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AVANT PROPOS 

Sous l’égide du Comité Français de Mécanique des 
Sols et de Géotechnique (CFMS) ont été publiées 
en 2012 des « Recommandations sur la conception, 
le calcul, l’exécution et le contrôle des fondations  
d’éoliennes » dédiées aux éoliennes terrestres.
Le CFMS a décidé en 2013 la création d’un nouveau 
Groupe de Travail pour traiter des aspects géotech-
niques des fondations d’éoliennes offshore. Le présent 
document, finalisé en 2018, en est l’aboutissement.
Ces « Recommandations pour la conception et le  
dimensionnement des fondations d’éoliennes off-
shore » ont pour vocation de permettre aux différents 
concepteurs de pallier l’absence de documents norma-
tifs ou de textes réglementaires nationaux concernant 
la conception et la réalisation des fondations des ou-
vrages offshore dans les eaux territoriales françaises.

Patrick BERTHELOT
Président du Groupe de Travail
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1.	 INTRODUCTION

1.1.	 OBJECTIFS ET DOMAINES 
D’APPLICATION

Les présentes recommandations traitent de la 
conception et du dimensionnement des fondations 
des éoliennes offshore fixes :

•	 fondations sur monopieux ;
•	 fondations sur pieux ;
•	 fondations sur embases gravitaires.

Elles couvrent les reconnaissances des fonds marins 
et des sols en vue de l’implantation des fondations 
des éoliennes, des fondations des sous-stations et 
des mâts météo et de la conception des chemins 
de câbles interconnectant les éoliennes et reliant le 
champ à la côte.
La conception et le dimensionnement des fonda-
tions des sous-stations, des mâts météo ainsi que 
l’ancrage des éoliennes flottantes ne sont pas traités 
dans la présente édition.
Ces recommandations ne traitent pas des compo-
sants caractérisant une éolienne, à savoir la nacelle, 
le rotor, le générateur, la boîte de vitesse, les pales, 
le mât (ou tour), la sous-structure. La définition de 
la structure et de la sous-structure est illustrée sur 
la Figure 1.1 pour les différents types de fondations. 
On notera cependant que, dans le cadre du compor-
tement d’interaction sol-structure, le mât (ou tour) et 
les éléments de sous-structure doivent être pris en 
compte dès les premiers stades de la conception.
Le document est destiné à servir de référence tech-
nique en vue de la conception, du dimensionnement, 
de la construction et de l’installation des fondations 
pour tous les aspects relevant de la géotechnique et 
des interactions sol-structure.
Il pourra faire l’objet de mises à jour en fonction no-
tamment des retours d’expérience et de l’évolution 
des connaissances dans le domaine offshore.
Les présentes recommandations s’appuient sur 
et viennent en complément des normes internatio-
nales relatives aux éoliennes offshore, IEC 61400 et 
DNVGL, listées au paragraphe 2.1.

Ces recommandations permettent également de :
•	 couvrir les types de sols spécifiques rencon-

trés sur le plateau continental français (craies, 
marnes, calcarénites…) ;

•	 traiter de manière plus détaillée le cas des pieux 
forés adaptés à ces types de sols et harmoniser 
les approches typiquement offshore avec le sa-
voir-faire français dans le domaine terrestre ;

•	 introduire les apports du projet SOLCYP dans le 
dimensionnement des pieux sous chargements 
cycliques. 

Les éoliennes offshore sont des projets de construc-
tion devant faire face à un haut degré de difficultés 
géotechniques. Les conditions du sol de fondation 
jouent un rôle essentiel. Toutefois, la géotechnique 
n’est pas la seule discipline à gouverner le choix du 
système de fondation qui dépend fortement d’autres 
critères techniques tels que les conditions d’installa-
tion, de fabrication, de transport…, ou des considéra-
tions économiques ou d’aménagement du territoire.

1.2.	 DÉFINITION ET RÔLE DU 
GÉOTECHNICIEN

Le géotechnicien est une personne physique ou mo-
rale qui réalise des prestations d’investigations géo-
techniques et/ou d’ingénierie géotechnique.
A chaque étape successive d’étude et de réalisation 
du projet un géotechnicien qualifié doit être dési-
gné. C’est notamment le cas pour la planification et 
la mise en œuvre des investigations géotechniques 
(chapitre 5) et pour la planification et le dimensionne-
ment des fondations (chapitres 8, 9 et 10).
L’ingénierie géotechnique doit être associée aux 
autres ingénieries liées à la conception et à la réa-
lisation de la structure. Elle contribue à une gestion 
efficace des risques géologiques afin de fiabiliser le 
délai d’exécution, le coût et la qualité des ouvrages 
géotechniques que comporte le projet.
En particulier, le géotechnicien :

•	 planifie et pilote les investigations géotechniques, 
évalue les résultats, prépare les profils géotech-
niques incluant les informations sur les types de 
sols et les niveaux de couches (modèle de terrain 
simplifié), définit les caractéristiques des sols et 
leur variabilité et en tire des conclusions vis-à-vis 
du dimensionnement structural et des fondations 
des ouvrages ;

•	 conseille le maître d’ouvrage (en anglais «deve-
loper») et  le  maître d’œuvre de conception (en  
anglais «design engineer») lors de l’élabora-
tion de modèles de calculs appropriés pour les  
interactions entre les structures et le sol ;
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Figure 1.1 : Composants d’une éolienne offshore

•	 effectue les calculs géotechniques pour le compte 
du maître d’œuvre de conception. La respon-
sabilité générale du dimensionnement du projet 
incombe au maître d’œuvre de conception sauf 
spécifications particulières ;

•	 conseille le maître d’ouvrage et le maître d’œuvre 
de conception pour l’instrumentation et le suivi 
pendant les phases de construction, pour les 
inspections périodiques et, dans le cadre de l’ap-
plication de la méthode observationnelle, pour 
la définition du programme d’observations géo-
techniques, son évaluation et la préparation des 
mesures à prendre.

1.3.	 TYPES DE STRUCTURE SUPPORT

La structure support d’une éolienne offshore com-
prend du haut vers le bas (Figure 1.1) :

•	 la tour ou mât portant l’assemblage rotor-nacelle 
et se terminant au niveau de la bride (pièce de 
transition avec la sous-structure) ;

•	 la sous-structure située entre la bride et le fond 
marin ;

•	 la fondation posée sur ou ancrée dans le sol 
marin.

La tour est un élément commun à tous les types 
d’éoliennes et ne relève pas des présentes recom-
mandations. Les sous-structures et les fondations 
peuvent être de différents types. Le choix des sous-
structures et fondations relève d’un exercice multi-
critère prenant en compte des aspects techniques 
(conditions de site, techniques d’installation, type de 
turbine), environnementaux (hauteur d’eau, condi-
tions de mer, conditions de sol) et socio-écono-
miques.

Note : Dans certaines sources, on peut trouver 
des définitions différentes (par exemple, par abus 
de langage, le terme « fondation » peut désigner 
les éléments se trouvant sous le mât de l’éolienne, 
incluant ainsi la sous-structure et la fondation).
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1.3.1.	 Types de sous-structures

Les sous-structures se déclinent suivant plusieurs 
types génériques qui sont essentiellement :

•	 structure monopode ;
•	 structure tripode ;
•	 structure réticulée ;
•	 structure gravitaire ;
•	 structure flottante (non traitée dans cet ouvrage).

Des sous-structures qualifiées d’hybrides peuvent 
être utilisées en combinant les différentes configura-
tions précédentes.

1.3.2.	 Types de fondations

Les fondations des éoliennes offshore se déclinent 
suivant plusieurs types génériques qui sont essen-
tiellement :

•	 fondation gravitaire ou superficielle avec ou sans 
jupes ;

•	 fondation semi-profonde ou sur caisson ;
•	 fondation sur pieu unique (monopieu) ;
•	 fondation sur pieux multiples ;
•	 fixation par ancrage.

Les présentes recommandations ne traitent que des 
fondations d’éoliennes fixes et des types les plus 
couramment rencontrés à ce jour :

•	 les monopieux : ils constituent le type de fon-
dation le plus répandu dans l’éolien offshore. A 
l’heure actuelle, les diamètres des monopieux 
sont généralement supérieurs à 5 m et peuvent 
atteindre plus de 8 m. Leur élancement est faible 
(D/B < 5). Ils sont traités au chapitre 8.

•	 les pieux : ce sont généralement des tubes métal-
liques de diamètres compris entre 1,5 m et 3 m 
et de fort élancement (D/B > 10). Ils sont le plus 
souvent battus dans le sol. Ils sont également 
utilisés comme fondations des structures sup-
portant les équipements annexes (sous-stations, 
mât météo…). Ils sont traités au chapitre 9.

•	 les fondations gravitaires : il s’agit de fondations 
superficielles, généralement en béton armé ou 
précontraint, pour lesquelles la stabilité est assu-
rée par le poids propre. Leur diamètre est typi-
quement de l’ordre de 20 m à 35 m. Elles sont 
posées sur une couche d’assise ou légèrement 
enterrées. Elles peuvent être munies de jupes de 
faible hauteur. Elles sont traitées au chapitre 10.
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2.	 RÉFÉRENTIEL

2.1.	 NORMES 

Les principales normes en liaison avec l’utilisation du 
présent document sont listées ci-après.

•	 BSH (2007) Standard : Design of Offshore Wind 
Turbines, Bundesamt für Seeschifffahrt und Hy-
drographie, Hamburg

•	 BSH (2008) Standard 7004 - Ground investi-
gations for offshore windfarms, Bundesamt für 
Seeschifffahrt und Hydrographie, Hamburg

•	 BSH (2011) Guidance for use of the BSH standard 
“Design of offshore wind turbines” Bundesamt für 
Seeschifffahrt und Hydrographie, Hamburg

•	 DNVGL-RP-C212 (2017) Offshore soil mecha-
nics and geotechnical engineering

•	 DNVGL-ST-0126 (2016) Support structures for 
wind turbines

•	 DNVGL-ST-0145 (2016) Offshore substations

•	 DNVGL-ST- 0437 (2016) Loads and site condi-
tions for wind turbines

•	 IEC 61400-1 (2005), traduit en français : NF EN 
61400-1 (2005) Aérogénérateurs – Partie 1 : Spé-
cifications de sécurité

•	 IEC 61400-3 (2009), traduit en français : NF EN 
61400-3 (2009) Eoliennes – Partie 3 : Exigences 
de conception des éoliennes en pleine mer

•	 IEC 61400-6 (draft 2016, à paraître officiellement) 
Wind turbines – Part 6 : Tower and foundation de-
sign requirements

•	 ISO 19901-1 (2015) Petroleum and natural gas 
industries - Petroleum and natural gas industries 
– Specific requirement for offshore structures – 
Part 1 : Metocean design and operating conside-
rations

•	 ISO 19901-4 (2016) Petroleum and natural gas 
industries – Specific requirement for offshore 
structures – Part 4 : Geotechnical and founda-
tions design considerations

•	 ISO 19901-8 (2014) Petroleum and natural gas 
industries – Specific requirement for offshore 
structures – Part 8 : Marine Soil Investigations

•	 NF P 94-262 (2012) Norme d’application natio-
nale de l’Eurocode 7 – Fondations profondes.

La norme « Marine Soil Investigations » (ISO  
19901-8), bien qu’élaborée à l’intention de l’indus-

trie pétrolière offshore, reste pour une large part, et 
notamment pour ses considérations techniques, lar-
gement applicable à l’industrie éolienne offshore. On 
y trouvera en particulier une description des bonnes 
pratiques pour :

•	 la planification et la réalisation de campagnes de 
reconnaissances géotechniques ;

•	 la mise en œuvre des systèmes de forage, carot-
tage et essais in situ ;

•	 la prise d’échantillons de sol, leur transport, leur 
stockage ;

•	 la réalisation d’essais de laboratoire sur échan-
tillons de type standard ou avancé y compris es-
sais cycliques et dynamiques ;

•	 la présentation des résultats et la conception des 
rapports.

2.2.	 RECOMMANDATIONS 
PROFESSIONNELLES

•	 ARGEMA (1988) Pieux dans les formations car-
bonatées. Guide pratique sur les ouvrages en 
mer. Editions Technip, Paris

•	 ARGEMA- CLAROM (1994) Foundations in car-
bonate soils. Design guides for offshore struc-
tures. Editions Technip, Paris

•	 CIRIA (2002) Engineering in chalk, C574
•	 CIRIA (2004) Piles foundations in weak rock, Re-

port 181
•	 SOLCYP (2017) Recommandations pour le di-

mensionnement des pieux sous chargements 
cycliques. Projet National SOLCYP, ISTE éditions

•	 SOLCYP (2017) Design of piles under cyclic loa-
ding - SOLCYP recommendations, Ed. ISTE & 
WILEY

•	 SUT (2014) Guidance notes for the planning 
and execution of geophysical and geotechnical 
ground investigations for offshore renewable de-
velopments. Offshore Site Investigation and Geo-
technics Committee (OSIG), London

2.3.	 AUTRES DOCUMENTS 
TECHNIQUES

•	 ISSMGE Technical Committee TC1 (2005), Geo-
technical and geophysical investigations for offs-
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hore and nearshore developments, September 
2005

•	 ISSMGE Technical Committee TC209 (2013) 
Design for cyclic loading: piles and other foun-
dations. Proceedings of TC209 workshop, 18th 
ICSMGE Paris 2013. Edited by A. Puech/IREX

Le manuel “Geotechnical and geophysical investiga-
tions for offshore and nearshore developments” édité 
par le Comité Technique TC1 de la Société Interna-
tionale de Mécanique des Sols et de Géotechnique 
(ISSMGE) contient :

•	 des recommandations sur la manière de planifier 
des campagnes de reconnaissances géophy-
siques et géotechniques en mer ;

•	 une description des supports navals nécessaires: 
navires de reconnaissance, plates-formes auto-
élévatrices… ;

•	 une description des modes de déploiement des 
appareillages ;

•	 une description des méthodes géophysiques 
applicables, notamment : sismique réflexion 
haute résolution (échosondeurs, multifaisceaux), 
LiDAR, side scan sonar (SSS), pénétrateurs (pin-
gers, boomers, sparkers), sismique réfraction 
tractée près du ou sur le fond, résistivité élec-

trique ;
•	 une description des méthodes de forage, carot-

tage et mesures in situ : à partir d’un support flot-
tant ou à partir d’un système posé sur le fond ;

•	 une description des systèmes et méthodes 
d’échantillonnage : carottiers gravitaires, vibroca-
rottiers, carottage en rotation ou en poussée ;

•	 une description des méthodes d’essais in situ 
(CPT, CPTU, cône sismique (SCPT), scisso-
mètre, T-bar and Ball probe) ;

•	 une revue des différents paramètres nécessaires 
au dimensionnement des fondations de struc-
tures offshore, notamment plates-formes sur 
pieux, plates-formes gravitaires, structures flot-
tantes et pipelines ;

•	 des recommandations concernant l’applicabi-
lité des différentes méthodes géophysiques, de 
mesures in situ et de mesures en laboratoire sur 
échantillons pour l’obtention des paramètres géo-
techniques nécessaires au dimensionnement ;

•	 des recommandations pour la réalisation de 
campagnes de relevés géophysiques et d’inves-
tigations dédiés à certains types d’ouvrages, no-
tamment plates-formes sur pieux, plates-formes 
gravitaires, structures flottantes et pipelines.
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3.	 CONDITIONS DE SITES

3.1.	 INTRODUCTION

Les éoliennes en pleine mer sont soumises à des 
conditions d’environnement qui peuvent affecter leur 
charge, leur durabilité et leur fonctionnement. Afin de 
garantir un niveau adéquat de sécurité et de fiabi-
lité, les paramètres liés à l’environnement et au sol 
doivent être pris en compte lors de la conception et 
doivent figurer de manière explicite dans les docu-
ments de conception.
Les données caractérisant ces phénomènes sont 
fournies par le maître d’ouvrage.

Les conditions d’environnement sont essentielles 
pour la détermination des charges appliquées à l’éo-
lienne. Elles se subdivisent en :

•	 conditions de vent ;
•	 conditions marines : vagues, houle, courants 

marins, niveaux de la mer, glaces de mer, biosa-
lissures, mouvements du fond marin et affouille-
ment ;

•	 autres conditions d’environnement : température 
et hygrométrie de l’air, température de l’eau, sali-
nité, sismicité...

Les effets des phénomènes environnementaux et de 
leurs interactions sont spécifiques au site.
La connaissance des paramètres océano-météorolo-
giques nécessite généralement, en plus des études 
bibliographiques, la collecte de données sur site en 
quantité suffisante pour obtenir des distributions de 
probabilité utiles à l’analyse de ces phénomènes iso-
lés ou conjugués.
Les différentes valeurs des paramètres océano-mé-
téorologiques à considérer dans le dimensionne-
ment des ouvrages (conditions normales, sévères, 
extrêmes, accidentelles) sont définies dans la norme 
NF EN 61400-3 (2009).
Les mesures et études nécessaires à la connais-
sance des conditions d’environnement, hormis les 
conditions de sols, sont définies dans la norme ISO 
19901-1 (2015).

Les conditions de sol sont essentielles pour la 
conception des fondations et la détermination de 
la stabilité de l’ouvrage. Les caractéristiques du sol 

propres au site doivent faire l’objet d’investigations 
spécifiques. Cet aspect est développé au chapitre 5 
du présent document.
Les conditions de sol influent sur la conception de 
l’éolienne par le biais de l’interaction sol-structure.
Les conditions de sol et les conditions d’environne-
ment peuvent interférer comme par exemple dans le 
cas des mouvements ou instabilité des fonds marins 
et de l’affouillement.

3.2.	 CONDITIONS 
ENVIRONNEMENTALES

3.2.1.	  Conditions de vent

Une éolienne en pleine mer doit être conçue afin 
de résister aux conditions de vent retenues pour la 
conception.
Le régime des vents, en matière de charges et de 
sécurité, se subdivise en conditions normales de 
vent, se présentant plus fréquemment qu’une fois 
par an en phase normale de fonctionnement d’une 
éolienne en pleine mer, et en conditions extrêmes de 
vent, définies comme se répétant de manière récur-
rente tous les ans ou tous les 50 ans.
La conception de la structure support d’une éo-
lienne en pleine mer doit être basée sur les condi-
tions de vent représentatives du site de l’éolienne. 
Elles doivent être évaluées conformément à NF 
EN 61400-3 (2009), articles 6 et 12 et/ou DNVGL-
ST-0437 (2016), sections 2 et 3.
Dans le cas de l’ensemble rotor – nacelle, les condi-
tions de vent évaluées pour la conception peuvent 
être spécifiques au site ou définies par des mo-
dèles et des valeurs de paramètres, telles que spé-
cifiés par NF EN 61400-1 (2005), article 6 et/ou  
DNVGL-ST-0437 (2016), sections 2 et 3.

3.2.2.	 Conditions marines

Une éolienne en pleine mer doit être conçue afin 
de résister aux conditions marines retenues comme 
base de conception. Les conditions marines décrites 
dans le présent article comprennent les vagues, la 
houle, les courants marins, les niveaux de la mer, 
les glaces de mer, les biosalissures, le mouvement 
du fond marin et l’affouillement. D’autres conditions 
externes concernant l’environnement marin sont 
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définies au paragraphe 3.2.3 du présent document.
Les conditions marines, en matière de charges et de 
sécurité, se subdivisent en conditions marines nor-
males, se présentant plus fréquemment qu’une fois 
par an en phase normale de fonctionnement d’une 
éolienne en pleine mer, et en conditions marines 
extrêmes, définies comme se répétant de manière 
récurrente tous les ans ou tous les 50 ans.
La conception de la structure support d’une éolienne 
en pleine mer doit être basée sur les conditions 
d’environnement, y compris les conditions marines, 
représentatives du site de l’éolienne en pleine mer. 
Elles doivent être évaluées conformément à NF 
EN 61400-3 (2009), articles 6 et 12 et/ou DNVGL-
ST-0437 (2016), sections 2 et 3.
Le maître d’oeuvre doit également considérer 
l’influence des conditions marines sur l’ensemble  
rotor – nacelle.

3.2.3.	 Autres conditions

Des conditions d’environnement (climatiques) autres 
que les conditions marines et de vent peuvent affec-
ter l’intégrité et la sécurité d’une éolienne en pleine 
mer, du fait de leur action thermique, photochimique, 
corrosive, mécanique, électrique ou du fait d’une 
autre action physique. D’autre part, la combinaison 
de certains paramètres climatiques peut accroître 
l’effet des actions précédentes.
Les conditions d’environnement suivantes doivent, 
également, être prises en compte et l’action résul-
tante doit être stipulée dans les documents de 
conception :

•	 la température de l’air, la masse volumique de 
l’air, l’humidité ;

•	 le rayonnement solaire ;
•	 la pluie, la grêle, la neige, la glace et le givre ;
•	 les substances chimiques actives ;
•	 les particules mécaniquement actives ;
•	 la salinité ;
•	 l’activité sismique ;
•	 la densité et la température de l’eau ;
•	 le trafic maritime.

Les conditions climatiques prises en compte doivent 
être définies en termes de valeurs représentatives 
ou de limites des conditions variables. La probabilité 
d’occurrence simultanée des conditions climatiques 
doit être définie lors de la conception.

Les variations des conditions climatiques, dans la 
fourchette des limites normales correspondant à une 
période de récurrence d’un an ou à une période plus 
courte, ne doivent pas interférer avec le fonctionne-
ment normal pour lequel l’éolienne en pleine mer est 
conçue.
La prise en compte de ces autres conditions d’envi-
ronnement et leur conjugaison avec les conditions 
de vent et les conditions marines seront évaluées 
conformément à NF EN 61400-3 (2009), articles 6 
et 12 et/ou DNVGL-ST-0437 (2016), sections 2 et 3.

3.3.	 CONDITIONS DE SOL

3.3.1.	 Caractérisation

La connaissance des conditions de sol est néces-
saire à la conception et au dimensionnement des 
fondations. Ces conditions de sol comprennent :

•	 la surface du fond marin : pente, irrégularités, 
escarpements, rochers, coraux, chenaux, bancs 
de sable, dunes, anciennes zones de dragage ou 
clapage… ;

•	 les sols en profondeur : nature lithologique, ca-
ractéristiques mécaniques, variabilité due aux 
modes de dépôt (chenaux, récifs, discontinui-
tés…), aux hétérogénéités (croûtes indurées, 
blocs, anisotropie…) ou aux phénomènes d’alté-
ration.

Il faut noter que les conditions de surface peuvent 
évoluer lentement ou être modifiées brutalement 
sous l’effet de différents phénomènes naturels.
Les modifications des conditions de sols dues à la 
préparation du terrain ou à l’installation de structures 
provisoires pour la construction doivent être considé-
rées le cas échéant.

Les reconnaissances nécessaires à la connaissance 
des conditions de sols pour chacune des étapes du 
projet sont définies dans le chapitre 5 du présent do-
cument. Les procédures de définition des paramètres 
de sol requis pour les calculs de dimensionnement 
de la fondation et des interactions sol-structure sont 
décrites dans le chapitre 6 du présent document.
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3.3.2.	 Instabilité du fond marin

Les instabilités du fond marin peuvent affecter les 
sols localement ou sur de grandes étendues.
Les instabilités (glissement) sont déclenchées par 
différents facteurs (houle, courant, séisme, liquéfac-
tion, fluage, sols gazeux, failles) et peuvent avoir un 
effet sur de grandes distances, tant à l’aval (courants 
de turbidité) qu’à l’amont (phénomène régressif). 
Même une pente de quelques degrés peut être cri-
tique dans les zones de sédimentation rapide et de 
sols peu consolidés.
Dans la mesure où une instabilité du fond marin à 
l’amont ou à l’aval du site peut affecter un ouvrage, il 
est indispensable que les reconnaissances et études 
couvrent une zone suffisante autour des ouvrages.

3.3.3.	 Affouillement et mobilité des sédiments

La présence de structures posées sur le fond conduit 
à la perturbation des courants pouvant entrainer 
l’affouillement autour des fondations sur des pro-
fondeurs importantes. Des dispositifs de protection 
anti-affouillement pourront au besoin être utilisés de 
façon à préserver le sol autour de la fondation.
Le chapitre 11 du présent document décrit les phé-
nomènes d’affouillement, leur conséquence sur la 
stabilité des structures et les modes de protection 
envisageables.
Sous l’effet des courants, de la houle et des marées, 
certaines zones sont soumises à l’érosion des sols 
en place ou au dépôt de nouveaux sédiments. Ces 
dépôts (bancs de sable, dunes ou rides de fond) 
peuvent être durables ou temporaires.
La connaissance de la nature du sol, des courants 
marins, de la houle et des marées est indispensable 

à la détermination des mouvements de sédiments et 
de l’affouillement, ainsi qu’à la conception des me-
sures de protection.

3.3.4.	 Autres aléas dus aux sols

Différents autres aléas peuvent être rencontrés sui-
vant le contexte géologique : sols gazeux, karsts, 
failles, surpressions interstitielles, anciens glisse-
ments…
Ces aléas doivent être identifiés dès la phase 
conceptuelle car ils peuvent être déterminants pour 
la définition du plan d’ensemble du champ éolien 
(implantation des ouvrages) et pour le choix du 
concept de fondation.
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4.	 CHARGES ET CAS DE CHARGES

Les paragraphes suivants décrivent les types de 
charges résultant des conditions d’environnement 
en conjonction avec le comportement opérationnel 
de la turbine et explicitent la méthodologie à suivre 
pour la détermination des cas de charges corres-
pondant aux différentes situations conceptuelles 
au sens de NF EN 61400-3 (2009). Seul le cas des 
éoliennes fixes à 3 pales et axe horizontal est pris en 
considération.

4.1.	 DÉFINITION DES TYPES DE 
CHARGES

4.1.1.	 Charges permanentes G

Les charges permanentes sont des charges qui ne 
varient pas en intensité, position ou direction durant 
la période considérée.
Comme exemples de charges permanentes on peut 
citer le poids propre de la structure, la masse des 
équipements y compris tour, nacelle et rotor, les 
lests permanents, le poids des dispositifs anti-af-
fouillement éventuels, les concrétions marines, les 
pressions hydrostatiques permanentes internes et 
externes, la poussée hydrostatique entre le fond et le 
niveau moyen de la mer (le niveau moyen de la mer 
pouvant prendre en compte la marée, la surélévation 
de tempête, et la montée des eaux).

4.1.2.	 Charges d’exploitation Q

Les charges d’exploitation sont des charges qui 
peuvent varier en intensité, position ou direction 
pendant la période considérée et qui sont en rapport 
avec l’utilisation normale de l’installation.
Comme exemple de charges d’exploitation on peut 
citer les charges d’accostage et d’amarrage et les 
charges temporaires d’intervention (personnel, équi-
pement).

4.1.3.	 Charges variables et d’environnement E 

Les charges d’environnement sont des charges qui 
peuvent varier en intensité, position ou direction 
pendant la période considérée et qui sont relatives 

aux modifications de l’environnement, y compris les 
charges variables liées directement au fonctionne-
ment de la turbine.
Comme exemple de charges environnementales on 
peut citer :

•	 le vent (y compris le vent agissant sur les pales, 
la nacelle et le mât) ;

•	 la neige et la glace ;
•	 le courant ;
•	 la houle et les vagues ;
•	 la poussée hydrostatique liée à la marée (varia-

tions crête à creux) ;
•	 les poussées dues aux dépôts de sédiments ;
•	 les poussées des glaces de mer.

4.1.4.	 Charges accidentelles A

Les charges accidentelles sont des charges qui ne 
sont pas en rapport avec le fonctionnement normal 
de l’installation et qui proviennent d’opérations anor-
males ou de défaillances techniques.
Comme exemples de charges accidentelles on peut 
citer les collisions avec la structure, qu’elles soient 
occasionnées par des éléments internes ou par des 
éléments extérieurs, les effets des explosions ou du 
feu.
Les effets de la rupture d’un lest ou une modification 
accidentelle de la charge stabilisante entrent dans 
cette catégorie de charges.

4.1.5.	 Charges sismiques S

Les charges sismiques comprennent les effets di-
rects transmis par le sol à la structure et les efforts 
hydrodynamiques dus à l’énergie transférée à l’eau 
par les oscillations de la structure.
Les charges sismiques ne sont pas traitées dans ce 
document.

4.1.6.	 Charges de déformation D

Les charges de déformation sont les charges cau-
sées par des déformations imposées.
Des charges de déformation peuvent être, par 
exemple, générées par des variations de tempéra-
ture ou le tassement des fondations.
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4.2.	 TRAITEMENT DES CHARGES 
CYCLIQUES

4.2.1.	 Caractérisation des chargements 
cycliques

4.2.1.1.	 Chargements réguliers – Définitions

Dans le cas idéal de chargements cycliques d’ampli-
tude constante et de période constante (dits charge-
ments réguliers), il est aisé de caractériser le charge-
ment par les quantités ci-après (Figure 4.1) :

•	 Qm : charge moyenne ou composante moyenne 
de la charge cyclique 

•	 Qc : composante cyclique ou demi-amplitude de 
la charge cyclique 

•	 Qmin : charge cyclique minimale (Qmin = Qm – Qc) 
•	 Qmax : charge cyclique maximale (Qmax= Qm + Qc) 
•	 T : période des cycles (T = 1/f avec f = fréquence 

des cycles) ;
•	 N : nombre de cycles

Temps

Période des cycles T

Qmax

Q min

Qc

Q
c

m

Qc = (Q       - Q      )/ 2max min
Qm = (Q       + Q      )/ 2max min

Charge Q

Temps

Période des cycles T

Qmax

Q min

Qc

Q
c

m

Qc = (Q       - Q      )/ 2max min
Qm = (Q       + Q      )/ 2max min

Charge Q

Figure 4.1 : Définitions pour un chargement 
cyclique régulier

On distingue :
•	 les chargements répétés (en anglais «one-way») 

pour lesquels Qc < Qm ;
•	 les chargements alternés (en anglais «two-way») 

pour lesquels Qc > Qm.
La notation Q est utilisée pour des charges indiffé-
renciées. Pour les charges transversales ou horizon-
tales elle sera remplacée par la notation H, et pour 
les charges verticales ou axiales par la notation V.

4.2.1.2.	 Chargement cyclique d’échantillons de 
sols en laboratoire

L’analogie avec la définition des paramètres de char-
gement cyclique d’échantillons soumis à des séries 
de cycles en laboratoire est immédiate (la charge Q 
et la contrainte de cisaillement appliquée τ jouant 

des rôles identiques). La pratique des essais cy-
cliques en laboratoire montre que la réponse d’un 
échantillon de sol est conditionnée par :

•	 la contrainte de cisaillement moyenne τm et la 
demi-amplitude du cisaillement cyclique τcy : ces 
deux paramètres affectent différemment l’évolu-
tion des déformations permanentes et cycliques ;

•	 les conditions de drainage imposées à l’échantil-
lon : totalement non drainé ou totalement drainé;

•	 la fréquence du chargement f (ou la période T) ;
•	 la vitesse de chargement : ce paramètre a un im-

pact direct sur la résistance au cisaillement non 
drainé des argiles ;

•	 le nombre de cycles N : le nombre de cycles ca-
ractérisant un événement cyclique peut varier de 
quelques cycles à plusieurs milliers ou millions de 
cycles.
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4.2.1.3.	 Chargement cyclique réel

 La Figure 4.2 et la Figure 4.3 montrent des exemples 
de chargements cycliques calculés transmis aux 
fondations par des turbines éoliennes offshore. 
L’exemple de la Figure 4.2 se rapporte à un charge-

ment opérationnel dominé par les conditions de vent. 
La Figure 4.3 concerne un chargement extrême do-
miné par la houle. Les séquences simulées ici sont 
de courtes durées (200 s et 100 s, respectivement). 
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Figure 4.2 : Exemple de chargement induit en tête d’un monopieu par une turbine éolienne en opération 
(calculé)
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Figure 4.3 : Charges axiales extrêmes transmises à la tête des 3 pieux de fondation 
d’une éolienne offshore (structure tripode) - Vague avec une période de retour de 50 ans

4.2.2.	 Prise en compte d’un chargement 
cyclique réel dans le dimensionnement

Les histogrammes des charges transmises à la fon-
dation sont le plus souvent composés de succes-
sions de charges d’amplitude non régulière et pré-
sentant une distribution relativement aléatoire dans 
le temps (Figure 4.2 et Figure 4.3). En revanche, les 

essais de laboratoire destinés à appréhender la phé-
noménologie du comportement des sols sous sollici-
tations cycliques sont généralement réalisés sur des 
séries de cycles réguliers (amplitude et fréquence 
maintenues constantes tout au long de la série).
Lors du dimensionnement, une étape clé consiste 
alors à convertir le chargement réel aléatoire en 
un chargement idéalisé régulier. Les méthodes de 
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comptage de cycles, dérivées des analyses de type 
“rainflow” ou “en cascade”, sont largement utilisées, 
notamment dans le domaine des analyses de fa-
tigue du métal, pour transformer des histogrammes 
de charges réelles en séries idéalisées de cycles 
d’amplitude et fréquence constantes (e.g. ASTM E 
1049-85 et NF A03-406). On trouvera des informa-
tions plus complètes sur cet aspect dans les recom-
mandations SOLCYP (2017).
On applique ensuite le concept de cumul d’endom-
magement de Miner (Downing and Socie, 1982) 
pour déduire des chargements cycliques équivalents 
à partir de courbes de fatigue (du type courbes de 
Wölher, souvent appelées courbes S-N), obtenues 
en représentant le nombre de cycles à la rupture 
d’échantillons soumis à des séries de cycles d’ampli-
tudes de contraintes constantes.

On trouvera dans les recommandations SOLCYP 
(2017) une discussion sur la validité de l’hypothèse 
de Miner dans le cas des sols (indépendance de 
l’ordre d’application des séries de cycles et de la fré-
quence).
Afin d’éviter toute confusion sur les termes, on par-
lera de chargement « idéalisé » pour définir un char-
gement en séries de cycles d’amplitudes constantes 
déterminé en appliquant une méthode de comptage 
sur le chargement réel, et de chargement « équiva-
lent » pour définir un chargement donnant le même 
endommagement du matériau que le chargement 
réel. Dans le processus de dimensionnement des 
fondations, la prise en compte des chargements cy-
cliques cumule les deux étapes, comme schématisé 
sur la Figure 4.4 :

•	 étape 1 : la transformation du chargement aléa-
toire en un chargement idéalisé par une méthode 
de comptage ;

•	 étape 2 : la détermination d’un chargement équi-
valent à partir du chargement idéalisé en utilisant 
les lois d’endommagement au sens de Miner.

 
Les méthodes d’obtention des chargements cy-
cliques équivalents (étape 2 sur la Figure 4.4) seront 
évoquées dans les chapitres correspondant aux dif-
férents types de fondations.

Figure 4.4 : Prise en compte d’un chargement 
cyclique dans le dimensionnement des fondations
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4.3.	 PRISE EN COMPTE DE L’EFFET 
DES CHARGES : INTERACTION 
SOL-STRUCTURE

4.3.1.	 Introduction

Le calcul des charges et des sollicitations d’une éo-
lienne offshore dépend de la dynamique globale de 
la structure et des interactions entre sol et structure. 
La prise en compte de ce couplage est nécessaire 
à toutes les étapes du projet, y compris lors des 
étapes préliminaires.
Dans les paragraphes suivants on s’intéresse aux 
méthodes de calculs utilisées pour le dimension-
nement des principaux éléments des éoliennes en 
mer : rotor + nacelle, tour (ou mât), sous-structure, 
et fondation. L’ensemble des éléments constitue la 
structure (= éolienne). Ces définitions sont illustrées 
sur la Figure 1.1 du paragraphe 1.3.
La modélisation du sol est l’un des points clés qui 
influe sur la conception des structures. Raideurs de 

fondations et amortissement sont des paramètres qui 
conditionnent grandement la dynamique globale du 
système et donc le résultat des calculs de charges.
Les états de mer et de vents utilisés pour ces calculs 
sont introduits dans le chapitre 3 et détaillés dans le 
paragraphe 4.3.3.2.

4.3.2.	 Modélisations

Le dimensionnement d’une éolienne offshore né-
cessite en première étape l’analyse dynamique et 
l’évaluation des charges agissant sur les différents 
composants de la structure. Cette étape requiert la 
modélisation (Figure 4.5) de l’ensemble de ces com-
posants, du sol, et des actions environnementales 
(vents, vagues, courants…). L’ensemble de ces 
éléments forme un modèle tridimensionnel utilisé à 
la fois dans le domaine fréquentiel et temporel (res-
pectivement pour l’analyse des fréquences – para-
graphe 4.3.3.1 – et le calcul de charges – para-
graphe 4.3.3.2.).

Figure 4.5 : Modélisation d’une éolienne offshore
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4.3.2.1.	 Sols

Les sols, ou plus précisément les interactions entre 
le sol et la structure, sont généralement modélisés 
grâces à des courbes d’interaction du type courbes 
p-y et t-z pour des monopieux et pieux ou par des 
matrices globales de rigidité et de masse pour des 
fondations gravitaires.
La modélisation conjointe de la structure et du sol est 
également possible.
Les phénomènes d’amortissements dus au sol (de 
types hystérétique et radiatif) peuvent être considé-
rés en prenant en compte un amortissement modal 
ou une matrice globale d’amortissement.
La décomposition modale ne peut être effectuée 
que sur un modèle purement élastique linéaire, ce 
qui implique que les modèles de sol soient linéari-
sés. La linéarisation doit être effectuée de manière 
à être représentative des déformations du sol et de 
la structure pour le type de sollicitation considérée. 
Pour l’analyse des fréquences, il convient de modé-
liser les sols de manière la plus réaliste possible sur 
des bornes basse et haute qui couvrent la variabilité 
et les incertitudes sur le sol ainsi que les incertitudes 
sur la plage de déformation. Ces aspects sont discu-
tés au chapitre 6.
Dans le cadre des calculs temporels de chargement, 
les non-linéarités de l’ensemble du modèle et notam-
ment les non-linéarités du modèle de sols peuvent 
être prises en compte. A chaque pas de temps, les 
efforts/déplacements des éléments de fondations 
peuvent être calculés grâce à la prise en compte de 
courbes d’interaction sol-structure ou par des modé-
lisations élasto-plastiques de la réponse de la fon-
dation. Ces aspects sont développés dans les cha-
pitres 8, 9 et 10.
Les analyses fréquentielles et temporelles se font 
sans application de coefficients partiels de charge ou 
de matériau. L’application de tels coefficients intro-
duirait un biais dans l’analyse et aboutirait à une esti-
mation irréaliste des charges appliquées à l’ouvrage.

4.3.2.2.	 Structures

La structure d’une éolienne offshore est modélisée 
avec l’ensemble de ses composants, comprenant 
l’assemblage nacelle-rotor, la tour, la sous structure 
et la fondation. Un modèle du contrôleur du rotor 
est également intégré, celui-ci permettant de piloter 
entre-autres choses, le pas des pales et l’orientation 
de la nacelle afin d’optimiser la production d’électri-

cité et réduire les charges.
Pour l’analyse de la structure, une décomposition 
modale du modèle est effectuée afin d’obtenir les 
modes propres et les fréquences propres. La défini-
tion d’un mode propre peut être énoncée ainsi :
« Pour un système à plusieurs degrés de liberté, un 
mode propre est une déformée selon laquelle un 
système peut osciller après avoir été perturbé au voi-
sinage de son état d’équilibre ; une fréquence propre 
est alors associée à cette déformée. »
Dans le cas d’une structure éolienne offshore, on 
considère principalement les modes de flexion du 
premier et second ordre suivant les axes horizontaux 
X et Y (respectivement suivant l’axe du rotor et per-
pendiculairement à l’axe du rotor) ainsi que le pre-
mier mode de torsion suivant l’axe vertical (Figure 
4.6).

 

Pour éviter toute problématique de résonance, en ré-
gime permanent les fréquences propres de la struc-
ture doivent être éloignées des fréquences d’exci-
tations auxquelles est soumis l’ouvrage, provenant 
essentiellement de la rotation des pales et de l’action 
du vent et des vagues.

Figure 4.6 : Illustration de déformées 
de 1er et 2ème mode en flexion 
pour une éolienne sur tripode.
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Les fréquences d’excitation de la turbine, telles que 
définies au paragraphe 4.3.3.1 sont à éviter. Les 
spécifications du turbinier doivent être strictement 
observées. Le cas échéant, l’effet de telles excita-
tions est à évaluer dans le cadre des calculs de char-
gement.

4.3.2.3.	 Etats de mer

Dans le cadre des calculs de chargements, les ef-
forts hydrodynamiques sont modélisés de manière 
précise en définissant plusieurs états de mer.
Les différents états de mer à considérer pour les 
calculs sont définis dans NF EN 61400-3 (2009). Les 
modèles de calcul des efforts hydrodynamiques sont 
définis entre autres dans NF EN 61400-3 (2009) et 
dans DNVGL-ST-0437 (2016).

4.3.2.4.	 Vents

Dans le cadre des calculs de chargements, les ef-
forts de vents sont modélisés de manière précise 
afin de prendre en compte un certain nombre de 
phénomènes parmi lesquels :

•	 différentes vitesses et distributions de vents ;
•	 turbulences aérodynamiques ;
•	 rafales ;
•	 effets de sillage (dit « wake effect » en anglais).

Les conditions de vents à considérer pour les calculs 
sont définies dans NF EN 61400-3 (2009). Les mo-
dèles de calcul des efforts aérodynamiques sont 
définis entre autres dans NF EN 61400-3 (2009) et 
dans DNVGL-ST-0437 (2016).

4.3.3.	 Calculs et simulations

Les simulations sont destinées :
•	 d’une part à vérifier que la structure ne rentre pas, 

dans la mesure du possible, en résonance avec 
les sollicitations cycliques des harmoniques de la 
turbine ;

•	 d’autre part, à déterminer les charges.
 
4.3.3.1.	 Analyse des fréquences

Les fréquences d’excitation (fréquences propres et 
harmoniques) sont nommées en fonction de la vi-
tesse de rotation du rotor. Ainsi 1P correspond à la 
fréquence de rotation du rotor (en tour par seconde 

ou hertz), 3P correspond à 3 fois la fréquence de 
rotation, c’est à dire à la fréquence de passage d’une 
pale devant la tour pour une turbine à 3 pales…

La turbine, comme toute machine tournante, crée 
«des vibrations» périodiques directement liées aux 
phénomènes suivants :

•	 Déséquilibre du rotor :
La masse et la géométrie de chaque pale sont légè-
rement différentes. Ainsi, malgré des mesures de 
précaution et de correction, le rotor ne peut pas être 
parfaitement équilibré. Le centre de gravité ne se 
trouve donc pas sur l’axe de rotation, ce qui implique 
un effort excentré qui se produit sur le rotor à chaque 
tour, soit à une fréquence fondamentale 1P.

•	 Passage de pales devant la tour :
Lorsqu’une pale passe devant la tour, un phéno-
mène aérodynamique (nommé effet de masque ou  
« Tower Shadow » en anglais) produit une variation 
de pression sur cette pale. Cette impulsion se pro-
duit sur chaque pale à chaque passage devant la 
tour, soit une impulsion sur le rotor 3 fois par tour, 
soit à une fréquence fondamentale 3P.

•	 Gradient de vents :
Sur la surface balayée par le rotor, la distribution 
de vent n’est pas uniforme ; la vitesse de vent est 
d’autant plus importante que la hauteur est grande. 
Ainsi la somme des efforts sur chaque pale (centre 
de poussée) n’est jamais centrée sur l’axe du rotor 
et se déplace périodiquement chaque tiers de tour. 
Cette excitation périodique se produit sur le rotor 3 
fois par tour, soit à une fréquence fondamentale 3P.

En plus des fréquences fondamentales présentées 
précédemment, il faut prendre en compte les diffé-
rents harmoniques associés. Le premier harmonique 
pour les phénomènes de gradient de vent et de pas-
sage de pales (c’est-à-dire à la fréquence 6P) peut 
poser des problèmes de fatigue de la structure.
Il est notable que pour des fréquences élevées 
(supérieures à 2 Hz) l’amplitude des excitations est 
généralement faible et par conséquent celles-ci sont 
peu préjudiciables pour la tour et la sous-structure.
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Les excitations dues au rotor dépendant de sa vi-
tesse de rotation, les analyses de fréquences doivent 
se faire pour deux niveaux de fonctionnement :  
en phase transitoire et en phase permanente.

Le schéma ci-après (Figure 4.7) présente un fonc-
tionnement typique et simplifié d’une éolienne.
Ainsi, pour la vérification des résonances deux situa-
tions sont à considérer :

1.	 la turbine fonctionne en dessous de la vitesse 
nominale (étape 2). Dans ce cas, la variabilité 
naturelle de la vitesse du vent fera en sorte que la 
vitesse du rotor soit constamment en train de va-
rier et la structure ne sera jamais continuellement 
excitée à une fréquence constante. Il est alors 
possible que l’on croise une bande de fréquence 
interdite à une vitesse de rotation donnée. Pour 
éviter une fatigue trop importante de l’ensemble 
de la structure, le contrôleur est programmé pour 
que la turbine fonctionne le moins de temps pos-
sible dans cette bande de fréquence interdite en 
jouant sur la vitesse de rotation et sur le couple. 
Il est à noter que le dimensionnement des struc-
tures ne permet pas de s’affranchir de cette pro-
blématique de résonance en phase transitoire.

2.	 la turbine fonctionne à sa vitesse nominale 
(étapes 3 et 4). Dans ce cas, le contrôleur de 
la turbine pilotera la vitesse du rotor pour que 
celle-ci soit constante et la structure sera de ce 
fait continuellement excitée à une fréquence 
constante.

Le schéma de la Figure 4.8 montre les différents 
fuseaux de fréquences à éviter de préférence (1P, 
3P, 6P et 9P) ainsi que les fréquences des premiers 
et deuxièmes modes. Dans cet exemple, on peut 
noter que l’on croise plusieurs bandes de fréquences 
à éviter à certaines vitesses de rotation. En phase 
transitoire, ces situations de résonance sont gérées 
par le contrôleur de la turbine.
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Figure 4.7 : Fonctionnement d’une éolienne en fonction de la vitesse du vent

1.	 Pas assez de vent, l’éolienne est à l’arrêt.

2.	 A partir de  V_in  , l’éolienne peut produire. Sa vitesse de rotation varie avec la vitesse du vent.

3.	 A partir de Vrot_max  , la vitesse de rotation reste constante et les pales commencent à s’incliner pour continuer 
d’augmenter la puissance.

4.	 A partir de  P_nominal  , l’inclinaison des pales suit une autre loi de comportement pour garder la puissance 
nominale constante.

5.	 A partir de  V_out  , l’intensité du vent est trop forte pour la production et risquerait d’endommager l’éolienne.  
Celle-ci s’arrête et se met «en sécurité» le temps de la tempête.
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En revanche, il est nécessaire que le rotor n’excite 
pas la structure lorsqu’il tourne à sa vitesse de rota-
tion nominale (régime permanent), ce qui est le cas 
dans l’exemple (les fréquences 1P et 3P n’excitent 
pas le premier mode ; cependant la fréquence 6P 
excite le 2ème mode).

La problématique de résonance peut également être 
représentée par le diagramme de la Figure 4.9 où 
les bandes de fréquences à éviter sont figurées pour 
une vitesse de rotation nominale. Le diagramme 
n’est alors pas valable pour les phases transitoires.
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Figure 4.8 : Diagramme de Campbell
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La raideur du sol joue un rôle primordial sur la rai-
deur totale du système. Cette raideur est susceptible 
d’évoluer au cours de la vie de l’ouvrage du fait d’une 
éventuelle dégradation ou amélioration des modules 
de déformation du sol. Cette évolution doit être anti-
cipée dès les premières étapes de conception.

Sur l’exemple de la Figure 4.9, une conception  
« rigide », dont la fréquence propre du premier mode  
est proche de la bande de fréquence à éviter 3P, peut 
être la meilleure option dans le cas où les caracté-
ristiques mécaniques des sols en place sont suscep-
tibles de se dégrader dans le temps. A l’inverse, une 
conception « souple » dont la fréquence propre du 
premier mode est proche de la fréquence à éviter 
1P peut être souhaitable si les sols sont susceptibles 
de se consolider. Dans les deux cas, l’évolution de 
la raideur du sol éloignera progressivement la fré-
quence propre de la bande de fréquence la plus cri-
tique. En cas d’incertitude sur la valeur de la raideur 
initiale et de sa possible évolution, on cherchera plu-
tôt à se placer dans une position intermédiaire de 
compromis.

4.3.3.2.	 Calcul de Charges

Les cas de chargement (Design Load Cases, DLC) 
décrivent l’ensemble des configurations dans les-
quelles l’éolienne est susceptible de se trouver pen-

dant toute sa durée de vie. Huit états principaux sont 
considérés ; ils sont définis dans NF EN 61400-3 
(2009) et repris dans DNVGL-ST-0437 (2016) :

1.	 production ;
2.	 production avec défaut ;
3.	 démarrage ;
4.	 arrêt normal ;
5.	 arrêt d’urgence ;
6.	 rotor arrêté (immobile ou ralenti) ,
7.	 rotor arrêté avec défaut ;
8.	 transport / assemblage / maintenance / répa-

ration.

Pour chacun de ces états, plusieurs cas de charge-
ment sont définis avec des conditions bien précises, 
détaillées dans NF EN 61400-3 (2009) et, avec 
quelques variantes, dans DNVGL-ST-0437 (2016). 
A titre d’exemple, le cas de chargement DLC 2.1 est 
brièvement détaillé dans le tableau ci-après :

Un tableau récapitulatif des cas de charges suivant 
NF EN 61400-3 (2009) est donné en Annexe A.

Situation conceptuelle Production
Cas de chargement 2.1
Condition de vent Modèle de Turbulence Normale (Normal Turbulence Model – NTM) ; vitesses de 

vents comprises entre vitesse de démarrage et vitesse d’arrêt.
Condition de vagues Etat de Mer Normal (Normal Sea State – NSS)
Direction de vent et de vagues Co-directionnel (COD) et Uni-directionnel (UNI)
Condition de courants Modèle de Courant Normal (Normal Current Model – NCM)
Niveau d’eau Niveau d’Eau Moyen (Mean Sea Level – MSL)
Autres conditions Défaut du système de contrôle ou perte du réseau électrique
Type d’analyse Ultime
Facteur partiel de sécurité N (Normal – dans ce cas égal à 1,35)

Note : Les modèles de calculs de charges à consi-
dérer (vents, vagues...) sont décrits plus précisé-
ment dans NF EN 61400-3 (2009).

Situation 
conceptuelle

DLC Condition de 
vent

Vagues Directions 
du vent et 

des vagues

Courants 
marins

Niveau  
de la mer

Autres conditions

2) Production 
d’électricité plus 
survenance de  
la panne

2.1 NTM
Vin < Vhub < Vout

NSS
Hs=E Hs I Vhub

COD, UNI NCM MSL Panne du système 
de commande ou 
perte du réseau 
électrique
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Chaque cas de chargement doit être calculé en fai-
sant varier certains paramètres, comme les direc-
tions et vitesses moyennes des vents. Il est donc 
nécessaire de calculer plusieurs simulations pour un 
même cas de chargement. 
Il est à noter que le niveau d’alignement des vagues 
et du vent a une influence significative sur les ni-
veaux de chargement, ce qui engendre une démulti-
plication supplémentaire du nombre de simulations.
Ainsi, en fonction des besoins et de l’avancement du 
projet, un très grand nombre de simulations peuvent 
être nécessaires.

4.3.4.	 Boucles de calculs 

Le calcul des charges appliquées à l’ensemble des 
composants d’une turbine éolienne offshore est un 
processus itératif visant à assurer la compatibilité de 
ces charges avec la dynamique et la conception de 
l’ouvrage dans sa globalité.
Les calculs de chargement sont généralement effec-
tués à la fois par le turbinier (pour la partie tour et 
nacelle) et par le concepteur de la fondation (pour 
la partie sous-structure et fondation), chacun ayant 
besoin de modéliser la structure dans son ensemble, 
d’où la nécessité d’itérations.

Le processus itératif peut être décrit comme suit :

•	 Etape 0 : génération des charges génériques en 
pied de mât par le turbinier. À cette étape, les 
charges sont calculées en considérant les don-
nées de vent du site, une tour standard et une 
fondation rigide. Ainsi, à ce stade, ni la dyna-
mique générée par les conditions marines, ni les 
déformations de la sous-structure et l’interaction 
sol/structure ne sont prises en compte.

•	 Etape 1 : dimensionnement de la tour, de la 
sous-structure et de la fondation sur la base des 
charges génériques, des conditions météocéa-
niques et des conditions géotechniques du site 
disponibles (concept V1). L’interaction sol-struc-
ture est considérée pour la détermination des 
fréquences propres et le dimensionnement de 
la tour, de la sous-structure et de la fondation en 
vue de l’évitement des plages d’excitation par la 
turbine.

•	 Etapes 2 à N :
A.	 génération des charges appliquées à la struc-

ture sur la base des données suivantes :
•	 conditions de vent et conditions marines du 

site ;
•	 conditions géotechniques du site, réactuali-

sées et affinées ;
•	 dimensionnement VN-1 ;

B.	 si nécessaire, redimensionnement de l’ou-
vrage pour assurer sa résistance vis-à-vis 
des charges calculées (concept VN)

Le calcul itératif prend fin dès lors que le dimension-
nement de l’ouvrage considéré en entrée des calculs 
de chargement est à même de supporter ce charge-
ment et que son optimisation est considérée atteinte.
Il existe bien sûr de multiples manières de procéder, 
selon le type de sous-structure et de fondation, et 
selon le cadre contractuel entre les différents inter-
venants (maître de l’ouvrage, maître d’oeuvre de la 
sous-structure et de la fondation, turbinier).
La constante est que la modélisation du sol est un 
facteur clé aussi bien pour les maîtres d’œuvre de 
la fondation et de la sous-structure que pour le turbi-
nier, et qu’il est nécessaire d’avoir des données de 
sols aussi représentatives que possible dès le début 
du projet.

4.3.5.	 Regroupements 

Sauf cas particulier, un même champ d’éoliennes 
offshore comprend plusieurs dizaines de turbines et 
de structures à installer en mer.
Deux approches extrêmes sont possibles : faire un 
dimensionnement détaillé et spécifique pour chaque 
ouvrage (turbine, sous-structure et fondation) ou 
faire un dimensionnement convenant à l’ensemble 
du site. La première solution implique des temps 
d’ingénierie et de fabrication excessivement longs, 
tandis que la seconde implique d’installer une struc-
ture surdimensionnée sur une majeure partie du site. 
Dans les deux cas le projet n’est pas économique-
ment optimisé.
Dans la pratique, on cherche généralement à com-
biner les deux approches de manière à standardi-
ser la fabrication des fondations. La méthodologie 
consiste à déterminer des groupes d’éoliennes sur 
la base de deux critères essentiels : la profondeur 
d’eau et les données géotechniques. Pour chaque  
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groupe (en anglais « cluster ») on pourra calculer un 
jeu de charges enveloppe spécifique et vérifier indi-
viduellement les structures sur la base de ces jeux 
de charge et des conditions environnementales de 
chacune des positions.
La détermination du nombre de clusters et la stratégie 
de regroupement dépendent de nombreuses condi-
tions économiques, techniques et contractuelles qui 
sont discutées entre le maître de l’ouvrage du parc 
éolien, et les maîtres d’oeuvre de la sous-structure, 
de la turbine et de la tour.
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5.	 ÉTUDES DE TERRAINS

5.1.	 INTRODUCTION

Les propriétés du sol sur un site d’implantation d’éo-
liennes offshore doivent être évaluées au moyen 
d’une étude de terrain en conformité avec les 
normes et règlements applicables et en accord avec 
l’état de l’art. A ce jour aucun texte officiel français 
ne règlemente la construction d’ouvrages en haute 
mer. Ce document et plus particulièrement le présent 
chapitre entendent préciser les ‘bonnes pratiques’ à 
respecter pour les études de terrains à réaliser en 
vue de la construction d’éoliennes en mer.

Les études de terrain doivent fournir in fine toutes 
les données nécessaires à un dimensionnement 
détaillé. Elles sont généralement divisées en études 
géologiques, géophysiques et géotechniques. Ces 
études seront réalisées en différentes phases selon 
les besoins et l’avancement du projet.

L’étendue d’une reconnaissance de terrain et le 
choix des méthodes à mettre en œuvre doivent 
prendre en compte le type et la taille de la structure 
de l’éolienne, et doivent être adaptés aux conditions 
géologiques anticipées du site (complexité du sol, 
conditions du fond marin…). La surface à couvrir 
par les investigations de terrain doit correspondre à 
la totalité du champ d’éoliennes et doit tenir compte 
des tolérances de positionnement et d’installation 
des ouvrages.

Les champs d’éoliennes offshore comportent un 
grand nombre de machines (plusieurs dizaines à 
plusieurs centaines) et concernent une superficie im-
portante (plusieurs dizaines à plusieurs centaines de 
km2). La stratigraphie du terrain, les propriétés mé-
caniques des matériaux et leur variabilité verticale 
et latérale doivent pouvoir être déterminées avec 
précision au droit de chaque fondation. De plus, une 
bonne connaissance des propriétés mécaniques des 
sédiments superficiels est nécessaire sur le tracé 
des routes de câbles entre les éoliennes et depuis le 
champ jusqu’à la côte. La reconnaissance des zones 
d’atterrage (zone d’arrivée à la côte d’un câble sous-
marin) n’est pas couverte par le présent document.

5.2.	 TERMES ET DÉFINITIONS

Pour les besoins du présent chapitre, les termes et 
les définitions suivants s’appliquent.
Aléa géologique :
Evènement géologique dont l’occurrence éventuelle 
serait susceptible de générer des effets défavorables 
sur les objectifs du projet.
Ecrasabilité : 
Susceptibilité à la rupture des grains de sols sous 
contrainte. Ce phénomène est particulièrement im-
portant dans les sables carbonatés.
Etudes de terrain :
Les études de terrain comprennent l’ensemble des 
études géologiques, géophysiques et géotech-
niques. Elles incluent toutes les activités effectuées 
sur le terrain ou au bureau permettant d’établir les 
modèles géologiques et géotechniques de la zone 
d’étude.
Hauteur d’influence d’une fondation :
La hauteur d’influence d’une fondation se caractérise 
par la profondeur sous la surface du sol au-delà de 
laquelle les propriétés des matériaux rencontrés ne 
sont plus susceptibles d’impacter le comportement 
de la fondation aussi bien en termes de capacité 
portante que de déplacements sous chargements 
cycliques ou à long terme (tassements par consoli-
dation et fluage).
Investigations :
Les investigations comprennent l’ensemble des 
reconnaissances et l’exploitation des données re-
cueillies.
Profil géotechnique :
Succession d’unités géotechniques d’épaisseur défi-
nie.
Profil stratigraphique : 
Succession d’unités stratigraphiques définies par 
leur lithologie et leur épaisseur.
Province géologique :
Partie du site caractérisée par une même succession 
d’unités géologiques. La notion de province géolo-
gique peut évoluer en cours de projet notamment en 
fonction des données sismo-stratigraphiques.
Province géotechnique :
Partie du site caractérisée par un même profil géo-
technique ou plusieurs profils géotechniques présen-
tant une même succession d’unités géotechniques.
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Reconnaissances : 
Ensemble des opérations effectuées sur site pour re-
cueillir des informations géologiques, géophysiques 
et géotechniques sur les sols et les roches telles 
que leur nature, leur composition, leur structure, leur 
répartition spatiale, leurs caractéristiques physiques, 
chimiques, géomécaniques et hydrogéologiques. 
Ces opérations peuvent être de nature intrusive 
(mise en œuvre de matériel de forage et de son-
dage, mesures et essais géotechniques in situ et en 
laboratoire) ou indirectes (mesures géophysiques).
Risque :
Effet défavorable d’une incertitude ou d’un aléa sur 
les objectifs du projet.
Risque géotechnique majeur :
Risque pouvant remettre en cause le projet.
Risque géotechnique important :
Risque pouvant justifier des changements significa-
tifs en phase de conception.
Risque géotechnique mineur :
Risque pouvant justifier des adaptations en phase 
de réalisation/exécution.
Routage :
Ensemble des études permettant l’optimisation du 
tracé d’un câble sous-marin en tenant compte de la 
topographie et de la nature du fond marin ainsi que 
des contraintes ou obstructions de nature anthro-
pique ou naturelle.
Sondage représentatif :
Un sondage peut être considéré comme représen-
tatif vis-à-vis d’un problème géotechnique particu-
lier s’il apporte des éléments adaptés en termes 
de profondeur et de contenu de l’information. 

Note 1 : Le sondage doit être suffisamment profond 
pour renseigner sur une hauteur au moins équi-
valente à la hauteur prévisible d’ensouillage d’un 
câble, à la pénétration d’une jupe ou à la hauteur 
d’influence d’une fondation.

Note 2 : Les paramètres géotechniques recueillis 
doivent permettre d’apporter des éléments pro-
bants vis-à-vis du problème géotechnique posé. Par 
exemple : un simple forage avec enregistrement de 
paramètres pourra être jugé représentatif pour une 
recherche de cavité. De même un essai pénétro-
métrique pour estimer la pénétrabilité d’une jupe. 
En revanche pour être considéré représentatif vis-
à-vis d’une étude de fondation, le sondage devra 
contenir des informations suffisantes en quantité et 
en qualité pour permettre l’établissement d’un profil 
de paramètres géotechniques.

Substratum :
On désigne par substratum, dans ce document, une 
formation dont les caractéristiques mécaniques sont 
telles que, compte tenu des dimensions de la fon-
dation et des charges qui lui sont appliquées, d’une 
part aucune ligne de rupture n’est susceptible de s’y 
développer et d’autre part, la compressibilité est suf-
fisamment faible pour être négligée dans le calcul 
des tassements de la fondation.
Unité géologique :
Formation de sol ou de roche définie par son histoire 
géologique et sa lithologie.
Unité géotechnique :
Formation de sol ou de roche définie par une homo-
généité de paramètres géotechniques : paramètres 
d’identification, paramètres d’état et paramètres mé-
caniques.
Unité sismo-stratigraphique :
Formation de sol ou de roche définie à partir de 
données géophysiques de sismique réflexion carac-
térisée par un faciès sismique et délimitée par des 
réflecteurs

5.3.	 ÉLÉMENTS À FOURNIR AU 
GÉOTECHNICIEN

Les données à fournir par le maître d’ouvrage ou 
le maître d’œuvre au géotechnicien sont, dans une 
large mesure, dépendantes de la nature des pres-
tations demandées et de la phase du projet. Les 
éléments à fournir sont à définir pour chacune des 
phases d’intervention.
Les indications données dans la suite de ce para-
graphe sont fournies à titre informatif et doivent être 
considérées comme un minimum.
Quelle que soit la nature de son intervention (études, 
prestations de reconnaissance), le géotechnicien 
doit être informé :

•	 de la localisation précise du projet ;
•	 de l’état de développement du projet (études 

conceptuelles, avant-projet, projet détaillé) ;
•	 des décisions prises en amont et leurs évolutions 

possibles quant au type de fondations et à leur 
implantation ;

•	 de l’historique et des résultats des reconnais-
sances effectuées ;

•	 des objectifs précis de sa mission.
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Le géotechnicien sollicité pour réaliser des opé-
rations de reconnaissance de terrain doit en outre 
avoir à disposition un descriptif complet des condi-
tions de site, notamment : bathymétrie, morpho-
logie des fonds, géologie anticipée, conditions  
météo-océaniques (vague, vent, courant, marées) 
opérationnelles et extrêmes.
Le maître d’ouvrage doit faire part, sans restriction, 
de sa connaissance des aléas géologiques (géo-ha-
sards) et anthropiques (épaves, câbles, munitions 
non explosées). En cas de présence possible ou 
suspectée de munitions non explosées, il est de la 
responsabilité du maître d’ouvrage de prendre toutes 
dispositions pour établir, préalablement à toute inter-
vention sur site, la nature et le niveau des risques 
associés ainsi que les mesures de prévention appro-
priées.

5.4.	 OBJECTIFS DES ÉTUDES DE 
TERRAINS

Les études de terrain doivent fournir des informa-
tions pertinentes sur les sols et les roches jusqu’à 
une profondeur telle qu’il soit possible de détecter 
l’existence de formations de faibles caractéristiques 
susceptibles :

•	 d’affecter la stabilité de l’ouvrage ;
•	 de générer des déformations excessives (tasse-

ments).
Les études de terrain comprendront normalement :

•	 les études du contexte géologique à l’échelle du 
site ;

•	 les études géophysiques ;
•	 les études géotechniques.

Les études géologiques doivent permettre d’identi-
fier les aléas majeurs et les risques qui en découlent.
Les études géophysiques comportent essentielle-
ment des relevés à l’écho-sondeur, au sonar latéral 
et en sismique réflexion. L’objectif est d’établir la 
bathymétrie et la morphologie du fond, de définir les 
unités lithologiques et les structures tectoniques et 
de fournir les données pour l’établissement de profils 
stratigraphiques. Elles permettront une corrélation 
spatiale avec les données ponctuelles des sondages 
et essais in situ,
Les études géotechniques comprennent des inves-
tigations géotechniques et l’interprétation des don-

nées. Les investigations géotechniques comportent :
•	 des reconnaissances à base d’essais in situ [par 

exemple essais pénétrométriques (CPT/CPTU), 
essais pressiométriques (PMT), essais au dilato-
mètre (HPDT)] et d’échantillonnages suivis d’es-
sais de laboratoire ;

•	 l’exploitation des résultats.
L’objectif des investigations géotechniques est d’ob-
tenir pour chaque formation géotechnique les don-
nées suivantes :

•	 classification et description des sols ;
•	 paramètres géotechniques : propriétés de résis-

tance au cisaillement et de déformation, état de 
contraintes in-situ (e.g. surconsolidation) néces-
saires pour le type d’analyses envisagées.

L’interprétation des paramètres géotechniques four-
nis devra permettre le dimensionnement détaillé et 
complet des fondations. L’extension latérale des 
unités géotechniques et la variation latérale des 
paramètres géotechniques devront pouvoir être éva-
luées.
Il est particulièrement important que les échantillons 
de sol recueillis lors de la reconnaissance géotech-
nique et destinés aux essais de laboratoire soient 
d’une qualité satisfaisante pour permettre l’obten-
tion de paramètres géotechniques à utiliser pour le 
dimensionnement.
Le programme d’essais de laboratoire pour la déter-
mination des propriétés de résistance et de défor-
mation du sol doit comprendre des essais adaptés, 
réalisés en nombre suffisant.

Les effets sur les paramètres géotechniques des 
chargements cycliques générés par la houle et par 
le vent doivent être pris en compte dans le dimen-
sionnement des fondations d’éoliennes en mer.
Ces effets sont de plusieurs ordres et concernent 
notamment :

•	 l’évolution de la résistance au cisaillement et du 
module de cisaillement due au cumul des cycles 
de chargement ;

•	 la modification des résistances et des modules en 
fonction de la vitesse de chargement.

Ces évolutions dépendent notamment des variations 
de pressions interstitielles.

La combinaison de ces effets peut influer significati-
vement sur la réponse à long terme des fondations 
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(mouvements cycliques, tassements, déplacements 
horizontaux). L’évolution des raideurs de l’ensemble 
sol-fondation peut affecter les périodes propres et la 
résistance à la fatigue de la structure. Des essais 
spécifiques sont nécessaires pour déterminer le 
comportement cyclique des sols et la variation de 
leur module de cisaillement avec le taux de distor-
sion.

Plusieurs étapes sont nécessaires pour parvenir à 
une connaissance suffisante des conditions géolo-
giques et géotechniques du site (voir chapitre 6.2). 
Chaque étape doit se conclure par la proposition 
d’un modèle de site (voir chapitre 6.2). Ce modèle 
initialement provisoire et nécessairement incomplet 
servira à définir le contenu des phases ultérieures et 
sera progressivement enrichi pour arriver au modèle 
final caractérisé par une description exhaustive de 
la géologie sur l’ensemble du site, une stratigraphie 
fine des différentes unités et la proposition de profils 
de paramètres géotechniques pour le dimension-
nement des fondations au droit de chaque ouvrage 
(éolienne, sous-station, mât météo, câbles).

5.4.1.	 Problématiques propres aux fondations 
d’éoliennes en mer 

Les principales problématiques du dimensionnement 
des fondations d’éoliennes en mer sont évoquées 
dans cette section.

Affouillement : les vagues et les courants sont sus-
ceptibles de provoquer des affouillements autour 
des fondations (pieux ou embases gravitaires). Les 
affouillements sont particulièrement à redouter en 
présence de sables fins à moyens propres mais leur 
ampleur est toujours difficile à évaluer. Des disposi-
tifs anti-affouillements peuvent être nécessaires. Les 
mouvements alternatifs de basculement sous l’effet 
des vagues peuvent également causer des ″chasses 
d’eau″ à la périphérie des embases gravitaires et des 
phénomènes d’érosion.

Capacité ultime : quel que soit le type de fondation, 
le sol environnant doit être en mesure de supporter 
les charges statiques et cycliques qui lui sont trans-
mises avec une marge de sécurité suffisante vis à vis 
de la rupture et sans génération de déplacement ex-
cessif. Pour des fondations monopodes ou gravitai-

res les charges sont des charges de compression. 
Dans le cas d’ancrages ou de fondations multipodes 
il peut s’agir de charges en traction. La capacité sous 
chargement cyclique peut être différente de la capa-
cité sous chargement monotone. La capacité sous 
chargement cyclique doit être considérée avec at-
tention.

Dégradation cyclique : certains types de sols (par 
exemple argiles molles, argiles sensibles, sols car-
bonatés) sont susceptibles de subir une dégradation 
significative de leurs propriétés mécaniques sous 
l’effet des sollicitations cycliques. Ce phénomène 
affecte la capacité ultime et les déplacements des 
fondations.

Déplacements permanents : les charges statiques 
(permanentes) provoquent des déplacements ini-
tiaux de la fondation qui peuvent être suivis par des 
déplacements engendrés au cours du temps par des 
phénomènes de consolidation du sol et de fluage. 
Les chargements cycliques dus au vent et aux va-
gues peuvent également générer des déplacements 
permanents additionnels résultant de déformations 
de cisaillement et de la dissipation de pressions 
interstitielles générées par la répétition des charges 
dans les sols peu perméables. Les déplacements 
verticaux ou tassements sont à considérer dans le 
cas de fondations gravitaires. Les déplacements 
horizontaux permanents sont particulièrement cri-
tiques dans le cas de fondations monopodes. Ces 
déplacements horizontaux ou verticaux sont particu-
lièrement critiques lorsqu’ils induisent une rotation 
permanente.

Déplacements cycliques : les charges cycliques 
provoquent des déplacements cycliques et post-cy-
cliques de la fondation et de la structure. Certains 
sols (argiles molles ou sensibles, matériaux granu-
laires lâches, sols carbonatés) peuvent être particu-
lièrement sensibles à ces phénomènes et provoquer 
des tassements excessifs. L’ensemble de ces dépla-
cements (permanents et cycliques) ramenés au ni-
veau du rotor doivent rester inférieurs aux tolérances 
liées aux risques d’usure et/ou de fatigue.

Ensouillage des câbles : dans les zones actuelle-
ment envisagées pour l’installation d’éoliennes en 
mer, la protection des câbles nécessitera préféren-
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tiellement leur ensouillage. Les techniques d’ensouil-
lage sont diverses : charruage, lançage, tranchage. 
L’efficacité de chaque technique dépend fortement 
du type de sol rencontré sur la hauteur d’ensouillage 
nécessaire à la protection du câble ou imposée rè-
glementairement. Dans les matériaux rocheux, des 
techniques alternatives de protection de surface par 
mise en place d’enrochements ou d’éléments pré-
fabriqués peuvent être envisagées. Le type et les 
caractéristiques des moyens à utiliser doivent être 
établis pour chaque application.

Mise en place de pieux : le battage d’éléments 
métalliques (tubes essentiellement) est la solution 
la plus communément utilisée pour la réalisation de 
pieux en mer. Le battage de monopieux de grand 
diamètre (typiquement supérieur à 5 mètres) est réa-
lisable. Dans les sols raides, il peut être nécessaire 
de curer le bouchon ou de forer des avant-trous pour 
aider la pénétration par battage. Dans les sols ro-
cheux le forage avec cimentation est une solution 
toujours possible.
Des études spécifiques sont nécessaires pour s’as-
surer de :

•	 la possibilité de battre les pieux jusqu’à la pro-
fondeur requise pour mobiliser la résistance de 
projet ;

•	 choisir les marteaux adéquats ;
•	 vérifier que les contraintes de battage n’endom-

magent pas les éléments de pieux.
Dans les sols durs et les roches tendres, une atten-
tion particulière sera apportée aux risques liés au re-
fus prématuré, à l’endommagement de la pointe des 
pieux sur les niveaux durs, à l’écrasement du tube 
par instabilité structurale et à la fatigue de l’acier 
sous un grand nombre de coups. Des essais pré-
alables de faisabilité de battage pourront s’avérer 
nécessaires. Ils devront être organisés suffisamment 
tôt dans le déroulement du projet, soit en mer sur le 
site même, soit sur un site terrestre représentatif, of-
frant des caractéristiques géotechniques similaires 
démontrées.

Mobilité des sédiments : l’évolution éventuelle du 
niveau du fond marin sur la durée de vie du parc de-
vra être déterminée par une étude hydro-sédimen-
taire prenant en compte le déplacement des dunes, 
l’érosion des fonds, l’accrétion...

Pénétration de jupes : il peut être nécessaire de 
munir les embases gravitaires de jupes (ou bêches) 
soit pour assurer la stabilité de la fondation, soit pour 
se prémunir de certains phénomènes tels que l’af-
fouillement périphérique ou l’érosion due à des ex-
pulsions d’eau sous la base. La pénétration de ces 
éléments doit pouvoir être assurée jusqu’à la cote 
nécessaire.

Potentiel de liquéfaction : le risque de liquéfaction 
(perte de résistance mécanique due à une augmen-
tation des pressions interstitielles) des sables ou 
sables limoneux sous l’effet de charges cycliques 
doit être analysé dans les zones sismiques et/ou en 
présence de fortes houles.

Préparation du fond : une préparation du fond 
marin pourra être requise avant mise en place des 
fondations. Il pourra s’agir par exemple de travaux 
de déroctage et nivellement avant installation de 
pieux ou ensouillage de câble. Dans le cas de fon-
dations gravitaires, il sera le plus souvent nécessaire 
de créer une plate-forme artificielle plane par apport 
de matériaux. Dans certains cas, l’enlèvement de 
sédiments de surface hétérogènes ou de propriétés 
médiocres pourra être à considérer. La stabilité des 
matériaux d’apport devra faire l’objet d’études spé-
cifiques.

Raideur des fondations : la raideur des fondations 
est une composante essentielle dans l’évaluation de 
la période propre de la structure. Les éoliennes offs-
hore sont particulièrement sensibles aux phénomè-
nes de résonance et de fatigue. La période propre 
et son évolution au cours du temps sous l’effet des 
chargements cycliques (dégradation des raideurs) 
doivent être évaluées avec précision.

Réactions de sols : les fondations gravitaires 
doivent être dimensionnées pour les réactions de 
sol sous l’embase générées sous l’effet des charges 
monotones et cycliques. Dans le cas de sols raides 
ou à granulométrie fortement hétérométrique ces 
réactions peuvent être localement très élevées (par 
exemple sur un point dur).

Stabilité d’ensemble : la stabilité d’ensemble des 
massifs de sols supportant les fondations devra 
être assurée notamment en présence de pentes 
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sous-marines et lorsque les fondations induisent 
des contraintes significatives sur de larges surfaces 
(e.g. fondations gravitaires). Des études spéci-
fiques de stabilité des pentes pourront être requises. 
Elles devront considérer les différents phénomènes  
déclenchants envisageables (gravité, accélération 
sismique, gaz dans les sédiments…) et l’effet des 
contraintes apportées par l’ouvrage.

5.4.2.	 Obtention des paramètres nécessaires 
au dimensionnement des fondations 
d’éoliennes en mer

5.4.2.1.	 Paramètres nécessaires au 
dimensionnement des fondations 
d’éoliennes en mer

Afin d’apporter des réponses aux problèmes évo-
qués ci-dessus, il convient de collecter un certain 
nombre d’informations de nature géologique et géo-

technique. Le Tableau 5.1 liste les paramètres de 
base nécessaires pour identifier et classer les sols et 
les roches rencontrés dans le profil stratigraphique. 
La classification devra être faite selon une norme 
reconnue (ISO, BS, ASTM, NF). Le Tableau 5.2 et 
le Tableau 5.3 indiquent les paramètres additionnels 
qui peuvent être requis pour certains problèmes spé-
cifiques ou pour certains types de sols ayant un com-
portement non standard tels que sables carbonatés, 
sols d’origine volcanique ou craies. Ces matériaux, 
quelquefois qualifiés de sols non conventionnels 
(ISO 19901-8), sont présents dans les eaux fran-
çaises de métropole ou d’outremer. 

Tableau 5.1: Paramètres nécessaires à une caractérisation standard des sols et des roches

ARGILE, LIMON SABLE, GRAVE ROCHE
Description générale
Lithographie

Description générale
Lithographie

Description générale
Lithographie

Distribution granulométrique  
et sédimentométrique

Distribution granulométrique  
et sédimentométrique

Angularité

Présence d’éléments hétérogènes 
(blocs, silex, gypse …)

Fracturation (RQD, ouverture et 
état des fractures, espacement, 
orientation)

Altération
Teneur en eau
Poids volumique total
Limites d’Atterberg (wL et wP)

Densités maximale et minimale
Densité relative

Poids volumique total
Porosité, saturation
Poids volumique des blocs solides

Teneur en matière organique
Teneur en carbonates

Teneur en matière organique
Teneur en carbonates

Teneur en carbonates

Résistance au cisaillement non drainée
Résistance au cisaillement drainée
Résistance au cisaillement remaniée  
et/ou résiduelle

Angle de frottement effectif (φ’)
Résistance au cisaillement non 
drainée

Résistance à la compression 
simple (Rc)

Minéralogie Minéralogie Minéralogie
Histoire des contraintes Histoire des contraintes
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Tableau 5.2: Paramètres additionnels pouvant être requis pour des problématiques spécifiques

PROBLEMATIQUE PARAMETRES

Résistance ultime

Résistance au cisaillement monotone sous différents chemins de contraintes 
(anisotropie de sollicitation)
Résistance au cisaillement cyclique sous différentes combinaisons de contraintes 
moyennes et d’amplitude cyclique pour des chemins de contraintes triaxiaux ou de 
cisaillement simple
Sable : Angle de frottement effectif (φ’), angle critique ou de changement de phase, 
angle de frottement à volume constant (φ’cv) 

Déplacements  
permanents

Compressibilité
Perméabilité
Déformations et pressions interstitielles permanentes générées sous différentes 
combinaisons de contraintes moyennes et d’amplitude cyclique pour des chemins de 
contraintes triaxiaux ou de cisaillement simple
Compressibilité après cycles

Déplacements cycliques
Déformation de cisaillement cyclique en fonction de la contrainte de cisaillement cyclique 
pour des chemins de contraintes triaxiaux ou de cisaillement simple
Module de cisaillement cyclique initial 

Raideur de fondation

Déformation de cisaillement cyclique en fonction de la contrainte de cisaillement cyclique 
pour des chemins de contraintes triaxiaux ou de cisaillement simple
Module de cisaillement à très faible distorsion (Go ou Gmax) et évolution avec le taux de 
distorsion
Amortissement

Réactions de sol

Résistances au cisaillement monotone et cyclique
Compressibilité sous chargement vierge et rechargement
Déformations permanentes et cycliques et pressions interstitielles permanentes sous 
différentes combinaisons de contraintes moyennes et d’amplitude cyclique pour des 
chemins de contraintes triaxiaux ou de cisaillement simple
Topographie et morphologie du fond, présence d’anomalies sur le fond

Pénétration de jupes

Résistance au cisaillement non drainé 
Résistance au cisaillement remaniée (ou sensibilité)
Angle de frottement drainé (φ’) - Sable
Angle d’interface résiduel (δr) sable-acier ou sable-béton
Résistance au cône (qc)
Topographie et morphologie du fond, présence d’anomalies sur le fond
Présence de blocs dans le sol

Mise en place de pieux

Résistance au cisaillement
Modules d’Young E50 ou de cisaillement G50, ou déformation à 50% de la résistance 
ultime (ε50) - Argiles
Résistance au cône (qc)
Résistance à la compression simple (Rc) - Roches
Abrasivité
Sensibilité des argiles

Potentiel de liquéfaction

Données CPTU (qc ou qt, FR, Bq)
Granulométrie et teneur en fines
Limites d’Atterberg (wL et wP) et teneur en eau
Vitesses des ondes de cisaillement (Vs)

Affouillement et érosion
Granulométrie
Perméabilité

Ensouillage de câbles

Résistance au cône (qc)- Sables et argiles
Granulométrie et Perméabilité – Sables
Abrasivité des roches
Conductivité thermique
Résistivité électrique
Vitesse des ondes de compression (Vp) et de cisaillement (Vs)
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Tableau 5.3: Paramètres additionnels requis pour caractériser certains sols et roches non standards

TYPE DE SOL PARAMETRES COMMENTAIRES

Sables carbonatés avec 
ou sans cimentation

Compressibilité (indice de compressibilité limite)
Ecrasabilité
Degré de cimentation
Résistance à la compression simple si 
cimentation

Classification selon Clark et Walker 
(1977) basée sur trois critères : 
teneur en carbonates, granulométrie, 
résistance à la compression simple
Voir ARGEMA (1988) 

Sols d’origine volcanique Compressibilité
Autres : à étudier au cas par cas

Forte variabilité de nature et de 
comportement
A étudier au cas par cas

Craies

Description précise des degrés d’altération
Compressibilité
Fluage
Perméabilité de la matrice
Perméabilité du massif
Absorption d’eau

Classification selon CIRIA (2002) 
basée sur densité, altération, état de 
fracturation 

Sols organiques

Teneur en matière organique
Compressibilité
Fluage
Présence de gaz

Tableau 5.4 : Techniques pour investigations usuelles

Paramètres de sol
Essais in situ Essais de laboratoire

Type d’essai
Applicabilité

Type d’essai
Applicabilité

Sable Argile Sable Argile
Stratigraphie Sismique réflexion (a) 2 à 3 2 à 3
Classification des 
sols de surface
(fond marin)

Bathymétrie multifaisceaux
Side Scan Sonar
(SSS)

1
1

1
1

Granulométrie
Granulo+sédimento
Teneur en eau
Limites d’Atterberg

5

2

2
4
3
5

Classification des 
sols de subsurface

CPT
CPTU

2
4 à 5

2
4 à 5

Granulométrie
Granulo+sédimento
Teneur en eau
Limites d’Atterberg

5

2

2
4
3
5

Densité en place CPT, CPTU 2 2 Mesure poids volumique 4
Résistance au 
cisaillement non 
drainée

CPT, CPTU
VST
PMT
Tbar, Ball probe

3 à 4
4 à 5
2 à 3
4 à 5

Triaxial UU
Triaxial CIU
DSS
Fall cone, torvane
Pénétromètre de poche

4
2 à 3
4
4
2
2

Angle de frottement 
effectif

CPT, CPTU 2 à 3 1 Triaxial CIU, CID
Boîte de cisaillement

5(b)

4
5
1

Sensibilité CPT, CPTU
VST
Tbar, ball probe

2
3 à 4
4 à 5(c)

Fall cone, lab vane
Triaxial UU sur matériau 
intact et remanié

3 à 4
3 à 4

Déformabilité
(G50, E50)

PMT 3 à 4 4 à 5 Triaxial CIU, CID
DSS

3 à 4
3 à 4

4
4

Propriétés de 
consolidation 

CPTU 1 3 Oedomètre 3(b) 5

Perméabilité CPTU 3 Oedomètre
Perméamètre 4

3
4

(a) doit être multitrace (multicanaux) lorsque la hauteur d’eau est inférieure ou égale à la pénétration cible (nécessité 
d’effacer le multiple)
(b) sous réserve de connaître la densité en place
(c) à condition de faire des essais cycliques
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Tableau 5.5: Techniques pour applications particulières

Paramètres de sol
Essais in situ Essais de laboratoire

Type d’essai
Applicabilité

Type d’essai
Applicabilité

Sable Argile Sable Argile
Interpolation 
lithographique

Sismique réfraction

Résistivité électrique

3 à 4(a)

1 à 3(b)

3 à 4(a)

1 à 3(b)

Identification des sols 
carbonatés

CPT, CPTU 4(c) 3 Teneur en carbonates 5 5

Compressibilité des 
sables carbonatés

Oedomètre
Ecrasabilité

4
3

Anisotropie de 
résistance des argiles

Triaxial CAUC, CAUE et 
DSS

5

Réponse cyclique  
et effet de vitesse

Triaxial CIU/CAU
(statique/cyclique)
DSS/CSS

5 5

Thixotropie Essai de thixotropie 4
Comportement 
d’interface
(pieux, caissons)

Cisaillement annulaire (sol/
sol et sol/acier)
Boîte de cisaillement (sol/
sol et sol/acier)

3 à 4

3 à 4

3 à 4

Module de 
cisaillement initial G0 
ou Gmax

Cône sismique

MASW

4 à 5

3 à 4

4 à 5

3 à 4

Colonne résonante

Bender elements sur 
éprouvettes (Triaxial, DSS 
ou oedomètre)

4 à 5

4 à 5

4 à 5

4 à 5

Potentiel de corrosion Cône de résistivité 
électrique

4 4 Résistivité électrique 4 4

Potentiel de 
liquéfaction

CPT, CPTU 3 à 4 Triaxial cyclique 3 à 4(d)

(a) sous réserve d’un bon étalonnage avec des essais in situ (CPT) ou sur échantillons
(b) mauvaise définition des interfaces et nécessité d’un étalonnage extensif sur essais in situ (CPT) ou sur échantillons
(c) les données CPT sont très sensibles au degré de cimentation
(d) sous réserve de bien connaître la densité en place

5.4.2.2.	 Pertinence des techniques in situ et 
de laboratoire pour l’obtention des 
paramètres

La pertinence des différents essais in situ et de labo-
ratoire pour déterminer les paramètres de sols est 
évaluée dans les tableaux suivants. On distingue les 
essais qui sont couramment utilisés dans le cadre 
d’investigations usuelles (Tableau 5.4) et les essais 
spécifiques qui doivent être réalisés pour des appli-
cations particulières (Tableau 5.5). Un tableau est 

dédié aux essais sur roches (Tableau 5.6). Le niveau 
d’applicabilité de chaque technique est évalué sur 
une échelle de 1 à 5, avec :

1 = faible ou inapproprié			
2 = acceptable pour des analyses non critiques
3 = moyennement bon 			 
4 = bon
5 = très bon
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Tableau 5.6: Techniques spécifiques pour investigations dans les roches

Paramètres de sol
Essais in situ Essais de laboratoire

Type d’essai Applicabilité Type d’essai Applicabilité
Stratigraphie Videologging

Neutron
Gamma-ray

3 à 5
3 à 4
3 à 4

Fracturation
(fréquence et 
orientation)

Videologging
Camera Eastman

3 à 4
4 à 5

Densité en place Gammagraphie  
(gamma-gamma)

3 à 4 Mesure densité 4 à 5

Résistance Essai de compression 
simple
Essai Brésilien
Essai Franklin

4
4
1 ou 3(a)

Déformabilité
(G50, E50)

HPDT 3 à 5 Essai de compression 
simple avec jauges de 
déformation

3 à 5

Module de 
cisaillement initial G0 
ou Gmax

Logging sismique
(Vp ; Vs)
MASW

4 à 5

3 à 5

Mesures Vp ; Vs sur 
carottes

3 à 4

(a) sous réserve de corrélation avec la résistance à la compression simple

5.5.	 MODÈLE GÉOLOGIQUE DE SITE

La taille importante d’un développement éolien  
offshore, (plusieurs dizaines à plusieurs centaines de 
km2), conjuguée à la faible densité des fondations, 
(environ un ouvrage par km2 en moyenne), rend né-
cessaire l’élaboration d’une stratégie de reconnais-
sance adaptée. Il s’agit tout à la fois d’obtenir une 
appréciation globale des structures stratigraphiques 
et tectoniques sur la totalité du champ et de parve-
nir à la détermination des paramètres géotechniques 
nécessaires au dimensionnement des fondations de 
chaque éolienne.
Il est donc nécessaire de développer une connais-
sance des conditions géologiques et géotechniques 
à la fois à l’échelle du site et à l’échelle de la fonda-
tion. Une manière de concilier ces deux échelles de 
connaissance est la constitution d’un modèle géolo-
gique et géotechnique évolutif. Il rassemble et syn-
thétise, au fur et à mesure de l’avancement du pro-
jet, toutes les connaissances disponibles sur le site. 

L’objectif principal du modèle de site est de définir 
in fine des profils géotechniques de calcul. Pour 

ce faire et lors des différentes étapes des études  
on définira :

•	 d’abord des provinces géologiques dont les ca-
ractéristiques (lithologie, stratigraphie) peuvent 
être considérées comme homogènes ;

•	 puis des provinces géotechniques se caractéri-
sant par des problématiques similaires liées à la 
nature des sols, à l’épaisseur des couches, et aux 
aléas géotechniques.

Chaque étape du modèle aide à optimiser le pha-
sage, la nature et le contenu des campagnes de re-
connaissance en tenant compte des connaissances 
antérieurement acquises.

Le modèle intègre les différents aléas géologiques 
susceptibles d’affecter le choix du type de fondation, 
le dimensionnement de celles-ci, ou leur construc-
tion. Les aléas géologiques à prendre en considéra-
tion sont listés au paragraphe 5.6.2.
Les aléas qui sont susceptibles d’affecter le projet 
doivent faire l’objet d’études spécifiques. Certaines 
études peuvent faire appel à des compétences hors 
du champ du présent document.
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Les systèmes d’information géographique (SIG) 
peuvent constituer des outils efficaces pour la ges-
tion des données et la construction du modèle géo-
logique et géotechnique.
Les phases principales de la constitution du modèle 
sont décrites ci-après. Chacune d’entre elles repré-
sente une version améliorée de la précédente.

Phase 1 : Modèle géologique initial 
La première version du modèle est réalisée à par-
tir de l’étude sur documents (bibliographie, cartes 
bathymétriques, cartes géologiques régionales ou 
locales, études géotechniques sur la même zone 
ou à proximité…), telle que détaillée au paragraphe 
5.6.2. La qualité et la précision de ce premier modèle 
peuvent fortement varier selon que la zone concer-
née a fait ou non l’objet de recherches scientifiques 
et/ou d’études antérieures. Il doit normalement per-
mettre d’établir les éléments suivants :

•	 stratigraphie générale et lithologie des principales 
formations géologiques ;

•	 éléments tectoniques ;
•	 principaux aléas et contraintes géologiques.

Phase 2 : Modèle stratigraphique (ou sismo-stra-
tigraphique)
La deuxième phase du modèle est élaborée à partir 
des résultats des reconnaissances préliminaires (en 
particulier géophysiques), menées sur l’ensemble 
du champ (paragraphe 5.6.3, Tableau 5.8 ). Les 
données bathymétriques sont utilisées pour établir 
un modèle numérique de terrain, et les données de 
sismique réflexion pour définir la géométrie des prin-
cipales unités stratigraphiques. A ce stade, la trans-
formation des temps de propagation des ondes sis-
miques en profondeur est le plus souvent basée sur 
des hypothèses de vitesses de propagation dans les 
différentes strates. De ce fait la définition de la géo-
métrie des unités stratigraphiques reste entachée 
d’incertitude.
S’il existe à ce stade des sondages, les données 
correspondantes doivent être prises en compte pour 
préciser et caler les données géophysiques.
Le modèle stratigraphique permet de définir des 
zones de nature et de caractéristiques sismiques (is-
sues des données de sismique-réflexion) similaires 
permettant d’orienter les reconnaissances géotech-
niques préliminaires.

Phase 3 : Modèle géologique de site
Le modèle géologique de site est constitué de l’inté-
gration des résultats de la reconnaissance géotech-
nique préliminaire (paragraphe 5.6.3, Tableau 5.9) 
dans le modèle sismo-stratigraphique précédent. 
Les données géotechniques préliminaires vont per-
mettre :

•	 d’améliorer le modèle de vitesse et donc d’affiner 
la géométrie des strates et leur variation latérale 
d’épaisseur ;

•	 d’améliorer la caractérisation lithologique des 
strates ;

•	 d’attribuer à ces strates des paramètres géotech-
niques préliminaires ;

•	 de proposer une ébauche de provinces géotech-
niques.

Phase 4 : Modèle géotechnique 
A ce stade, les données issues des reconnaissances 
détaillées (paragraphe 5.6.4, Tableau 5.10 et Tableau 
5.11) sont intégrées dans le modèle. L’intégration 
des données géotechniques dans le modèle géolo-
gique de site doit permettre de préciser les provinces 
géotechniques précédemment proposées.
Cet exercice peut conduire à la définition d’unités 
géotechniques distinctes des unités sismo-stratigra-
phiques préalablement définies, et ce pour une des 
raisons suivantes :

•	 plusieurs unités sismo-stratigraphiques peuvent 
présenter des paramètres géotechniques simi-
laires ;

•	 au contraire, certaines unités sismo-stratigra-
phiques peuvent présenter des variations in-
ternes qui nécessitent la définition de plusieurs 
unités géotechniques en leur sein ;

•	 enfin, certains phénomènes non détectables à 
l’aide de méthodes géophysiques indirectes, (al-
tération en particulier), peuvent affecter tout ou 
partie d’unités sismo-stratigraphiques.

Les provinces géotechniques permettent de propo-
ser un ou plusieurs profils géotechniques de calcul 
présentant des épaisseurs de couches semblables 
et des propriétés mécaniques homogènes.
Chaque profil géotechnique doit définir :

•	 la classification et la description des sols ;
•	 les propriétés de résistance au cisaillement et de 
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déformation, nécessaires pour le type d’analyses 
envisagées ;

•	 l’état de contraintes in situ (OCR et K0, anisotro-
pie…) ;

•	 les paramètres géotechniques permettant de 
répondre aux spécificités des éoliennes offshore 
(cyclique, fatigue…).

Les paramètres géotechniques fournis doivent cou-
vrir les besoins en vue des dimensionnements dé-
taillés et complets des fondations. L’appréciation de 
leur variabilité est une donnée essentielle.

5.6.	 RECONNAISSANCES 
RECOMMANDÉES

5.6.1.	 Phasage des études 

L’objectif des investigations de sols (études géolo-
giques, reconnaissances géophysiques et géotech-
nique) est de parvenir à une connaissance aussi 
complète que possible des conditions de sols de 
manière à :

•	 élaborer un modèle géologique et géotechnique 
du site (chapitre 5.5) ;

•	 définir le ou les types de fondations le(s) mieux 
adapté(s) aux profils géotechniques établis et aux 
caractéristiques du projet.

Par référence à la pratique internationale, le déve-
loppement d’un champ d’éoliennes marines com-
porte trois phases principales :

•	 une phase préliminaire destinée à établir la fai-
sabilité technique et financière du projet ;

•	 la phase de projet proprement dite qui couvre 
les étapes liées à la conception et à la réalisation 
des ouvrages ;

•	 la phase d’exploitation dans laquelle le maître 
d’ouvrage se doit d’inspecter et de maintenir les 
ouvrages en état de fonctionnement.

Le Tableau 5.7 présente une synthèse des diffé-
rentes phases du développement d’un champ d’éo-
liennes marines.

5.6.1.1.	 Phase préliminaire

Le contexte français actuel de passation des mar-
chés publics implique l’enchaînement de deux 
étapes dans le cours de la phase préliminaire :

•	 la première étape dite de pré-projet fait suite à 
un appel d’offre de la puissance publique : le sou-
missionnaire est amené à présélectionner un type 
de structure et de fondation associée, à effectuer 
un prédimensionnement et à évaluer un coût. La 
pertinence des choix effectués à ce stade et la 
représentativité des coûts estimés sont, dans une 
large mesure, tributaires de la représentativité du 
modèle géologique initial disponible à ce stade. 
Il appartient au soumissionnaire de définir les 
risques associés à son offre et de décider d’un 
éventuel investissement en travaux de recon-
naissance pour les réduire. Le présent document 
n’émet aucune recommandation sur la nécessité 
d’engager des investigations sur site au cours de 
cette étape.

•	 la deuxième étape dite d’avant-projet ou de 
confirmation des offres s’étend sur une durée 
de 1 à 2 ans après attribution de la concession. 
Dans cette phase, la validité des options tech-
niques retenues doit être démontrée et les éva-
luations financières doivent être affinées. En 
particulier tous les aléas géotechniques majeurs 
doivent être identifiés. Cette phase doit compor-
ter un volume significatif de reconnaissances 
géophysiques et géotechniques. Les résultats de 
ces investigations alimentent les modèles sismo-
stratigraphique et géologique de site. La nature et 
l’ampleur de ces reconnaissances préliminaires à 
mener pendant cette étape sont développées ci-
après et résumées au paragraphe 5.6.3 (Tableau 
5.8 et Tableau 5.9).

5.6.1.2.	 Phase de projet

La phase projet comporte deux étapes : conception 
puis réalisation.
A l’issue de la phase projet, les paramètres géotech-
niques nécessaires pour le dimensionnement final 
et l’installation du système de fondation de chaque 
éolienne devront avoir été collectés. L’ampleur et la 
nature des reconnaissances dépendront en particu-
lier du type de fondation retenu et de l’hétérogénéité 
de chaque site. Ce dernier critère peut être prépon-
dérant dans le contexte géologique du plateau conti-
nental français.
La décision finale d’investissement est prise à l’issue 
de la phase de conception. Au cours de cette étape 
de conception, les aléas géotechniques importants 
doivent être identifiés. Le modèle géotechnique doit 
être finalisé. Il comprendra in fine des profils géo-
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techniques de calcul applicables au droit de chaque 
éolienne ou par groupes d’éoliennes.
Lors de l’étape de réalisation du projet, des recon-
naissances complémentaires pourront encore s’avé-
rer nécessaires pour lever des risques mineurs ou 
localisés.
Les programmes des reconnaissances détaillées à 
mener en phase de projet sont développés ci-après 
et résumés au paragraphe 5.6.4 (Tableau 5.10 et 
Tableau 5.11).

5.6.1.3.	 Phase d’exploitation

En phase d’exploitation des ouvrages, des travaux 
d’inspection et de maintenance doivent être assurés 

par le maître d’ouvrage afin de garantir la stabilité 
et la sécurité à long terme des installations. Des 
campagnes d’inspection des fonds ou de reconnais-
sances complémentaires pourront par exemple être 
envisagées pour répondre à des problématiques 
particulières telles que les risques liés aux affouille-
ments.
Il est par ailleurs recommandé d’organiser un retour 
d’information sur le comportement de l’ouvrage. Ce-
lui-ci passe par une instrumentation en service des 
structures et des fondations et par une analyse des 
données obtenues.

Tableau 5.7 : Phasage d’un projet de développement d’un champ d’éoliennes marines  
et organisation des reconnaissances et études géologiques et géotechniques

Phases de projet
Objectifs de la phase de projet

Levée des risques 
géotechniques

Etudes géologiques, 
reconnaissances géophysiques  

et géotechniques à effectuer

Préliminaire Conceptual 
design

Pré-projet

Présélection des types de 
structures et de fondations
Estimation technique et financière 
du projet

Etude géologique (bibliographique) 
indispensable (DTS)
Constitution du modèle géologique initial

Reconnaissance géophysique  
et/ou reconnaissance géotechnique 
facultatives

Avant-projet

Levée des risques majeurs
Confirmation des offres dans le 
contexte français
Validation des options techniques 
Validation de l’estimation 
financière
Etablissement des principes 
généraux de construction
Choix du type de structures et de 
fondations
Implantation des structures
Prédimensionnement des 
fondations
Faisabilité d’installation des 
fondations et des câbles

Reconnaissances géophysique et 
géotechnique préliminaires obligatoires
Objectifs : 
•	Identification des aléas géotechniques 

majeurs
•	Définition de la stratigraphie,  

de la lithologie
•	Constitution du modèle stratigraphique 

et du modèle géologique de site
•	Définition des paramètres 

géotechniques de 
prédimensionnement des fondations 
par province géologique

•	Caractérisation préliminaire des 
routes de câbles et des conditions 
d’installation

Projet
Basic design
FEED

Conception

Levée des risques importants
Validation des moyens de 
construction, des coûts et du 
planning
Dimensionnement par groupes 
d’éoliennes
Décision d’investissement et 
passage en phase de réalisation

Reconnaissances géophysique et 
géotechnique détaillées obligatoires
Objectifs :
•	Identification des aléas importants
•	Définition des profils stratigraphiques 

et des profils de paramètres 
géotechniques pour  
le dimensionnement des fondations

•	Constitution du modèle géotechnique
•	Définition des conditions de pose  

et d’ensouillage des câbles
•	Essais de faisabilité d’installation  

ou d’ensouillage si nécessaires
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Phases de projet
Objectifs de la phase de projet

Levée des risques 
géotechniques

Etudes géologiques, 
reconnaissances géophysiques  

et géotechniques à effectuer

Detailed 
design

Réalisation

Etudes 
détaillées 
d’exécution

Levée des risques mineurs ou 
localisés
Etude détaillée de chaque 
éolienne. Dimensionnement 
par fondation. Prédictions 
d’ensouillage
Procédures détaillées 
d’installation des fondations 
et des câbles. Procédures de 
remédiation

Reconnaissance(s) complémentaire(s) 
spécifique(s) si et selon nécessité
Objectifs :
•	Identification des aléas mineurs  

ou localisés

Installation Installation Suivi d’installation Mise en œuvre de contrôles

Exploitation
Inspection 
Maintenance

Inspection 
Maintenance

Garantir la stabilité et la sécurité 
à long terme des ouvrages
Organiser le retour d’information 
sur le comportement des 
ouvrages

Suivi d’affouillement (bathymétrie)

Instrumentation en service et analyse 
des données

5.6.2.	 Etude sur documents existants

Cette étude initiale (désignée par Desk Top Study 
ou DTS dans le contexte anglo-saxon) consiste 
à récupérer et exploiter l’ensemble des données  
« bibliographiques » existantes et accessibles. 
L’étude complète doit permettre d’identifier les aléas 
majeurs et les risques qui en découlent. Elle fait 
appel à des compétences diverses et porte généra-
lement sur une compilation des informations concer-
nant l’ensemble des conditions environnementales 
de site :

•	 les conditions bathymétriques (profondeurs 
d’eau) ;

•	 les conditions météocéaniques ;
•	 les conditions géologiques et géotechniques ;
•	 la présence d’éléments anthropiques sur site: 

câbles ou conduites en service ou désaffectés, 
épaves, munitions non explosées (UXO) ou 
autres obstacles sur le fond ou enfouis ;

•	 les activités de pêche ;
•	 le trafic maritime ;
•	 les activités de plaisance ;
•	 l’existence de réserves naturelles et/ou proté-

gées ;
•	 les zones d’interdiction (militaire…).

L’objectif de l’étude bibliographique géologique et 
géotechnique est de rassembler le maximum d’in-
formations disponibles pouvant permettre de faire  
ressortir les aléas majeurs liés aux sols et d’orien-
ter ou de définir le choix d’une solution de fondation  

réaliste. Les données peuvent concerner directe-
ment le site ou sa proximité.
Les conclusions de l’étude peuvent s’avérer primor-
diales dans l’appréciation de la faisabilité technique 
de certains types de fondations et des implications 
économiques sur le projet global. Dans tous les cas 
elles sont essentielles pour orienter les phases ulté-
rieures.

On s’attachera à caractériser plus particulièrement 
les risques liés aux problématiques suivantes :

•	 réseaux de failles et leur activité ;
•	 zones fracturées ;
•	 thalwegs fossiles ;
•	 conditions hydrogéologiques complexes, artésia-

nisme ;
•	 aléas sismiques ;
•	 liquéfaction et mobilité cyclique des sables ;
•	 gaz superficiels ;
•	 stabilité de pentes ;
•	 karsts, cavités ;
•	 érosion ;
•	 mobilité des sédiments de surface, soit d’origine 

naturelle, soit liée à l’influence des structures, 
substructures et fondations ;

•	 sols à comportements spécifiques (carbonatés, 
volcaniques, pollués …) ;

•	 présences d’éléments de grande taille (blocs…) 
ou de zones indurées pouvant empêcher la 
construction des fondations ;

•	 présence de sols susceptibles d’évoluer à 
l’échelle de la durée de vie des ouvrages.
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Ces informations seront à rechercher dans la litté-
rature et les publications techniques, auprès d’orga-
nismes spécialisés : Ifremer, SHOM, BRGM…, et 
des fonds documentaires privés ou universitaires. 
L’expérience montre que des relevés géophysiques 
plus ou moins ré-exploitables peuvent être acces-
sibles. Dans certains cas des données géotech-
niques acquises sur ou à proximité du site ou dans 
des formations de même nature peuvent s’avérer 
utiles et pertinentes.
Cette phase bibliographique débouche sur l’éla-
boration du modèle géologique initial et permet de  
définir :

•	 le niveau de connaissance des caractéristiques 
géologiques et géotechniques sur l’ensemble du 
site ;

•	 les paramètres essentiels (morphologiques, stra-
tigraphiques ou géotechniques) manquants pour 
la conduite des phases suivantes ;

•	 les objectifs et spécifications des reconnais-
sances préliminaires géophysiques et géotech-
niques à conduire. 

5.6.3.	 Reconnaissances préliminaires

A l’issue de la phase préliminaire de développe-
ment, les aléas majeurs liés aux sols devront avoir 
été identifiés, les types de structure et de fondations 
devront être définis et le prédimensionnement des 
fondations devra permettre une estimation réaliste 
des coûts.
Ces objectifs nécessitent :

•	 d’une part, une bonne connaissance des carac-
téristiques géologiques et géophysiques du site ;

•	 d’autre part, une évaluation des caractéristiques 
géotechniques des matériaux et de leur variabilité 
spatiale.

Les données issues de la campagne géophysique 
préliminaire devront être disponibles le plus tôt pos-
sible, afin de prendre en compte des hétérogénéités 
géologiques éventuelles, et de spécifier correcte-
ment les objectifs de la campagne géotechnique qui 
suivra.
Les reconnaissances préliminaires doivent permettre 
d’identifier clairement les moyens tant géophysiques 
que géotechniques les mieux adaptés à la caractéri-
sation des sols rencontrés sur le site et à privilégier 
pour les reconnaissances ultérieures.

5.6.3.1.	 Reconnaissance préliminaire 
géophysique

La reconnaissance préliminaire géophysique sur 
l’ensemble du site d’implantation des éoliennes doit 
permettre :

•	 d’établir la bathymétrie et la morphologie du  
fond ;

•	 de définir les unités lithologiques et les structures 
tectoniques ;

•	 de comprendre la configuration géologique du 
site ;

•	 de proposer un modèle sismo-stratigraphique, au 
moins jusqu’à la profondeur d’influence des fon-
dations ;

•	 d’orienter la reconnaissance géotechnique de 
manière notamment à recueillir des données sur 
l’ensemble des provinces géologiques.

Les moyens mis en œuvre usuellement sont :
•	 échosondeur multi-faisceaux ;
•	 sonar latéral ;
•	 sismique réflexion ;
•	 géo-magnétométrie.

Les moyens mis en œuvre permettent également 
de détecter les obstructions d’origine anthropique 
(épaves inconnues, câbles, munitions non explo-
sées). Dans le cas de munitions non explosées 
(UXO), il faut préciser que, si le relevé des anomalies 
magnétiques liées à leur présence peut être mené 
lors de la campagne de géophysique, la spécification 
des données à recueillir et leur interprétation ne sont 
pas de la compétence du géophysicien. Les relevés 
magnétométriques sont d’ailleurs généralement réa-
lisés lors de campagnes distinctes de la campagne 
géophysique pour répondre à des objectifs précis 
nécessitant un plan de quadrillage dense.
Les spécifications des matériels et leur mise en 
œuvre sont décrites dans le document « Geotech-
nical and geophysical investigations for offshore 
and nearshore developments » édité par l’ISSMGE 
(2005).

Le programme de reconnaissance préliminaire 
géophysique recommandé est décrit dans le  
Tableau 5.8.
Les quantités indiquées, conformes aux règles de 
l’art, sont considérées comme nécessaires. Elles 
pourront cependant être adaptées en fonction :
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•	 des informations disponibles telles que recen-
sées lors de l’étude bibliographique (DTS) ;

•	 de la complexité avérée du site.

Une attention particulière devra être accordée aux 
techniques de sismique réflexion à mettre en œuvre 
dans le cadre de la reconnaissance géophysique. 
Les deux problématiques suivantes doivent en parti-
culier être abordées :

•	 choix du type de source : il existe plusieurs types 
de source sismique, notamment électriques 
(Sparker), électromécanique (Boomer), piézoé-
lectriques (Pinger), Chirp (Compressed High 
Intensity Radar Pulse), chacune présentant des 
puissances et fréquences de signal émis diffé-
rentes. Ces paramètres influent sur la précision 
des résultats ainsi que sur la profondeur de péné-
tration. Le choix de la technique devra donc être 
adapté aux objectifs de pénétration et de préci-
sion de la campagne. Il est de plus fréquent de 
tester en début de campagne géophysique plu-
sieurs sources afin de déterminer laquelle fournit 
les meilleurs résultats. La mise en œuvre en pa-
rallèle de deux systèmes pendant la même cam-
pagne peut être nécessaire pour répondre à des 
objectifs différents de pénétration et de résolution 
(e.g. système Pinger avec pour objectif 5 m ou  
10 m de pénétration avec 0,2 m de résolution et 

système Sparker ou Boomer avec pour objectif 
50 m de pénétration et 0,5 m de résolution).

•	 sismique monotrace ou multitrace (UHRS). La 
sismique réflexion monotrace présente une limi-
tation majeure en pénétration causée par le phé-
nomène de réflexions multiples entre la surface 
de l’eau et le fond marin. Les multiples du fond 
apparaissent à une pénétration équivalente à une 
fois la profondeur d’eau et il devient alors très dif-
ficile d’identifier les réflecteurs sous cette limite. 
Les objectifs de pénétration à atteindre dans le 
cadre de projets éoliens offshore étant généra-
lement de 50 m à 100 m, par des profondeurs 
d’eau comprises entre 15 m et 40 m, la sismique 
monotrace ne permet pas d’atteindre la pénétra-
tion requise avec suffisamment de précision. Une 
technique de sismique multitrace, qui permet par 
traitement numérique d’effacer ou atténuer les 
multiples, doit donc généralement être mise en 
œuvre pour ce type de projet.

La qualité des relevés géophysiques est par ailleurs 
dépendante des conditions de mise en œuvre des 
équipements et des caractéristiques du support 
naval. Il est communément admis que la vitesse du 
bateau doit rester inférieure à 4 nœuds et que les 
opérations ne doivent pas être menées dans des 
états de mer excédant force 4.

Tableau 5.8: Programme de reconnaissance préliminaire géophysique recommandé

Objectif Méthode Quadrillage Pénétration Remarques

Topographie 
du fond

Bathymétrie Multifaisceaux  
(MBES)

Couverture totale 
du champ avec 
recouvrement de 
50% à 100%
(T : recouvrement 
de 20%)

Traitement des 
données MBES 
en rétrodiffusion 
(backscattering) 
recommandé
Echosondeur 
mono-faisceau pour 
étalonnage du MBES

Morphologie 
du fond

Nature des 
sédiments de 
surface

Side Scan Sonar (bi-fréquence)
Couverture totale 
du champ avec 
recouvrement de 
50 à 100 %

R : prélever des 
échantillons pour 
étalonner la nature 
des sédiments : 
benne preneuse (ou 
carottier gravitaire)

Stratigraphie

Sismique réflexion mono ou 
multitrace
Source : boomer ou sparker  
pour pénétrations importantes 

R : compléter par pinger/chirp 
pour faibles pénétrations

Quadrillage de  
250 m x 1000 m 
(cross lines)

Typiquement  
50 -100 m selon 
conditions de sols/roches
Résolution : < 1 m en 
profondeur

Pinger/chirp : Résolution 
< 0,3 m

Couverture de la 
totalité  
du champ

Sismique de surface 
nécessaire sur 
routes de câbles (cf. 
paragraphe 5.6.5)

R : recommandation spécifique      	 T : toléré
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5.6.3.2.	 Reconnaissance préliminaire 
géotechnique

Une reconnaissance préliminaire géotechnique 
doit permettre sur l’ensemble du site des éoliennes 
d’établir un profil géotechnique type sur chaque pro-
vince géologique mise en évidence lors de l’interpré-
tation des données géophysiques :

•	 stratigraphie ;
•	 nature des sols et identification ;
•	 propriétés géotechniques de base : résis-

tance mécanique, déformabilité, histoire des 
contraintes.

Ces objectifs peuvent être atteints par la réalisation :
•	 de sondages avec prélèvement d’échantillons 

intacts et essais de laboratoire ;
•	 d’essais in situ ;
•	 d’une combinaison des deux types précédents.

Le programme préliminaire de reconnaissance géo-
technique recommandé est décrit dans le Tableau 
5.9.

Les moyens nautiques et de reconnaissance doivent 
être compatibles avec les objectifs proposés.
Les spécifications des matériels, leur mise en œuvre 
et les exigences en termes de qualité sont décrites 
dans les documents « Geotechnical and geophysical 
investigations for offshore and nearshore develop-
ments » de l’ISSMGE (2005) déjà cité et ISO 19901-
8 (2014).
La campagne doit être conçue de manière à fournir 
les éléments indispensables pour :

•	 renseigner le modèle géologique de site. Pour 
cela, la pénétration des sondages doit être suffi-
sante pour recouper les principales formations et 
appréhender leur configuration à l’échelle du site. 
Les profondeurs sont à définir par le géotechni-
cien selon le contexte local. Typiquement des pé-
nétrations de 30 à 50 mètres, voire supérieures 
sur certains sondages et pour des configurations 
particulières, sont à privilégier en liaison avec 
l’examen des données géophysiques ;

Tableau 5.9: Programme de reconnaissance préliminaire géotechnique recommandé

Objectif Méthode Programme Pénétration Remarques

Stratigraphie

Nature des sols et 
identification

Propriétés 
géotechniques de 
base

Profil géotechnique 
type sur chaque 
province géologique

Evaluation des 
caractéristiques 
géotechniques des 
matériaux et de leur 
variabilité spatiale

Sondages 
carottés
+
Sondages avec 
essais in situ de 
type CPTU, PMT 
ou HPDT
et/ou
avec diagraphies
(radioactivité 
naturelle, 
Vp, Vs, imagerie)

Réalisation de sondages 
jumelés* :
•	1 sondage avec 

carottage continu
•	1 sondage avec essais 

in situ
Au minimum un couple  
de sondages dans chaque 
province géologique 

et/ou

Sondages isolés de type :
•	sondage alterné**  

CPTU/carottage
•	sondage avec CPTU 

aussi continu que 
possible si pertinent

•	sondage avec carottage 
continu et diagraphies

A répartir sur l’ensemble 
du champ pour établir la 
variabilité spatiale du site

Suffisante pour :

1- recouper les 
principales formations 
et appréhender 
leur configuration à 
l’échelle du site

2- établir des profils 
de paramètres 
géotechniques sur la 
hauteur d’influence 
des fondations

* Sondages jumelés 
à privilégier si 
pertinents et nombre 
de provinces 
géologiques réduit

** Les sondages 
alternés peuvent 
constituer 
une solution 
économiquement 
attractive en phase 
préliminaire
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•	 fournir les paramètres géotechniques requis pour 
un prédimensionnement des fondations envisa-
gées par province géologique. Il est vivement 
recommandé de combiner essais in situ et prélè-
vement d’échantillons. Les profils de paramètres 
géotechniques doivent pouvoir être établis sur la 
hauteur d’influence des fondations ;

•	 évaluer la variabilité des données géotechniques 
sur l’ensemble du site.

Lorsque les provinces géologiques sont en nombre 
réduit, la réalisation de sondages jumelés peut être 
intéressante à ce stade si les conditions de sols le 
permettent. Par sondage jumelé on entend un son-
dage avec carottage continu et un sondage avec 
essais CPT continus réalisés à quelques mètres de 
distance. Cette technique introduite en travaux pé-
troliers offshore (voir par exemple Borel et Puech, 
2010) permet une bonne intercorrélation des don-
nées géotechniques et d’extrapoler par la suite les 
données sur la base de sondages CPT seuls, plus 
rapides et économiques à exécuter.
Dans le cas de sites très hétérogènes, il pourra s’avé-
rer plus pertinent en reconnaissance préliminaire de 
multiplier les sondages de façon à couvrir les prin-
cipales provinces géologiques en alternant dans un 
même sondage prélèvements et essais in-situ.
La pratique internationale actuelle montre qu’un 
nombre de sondages de l’ordre de 10% du nombre 
d’éoliennes à installer permet d’atteindre les objectifs 
fixés sur la plupart des sites. Ce pourcentage ne doit 
toutefois pas être considéré de manière restrictive 
mais plutôt indicative, le volume des investigations à 
réaliser pouvant varier en fonction de l’hétérogénéité 
du site. Dans le cas de provinces géologiques nom-
breuses, le nombre de sondages nécessaires peut 
être significativement plus important. Il est recom-
mandé d’introduire suffisamment de flexibilité dans 
le contrat de reconnaissance pour adapter le pro-
gramme final à la complexité du site telle que révélée 
par les premiers sondages.
Dans tous les cas, l’expertise du géotechnicien devra 
être sollicitée et prise en compte pour optimiser le 
programme de reconnaissance.

5.6.4.	 Reconnaissances détaillées

La phase de projet comporte deux étapes :
•	 la phase de conception, qui doit permettre de 

caractériser les aléas importants et à l’issue de 
laquelle les paramètres géotechniques doivent 
être connus avec suffisamment de précision pour 
procéder au dimensionnement des fondations, 
individuellement ou par groupes d’éoliennes. Les 
moyens de construction, les coûts et le planning 
doivent pouvoir être validés.

•	 la phase de réalisation au cours de laquelle sont 
effectuées les études d’exécution.

 
Les reconnaissances détaillées sont destinées à 
couvrir l’ensemble des besoins de la phase de pro-
jet. Une seule reconnaissance géophysique détaillée 
et une seule reconnaissance géotechnique détaillée 
pourront le plus souvent répondre aux objectifs. 
Toutefois des reconnaissances complémentaires 
spécifiques pourront s’avérer nécessaires en phase 
de réalisation pour lever des incertitudes liées à des 
risques mineurs ou localisés.

5.6.4.1.	 Reconnaissance géophysique détaillée

La campagne de reconnaissance géophysique 
détaillée est destinée à compléter les reconnais-
sances géophysiques déjà réalisées au stade 
d’avant-projet. Les objectifs de cette campagne sont 
les suivants :

•	 fournir des données plus précises (bathymétrie, 
morphologie du fond marin, obstructions) sur les 
emplacements des ouvrages ;

•	 compléter les données existantes de sismique 
réflexion au droit des ouvrages, avec des objec-
tifs spécifiques en termes de pénétration et de 
résolution ;

•	 fournir des données complémentaires en utilisant 
les techniques dites d’« ingénierie géophysique » 
(sismique réfraction, ondes de surface, résistivité 
électrique). Ces techniques seront employées 
uniquement si les objectifs le nécessitent.

Le Tableau 5.10 indique le type de programme de re-
connaissance géophysique détaillée recommandé.
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Tableau 5.10: Programme de reconnaissance géophysique détaillée recommandé

Objectif Méthode Quadrillage Pénétration Remarques

Topographie du 
fond

Bathymétrie 
Multifaisceaux 
(MBES)

Couverture de 
chaque emplacement 
d’ouvrage avec 
recouvrement de 
100%

Taille dépendante 
du type d’ouvrage 
(éoliennes, mât 
météorologique, station 
de transformation et 
câbles)

Morphologie du 
fond
Obstructions de 
surface

Side Scan Sonar 
(bi-fréquence)

Couverture de 
chaque emplacement 
d’ouvrage avec 
recouvrement de 
100%

Taille dépendante 
du type d’ouvrage 
(éoliennes, mât 
météorologique, station 
de transformation et 
câbles)

Stratigraphie

Sismique réflexion 
mono ou multitrace
Source :
•	boomer ou sparker 

pour pénétrations 
importantes

•	chirp pour faibles 
pénétrations

Deux lignes 
perpendiculaires par 
ouvrage

Selon type de 
fondation et objectifs 
particuliers

Mesure de vitesse 
des ondes de 
compression Vp par 
sismique réfraction

Réfraction (trainée 
sur le fond ou 
statique)

Sur emplacements 
d’ouvrages : à définir 
selon objectifs

Route de câble : un 
profil continu

5 à 20 m selon 
objectifs

 
5 m

Mesure de vitesse 
des ondes de 
cisaillement Vs par 
ondes de surface

MASW
Sur emplacements 
d’ouvrages : à définir 
selon objectifs

5 à 15 m selon 
objectifs

5.6.4.2.	 Reconnaissance géotechnique détaillée

Le dimensionnement final des fondations et les 
études d’installation supposent la définition d’un pro-
fil de paramètres géotechniques applicable au droit 
de chaque éolienne.
Par principe, il conviendra lors de la campagne géo-
technique détaillée d’exécuter au moins un son-
dage représentatif par emplacement d’éolienne quel 
que soit le type de fondation envisagé.
Le nombre de sondages représentatifs pourra être 
exceptionnellement réduit s’il peut être démontré que 
l’homogénéité du site ou d’une partie du site est suf-
fisante pour permettre d’interpoler les données géo-
techniques à certains emplacements. Cette démons-
tration devra s’appuyer sur un modèle géologique de 
grande qualité, une analyse de risque détaillée et un 
travail d’intégration approfondi de données géophy-
siques et géotechniques. Les méthodes de la géo-
statistique pourront s’avérer utiles.
Sur les sites caractérisés par une hétérogénéité géo-
logique et géotechnique marquée, et dans le cas où 

il est envisagé des fondations de type gravitaire, il 
est recommandé de réaliser au minimum trois son-
dages périphériques en plus du sondage profond  
«central» pour s’assurer de l’homogénéité des 
conditions de sol de subsurface sur une profondeur 
au moins égale à 10 m ou jusqu’au refus (sondage 
pénétrométrique). Dans le cas où il est envisagé des 
fondations équipées de jupes, il conviendra de s’as-
surer que la profondeur atteinte est au moins égale 
à la pénétration prévisible des jupes plus 2 mètres.
Pour les fondations sur pieux, la hauteur d’influence 
de la fondation est au moins égale à la pénétra-
tion du pieu (hauteur du fût) augmentée de la zone 
d’influence de la pointe. Celle-ci est généralement 
estimée à 3 diamètres pour des pieux de diamètres 
usuels (< 2 m). Pour les pieux de monopodes de 
très grand diamètre (monopieux) où la capacité est 
essentiellement assurée par frottement axial, la zone 
d’influence sous le pieu peut être limitée à 0,5 fois le 
diamètre du pieu.
Pour les fondations gravitaires la zone d’influence vis-
à-vis de la capacité portante pourra être limitée par 
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la profondeur de la ligne de rupture la plus profonde 
compatible avec les caractéristiques (inclinaison) de 
la charge maximale appliquée. La zone d’influence 
vis-à-vis des tassements peut être importante dans 
les sols compressibles et atteindre jusqu’à 1,5 fois le 
diamètre de la fondation. Dans tous les cas, en pré-

sence d’un substratum, la zone d’influence pourra 
être limitée à la profondeur de ce substratum.
Le Tableau 5.11 indique le type de programme de 
reconnaissance géotechnique détaillé recommandé.

Tableau 5.11: Programme de reconnaissance géotechnique détaillée recommandé

Objectif Méthode Type de fondation Programme Pénétration 

•	Dimensionnement 
final des 
fondations

•	Etudes 
d’installation

Sondages 
carottés

Sondages avec 
essais in situ de 
type CPT/CPTU

Sondages avec 
essais in situ de 
déformation
(PMT, HPDT)

Sondages mixtes 
avec carottages 
et essais in situ
alternés

SUR PIEUX

MONOPIEU

GRAVITAIRE

SUPERFICIELLE 
AVEC JUPES

ANCRAGE

1 sondage au 
centre de chaque 
emplacement 
d’éolienne

1 sondage au 
centre de chaque 
emplacement 

1 sondage au 
centre de chaque 
emplacement
+
3 sondages sur  
la périphérie*

1 sondage au 
centre de chaque 
emplacement
+
3 sondages CPT  
sur la périphérie*

1 sondage au droit  
de chaque ancrage

Longueur prévisible  
des pieux  
+ 3D minimum

Longueur prévisible  
des monopieux + 0,5D 
minimum

1,5 x Largeur  
de la fondation  
ou pénétration  
de 2 m minimum  
dans substratum
Sur 10 m  
de profondeur minimum  
ou jusqu’au refus (CPT) 
 

1,5 x Largeur de la  
fondation ou pénétration  
de 2m min dans substratum
 
Hauteur des jupes  
+ 2 m ; min. 5m
 
Selon type d’ancrage et 
nature des sols

* en cas d’hétérogénéité géologique ou géotechnique marquée

Lorsque des fondations sur pieux sont envisagées 
dans des sols pour lesquels on ne dispose pas 
de méthode de dimensionnement éprouvée (par 
exemple : sols carbonatés ou volcaniques, craies, 
roches tendres), il pourra être pertinent de réaliser 
un ou plusieurs essais préalables de chargement sur 
un ou plusieurs pieux d’essais. Le(s) pieu(x) d’essai 
devront être mis en place selon la technique envisa-
gée pour les fondations des éoliennes. Idéalement 
les essais sont à réaliser sur le site même des éo-
liennes. Toutefois compte tenu du coût élevé de tels 
essais, il pourra être opportun de réaliser les essais 
sur un site terrestre présentant des caractéristiques 
similaires, et à une échelle réduite.
Lorsque le battage dans des formations dures ou 

rocheuses est envisagé, il pourra être pertinent de 
réaliser au préalable un ou plusieurs essais de fai-
sabilité pour s’assurer de la possibilité de mettre 
en place les pieux et garantir leur intégrité structu-
rale. Idéalement les essais sont à réaliser sur le site 
même des éoliennes. Toutefois compte tenu du coût 
élevé de tels essais, il pourra être opportun de réa-
liser les essais sur un site terrestre présentant des 
caractéristiques similaires et à une échelle réduite.
Dans le cas où il est envisagé de réaliser des essais 
sur site (en mer ou à terre) à une échelle réduite, 
il faut prendre en compte les effets d’échelle. Les 
effets d’échelle en géotechnique proviennent du 
non-respect des conditions de contraintes entre le 
modèle réduit et la fondation réelle et/ou du non-
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respect de la taille relative des éléments de sol vis-
à-vis des dimensions du modèle. Il en résulte des 
distorsions sur les contraintes et/ou les déformations 
mesurées sur le modèle qui ne peuvent être simple-
ment extrapolées à la fondation réelle. Dans le cas 
d’essais à échelle réduite sur un site (en mer ou à 
terre) le matériau sol utilisé pour le modèle et celui 
de la fondation sont réputés identiques. Il faut alors 
s’assurer que les dimensions du modèle sont suffi-
samment proches de celles de la fondation pour ne 
pas trop distordre les niveaux de contraintes et les 
dimensions relatives du modèle pour que les phé-
nomènes observés et les quantités mesurées soient 
directement extrapolables. Pour la plupart des pro-
blématiques envisageables, une réduction d’échelle 
de 1/2 à 1/3 peut être considérée comme accep-
table. Le pieu devra présenter des caractéristiques 
géométriques (rapport longueur battue/diamètre) et 
structurales (rapport diamètre pieu/épaisseur tube) 
compatibles avec la nature des phénomènes induits 
par le battage (formation d’un bouchon, risques 
d’instabilité structurale). 

5.6.5.	 Routes de câbles

Les routes de câbles se déploient entre les éoliennes 
sur le champ même et entre le champ et la côte. Les 
câbles sont le plus souvent ensouillés (dans la limite 
des contraintes technico-économiques) afin d’assu-
rer leur protection, garantir leur stabilité et/ou ne pas 
obstruer le fond marin. Les profondeurs d’ensouil-
lage n’excèdent généralement pas 2 mètres sauf 
par exemple sur des zones d’ancrage de bateaux ou 
dans l’emprise de chenaux entretenus. 
La reconnaissance des routes de câbles s’effectuera 
en principe en deux étapes. 
La première étape est destinée à :

•	 orienter le choix de la disposition des corridors 
de câbles ;

•	 évaluer le risque encouru par les câbles et définir 
leur niveau de protection ;

•	 définir la profondeur d’enfouissement cible ;
•	 déterminer la faisabilité des moyens de pose et 

d’ensouillage.
Cette première étape se déroule normalement lors 
de l’Avant-Projet (Tableau 5.7). Elle se compose 
d’une reconnaissance géophysique complétée par 
une reconnaissance géotechnique légère.

5.6.5.1.	 Reconnaissance de première étape

La reconnaissance géophysique de première 
étape doit comporter en principe :

•	 des levés bathymétriques et des explorations au 
sonar latéral sur l’emprise totale de la zone d’im-
plantation des éoliennes et des tracés de câbles 
anticipés ;

•	 des explorations sismiques de subsurface sur 
quelques lignes types sélectionnées en fonction 
de leur intérêt particulier (alignement d’éoliennes, 
tracé anticipé des câbles entre le site et la côte...).

Les moyens mis en œuvre sont de même nature que 
ceux utilisés pour la reconnaissance préliminaire 
géophysique du site. Il est généralement réalisé 
une seule campagne géophysique préliminaire qui 
doit permettre d’atteindre les objectifs fixés pour les 
routes de câbles. Toutefois les moyens de sismique 
réflexion devront être sélectionnés de manière à pri-
vilégier la précision dans les premiers mètres sous le 
fond marin plutôt que la pénétration.
La reconnaissance géophysique doit être complétée 
par une caractérisation directe des matériaux pré-
sents sur les premiers mètres sous le fond marin. 
Les profondeurs concernées sont entre 1 m et 5 m 
avec une profondeur cible qui sera le plus souvent 
de 3 m. La détermination préliminaire des proprié-
tés physiques et mécaniques des sols de surface et 
subsurface peut être obtenue, en complément des 
informations recueillies lors des sondages profonds 
effectués par ailleurs, par la mise en œuvre d’outils 
géotechniques légers, c’est-à-dire ne nécessitant 
pas de moyens navals importants (voire pouvant 
être opérés à partir du support naval utilisé pour réa-
liser les relevés de géophysique) :

•	 grab-sampler (limité à l’identification des sols de 
surface) ;

•	 carottier gravitaire ;
•	 vibrocarottier ;
•	 CPT opéré à partir d’un bâti de fond ;
•	 carottier en rotation opéré à partir d’un bâti de 

fond (dans le cas d’un fond rocheux).
La fréquence des prélèvements doit en toute  
rigueur être fonction de la variabilité latérale des 
sédiments. A ce stade, cette variabilité latérale reste 
a priori inconnue. On peut considérer qu’une éva-
luation statistique des propriétés des sols concernés 
par l’ensouillage des câbles peut être approchée en 
disposant de quelques dizaines de sondages judi-
cieusement répartis soit sur l’ensemble du site des 



57

éoliennes et sur le tracé présumé site-côte, si les 
routes de câbles ne sont pas définies à ce stade, 
soit plus directement sur les routes, si un tracé pro-
visoire a été établi. La détermination du nombre 
de points de sondage à réaliser et leur localisation 
devra s’effectuer sur la base des données des rele-
vés géophysiques. Les informations recueillies aux 
emplacements des sondages profonds pourront être 

utilisées mais ne fourniront pas toujours des don-
nées pertinentes sur les premiers mètres.
Des mesures de conductivité thermique in situ ou sur 
carottes en laboratoire, habituellement requises pour 
le dimensionnement des câbles, pourront compléter 
les reconnaissances géotechniques.

Tableau 5.12 : Programme de reconnaissance préliminaire recommandé pour routes de câbles

Objectif Méthode Quadrillage Pénétration Remarques

Topographie du 
fond Selon Tableau 5.8

Morphologie du 
fond
Nature des 
sédiments de 
surface

Selon Tableau 5.8

Stratigraphie
Selon Tableau 5.8

Privilégier la précision sur les 5 à 10 premiers mètres au détriment de la pénétration

Caractérisation de 
la nature et de la 
résistance des sols 
et roches sur la 
hauteur prévisible 
d’ensouillage des 
câbles

Suivant contexte :
Carottage gravitaire,
Vibrocarottage, 
carottage en rotation
CPT/CPTU opéré à 
partir d’un bâti de fond

Typiquement 20 
à 30 points de 

sondage pour un 
site de 100 km2

Le plus souvent 
2 à 3 mètres 
selon profondeur 
d’ensouillage 
envisagée, 
exceptionnellement 
jusqu’à 5m

Souvent réalisé 
dans le cadre de 
la reconnaissance 
préliminaire 
géotechnique

Isolation thermique

Mesures de conductivité 
thermique : in situ par 
sonde mise en place par 
fonçage ou sur carottes 
prélevées

Quelques mesures 
par province 
géotechnique

Le plus souvent 
2 à 3 mètres 
selon profondeur 
d’ensouillage 
envisagée

5.6.5.2.	 Reconnaissance de deuxième étape

La seconde étape est destinée à : 
•	 permettre le routage des câbles dans les corri-

dors préalablement définis ;
•	 confirmer / préciser les profondeurs cibles d’en-

fouissement en fonction de la protection recher-
chée, et leur variation le long de la route ;

•	 déterminer les moyens d’ensouillage adaptés 
aux conditions de sols (technique adaptée, type 
de machine et d’outils, puissances requises…) ;

•	 prédire les conditions opérationnelles (vitesse 
d’avancement notamment) et leur variation le 
long de la route de câbles ;

•	 localiser les zones nécessitant un traitement 
particulier (remontée rocheuse, obstruction à 
contourner…).

Cette seconde étape se déroule en phase de 
conception.

 Elle se compose nécessairement :
•	 d’une reconnaissance géophysique à base de 

sismique haute résolution sur les corridors de 
câbles préalablement définis ; 

•	 d’une reconnaissance géotechnique spécifique le 
long de la route de câble définie.

Elle peut éventuellement être suivie d’essais d’en-
souillage destinés à démontrer la faisabilité d’une 
technique particulière ou comparer les performances 
de plusieurs techniques.
Le routage est préférentiellement effectué avant la 
reconnaissance géotechnique afin que les points de 
sondages soient bien localisés sur le tracé projeté.
Si une contrainte UXO existe sur le site, la recon-
naissance UXO peut être (avec une réserve quant 
à sa validité limitée dans le temps) réalisée avant 
le routage de façon à optimiser lors du routage le 
nombre d’anomalies magnétiques à identifier.
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La reconnaissance géophysique comporte la réa-
lisation d’une bathymétrie et d’une reconnaissance 
par sonar latéral de haute résolution, complétée si 
besoin par de la sismique réflexion de surface et par 
des relevés de type « géophysique d’ingénierie » 
(sismique réfraction de surface).

La reconnaissance géotechnique comporte la réa-
lisation de sondages sur l’axe des tracés de câbles 
au moyen de CPTs et/ou de sondages carottés (ou 
vibrocarottés) judicieusement alternés ou jumelés de 
manière à disposer à chaque emplacement d’un pro-
fil géotechnique sur les 3 premiers mètres de péné-
tration. La fréquence de sondage doit être adaptée 
aux conditions de site. Un espacement de l’ordre de 
500 m à 1000 m peut être acceptable sur des sites 
réputés homogènes. Sur des sites dont la géologie 
de subsurface est complexe, une information tous 
les 300 m environ peut s’avérer pertinente.
Les données recueillies, de nature géophysique et 
géotechnique, doivent ensuite être corrélées de ma-
nière à produire un modèle de terrain aussi continu 
que possible le long du tracé et sur la hauteur d’en-
souillage.
Des systèmes de mesures géophysiques à base de 
sismique réfraction traînés sur le fond permettent 
une caractérisation des sols en termes de vitesses 
d’ondes de compression (Vp). La constitution d’un 
profil continu de vitesses le long des routes de câbles 
facilite grandement l’intégration des données et la 
constitution du modèle de terrain. La mise en œuvre 
de ces techniques est particulièrement recomman-
dée lorsque les conditions de sols sont jugées dif-
ficiles pour l’ensouillage des câbles, notamment 
en cas de suspicion de présence de rocher ou de 
couche indurée à faible profondeur.
On attire l’attention sur les aspects suivants :

•	 en présence de conditions de sols durs en sur-
face ou près de la surface, les méthodes de géo-
physique à base de sismique réflexion ne per-
mettent pas de définir les conditions de sols avec 
une précision suffisante pour les besoins d’une 
étude d’ensouillage ;

•	 une reconnaissance insuffisante ou non perti-
nente se traduit le plus souvent par des difficultés 
opérationnelles, des pertes de temps et des sur-
coûts importants lors des travaux d’ensouillage.

5.6.6.	 Sous-station

Un réseau de câbles sous-marins assure l’inter-
connexion des turbines et dirige l’ensemble de la 
production vers une (ou plusieurs) sous-station(s) 
située(s) dans l’emprise ou à la périphérie immédiate 
du champ. Le rôle d’une sous-station est de centra-
liser la production et de la reconditionner pour être 
exportée par câble vers la terre.
Les sous-stations sont des structures relativement 
chargées (transformateurs), le plus généralement 
constituées de structures de type jacket fixées au sol 
par des pieux (battus ou forés).
La reconnaissance géophysique et géotechnique 
des sols pour l’implantation des sous-stations pourra 
être combinée avec les différentes campagnes (pré-
liminaires et détaillées) réalisées pour les turbines. 
On se reportera aux indications des tableaux 5.8 à 
5.11. La méthodologie et les moyens à mettre en 
œuvre sont identiques.
Selon la complexité des conditions de sol à l’empla-
cement de la sous-station, la définition du profil de 
paramètres de sol pour l’ingénierie des fondations 
de la plate-forme devra être basée au minimum sur 
les données d’un sondage alterné (essais in situ et 
prélèvements avec essais de laboratoire) ou de deux 
sondages jumelés, l’un avec essais in situ et l’autre 
avec carottages et essais de laboratoire.

5.6.7.	 Mât météo

L’installation d’un mât météo sur un site de ferme 
éolienne est fréquente mais pas systématique. Le 
mât météo est généralement constitué d’une struc-
ture réticulée légère.
Les fondations du mât météo sont le plus souvent 
constituées d’un monopieu ou d’une structure sup-
port de type réticulé fixée par pieux. Dans l’hypo-
thèse où le mât météo est installé très tôt dans le 
processus de développement du champ, il peut ser-
vir de banc d’essais pour les futures fondations des 
turbines.
La planification des reconnaissances à conduire pour 
l’implantation du mât météo ne sera généralement 
pas compatible avec celle des reconnaissances des-
tinées aux turbines.
Il sera le plus souvent nécessaire de planifier une 
campagne géophysique spécifique centrée sur la 
zone retenue pour la mise en place du mât. Cette 



59

campagne sera du type campagne géophysique pré-
liminaire telle que définie pour les turbines (voir para-
graphe 5.6.3 et Tableau 5.8) comprenant des levés 
bathymétriques et des explorations au sonar latéral 
sur une superficie de l’ordre du kilomètre carré et des 
explorations sismiques de subsurface sur quelques 
lignes se croisant au droit de l’emplacement présu-
mé du support.
Il convient en outre de disposer au minimum d’un 
sondage géotechnique alterné (essais in situ et ca-
rottages avec essais de laboratoire) au droit du sup-

port. La pénétration de ce sondage est fonction du 
type de fondation envisagé (voir paragraphe 5.6.4 et 
Tableau 5.11).
Dans l’hypothèse où le mât météo serait installé 
tardivement, les reconnaissances correspondantes 
pourraient être intégrées dans la phase de recon-
naissance préliminaire des turbines.

Tableau 5.13: Programme de reconnaissance complémentaire type  
dans le cadre de la 2ème étape pour routes de câbles

Objectif Méthode Quadrillage Pénétration Remarques

Topographie  
du fond

Bathymétrie 
Multifaisceaux (MBES)

Corridor de 200 m* 
Centré sur axe du câble 
avec recouvrement de 
50% à 100%

*Largeur du corridor à 
définir en fonction de 
l’hétérogénéité de la 
géologie de surface 
et de la densité 
d’obstruction

Morphologie  
du fond
Nature des sédiments 
de surface si traitement 
du signal approprié 
(rétrodiffusion ou  
« backscattering »)

Side Scan Sonar
Corridor de 200 m*
Centré sur axe du câble 
avec recouvrement de 
100%

*Largeur du corridor à 
définir en fonction de 
l’hétérogénéité de la 
géologie de surface 
et de la densité 
d’obstruction

Stratigraphie

Sismique réflexion HR 
Source : à définir suivant 
la géologie (pinger / 
chirp ) 

Un passage sur axe du 
câble et deux passages 
à une distance de 100 m  
de part et d’autre
Recoupements 
transversaux réguliers 
(300 m à 500 m environ)

Privilégier la 
précision sur les 3 à 
5 premiers mètres 

Caractériser en continu 
les conditions de 
sols sur la hauteur 
d’ensouillage au 
moyen des vitesses 
acoustiques (Vp, Vs)

Sismique réfraction THR 
mise en œuvre près du 
fond (système traîné sur 
le fond ou remorqué près 
du fond)
Optionnel : combiner 
sismique réfraction et 
mesures en MASW

Passage sur l’axe  
du câble 3 à 5 m

Les flûtes seront 
de type court 
(typiquement 24 m) 
avec un minimum de 
24 géophones répartis 
de manière à fournir 
un maximum de 
précision sur les 2 à 3 
premiers mètres

Caractériser 
ponctuellement la 
nature et la résistance 
des sols et des 
roches sur la hauteur 
prévisible d’ensouillage 
des câbles

CPT/CPTU opéré à partir 
d’un bâti de fond
Carottages gravitaires, 
Vibrocarottages, 
Carottages en rotation 
à partir de sondeuses 
immergées.

Un point de sondage 
tous les 300 à 1000 
mètres selon complexité 
des conditions 
géologiques de 
subsurface

Le plus souvent 
2 à 3 mètres 
selon profondeur 
d’ensouillage 
envisagée, 
exceptionnellement 
jusqu’à 5 m

Isolation thermique*

Mesures de conductivité 
thermique : in situ par 
sonde mise en place par 
fonçage ou sur carottes 
prélevées

Quelques mesures par 
province géotechnique

Le plus souvent 
2 à 3 mètres 
selon profondeur 
d’ensouillage 
envisagée

* si besoin et pas obtenu en phase préliminaire
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6.	 PARAMÈTRES DE SOL ET 
PROFILS DE DIMENSIONNEMENT

6.1.	 INTRODUCTION

Le chapitre 5 « Etudes de terrain » expose les objec-
tifs de la reconnaissance des fonds et des sols, défi-
nit les moyens à mettre en œuvre et le phasage des 
opérations et décrit la manière de gérer le flot des 
informations progressivement recueillies. Le produit 
final est un modèle géotechnique proposant au droit 
de chaque sondage un découpage en formations 
géologiques, elles-mêmes divisées en couches et 
sous-couches identifiées par leurs caractéristiques 
géotechniques.
L’objectif de ce chapitre est de préciser les étapes 
menant de cette information essentiellement fac-
tuelle au dimensionnement des fondations.

6.2.	 PRINCIPES DE DÉTERMINATION 
DES PROFILS DE PARAMÈTRES 
DE PROJET

6.2.1.	 Généralités

Le dimensionnement des fondations nécessite de 
disposer au droit de chaque ouvrage :

•	 d’un découpage du sol en unités géotechniques 
sur toute la zone d’influence de la fondation ;

•	 de la définition pour chaque unité géotechnique 
d’un jeu de paramètres géotechniques représen-
tatifs du comportement du sol vis-à-vis des solli-
citations appliquées.

Il existe une forte interdépendance entre la finesse 
du découpage en unités et la représentativité des 
paramètres géotechniques qui leur sont attribués.

Le processus d’établissement des profils de dimen-
sionnement peut être décomposé en quatre étapes 
principales :
1.	 la synthèse de l’information géotechnique dispo-

nible ;
2.	 la discrétisation du profil de sol en unités géo-

techniques ;
3.	 la mise en évidence pour chaque unité de va-

leurs caractéristiques, représentatives du com-

portement du sol, vis-à-vis des états limites à 
considérer ;

4.	 le choix de paramètres de dimensionnement 
géotechniques directement utilisables pour le 
dimensionnement de l’ouvrage considéré.

La suite du chapitre décrit ces différentes étapes.

6.2.2.	 Synthèse des données de terrain et 
analyse critique

Il s’agit d’une étape de rassemblement, d’analyse 
critique et de mise à niveau de l’ensemble des infor-
mations géotechniques recueillies lors des phases 
successives de reconnaissance.
Quel que soit le mode de gestion des données 
– système d’information géographique (SIG) du 
commerce ou format d’organisation propre – il est 
conseillé de garder une organisation ouverte (où les 
données restent lisibles sans logiciel spécifique), 
géo-référencée (accès possible par localisation) et 
évolutive (pouvant être améliorée au fil des ans en 
gardant les versions antérieures lisibles).
Le rassemblement des données s’applique à l’en-
semble du site et aux différentes campagnes menées 
par différents intervenants. La caractérisation des 
sols et roches ne doit pas se limiter aux informations 
disponibles au droit de chaque ouvrage, qui sont 
généralement restreintes compte tenu du nombre 
limité d’essais pouvant être faits par sondage, mais 
au site entier en incluant les informations des autres 
emplacements d’éoliennes et celles apportées par 
les reconnaissances des routes de câbles. L’analyse 
critique doit porter sur l’ensemble des données in 
situ et de laboratoire.

L’analyse critique des essais in situ doit prendre en 
considération :

•	 la pertinence du type d’essai vis-à-vis du para-
mètre recherché et du type de sol concerné ;

•	 la bonne exécution de l’essai (respect des normes 
et procédures opératoires) ;

•	 la certification de l’appareillage (fiches d’étalon-
nage…) ;

•	 la qualité de l’interprétation ;
•	 la cohérence des résultats entre plusieurs types 

d’essais.
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L’analyse critique des données de laboratoire doit 
prendre en considération :

•	 la qualité du prélèvement : en se basant notam-
ment sur l’analyse des taux de récupération, les 
observations photographiques, les descriptions 
géotechniques, les commentaires des opéra-
teurs lors des opérations en mer ou en labora-
toire. La qualité du prélèvement dans les argiles 
peut avantageusement être évaluée par des 
méthodes basées sur la variation de l’indice des 
vides (comme développé par Lunne et al., 1998). 
Dans les argiles, les craies et dans certains cas 
les roches, les méthodes d’imagerie (rayon X, 
tomographie) peuvent apporter un complément 
d’information utile et une aide à la sélection des 
échantillons pour essais ;

•	 la qualité du transport, du stockage et du décon-
ditionnement, et leur possible impact sur le rema-
niement de l’échantillon (cf ISO 19901-8, 2014); 

•	 la pertinence des spécifications du programme 
d’essais : par exemple niveau des contraintes de 
confinement ou des amplitudes cycliques appli-
quées, valeur de K0 dans des essais anisotropes;

•	 la qualité de réalisation de l’essai : accréditation 
du laboratoire, étalonnage des appareils de me-
sures, contrôle-qualité au laboratoire, documen-
tation de la méthode de préparation des échan-
tillons et des résultats; 

•	 la qualité de l’interprétation : applicabilité de la 
méthode d’interprétation utilisée, représentation 
des résultats, possibilité de représentation com-
plémentaire ;

•	 la représentativité de l’essai : localisation dans 
l’unité, zone plus molle ou plus indurée.

Cette dernière évaluation, sans doute la plus difficile 
à mettre en œuvre, passe par le recueil de l’avis du 
responsable du programme d’essais au laboratoire, 
l’évaluation des conséquences d’un possible sous-
échantillonnage, la comparaison du résultat d’essai 
avec les autres essais de la même unité, la compa-
raison du résultat avec d’autres types d’essais de ca-
ractérisation (essai-in-situ, essai de laboratoire d’un 
autre type, ou éventuellement mesure géophysique). 
L’objectif est d’établir si et en quoi l’essai (ou la série 
d’essais) améliore la compréhension du comporte-
ment du sol. Si l’essai n’est pas cohérent avec les 
autres essais de l’unité, la cause de la divergence 
est à investiguer : biais de qualité (voir ci-dessus), 
effet d’échelle, rattachement à une autre unité de sol, 
sous-unité au comportement géotechnique différent.

Dans le cas de campagnes de reconnaissance dif-
férentes ou de laboratoires différents ayant travaillé 
sur le même site, une étape d’homogénéisation de la 
représentation (graphique, unités), ou de l’interpréta-
tion des résultats d’essais peut être nécessaire.

Au cours de cette phase, les résultats des essais 
jugés de faible représentativité ou de fiabilité dou-
teuse seront clairement identifiés et un moindre 
poids leur sera attribué lors de l’établissement des 
paramètres de sol.

6.2.3.	 Etablissement du profil de sol

Il s’agit ici d’établir le modèle d’ordonnancement 
spatial des résultats d’essais. Ce double ordonnan-
cement vertical et latéral vise à définir des unités et, 
si nécessaire, sous-unités, présentant des caracté-
ristiques mécaniques les plus homogènes possibles.

Le modèle géologique déduit du modèle sismo-
stratigraphique, et décrit au chapitre 5.5, constitue 
un premier degré d’ordonnancement. Dans les for-
mations sédimentaires, les caractéristiques méca-
niques des sols et roches sont souvent étroitement 
liées à leur processus de dépôt, puis de consolida-
tion. Il arrive cependant qu’un processus d’altération 
ou de combinaison chimique au sein d’une unité 
vienne se superposer au facteur sédimentaire. Dans 
ce cas la discrétisation géologique ne suffit pas et 
il faut lui adjoindre une discrétisation liée à l’altéra-
tion, généralement liée à la profondeur par rapport 
au fond marin ou/et à la distance aux failles, ou à la 
teneur de certains composants. La connaissance de 
l’histoire géologique du site ainsi que l’appréhension 
des phénomènes constitutifs des caractéristiques 
mécaniques et de leur variabilité in-situ doivent alors 
guider les possibilités de regroupement des résultats 
d’essais.  On veillera à ce que le modèle de site final 
soit cohérent vis-à-vis des données géologiques.

Le découpage stratigraphique résultant des consi-
dérations géologiques est généralement insuffisant 
pour servir de modèle géotechnique. Le modèle 
géotechnique doit en effet être suffisamment détaillé 
pour pouvoir attribuer à chaque unité des caracté-
ristiques physiques et mécaniques présentant un 
degré d’homogénéité élevé. Par degré d’homo-
généité élevé il faut entendre que la population de 
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paramètres servant à caractériser le matériau de 
l’unité révèle des propriétés cohérentes et com-
parables. Lorsque la population est suffisamment 
grande, le traitement statistique doit produire un 
écart-type raisonnable et la valeur moyenne revêtir 
un sens vis-à-vis d’un processus de dimensionne-
ment de fondation. Des écarts trop importants entre 
les valeurs extrêmes de paramètres d’identification, 
tels que l’indice des vides ou le poids volumique, ou 
de paramètres mécaniques, tels que la résistance au 
cisaillement, doivent inciter à redéfinir ou affiner le 
découpage des unités.

Le nombre et le type d’essais à représenter spatiale-
ment reste à l’appréciation du géotechnicien, mais a 
minima les principaux essais d’identification (teneur 
en eau, masse volumique, teneur en carbonate) et 
de résistance sont à considérer. Il sera en particulier 
utile de connaître à ce stade les paramètres les plus 
sensibles pour le type de fondation envisagé.

La création d’une unité (ou sous-unité) doit être dé-
terminée au regard :

•	 de sa capacité à être physiquement et mécani-
quement qualifiée par un nombre d’essais suffi-
samment représentatif ;

•	 des problématiques d’ingénierie à traiter : typi-
quement une couche de faible épaisseur (d’ordre 
décimétrique) et de propriétés mécaniques mé-
diocres aura plus d’impact pour une fondation 
gravitaire, où des problématiques de glissement 
peuvent apparaître, que pour un dimensionne-
ment de pieux pour lesquels le frottement et la 
résistance latérale sont peu sensibles aux varia-
tions locales.

Dans chacune des unités géotechniques définies, 
les paramètres attribués à l’unité devront avoir une 
double cohérence :

•	 d’une part, les paramètres d’une même classe 
doivent être compatibles entre eux ;

•	 d’autre part, les paramètres de classes diffé-
rentes doivent être corrélés.

Par classe de paramètres, on distingue : les para-
mètres d’identification, les paramètres d’état, les 
paramètres de résistance, les paramètres de défor-
mabilité.
Les paramètres d’identification ou d’état peuvent être 
indépendamment mesurés ou dépendants les uns 

des autres. On veillera à la cohérence de la chaîne 
de données par application des relations élémen-
taires de la mécanique des sols (paramètres dépen-
dants) ou recherche de corrélations de même rang 
(c’est-à-dire entre paramètres d’une même classe).
Les paramètres de résistance ou de déformabilité 
proviennent de sources différentes (essais in situ 
divers, essais de laboratoire plus ou moins com-
plexes). Il est essentiel que la cohérence des para-
mètres provenant de ces différentes sources soit 
établie. Le travail portera sur :

•	 le rôle de l’anisotropie de résistance sur les va-
leurs de résistance au cisaillement : on distingue-
ra les essais de cisaillement simple direct (DSS), 
les essais triaxiaux en compression (TXC), et les 
essais traxiaux en extension (TXE). On établira si 
possible les coefficients d’anisotropie de résis-
tance correspondants ;

•	 on utilisera les corrélations de même rang pour 
comparer les résultats des essais de laboratoire 
et les résultats des essais in situ de résistance 
(VST, CPT, PMT). On cherchera à établir les coef-
ficients de passage correspondants (par exemple 
coefficient de cône Nk) ;

•	 on utilisera les corrélations de même rang pour 
comparer les résultats des essais de laboratoire 
et les résultats des essais in situ de déformation 
(CPT, PMT, HPDT). Une attention particulière sera 
portée sur le taux de distorsion affecté à chaque 
mesure et sur le niveau de contrainte associé à 
cette mesure, notamment dans les sables ;

•	 on utilisera les corrélations de rangs différents 
pour contrôler la cohérence entre paramètres 
d’état et paramètres de résistance ou de défor-
mation.

Le modèle de terrain final doit être complet, c’est 
à dire contenir la totalité de l’information disponible 
et être cohérent par rapport à l’ensemble de ses 
sources.

6.2.4.	 Valeurs caractéristiques 

La notion de valeur caractéristique d’un paramètre 
géotechnique est largement développée dans des 
documents tels que NF EN ISO 19900, Eurocodes 
(EC0 et EC7) ou DNVGL-RP-C207 (2017).
La sélection de valeurs caractéristiques des proprié-
tés de sol doit répondre à certains critères :

•	 la sélection de valeurs caractéristiques des pro-
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priétés de sol doit être basée sur les valeurs 
directement obtenues ou les valeurs dérivées 
de l’ensemble des essais de laboratoire et des 
essais in situ pertinents.

•	 la valeur caractéristique d’un paramètre géotech-
nique doit être choisie comme une estimation 
prudente de la valeur affectant la réalisation de 
l’état limite considéré.

•	 selon l’état limite considéré, la valeur caracté-
ristique choisie peut être une valeur basse, infé-
rieure à la valeur la plus probable, ou une valeur 
haute, supérieure à la valeur la plus probable. 
Pour chaque calcul, on doit utiliser la combinai-
son la plus défavorable de valeurs basses ou 
hautes des paramètres indépendants.

•	 la zone de sol gouvernant le comportement d’une 
fondation sous un état limite particulier est géné-
ralement beaucoup plus large que les dimensions 
d’un échantillon de sol testé en laboratoire ou que 
la zone d’influence d’un essai in situ.  La valeur 
du paramètre gouvernant l’état limite est donc 
nécessairement la moyenne d’un ensemble de 
valeurs obtenues dans un volume significatif de 
sol. La valeur caractéristique à retenir doit donc 
être une estimation prudente de cette moyenne.

•	 lorsqu’une couche présente des paramètres 
éminemment fonction de la profondeur (e.g. ré-
sistance au cisaillement dans une argile norma-
lement consolidée) il convient de définir au pré-
alable une tendance et d’appliquer le concept de 
valeur caractéristique sur cette tendance (e.g. en 
définissant une valeur en haut de couche et un 
gradient).

Lors de la sélection de valeurs caractéristiques des 
propriétés de sols, il convient de prendre en compte :

•	 toutes les informations d’ordre géologique, hydro-
géologique ou géotechnique disponibles, y com-
pris celles acquises antérieurement au projet en 
cours ;

•	 la variabilité de la propriété mesurée telle que dé-
duite des mesures actuelles ou résultant d’expé-
riences locales ;

•	 la fiabilité et la représentativité de la méthode 
d’essai et des résultats obtenus ;

•	 l’étendue des investigations in situ et de labora-
toire et la fréquence d’échantillonnage ;

•	 le type d’essais réalisés et leur représentativité 
vis-à-vis du paramètre considéré ;

•	 le nombre de données pouvant être affectées à la 
zone gouvernant l’état limite considéré.

La valeur caractéristique au sens de la norme NF 
EN ISO 19900 est définie par rapport à la distribu-
tion statistique des valeurs. Trois valeurs caractéris-
tiques sont considérées :

•	 valeur basse (ou Low Estimate : LE) : elle s’ap-
plique lorsque la condition la plus défavorable de 
conception est générée par des valeurs basses. 
Elle est choisie de sorte que seuls 5% des résul-
tats d’essais soient inférieurs à la valeur caracté-
ristique (quantile à 5%) ;

•	 meilleure estimation (ou Best Estimate : BE) : elle 
s’applique lorsqu’on cherche à obtenir la valeur 
la plus probable du paramètre. Elle représente 
la moyenne des valeurs si la distribution est nor-
male et la médiane dans les autres cas ;

•	 valeur haute (ou High Estimate : HE) : elle s’ap-
plique lorsque la condition la plus défavorable de 
conception est générée par des valeurs hautes. 
Elle est choisie de sorte que 95% des résultats 
d’essais soient inférieurs à la valeur caractéris-
tique (quantile à 95%).

La pratique du dimensionnement des éoliennes offs-
hore a conduit à adapter ces notions et à introduire 
deux valeurs caractéristiques supplémentaires : l’es-
timation prudente (ou Conservative Estimate : CE) et 
l’estimation optimiste (ou Optimistic Estimate : OE).
Leur justification est basée sur l’interprétation des 
paragraphes 7.4.2.1 à 7.4.2.9 de DNVGL-ST-0126 
(2016) et de la clause 2.4.5.2 de EC7 suggérant que, 
lorsque de faibles volumes de sol sont sollicités, les 
calculs doivent être basés sur les propriétés locales 
du sol avec leur pleine variabilité (c’est typiquement 
le cas pour la portance en pointe des pieux) alors que 
lorsque des volumes de sol importants sont pris en 
compte, des fluctuations moyennées des propriétés 
de sol d’un point à l’autre peuvent être appliquées 
(c’est typiquement le cas pour la capacité portante 
d’une embase gravitaire).
Le Tableau 6.1 résume les valeurs caractéristiques 
qu’il est souhaitable de considérer lors du dimen-
sionnement d’éoliennes offshore.
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Tableau 6.1 : Définitions des valeurs caractéristiques

Valeur
caractéristique

Désignation Quantile Commentaires

Estimation la 
plus basse LE 0-10

L’intervalle est centré sur le quantile à 5% de la distribution  
(cf. NF EN ISO 19900 (2014), EC7 ou DNVGL-RP-C207, 2017)
Lorsque la distribution est particulièrement irrégulière, il convient 
de faire appel au jugement du géotechnicien pour éliminer des 
valeurs jugées anormales, le but restant de produire un minimum 
raisonnable.

Estimation 
prudente CE 25-45

Cette valeur s’interprète comme celle qui correspond aux 
recommandations des § 7.4.2.1 à 7.4.2.9 de DNVGL-ST-0126 (2016) 
et à la clause 2.4.5.2 de EC7.
Pour des couches bien caractérisées, et des états limites liés à des 
comportements globaux contrôlés par un volume important de sol, 
cette valeur peut être estimée de l’ordre de BE – 0,5 à 1,0 σ  
(σ = écart type) suivant le nombre de données et leur étalement.

Meilleure 
estimation BE 50 Il s’agit de la valeur moyenne pour une distribution normale ou de la 

médiane pour d’autres distributions
Estimation 
optimiste OE 55-75 Mêmes considérations que pour l’Estimation prudente mais du côté 

des valeurs supérieures à la moyenne

Estimation la 
plus haute HE 90-100

L’intervalle est centré sur le quantile à 95% de la distribution  
(cf. NF EN ISO 19900, EC7 ou DNV-RP-C207, 2017)
Lorsque la distribution est particulièrement irrégulière, il convient 
de faire appel au jugement du géotechnicien pour éliminer des 
valeurs jugées anormales, le but restant de produire un maximum 
raisonnable.

Le concept de valeur caractéristique tel qu’explicité 
ci-dessus est basé sur l’étude de distributions statis-
tiques. La validité des études statistiques suppose 
que la population des échantillons est importante (en 
tout état de cause supérieure à 20).
Une difficulté récurrente en géotechnique est que 
les populations d’échantillons (nombres de mesures 
à associer à chaque couche) sont souvent limitées. 
Dans ce cas, il convient de se fier à l’expertise du 
géotechnicien qui sera juge de la représentativité 
des données, de la variabilité naturelle de l’unité, et 
de la sensibilité de la propriété du sol à la réalisa-
tion de l’état limite considéré. Dans sa définition des 
valeurs caractéristiques, le géotechnicien devra se 
laisser guider par les concepts généraux exprimés 
ci-dessus.
 

6.2.5.	 Choix des valeurs de projet pour le 
dimensionnement

Chaque valeur de projet est associée à la combinai-
son d’un état limite, d’un état de déformation ou de 
rupture, d’un volume de sol représentatif et d’une 
valeur caractéristique.
Les valeurs de projet recommandées pour les dif-
férents calculs de dimensionnement des fondations 
d’éoliennes offshore sont consignées :

•	 Tableau 6.2 pour les fondations sur pieux et mo-
nopieux ;

•	 Tableau 6.3 pour les fondations sur embases gra-
vitaires.

La valeur de projet de la masse volumique des sols 
et roches (ϒh, ϒ’, ϒd, ϒs) est une meilleure estima-
tion (BE) dans tous les types de calculs.
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 Tableau 6.2 : Valeurs de projet suggérées pour le dimensionnement de pieux ou monopieux

	 Etat 
limite

Résistance au 
cisaillement : 
su, tgφ’, qt (1),   

pl*(2)

Résistance à 
la compression 

simple des 
roches Rc 

(avec ou sans 
facteur de 

masse)

Frottement 
sol-pieu

tg δcv

Modules de 
déformation :
G0, G(ϒ) ou 
E0, E(ε), EM

(avec ou 
sans facteur 
de masse 
dans les 
roches)

ε50 ν
K0

Capacité axiale 
Frottement axial
Résistance en pointe
Performance axiale

ELU
ELU
ELS

CE
LE
CE

CE
LE
CE

CE

CE CE

BE
BE
BE

Réaction transversale
Dimensionnement des pieux
Déplacements en service

ELU
ELS

CE
CE

CE
CE

CE
CE

BE
BE

BE
BE

Vérification des fréquences 
propres ; raideurs des fondations

Bornes hautes (3)
Bornes basses (3)

OE
CE

OE
CE

OE
CE

OE
CE

OE
CE

BE
BE

Calcul des charges ; raideurs des 
fondations

Charges ultimes (4)
Charges de fatigue

 

ELU
ELF

 

BE
BE

 

BE
BE

 

BE
BE

 

BE
BE

 

BE
BE

 

BE
BE

Installation
Conditions les plus probables
Conditions les plus défavorables (5)

BE
HE

BE
HE

BE
HE

BE
HE

(1) cas particulier des méthodes CPT
(2) cas particulier des méthodes PMT
(3) suivant le stade du projet et les hétérogénéités suspectées, une analyse de sensibilité pourra être conduite sur les para-
mètres les plus impactants à partir des conditions LE et HE
(4) les charges ultimes sont calculées par les praticiens avec les conditions BE, mais il pourra être prudent de faire une étude 
paramétrique avec les conditions CE et OE, au moins au stade préliminaire
(5) certaines méthodes d’évaluation de la SRD incluent une majoration forfaitaire des paramètres dans le processus de calcul 
de la SRD maximale. Dans ce cas il pourra être indiqué de sélectionner des paramètres OE afin de ne pas cumuler trop de 
sécurité.

Note : Pour les états limites accidentels (ELA), liés essentiellement aux chocs de bateau (cf paragraphe 7.1.1), les valeurs 
de projet suggérées pour le calcul des capacités et des déplacements seront des estimations prudentes (CE).

Pour l’analyse du comportement sous chargements 
cycliques, les lois de dégradation (résistance au 
cisaillement, frottements, déplacements) sont appli-
quées sur l’estimation prudente (CE) du paramètre 
statique correspondant.
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Tableau 6.3 : Valeurs de projet suggérées pour le dimensionnement d’embases gravitaires

	 Etat 
limite

Résistance au 
cisaillement : 
su, tgφ’, qt (1), 

pl*(2)

Résistance à 
la compression 

simple des 
roches Rc 

(avec ou sans 
facteur de 

masse)

Frottement 
sol-embase

Modules de 
déformation :
G0, G(ϒ) ou 

E0, E(ε)
(avec ou 

sans facteur 
de masse 
dans les 
roches)

Eoed, Cc, Cg

Paramètres 
de 

consolidation 
et de fluage

kh, kv,
cv

Cα

ν
K0

Capacité portante ELU CE CE BE
Glissement ELU CE CE CE BE
Tassements primaire et 
secondaire

ELS CE CE

Déplacements en 
service

ELS CE CE CE CE BE

Vérification des 
fréquences propres ; 
raideurs des fondations

Bornes hautes (2)
Bornes basses (2)

 
 

OE
CE

 
 

OE
CE

 
 

OE
CE

 
 

OE
CE

 
 

BE
BE

Calcul des charges ;  
raideurs des fondations

Charges ultimes (3)
Charges de fatigue

 
 

ELU
ELF

 
 

BE
BE

 
 

BE
BE

 
 

BE
BE

 
 

BE
BE

 
 

BE
BE

Installation (jupes)
Conditions les plus 
probables
Conditions les plus 
défavorables

 
BE 

HE

 
BE 

HE

 
BE 

HE

 
BE 

HE

 
BE 

HE

(1) pour certaines approches (par exemple pénétration des jupes)
(2) suivant le stade du projet et les hétérogénéités suspectées, une analyse de sensibilité pourra être conduite sur les 
paramètres les plus impactants à partir des conditions LE et HE
(3) les charges ultimes sont calculées par les praticiens avec les conditions BE, mais il pourra être prudent de faire une 
étude paramétrique avec les conditions CE et OE, au moins au stade préliminaire

Note : Pour les états limites accidentels (ELA), liés essentiellement aux chocs de bateau (cf paragraphe 7.1.1), les 
valeurs de projet suggérées pour le calcul des capacités et des déplacements seront des estimations prudentes 
(CE).

Dans les roches, la rigidité du massif n’est pas égale 
à celle de la roche mère mais doit être corrigée d’un 
facteur de masse comme indiqué au paragraphe 
6.4.5. Le même type de correction peut être effectué 
sur la résistance à la compression simple.

Pour le calcul des fréquences propres, la notion de 
valeur basse (LE) doit intégrer la dégradation des 
modules sous l’effet du cumul des charges cycliques 
appliquées au cours du temps.
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6.3.	 PARAMÈTRES USUELS

6.3.1.	 Paramètres d’identification

Les principaux paramètres d’identification des sols 
ou des roches sont listés ci-dessous :

•	 taille des grains résultant des analyses granulo-
métriques et sédimentométriques : distribution 
granulométrique, coefficient d’uniformité CU ;

•	 caractéristiques des grains : angularité,  
abrasivité ;

•	 poids spécifique des grains : ϒs ;
•	 limites d’Atterberg : limite de liquidité wL (%) ; 

limite de plasticité wP (%) ; indice de plasticité  
IP = wL - wP (%) ;

•	 teneur en carbonates : CaCO3 (%) ;
•	 teneur en matières organiques : MO (%).

Ces paramètres sont obtenus par des essais de 
laboratoire normalisés (ASTM, BS, NF) dont les me-
sures sont indépendantes les unes des autres.

6.3.2.	 Paramètres d’état 

Les paramètres d’état de base et dérivés sont listés 
ci-après : 

•	 indice des vides : e ou porosité : n ;
•	 teneur en eau : w (%) ;
•	 poids volumiques : saturé : ϒsat ; sec : ϒd ; déjau-

gé : ϒ’ ;
•	 indice de densité ID pour les matériaux granu-

laires ;
•	 indice de liquidité IL ou indice de consistance IC 

pour les matériaux cohérents  
•	 degré de surconsolidation : OCR ;
•	 coefficient de pression des terres au repos K0 ;
•	 coefficients de perméabilité verticale et horizon-

tale : kv, kh.
Les paramètres d’état sont obtenus par des essais 
de laboratoire normalisés (ASTM, BS, NF) dont les 
mesures sont soit indépendantes soit interdépen-
dantes. Il existe par exemple des liens constitutifs 
entre porosité, teneur en eau de saturation, poids vo-
lumique saturé ou encore entre coefficient des terres 
au repos et degré de surconsolidation. Certains pa-
ramètres (K0, coefficients de perméabilité) peuvent 
être accessibles par des essais in situ (e.g. PCPT).

6.3.3.	 Paramètres de résistance 

La résistance des géomatériaux aux sollicitations 
monotones (dite résistance statique) peut être mesu-
rée par une large gamme d’essais de laboratoire ou 
d’essais in situ normalisés.
Il est rappelé que la résistance d’un matériau n’est 
pas une valeur intrinsèque mais peut dépendre de 
plusieurs paramètres tels que :

•	 la nature de la sollicitation : drainée ou non drai-
née ;

•	 la vitesse de cisaillement ;
•	 le mode de sollicitation : cisaillement simple di-

rect, compression, extension ;
•	 l’état initial de l’échantillon (état de consolidation, 

état des contraintes initiales).
Les essais de laboratoire usuels pour mesurer la 
résistance des spécimens de roches sont : 

•	 l’essai de compression simple : Rc (ou UCS) ;
•	 l’essai Brésilien ;
•	 l’essai Franklin.

Les essais de laboratoire usuels pour mesurer la 
résistance des sols sont :

•	 l’essai à la boîte de cisaillement direct rectiligne ;
•	 l’essai de cisaillement simple direct (DSS) ;
•	 l’essai triaxial de compression (TXC) qui peut être 

non consolidé et non drainé (UU), consolidé iso-
tropiquement et cisaillé en conditions non drai-
nées (CIU) ou drainées (CID), consolidé anisotro-
piquement et cisaillé en conditions non drainées 
(CAU ou CK0U) ou drainées (CAD ou CK0D). 
L’essai peut également être cisaillé en extension 
(TXE) en conditions non drainées ou drainées. Il 
est capital que les conditions d’exécution soient 
parfaitement spécifiées et la résistance obtenue 
clairement identifiée.

La résistance au cisaillement statique des sols peut 
être mesurée ou dérivée par des essais in situ,  
notamment :

•	 l’essai au scissomètre (VST) dans les argiles 
molles à fermes. Cet essai donne directement 
une mesure de la cohésion non drainée cu ;

•	 l’essai au pénétromètre statique (CPT) dans les 
argiles molles à dures et dans les sables lâches 
à très denses. La résistance au cisaillement est 
caractérisée par la mesure de la résistance au 



70 Recommandations pour la conception et le dimensionnement des 
fondations d’éoliennes offshore - Version 2.0 - Mars 2019

cône corrigée qt. ;
•	 l’essai au pressiomètre Ménard (PMT) dans les 

sols et roches très tendres. La résistance au ci-
saillement est caractérisée par la mesure de la 
pression limite nette pl*.

Il existe de nombreuses corrélations entre essais in 
situ et essais de laboratoire (se reporter par exemple 
à Lunne et al., 1997). On veillera à ce que les quan-
tités comparées soient cohérentes entre elles, par 
exemple :

•	 la cohésion non drainée mesurée au scissomètre 
(VST) est corrélée à une résistance au cisaille-
ment non drainé de type DSS.

•	 dans les argiles, les résistances au cône ont été 
souvent corrélées à la résistance au cisaillement 
en compression (su

C) mais il peut être utile de les 
corréler à la résistance au cisaillement simple 
direct (su

DSS) ou encore à la moyenne des trois 
résistances [su av = (su

C + su
DSS + su

E)/3], su
E étant 

la résistance au cisaillement en extension.

6.3.4.	 Paramètres de compressibilité et de 
perméabilité

Ce paragraphe s’intéresse aux paramètres de com-
pressibilité qui conditionnent les déformations plas-
tiques du sol de fondation et sont susceptibles de 
générer des déplacements irréversibles de la fonda-
tion : tassements et rotations permanentes.
Les paramètres de déformabilité (modules de défor-
mation) conditionnant le comportement de la fon-
dation sous charges cycliques (détermination des 
fréquences propres, raideur des fondations et dé-
placements extrêmes, déplacements cumulés sous 
cycles) sont traités au paragraphe 6.5.
Les paramètres de compressibilité sont mesurés 
en laboratoire à l’aide de l’essai œdométrique (plus 
rarement de l’essai triaxial). Les paramètres usuelle-
ment mesurés sont :

•	 le module œdométrique Eoed (ou M) ;
•	 la perméabilité verticale de l’échantillon kv ;
•	 le coefficient de consolidation cv.

Ces paramètres peuvent être obtenus à partir d’es-
sais par incréments de charge ou d’essais à vitesse 
de chargement imposée (essais CRL). Ils servent à 
estimer le tassement par consolidation ou tassement 
primaire.

Des essais œdométriques de longue durée peuvent 
être mis en œuvre si nécessaire pour estimer le coef-
ficient Cα caractérisant le comportement sous fluage 
des argiles et permettant d’évaluer les tassements 
secondaires.

Les paramètres de perméabilité conditionnent les 
hypothèses de calcul : calcul en conditions drai-
nées, partiellement drainées ou non drainées, et 
concernent surtout les fondations de type gravitaire 
ou monopieu.
Usuellement les calculs de stabilité se font en condi-
tions non drainées (calcul sécuritaire) ; la prise en 
compte d’un drainage partiel pendant la sollicitation 
peut s’avérer bénéfique dans le cas de sols sableux 
plus ou moins propres.
La détermination des paramètres de perméabilité 
peut se faire en laboratoire à l’œdomètre sur certains 
paliers de charge, au perméamètre ou au triaxial. 
Elle peut également se faire à partir d’essais in situ 
(essais de dissipation au piézocône). On obtient 
alors un coefficient de perméabilité horizontale kh. 
Les relations entre kv et kh peuvent s’avérer délicates 
à établir en présence de sols non isotropes. La réa-
lisation d’essais œdométriques sur des éprouvettes 
découpées perpendiculairement à l’axe de la carotte 
peut s’avérer utile.

6.4.	 PARAMÈTRES DE 
DÉFORMABILITE

L’analyse des fréquences propres de l’éolienne et 
la détermination des charges de calcul nécessitent 
la connaissance de deux paramètres essentiels : le 
module de déformation du sol (module de cisaille-
ment G ou module d’Young E) et son amortissement 
β. Ces paramètres doivent être connus suffisamment 
tôt et avec une bonne précision : ils conditionnent le 
choix des fondations et surtout la géométrie de ces 
fondations pour échapper aux fréquences fonda-
mentales 1P, 3P, 6P, voire 9P (cf. chapitre 4).
Du fait du comportement non-linéaire des sols, ces 
paramètres doivent être estimés en fonction du ni-
veau de déformation (déformation de cisaillement ou 
distorsion γ, ou déformation axiale ε) associée à une 
sollicitation donnée (ELF, ELS, ELU).
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6.4.1.	 Réponse non linéaire du sol

Les observations expérimentales en laboratoire, par 
exemple les courbes contrainte-déformation obte-
nues à l’appareil triaxial ou à la boîte de cisaillement 
simple, font apparaître un comportement non-li-
néaire des sols. Que ce soit sous chargement qua-
si-statique monotone ou sous chargement cyclique, 
les caractéristiques de déformabilité du matériau 
dépendent du chemin de contrainte suivi.
La Figure 6.1 présente de façon schématique les 
courbes effort-déformation obtenues lors d’un essai 
triaxial classique en compression à contrainte radiale 
constante.

Les résultats expérimentaux montrent qu’il existe un 
domaine de faibles déformations, proche de l’origine, 
pour lequel la relation entre la contrainte appliquée 
et la déformation associée est linéaire. Au-delà d’un 
certain seuil de contrainte (pouvant être très faible), 
et quel que soit le chemin de contraintes, le compor-
tement du sol cesse d’être linéaire : des déforma-
tions plastiques irréversibles apparaissent, pouvant 
mener à un état de rupture.
Lors d’une décharge de l’échantillon au-delà de ce 
seuil de contrainte, le trajet suivi en décharge est 
différent de celui en premier chargement (Figure 
6.1). En cas de rechargement, le trajet de recharge 
est proche de celui de la décharge, traduisant un 
écrouissage du matériau.
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Figure 6.1 : Courbes effort-déformation sous chargement quasi-statique monotone
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Les constatations précédentes se généralisent à des 
chargements plus complexes, dont les chargements 
cycliques.
La Figure 6.2 présente l’enregistrement typique 
de courbes effort-déformation τ = f (γ) obtenues à 
la boîte de cisaillement simple pour des cycles de 

contrainte fermés, centrés à l’origine. Cette figure 
montre que pour un cycle fermé le comportement du 
sol est caractérisé par une boucle d’hystérésis dont 
la surface et l’inclinaison dépendent de l’amplitude 
de la déformation au cours du cycle.

Figure 6.2 : Chargement cyclique centré – Essai de cisaillement simple
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Pour un petit nombre de cycles et une amplitude 
modérée, les extrémités des boucles, correspondant 
à des cycles d’amplitudes différentes, sont situées 
sur la courbe de premier chargement passant par 
l’origine.
Classiquement, les deux paramètres fondamentaux 
caractérisant le comportement en déformation du sol 
sont définis à partir des boucles d’hystérésis :

•	 le module de cisaillement G sécant, égal à la 
pente de la droite joignant les extrémités de la 
boucle ;

•	 le coefficient d’amortissement β, associé à l’aire 
de la boucle et caractérisant l’énergie dissipée 
par le matériau lors d’un cycle.

La dépendance de ces deux paramètres vis-à-vis de 
la déformation cyclique est mise en évidence sur la 
Figure 6.3 : le module G décroît avec le niveau de 
distorsion, tandis que l’amortissement β croît.

La valeur maximale G0 ou Gmax du module est la 
pente à l’origine du premier chargement (Figure 6.2 
et Figure 6.3) ; elle est obtenue pour de très faibles 
distorsions (γ = 10-6 à 10-5) et est associée au do-
maine de comportement élastique du matériau.
Les variations de G sont très souvent présentées 
sous la forme normalisée G/G0.
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Figure 6.3: Variations du module de cisaillement G et de l’amortissement β avec la distorsion γ

Tableau 6.4 : Facteurs influençant les variations des valeurs du module de cisaillement à très faible distorsion

Paramètre croissant : Variations de G0

Contrainte moyenne effective, p’ Croît
Indice des vides, e Décroît 
Rapport de surconsolidation, OCR Croît

Indice de plasticité, IP Croît

6.4.2.	 G à très faibles distorsions (G0 ou Gmax)

Les modules G0 (ou Gmax) peuvent être mesurés 
au laboratoire sur des échantillons intacts repré-
sentatifs, reconsolidés sous l’état de contrainte en 
place, à partir de différents types d’essais : colonne 
résonante, éléments piézoélectriques (« bender ele-
ments » en anglais), triaxial cyclique avec mesures 
locales de déformation, cylindre creux de torsion, 
mesures de vitesses sur carottes…
Les résultats expérimentaux montrent que ces mo-
dules, quel que soit le matériau, sont fonction de plu-
sieurs paramètres, traduisant la nature et l’histoire 
du matériau :

•	 l’indice des vides ;
•	 la plasticité ;
•	 la surconsolidation ;
•	 la contrainte moyenne effective de consolidation.

Les lois généralisées de variation de G0 (ou Gmax) 
sont de la forme (Hardin & Black, 1969) :

G0 = Am . pa . F(e) . (OCR)k .       0,5 

avec
Am : constante dépendant du matériau
e : indice des vides
OCR : rapport de surconsolidation
k : facteur dépendant de l’indice de plasticité IP
p’ : contrainte moyenne effective 
pa : pression atmosphérique.

Le Tableau 6.4 synthétise l’influence de ces diffé-
rents paramètres sur le module de cisaillement G0.

p’
pa
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Différentes méthodologies, essentiellement basées 
sur la mesure de vitesses de propagation d’ondes de 
cisaillement Vs, ont été développées pour accéder au 
module G0 par mesures in situ. Dans un milieu élas-
tique linéaire isotrope, G0 et Vs sont liés par la relation : 

G0 = ρ.Vs
2

avec ρ = masse volumique du sol.

Les essais géophysiques permettant d’accéder à la 
mesure de G0 ou Gmax in situ sont listés au chapitre 
5. L’essai le plus précis est l’essai « cross-hole » 
mais il est difficile à réaliser en mer car il nécessite 
la réalisation de deux ou trois sondages parallèles. 
Les essais les plus utilisés offshore sont : l’essai  
« down-hole », l’essai « up-hole » ou l’essai « PS-
logging », mis en œuvre dans un seul forage, ou 
encore l’essai au sismo-cône. On pourra aussi avoir 
recours à la mesure de propagation d’ondes de sur-
face par la méthode MASW.
Les valeurs des vitesses de propagation des ondes 
de cisaillement déduites de ces divers essais sont 
interprétées comme des valeurs moyennes sur des 
épaisseurs variables associées à chaque type d’es-
sais. Cela conduit à une certaine hiérarchisation des 
résultats.
Des divergences entre les résultats des essais in situ 
et des essais de laboratoire peuvent être observées. 
Elles peuvent être dues à un défaut de représenta-
tivité de l’échantillon testé, à un effet d’échelle lié 
à la taille de l’échantillon ou encore à un possible 
remaniement de cet échantillon (les caractéristiques 
de déformabilité des sols étant les paramètres les 
plus affectés par le remaniement). Outre l’effet des 
perturbations dues à la réalisation des éprouvettes, 
les résultats des essais où l’on mesure de très pe-
tites déformations (colonne résonnante, triaxial cy-
clique...) sont vraisemblablement impactés par les 
limitations/déformations propres à l’appareillage. 
D’une manière générale il est fréquent d’observer 
que :

•	 dans les sols, les vitesses mesurées en labo-
ratoire sont inférieures aux vitesses mesurées 
in situ (effet prépondérant du remaniement de 
l’échantillon, notamment dans les sables).

•	 dans les roches, les vitesses mesurées en labo-
ratoire sont supérieures aux vitesses mesurées 
in situ (effet prépondérant de la fracturation et de 
l’hétérogénéité du massif).

Dans tous les cas, une analyse détaillée de la base 
de données est nécessaire avant de déduire des 
paramètres de projet. D’une manière générale, les 
résultats des essais in situ seront privilégiés par rap-
port aux essais de laboratoire. 

6.4.3.	 Variation de G avec la distorsion

Les variations de G ou de G/G0 (ou G/Gmax) en fonc-
tion de la distorsion γ sont le plus souvent détermi-
nées à partir d’essais de laboratoire : essais à la co-
lonne résonante complétés par des essais triaxiaux 
ou de cisaillement simple cycliques (plus rarement 
par des essais au cylindre creux de torsion).
Le dilatomètre haute pression (essai HPDT) permet 
de mesurer des modules à faible taux de déforma-
tion (domaine 10-4 à 10-2) dans les roches tendres 
(Rc < 20 MPa). Des outils pressiométriques (sondes 
de type monochambre) en cours de développement 
semblent capables de performances similaires. Dans 
les deux cas, les modules sont obtenus par la réali-
sation de 2 ou 3 cycles du type de ceux représentés 
sur la Figure 6.4.
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Distorsion [-] 10-6 10-5 10-4 10-3 10-2 10-1

Eléments piézoélectriques
Colonne résonante
Triaxial cyclique
Cisaillement simple cyclique
Cylindre creux de torsion
Essais géophysiques (cross-
hole, down-hole, up-hole, PS 
logging, MASW)
HPDT, dilatomètre flexible
Pressiomètre Ménard

Tableau 6.5 : Domaine d’application des essais in situ et au laboratoire

Le Tableau 6.5 synthétise les gammes de taux de dis-
torsion explorées par les essais de laboratoire et les 
principaux essais de déformabilité in situ.

La forme de la courbe représentant les variations de G 
ou de G/G0 est régie par deux paramètres principaux :

•	 la plasticité du matériau (indice de plasticité IP) ;
•	 la contrainte effective moyenne de consolidation, 

notamment dans le cas des sables.
Le rapport de surconsolidation OCR n’a qu’une très 
faible influence, négligeable par rapport aux deux 
autres paramètres.

La courbe G/G0 se décale vers la droite (pour un 
même rapport G/G0, la valeur de la distorsion γ est 
plus importante) lorsque l’un de ces paramètres aug-
mente, comme le montrent la Figure 6.5 et la Figure 
6.6. Cette courbe s’avère peu sensible au remanie-
ment de l’échantillon.
Sur la Figure 6.5, la courbe IP = 0 % caractérise des 
matériaux non plastiques : limons, sables et graves.
Le Tableau 6.6 synthétise l’influence de ces différents 
paramètres sur les variations du rapport G/G0 et de 
l’amortissement β.
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Figure 6.6 : Influence de la contrainte de consolidation sur les variations du module de cisaillement

Tableau 6.6 : Facteurs influençant les variations du rapport G/G0 et du facteur d’amortissement β en fonction 
de la distorsion (Kramer, 1996)

Paramètre croissant : Variations de G/G0 Variations de β
Contrainte effective de confinement, 
σ’0

Croît Décroît

Indice des vides, e
Croît (argiles)
N’est pas affecté (sables)

Décroît (argiles)
N’est pas affecté (sables)

Rapport de surconsolidation, OCR N’est pas ou peu affecté N’est pas ou peu affecté

Indice de plasticité, IP Croît Décroît

Distorsion cyclique, γc Décroît Croît

Nombre de cycles de chargement, N
Décroît (argiles)
Croît (sables)

Décroît

Des formulations analytiques donnant la forme de la 
courbe G/G0 sont disponibles en fonction de ces di-
vers paramètres dans la littérature (Darendeli, 2001; 
Zhang, 2005). Ces formulations empiriques peuvent 
s’avérer utiles lors des études préliminaires mais ne 
sauraient servir à l’évaluation de G0.

6.4.4.	 Amortissement

Les études d’interaction sol-structure sous sollicita-
tions cycliques (vibratoires, dynamiques…) font in-
tervenir la notion d’amortissement, qui est une gran-
deur fondamentale dans l’étude des phénomènes 
vibratoires, en particulier au voisinage de la réso-
nance. C’est l’amortissement qui permet de limiter 

les efforts et déplacements dans une structure mise 
en vibration à une fréquence proche de sa fréquence 
de résonance.

Cet amortissement global est la somme de plusieurs 
composantes :

•	 l’amortissement propre des matériaux constitutifs 
de la structure (acier et/ou béton, généralement 
bien connus) ;

•	 l’amortissement propre des matériaux constitutifs 
du sol ;

•	 l’amortissement radiatif (dit aussi géométrique), 
lié à la dissipation de l’énergie des ondes se pro-
pageant à l’infini dans le sol et dans l’eau.
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L’amortissement radiatif est fonction de la géométrie 
de la fondation, et de la fréquence d’excitation ; pour 
des fréquences de sollicitation inférieures à 0,5 Hz, 
typiques du chargement sous houle, il est très faible, 
même pour des fondations gravitaires de grandes 
dimensions, et est souvent inférieur à l’amortisse-
ment propre du sol. Sa participation peut alors être 
négligée (hors sollicitations sismiques, qui ne sont 
pas traitées dans le présent document). En cas d’in-
fluence de fréquences supérieures à 1 Hz il pourra 
être avantageusement pris en compte. 
Pour la plupart des sols, l’expérience montre que la 
forme de la boucle d’hystérésis, et donc l’énergie 

dissipée, ne dépend pas de la fréquence d’excita-
tion du système, donc de la vitesse de déformation ; 
l’amortissement n’est alors pas d’origine visqueuse, 
mais plutôt d’origine hystérétique. Il est communé-
ment appelé amortissement hystérétique et exprimé 
sous forme adimensionnelle.
Comme pour le rapport G/G0, la forme de la courbe 
de variation de β dépend essentiellement de la plas-
ticité et de la contrainte effective de consolidation 
(très peu de la surconsolidation), comme le montrent 
les figures suivantes (Figure 6.7 et Figure 6.8) et le 
Tableau 6.6.
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Figure 6.7 : Influence de la plasticité sur les variations de l’amortissement

Figure 6.8 : Influence de la contrainte de consolidation sur les variations de l’amortissement
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Des formulations analytiques généralisées donnant 
la forme de la courbe de variation de β sont propo-
sées en fonction de ces divers paramètres dans la 
littérature (Darendeli, 2001; Zhang, 2005). Ces for-
mulations empiriques pourront être utilisées lors des 
études préliminaires.

6.4.5.	 Rigidité des massifs rocheux

La rigidité d’un massif rocheux n’est généralement 
pas égale à la rigidité propre de la roche mère. La 
rigidité du massif dépend de son état réel d’altération 
et de fracturation. 
La rigidité de masse peut être déduite de la rigidité de 
la roche saine par application d’un facteur de masse 
jm (Gmass = jm. Gintact) qui peut s’exprimer en fonction 
de l’indice de qualité de la roche (RQD), de la fré-
quence des fractures ou du rapport entre la vitesse 
des ondes de compression mesurée in situ (VF) et en 
laboratoire (VL) sur échantillon intact (Tableau 6.7).
La rigidité de masse peut également être estimée à 

l’aide de l’indice RMR (Rock Mass Rating) de Bie-
niawski (1989) et ses déclinaisons publiées depuis. 
Cet indice prend en compte la résistance de la roche 
intacte (Rc = UCS ou IS 50), la qualité du rocher sur 
carottes (RQD), l’espacement des discontinutités, 
l’état des discontinuités et les conditions hydrogéolo-
giques. Il donne une grande importance à la fractura-
tion et son usage semblerait devoir être réservé aux 
massifs de roches résistantes dont le comportement 
est régi par les discontinuités.
Le GSI (Geological Strength Index) a été introduit 
par Hoek en 1995. Il s’agit d’une variante du RMR 
qui tend à généraliser son emploi.
Pour plus de détails sur les méthodes de caractéri-
sation des massifs rocheux en termes de résistance 
et déformabilité on se reportera aux travaux de Hoek 
and Brown (Hoek and Brown, 1997 ; Hoek, Kaiser 
and Bawden, 1995) ainsi qu’aux recommandations 
AFTES (2003) sur la « caractérisation des massifs 
rocheux utile à la réalisation des ouvrages souter-
rains ».

Tableau 6.7 : Correspondance entre facteur de masse jm, RQD, fréquence des fractures  
et indice de vitesse (Deere and Miller, 1966 ; Coon and Merritt, 1970)

Classification de la 
roche

R.Q.D.
%

Fréquence de 
fracture par mètre

Indice de vitesse
(VF / VL)²

Facteur de masse  
jm

Très médiocre 0 - 25 15 0 – 0,2 0,2
Médiocre 25 - 50 15 - 8 0,2 – 0,4 0,2
Moyenne 50 - 75 8 - 5 0,4 – 0,6 0,2 – 0,5

Bonne 75 - 90 5 - 1 0,6 – 0,8 0,5 – 0,8
Très bonne 90 - 100 1 0,8 – 1,0 0,8 – 1,0

VF vitesse des ondes in situ, VL vitesse des ondes au laboratoire

6.5.	 PARAMÈTRES CYCLIQUES

6.5.1.	 Notion de dégradation cyclique

La notion de dégradation cyclique des sols est intro-
duite dans les recommandations SOLCYP (2017) 
auxquelles on pourra se référer pour plus de détails.
D’une manière générale, la réalisation d’essais de 
cisaillement, en conditions non drainées, sur des 
échantillons de sols se traduit essentiellement par :

•	 une augmentation de la pression interstitielle u au 
sein de l’échantillon ;

•	 une diminution de la raideur cyclique, caractéri-
sée par le module Gcy ;

•	 un cumul de déplacements ϒ sous taux de char-
gement constant ;

•	 une dégradation de la résistance τf du matériau.
Ces phénomènes sont évolutifs avec le nombre de 
cycles appliqués N et d’autant plus sévères que l’am-
plitude des cycles s’accroît. Chacun des paramètres 
u, ϒ, τf est la somme d’une composante moyenne 
(respectivement um, ϒm, τm) et d’une composante 
cyclique (ucy, ϒcy, τcy).
Un exemple de réponse de sol sous sollicitations 
cycliques est montré sur la Figure 6.9 dans le cas le 
plus général d’un essai de cisaillement cyclique non 
symétrique.
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Le niveau de cisaillement provenant de l’état du sol au 
repos est noté τ0, tandis que le niveau de cisaillement 
caractérisant le début d’application des cycles d’ampli-
tude τcy est noté τm.
Le passage de l’état τ0 à l’état τm peut être effectué en 
conditions non drainées ou drainées selon la nature 
de la sollicitation simulée (e.g. application du poids 
propre de la structure à court terme ou après conso-
lidation).
En conditions non drainées, quand la contrainte de 
cisaillement croît de Δτm pour atteindre τm, le sol subit 
une déformation moyenne Δγm et une augmentation 
moyenne de pression interstitielle Δum.
La contrainte de cisaillement cyclique τcy provoque 
des déformations moyenne γm et cyclique γcy, qui, 
toutes deux, augmentent avec le nombre de cycles. 
De même la contrainte de cisaillement cyclique pro-
voque une augmentation de pression interstitielle 
moyenne um et cyclique ucy.

La surpression interstitielle générée par le charge-
ment cyclique fait déplacer le chemin de contraintes 

effectives vers l’enveloppe de rupture. Après un cer-
tain nombre de cycles (N = Nf), l’enveloppe de rupture 
cyclique peut être atteinte et de grandes déformations 
se manifestent. La résistance au cisaillement cyclique, 
notée τf,cy, est définie par un couple de valeurs τm 

et τcy ayant conduit à la rupture sous un nombre de 
cycles Nf :

τf,cy = (τm + τcy )f

La résistance au cisaillement cyclique n’est pas une 
constante du matériau. Elle dépend :

•	 de la valeur de la contrainte de cisaillement 
moyenne τm ;

•	 de l’amplitude de la contrainte de cisaillement cy-
clique τcy ;

•	 du mode de chargement (cisaillement simple, com-
pression, extension) ;

•	 de l’histoire du chargement : nombre de cycles 
notamment ;

•	 de la fréquence des cycles dans le cas des argiles.
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Figure 6.9 : Développement des déformations et des surpressions interstitielles dans un essai 
de cisaillement cyclique non symétrique
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Le module de cisaillement cyclique Gcy est défini sur 
la Figure 6.10 dans le cas d’un chargement cyclique 
symétrique.
Dans la mesure où les essais de laboratoire montrent 
que la résistance cyclique du matériau dépend du 
chemin de contraintes suivi lors de l’évènement cy-
clique étudié, il est fondamental que la détermination 
de la réponse cyclique d’un sol au contact ou sous 
une fondation se fasse en harmonie avec le chemin 
de contraintes représentatif de celui qui est suscep-
tible d’être suivi sur la ligne de rupture potentielle.
Dans le cas d’un pieu sollicité axialement, le cisail-
lement sur ou à proximité de l’interface contrôlera la 
rupture (Figure 6.11). L’évaluation de la dégradation 
du frottement le long du fût est le phénomène cri-
tique.

Figure 6.10 : Définition des modules de cisaillement
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Figure 6.11 : Représentation schématique des variations de résistance au cisaillement  
non drainé et de contrainte de cisaillement autour des pieux tests à HAGA (Karlsrud et al., 1992)

Dans le cas d’une embase gravitaire, la ligne de rup-
ture traverse des zones mettant en jeu des conditions 
de rupture de type extension, cisaillement simple ou 
compression (Figure 6.12). La réduction de capaci-
té, le cumul des déplacements et la diminution de la 

raideur doivent être évalués en tenant compte de la 
complexité des modes de sollicitation.
Pour plus de détails on pourra se référer à Jardine et 
al.(2012) et Andersen et al.(2013).
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6.5.2.	 Obtention des paramètres pour la 
détermination des lois de dégradation 
cyclique

La détermination des paramètres cycliques des sols 
se fait usuellement à partir d’essais de cisaillement en 
laboratoire sur échantillons non remaniés. 
Les essais de type consolidé non drainé doivent être 
reconsolidés sous un état de contraintes effectives re-
présentatif des contraintes en place au niveau consi-
déré. L’application des chargements se fait en condi-
tions non drainées. 
Pour la détermination de la dégradation du frottement 
le long du fût des pieux, on pourra avoir recours à 
des essais de cisaillement direct de type DSS (Direct 
Simple Shear) dans lesquels la contrainte effective 
verticale appliquée est égale à la contrainte horizon-
tale transmise à la paroi du pieu par le sol environnant. 
L’effet du mode de mise en place (battage refoulant, 
décompression due au forage et pression du béton/
coulis avant prise) sera considéré.  Dans les sables on 
pourra alternativement réaliser des essais d’interface 
de type CNS (Constant Normal Stiffness). Là encore 
la simulation du type de mise en place est essentielle. 
On trouvera dans les recommandations SOLCYP 
(2017) toutes les informations requises pour la mise 
en œuvre de tels essais.

Pour la détermination des paramètres cycliques néces-
saires au dimensionnement des embases gravitaires, 
il est nécessaire de considérer l’anisotropie de résis-
tance au cisaillement. Dans ce cas, la caractérisation 
complète de la réponse cyclique d’un matériau néces-
sitera l’établissement des diagrammes contours pour 
trois types de sollicitations : cisaillement simple direct 
(DSS), compression triaxiale anisotrope (essai CAUC) 
et extension triaxiale anisotrope (CAUE). Ce point est 
évoqué au chapitre 10, paragraphe 10.3.3. Pour plus 
de détails, il convient de se reporter par exemple aux 
publications du N.G.I (e.g. Andersen, 2015).

Les résultats des essais sont avantageusement pré-
sentés sous forme de diagrammes contours permet-
tant une représentation synthétique du comportement 
du matériau. On montre, à titre d’exemple, le prin-
cipe de construction, à partir d’essais de cisaillement 
simple (DSS) : 

•	 d’un diagramme contour de distorsions (Figure 
6.13). Ce type de diagramme est privilégié dans le 
cas des argiles ;

•	 d’un diagramme contour de pressions interstitielles 
(Figure 6.14). Ce type de diagramme est privilégié 
dans le cas des sables.
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Figure 6.13 : Principe de construction d’un diagramme contour de distorsions à partir d’essais 
de cisaillement simple alterné
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Figure 6.14 : Principe de construction d’un diagramme contour de pressions interstitielles
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Un exemple de construction d’un diagramme contour 
de distorsions est présenté sur la Figure 6.15

6.5.3.	 Diagrammes de résistance cyclique

Les diagrammes contours de résistance permettent 
d’expliciter le nombre de cycles menant à la rupture 
et le mode de rupture. Lorsque les contraintes de 
cisaillement moyennes (respectivement cycliques) 
deviennent prépondérantes sur les contraintes de 
cisaillement cycliques (respectivement moyennes), la 
rupture du sol s’effectue principalement par accroisse-
ment de la déformation moyenne de cisaillement γm, 
c’est-à-dire par fluage, (respectivement par augmen-
tation de la distorsion cyclique γcy).

Un tel diagramme est présenté sur la Figure 6.16 
pour des essais DSS sur l’argile de Drammen. La 
normalisation est faite par rapport à la résistance au 
cisaillement non drainé sous chargement monotone 
Su

DSS. La ligne rouge sépare les domaines de mode 
de rupture par déformation cyclique (domaine bleu, à 
gauche, près de l’axe des ordonnées) et par déforma-
tion moyenne (domaine jaune, à droite).
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Figure 6.15 : Construction de diagrammes contours de distorsions (d’après NGI)
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Sur ce type de diagramme, la valeur de la résistance 
cyclique τf,cy est égale à la somme des valeurs de 
τm et τcy pour le nombre de cycles ayant conduit à la 
rupture Nf  soit τf,cy = (τm + τcy )f.
On constate que τf,cy est d’autant plus faible que 
le nombre de cycles augmente et que le carac-
tère réversible de la contrainte de cisaillement se 
manifeste. Pour un chargement purement alterné  
(τm = 0), la résistance cyclique pour 1000 cycles 
n’est que 55 % de la résistance statique.

Il est notable que, bien que les valeurs de dégrada-
tion puissent être différentes d’une argile à l’autre, 
les allures des diagrammes contours sont similaires 
(Figure 6.17). Cette constatation permet de recons-
tituer le diagramme contour d’une argile particulière 
à partir d’un nombre limité d'essais judicieusement 
positionnés.
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Figure 6.17 : Comparaison des diagrammes contours de deux argiles (cisaillement simple) (Jeanjean et al., 1998)
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Dans les sables, les diagrammes contours sont plus 
souvent présentés sous la forme de diagrammes 
de liquéfaction (Figure 6.18). Ces diagrammes sont 
très fortement dépendants de la granulométrie du 

matériau et il est recommandé de construire un dia-
gramme particulier pour chaque matériau. L’obten-
tion d’un diagramme est relativement aisée à l’appa-
reil triaxial ou à la boîte de cisaillement direct (DSS).
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Figure 6.18 : Courbes de résistance au cisaillement cyclique du sable de Fontainebleau N34 pour deux indices  

de densité - Nf = nombre de cycles ayant provoqué la liquéfaction, défini pour 5% de déformation axiale  
de l’échantillon (SOLCYP, 2017)

6.5.4.	 Courbes généralisées G(ϒ, Ip, σ, N)

Le module de cisaillement cyclique Gcy décroît avec 
le taux de cisaillement cyclique et le nombre de 
cycles. Un exemple de variation de Gcy dans une 

argile et sous différents taux de surconsolidation est 
présenté sur la Figure 6.19. On notera que, très logi-
quement, pour de très faibles taux de cisaillement, 
Gcy se rapproche de la valeur G0 (ou Gmax).
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Figure 6.19 : Evolution du module de cisaillement cyclique Gcy (d’après O’Reilly & Brown, 1991)
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Vucetic et Dobry, 1991, introduisent le concept de 
courbe généralisée G/G0 = f (ϒ) dans lequel le para-
mètre N intervient en complément des autres fac-

teurs que sont l’indice de plasticité IP et le niveau de 
contrainte σ (Figure 6.20).
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(d’après Vucetic et Dobry, 1991).
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7.	 SOLLICITATIONS ET 
VÉRIFICATIONS

7.1.	 PRINCIPE DES VÉRIFICATIONS 

Dans le cadre des recommandations actuelles, les 
vérifications portent essentiellement sur le compor-
tement du système étudié en phase opérationnelle. 
On considèrera également les sollicitations liées 
aux phases avant mise en service de l’ouvrage qui 
peuvent influer sur son comportement.

7.1.1.	 Définitions des états limites 

Un état limite est une condition au-delà de laquelle la 
structure (y compris sa fondation), ou un élément de 
structure, ne satisfait plus aux exigences de perfor-
mance pour lesquelles elle (il) a été conçu(e).
Les états limites suivants sont considérés dans ce 
document : 

•	 ELU – Etats Limites Ultimes :
Les états limites ultimes correspondent à la résis 
tance maximale de l’ouvrage ou d’une partie de 
l’ouvrage aux charges qu’il doit supporter. 
Des exemples d’états limites ultimes sont :

•	 une perte de résistance structurale (par 
plastification, flambement…) ;

•	 la rupture fragile d’un élément ;
•	 la perte d’équilibre statique de la struc-

ture ou de l’une de ses parties, considérée 
comme un corps rigide (par exemple renver-
sement) ;

•	 la rupture d’éléments constitutifs critiques 
de la structure par dépassement de leur 
résistance ultime ou déformation excessive. 
La répétitivité des charges peut causer une 
réduction de la résistance ultime.

•	 ELS – Etats Limites de Service : 
Les états limites de service correspondent aux 
états au-delà desquels les critères spécifiés 
d’exploitation normale (tolérances) ne sont plus 
satisfaits.
Des critères d’états limites de service peuvent 
être formulés, par exemple, vis à vis :

•	 des déformations ou flèches pouvant modi-
fier les effets des actions prises en compte ;

•	 des déplacements de la structure pouvant 
altérer ou limiter ses conditions d’exploi-
tation ou affecter le fonctionnement de 
certains équipements ; dans le cas des 
éoliennes, les constructeurs de turbines im-
posent des critères d’inclinaison des rotors 
très stricts sur la durée totale d’exploitation 
de l’ouvrage. Le tassement différentiel des 
fondations est un facteur particulièrement 
sensible. La répétitivité des charges peut 
causer un cumul excessif de déformations 
ou déplacements ;

•	 des vibrations excessives pouvant générer 
des dysfonctionnements aux équipements ;

•	 du pourcentage de surface comprimée pour 
une fondation de type gravitaire.

•	 ELF – Etats Limites de Fatigue :
Les états limites de fatigue correspondent à la 
possibilité de rupture des éléments de structure 
et des éléments structuraux de la fondation (acier, 
béton) sous l’effet répétitif des charges cycliques 
(y compris charges d’installation). Aucun état li-
mite de fatigue ne concerne le sol de fondation, 
dans la mesure où les niveaux de chargement 
cyclique pris en compte pour l’évaluation de la fa-
tigue des éléments structuraux sont relativement 
modérés. L’effet des cycles sur le comportement 
des sols est traité dans le cadre des ELU et des 
ELS.
Il faut cependant noter que la réponse du sol est 
un élément significatif dans l’étude du compor-
tement dynamique de la structure. Le choix des 
paramètres de sol pour l’évaluation des raideurs 
de fondations associées aux études de fatigue 
est un facteur important.

•	 ELA – Etats Limites Accidentels : 
Les états limites accidentels correspondent à des 
dommages causés à tout ou partie de l’ouvrage 
par des évènements accidentels ou des acci-
dents d’exploitation.
Les chocs de bateau sont un exemple d’évène-
ment accidentel.
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7.1.2.	 Principe des vérifications par la méthode 
des facteurs partiels

La méthode des facteurs partiels est une méthode 
de dimensionnement selon laquelle l’objectif en 
termes de sécurité est obtenu en appliquant des fac-
teurs sur les valeurs caractéristiques des charges 
et des résistances régissant l’ensemble étudié, puis 
en imposant le respect d’un critère de dimensionne-
ment défini à partir de ces facteurs et valeurs carac-
téristiques.

Les variables gouvernant le dimensionnement sont :
•	 les charges agissant sur la structure ou l’effet des 

charges internes à la structure ;
•	 la résistance de la structure ou des matériaux 

constituant l’ensemble étudié.
Pour les études de fondations, on considèrera géné-
ralement :

•	 l’effet des charges appliquées à la turbine, à la 
tour et à la sous-structure, ramenées sous la 
forme d’un torseur d’efforts au niveau du fond 
marin ;

•	 la résistance du sol ou la résistance des effets du 
sol sur l’interface sol-structure selon le type de 
fondation concerné.

La sécurité de l’état limite étudié est réputée satisfai-
sante lorsque les charges de dimensionnement Sd 
n’excèdent pas la résistance de dimensionnement 
de l’ensemble Rd :

Sd ≤ Rd

Cette inégalité définit le critère de dimensionnement.
Les charges de dimensionnement Sd sont obtenues 
en multipliant les charges caractéristiques Sk par un 
facteur partiel γF :

Sd = γF . Sk

Les résistances de dimensionnement peuvent être 
obtenues à partir des résistances caractéristiques 
selon deux procédures explicitées au paragraphe 
7.3, qui dépendent du type de calcul effectué. 
Les recommandations pour l’établissement des va-
leurs caractéristiques de résistance de sol et d’inter-
faces sont données au chapitre 6.
Les valeurs des facteurs partiels sur les charges γF 
sont explicitées au paragraphe 7.2.

7.2.	 SOLLICITATIONS DE CALCUL

Les sollicitations de calcul sont issues de la combi-
naison des différents cas de charges (G, Q, E, A, S, 
D, tels que définis au paragraphe 4.1) affectés de 
facteurs partiels γF appropriés. Seules les combinai-
sons de charges pertinentes pour le dimensionne-
ment des fondations sont considérées dans ce docu-
ment. 

Note : le calcul explicite des sollicitations d’origine 
sismique ne fait pas l’objet de ce document.

7.2.1.	 Charges environnementales

Les cas de charges liés aux conditions variables et 
environnementales de type E (incluant les charges 
amenées par l’éolienne) sont définis au chapitre 4 et 
explicités dans le tableau de l’Annexe A. Ces cas de 
charges sont associés à trois états limites : 

•	 un état limite ultime dit normal : ELU ;
•	 un état limite ultime dit anormal : ELUa ;

L’état limite anormal correspond à des conditions 
opératoires anormales mettant en jeu des ruptures 
sérieuses du système ou la prise en compte simul-
tanée de plusieurs conditions environnementales 
d’occurrence rare. Des exemples de conditions opé-
ratoires anormales sont le cumul de défauts dans 
le système de sécurité ou la combinaison d’un vent 
extrême avec une panne de réseau ;

•	 un état limite de fatigue : ELF.
Le Tableau 7.1 donne la correspondance entre les 
cas de charges DLC de type E, les états limites et les 
facteurs partiels associés.

Pour les ELU normaux, les facteurs partiels sur les 
charges sont généralement γF = 1,35, excepté pour 
les DLC 1.1 et 2.5 pour lesquels DNVGL-ST-0126 
(2016) recommande les valeurs 1,25 et 1,20 respec-
tivement.
Pour les ELU anormaux (ELUa), les facteurs partiels 
sont γF = 1,10.
Pour les ELF, les facteurs partiels sont γF = 1,00.
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Tableau 7.1 : Classification (NF EN 61400-3, 2009, et DNVGL-ST-0437, 2016) des cas de charges de type E et facteurs 
partiels sur les charges associés

Situation de conception Cas de chargement DLC Etat limite Facteur partiel γF

Production

1.1 ELU 1,25
1.2 ELF 1,00
1.3 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
1.4 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
1.5 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
1.6a ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
1.6b ELU / ELS rare 1,35 / 1,00

Production et occurrence 
de défaut

2.1 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
2.2 ELU anormal 1,10
2.3a ELU anormal 1,10
2.3b ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
2.4 ELF 1,00
2.5 ELU 1.20

Démarrage
3.1 ELF 1,00
3.2 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
3.3 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00

Arrêt normal
4.1 ELF 1,00
4.2 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00

Arrêt d'urgence 5.1 ELU / ELS rare 1,35 / 1,00

A l'arrêt (immobile ou au 
ralenti)

6.1a ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
6.1b ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
6.1c ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
6.2a ELU anormal 1,10
6.2b ELU anormal 1,10
6.3a ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
6.3b ELU / ELS rare 1,35 / 1,00
6.4 ELF 1,00

A l'arrêt avec défaut

7.1a ELU anormal 1,10
7.1b ELU anormal 1,10
7.1c ELU anormal 1,10
7.2 ELF 1,00

Transport, assemblage, 
maintenance et réparation

8.2a ELU anormal 1,10
8.2b ELU anormal 1,10
8.2c ELU anormal 1,10
8.3 ELF 1,00

Pour l’étude des fondations il est nécessaire de véri-
fier en outre les Etats Limites de Service (ELS).
Les ELS peuvent être définis à partir de IEC 61400-6 
(draft 2016, à paraître officiellement) et de DNVGL-
ST-0437, Annexe C (2016) :

•	 tous les cas de chargement DLC associés à des 
ELU dits normaux peuvent être utilisés pour ca-
ractériser des ELS rares ;

•	 les cas ELU anormaux (ELUa) ne sont pas à 
considérer comme des ELS ;

•	 trois cas ELS sont plus spécifiquement à considé-
rer pour l’étude des fondations :

•	 le passage de la charge extrême caractéris-
tique ;

•	 le cas de charge dit LDD 10-4 correspondant 
à un niveau de charge qui ne peut être dé-
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passé que pendant 0,01% de la durée de vie 
de la structure (soit 17,5 heures en 20 ans) ;

•	 le cas de charge dit LDD 10-2 correspondant 
à un niveau de charge qui ne peut être dé-
passé que pendant 1% de la durée de vie de 
la structure (soit 1750 heures en 20 ans) ;
Ces deux derniers cas doivent être évalués 
selon DNVGL-ST-0437 (2016) à partir des 
DLC 1.2 et 6.4

Tous les cas ELS sont associés à des facteurs par-
tiels sur les charges γF=1,00

7.2.2.	 Charges non environnementales

Pour les autres types de charges (non environne-
mentales), les facteurs partiels sur les charges sont 
indiqués ci-après :

•	 charges permanentes G et surcharges Q éven-
tuelles: sous états limites ultimes (ELU ou ELUa) 
les facteurs partiels γF sont égaux à 0,90 si l’effet 
gravitaire est favorable pour le cas de stabilité 
considéré et à 1,10 si cet effet est défavorable. 
Lorsque des mesures appropriées sont mises en 
œuvre, les facteurs partiels γF peuvent être rame-
nés à 1,00 ;

•	 charges accidentelles A : le facteur partiel γF est 
toujours égal à 1,00 ;

•	 charges de déformation D : les charges générées 
par les déformations, notamment par les tasse-
ments différentiels des appuis de fondation, sont 
affectées d’un facteur partiel γF égal à 1,00.

Tableau 7.2 : Facteurs partiels γF à appliquer sur les charges (NF EN 61400-3, 2009, et DNVGL-ST-0437, 2016)

Etats Limites Charges de nature 
environnementale :

E

Charges permanentes :
G, Q

Autres charges :
A, D

ELU 1,35* Favorable : 0,90** 1,00
ELUa 1,10 Défavorable : 1,10** 1,00
ELS 1,00 1,00 1,00
ELF 1,00 1,00 1,00
ELA 1,00 1,00 1,00

* hors DLC particuliers : DLC 1.1 et DLC 2.5		  ** 1,00 sous certaines conditions

7.3.	 VÉRIFICATIONS 

7.3.1.	 Vérifications usuelles sous charges 
quasi-statiques 

La vérification de l’état limite consiste à s’assurer 
que la sollicitation de calcul Sd n’excède pas la résis-
tance de calcul Rd :

Sd ≤ Rd

La résistance de calcul peut être obtenue à partir de 
la résistance caractéristique statique Rks par deux 
approches, selon la méthode de calcul utilisée pour 
l’établissement de Rks.
La première approche consiste à diviser la résis-
tance caractéristique Rks par un facteur partiel γR :

Rd = Rks / γR 

Cette approche est applicable lorsque la résistance 
caractéristique Rks est calculée à partir de la résis-
tance caractéristique statique du matériau sol σks :

Rks = R(σks)
La deuxième approche consiste à établir la résis-
tance de calcul Rd directement à partir de la résis-
tance de calcul du matériau σd :

Rd = R (σd)
avec :

σd = σks / γM

γM étant le facteur partiel appliqué sur la résistance 
caractéristique statique σks du matériau.
L’approche applicable sera spécifiée au cas par cas 
selon le type de fondation considéré.
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7.3.2.	 Vérifications sous charges cycliques

Le principe de vérification est similaire à celui préco-
nisé pour les charges quasi-statiques mais la résis-
tance caractéristique statique Rks ou la résistance 
caractéristique statique du matériau Xks sont rem-
placées respectivement par la résistance caracté-
ristique cyclique Rkc ou la résistance caractéristique 
cyclique du matériau Xkc.
Les résistances caractéristiques cycliques (Rkc ou 
Xkc) sont les résistances dégradées correspondant 
à l’évènement cyclique considéré. La méthodologie 
recommandée pour estimer la dégradation des ré-
sistances est exposée au chapitre 6.

Le principe consiste à évaluer la dégradation due aux 
cycles à partir des charges non pondérées caracté-
risant l’évènement cyclique de calcul. On applique 
ensuite le coefficient partiel de résistance γR ou de 
matériau γM sur la valeur de la résistance caractéris-
tique cyclique.

Rd = Rkc / γR

ou
Rd = R (Xd)

avec :
Xd = Xkc / γM

7.3.3.	 Facteurs partiels de résistance et de 
matériau 

Les facteurs partiels de résistance γR et de maté-
riau γM sont identiques pour les vérifications sous 
charges quasi-statiques et cycliques.
Pour les fondations sur pieux (monopieux ou pieux 
de jackets), les facteurs de résistance ou de maté-
riau proposés par DNVGL-ST-0126 (2016) sont don-
nés dans le Tableau 7.3. Eu égard aux études de 
fiabilité des fondations sur pieux conduites pour les 
structures offshore, le facteur 1,25 applicable sur la 
résistance axiale est pleinement justifié pour la véri-
fication de la capacité axiale de pieux tubulaires bat-
tus dans des sols conventionnels (sables siliceux et 
argiles).

Tableau 7.3 : Facteurs partiels de résistance et de matériau pour les fondations d’éoliennes sur pieux selon 
DNVGL-ST-0126 (2016) applicables aux pieux tubulaires battus dans des sols conventionnels (sables siliceux et argiles).

Mode de chargement Méthode d’analyse
Etat limite

ELU ELS / ELA

Axial
Calcul du frottement latéral 
limite et de l’effort de pointe 

limite à partir de Xk.
γR = 1,25 γR = 1,00

Transversal
Contraintes effectives γM = 1,15 γM = 1,00

Contraintes totales γM = 1,25 γM = 1,00

Pour d’autres types de pieux (par exemple forés et 
cimentés) et/ou d’autres types de sols (notamment 
sols carbonatés, craies et autres roches tendres), 
on se référera aux recommandations du chapitre 
9 (pieux pour multipodes). Les facteurs partiels de 
résistance à l’ELU sont donnés dans le Tableau 9.5 

pour les pieux battus dans des sols non convention-
nels et le Tableau 9.7 pour les pieux forés.

Pour les fondations gravitaires, les facteurs de maté-
riau proposés par DNVGL-ST-0126 (2016) sont don-
nés dans le Tableau 7.4.

Tableau 7.4 : Facteurs partiels de matériau pour les fondations d’éoliennes sur embase gravitaire  
selon DNVGL-ST-0126 (2016)

Méthode d’analyse
Etat limite

ELU (stabilité) ELU ELS / ELA
Contraintes effectives γM = 1,15 γM = 1,00 γM = 1,00

Contraintes totales γM = 1,25 γM = 1,00 γM = 1,00
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Les méthodes d’analyse recommandées sont expli-
citées dans les chapitres correspondants de chaque 
type de fondation.

7.4.	 BIBLIOGRAPHIE

DNVGL-ST- 0126 (2016) Support structures for wind 
turbines

DNVGL-ST- 0437 (2016) Loads and site conditions 
for wind turbines

IEC 61400-6 (draft 2016, à paraître officiellement) 
Wind turbines – Part 6 : Tower and foundation 
design requirements
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8.	 FONDATIONS SUR MONOPIEUX

8.1.	 GÉNÉRALITÉS

Dans le cadre de ce chapitre, on fait référence aux 
fondations des structures supports d’éoliennes de 
type monopode. Un monopode est une structure cy-
lindrique (essentiellement métallique) de grand dia-
mètre (B) dont la partie inférieure se prolonge dans 
le sol (fiche : D). La partie enfouie constitue la fonda-
tion du monopode et est désignée sous le terme de 
monopieu. (cf. Figure 8.1).

Les monopieux représentent le type de fondations 
le plus largement répandu pour les éoliennes ins-
tallées en mer jusqu’en 2015 du fait de leur relative 
simplicité de conception et de leur coût compétitif 
dans la gamme de profondeur d’eau des champs 
éoliens développés à cette date (en général < 40 m). 
Ce type de fondations semblait initialement limité à 
des profondeurs d’eau jusqu’à 30 m-35 m. Les dia-
mètres des monopieux, initialement compris entre  
3 m et 5 m, sont maintenant communément de 6 m à 
8 m pour les projets actuellement en développement. 
L’accroissement des profondeurs d’eau pour les fu-
turs champs éoliens, l’augmentation des puissances 
des turbines, et le développement des processus 
et capacité de production permettent d’envisager la 
fabrication de monopieux de diamètres encore plus 
importants, allant jusqu’à 10 m. Les monopieux se 
caractérisent par des élancements faibles (D/B typi-
quement compris entre 2 et 4).

Les méthodes d’installation de monopieux les plus 
communément utilisées sont le battage et, dans le 
cas de sols rocheux, le forage (ou une combinaison 
de battage et forage). Néanmoins, en fonction des 
conditions de sol rencontrées, d’autres méthodes 
d’installation peuvent être envisageables (vibrofon-
çage par exemple).

Les différentes charges s’appliquant sur une éo-
lienne offshore sont décrites en détail dans le cha-
pitre 4. Celles-ci peuvent être représentées par des 
torseurs équivalents :

•	 (H, V, T) à une hauteur au-dessus du fond corres-
pondant au point de moment nul ;

•	 (M, H, V, T) au niveau du fond marin. Ce dernier 

torseur caractérise les charges appliquées à la 
fondation.

La terminologie est celle de la pratique offshore : H 
effort horizontal, V effort vertical, M moment autour 
d’un axe horizontal, T torsion autour d’un axe verti-
cal.
La charge horizontale H et le moment de renverse-
ment M s’avèrent être le plus souvent les compo-
santes dimensionnantes pour la vérification de la 
stabilité des monopieux. 

8.2.	 CRITÈRES DE DIMENSIONNEMENT
Trois critères prévalent pour le dimensionnement 
d’éoliennes en mer :

•	 la vérification de la résistance aux ELU (capacité 
ultime) sous chargements combinés ;

•	 le respect des critères en déplacement sous 
chargements ELS ;

Fond marin

Sol marin

H

V

H

V

M
Fond marin

Sol marin

H

V

H

V

M

Figure 8.1: Représentation schématique d’une structure 
sur monopieu
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•	 le comportement à la fatigue sous chargements 
ELF.

Une particularité des monopieux est que l’interaction 
sol-structure joue un rôle prépondérant, de sorte que 
ces critères sont interdépendants. Des itérations sont 
nécessaires tout au long du processus de dimen-
sionnement. Le monopieu est très souvent intégré 
dans le modèle structural soit de l’éolienne complète 
(approche couplée), soit, dans le cadre d’une ap-
proche semi-couplée, du monopode (autrement dit 
la sous-structure selon les définitions du paragraphe 
1.3). La réponse du sol est le plus souvent incluse 
dans le modèle structural sous forme de courbes p-y 
non linéaires. Dans le cas de l’analyse fréquentielle, 
une linéarisation de la réponse du sol sera générale-
ment effectuée (comme détaillé au chapitre 4).

Vérification de la résistance aux ELU : La vérification 
de la capacité ultime doit être faite sous chargements 
combinés. L’effet de la dégradation du sol sous 
chargements cycliques doit être pris en compte. La 
vérification de la résistance aux ELU est en général 
déterminante pour définir la pénétration minimale re-
quise des monopieux. La résistance latérale s’avère 
le plus souvent être la composante dimensionnante. 
La résistance transversale ultime étant souvent 
mobilisée sous des déplacements transversaux très 
importants, il est recommandé de limiter les dépla-
cements en tête de pieu et/ou le degré de plastifi-
cation du sol (voir par exemple DNVGL-ST-0126, 
2016 ou directives allemandes EA Pfähle, DGGT, 
2013). On devra notamment vérifier qu’une légère 
diminution de la fiche sélectionnée ne provoque pas 
d’augmentation significative du déplacement en tête. 
Un moyen pratique est de s’assurer qu’on se situe 
sur la partie quasi linéaire de variation de la courbe  
« déplacement de la tête - fiche » du monopieu.
Les valeurs des charges ultimes dépendant des rai-
deurs et amortissements de la fondation sous ces 
mêmes charges ultimes, plusieurs itérations sont 
nécessaires entre le géotechnicien (dimensions et 
raideurs de la fondation) et l’ingénieur de structure 
(calcul de charges) pour finaliser les charges aux 
ELU.

Respect des critères en déplacement aux ELS : 
Les déplacements cumulés au cours de la vie de 
l’ouvrage incluent les tassements et les rotations au 
niveau de la turbine. Celles-ci doivent vérifier le cri-

tère en rotation admissible imposé par l’opérateur et/
ou le fabricant des turbines. Ce critère est le plus 
souvent très sévère (par exemple 0,5° dont 0,25° 
réservés aux tolérances d’installation). Son respect 
est un des facteurs les plus contraignants pour le 
dimensionnement.

Comportement à la fatigue aux ELF : Les fréquences 
propres des structures de type monopieu sont 
proches des fréquences des sources d’excitation 
(houle, vent, rotation des pales). Les raideurs de la 
fondation jouent un rôle important dans la réponse 
globale. Afin de limiter les phénomènes de fatigue, 
les fréquences propres devront être positionnées 
dans des plages relativement étroites (voir Figure 
4.9). De ce fait les raideurs de la fondation et leur 
évolution dans le temps sont des paramètres qui 
doivent être maîtrisés.

L’analyse des fréquences propres est souvent déter-
minante pour la sélection du diamètre des mono-
pieux.
Il est à noter que du fait de l’augmentation du dia-
mètre des monopieux et de leur installation dans des 
sols très raides (par exemple dans des roches), le 
chargement engendré par la rotation des pales 6P 
voire 9P pourrait s’avérer significatif.

8.3.	 COMPORTEMENT GLOBAL D’UN 
MONOPIEU

Un monopieu est soumis à des charges verticales 
(axiales), horizontales (transversales) et à des mo-
ments de torsion. Du fait des faibles rotations auto-
risées par l’opérateur et/ou le fabricant des turbines, 
les composantes verticales et horizontales peuvent 
être assimilées respectivement aux composantes 
axiales et transversales.
Sous sollicitations axiales et de torsion, la réponse 
d’un monopieu est similaire à celle d’un pieu.
La réponse du monopieu sous sollicitations trans-
versales est fortement conditionnée par la rigidité 
relative pieu-sol qui se traduit par un comportement 
flexible ou rigide comme illustré sur la Figure 8.2.
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H H
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Figure 8.2: Comparaison entre comportements rigide et flexible de pieux 
chargés latéralement

Dans le cas d’un comportement rigide, le déplace-
ment transversal du pieu ne dépend pas ou très peu 
de la raideur du pieu. Dans ce cas, seules les carac-
téristiques du sol ou de la roche (raideur et résis-
tance) déterminent la réponse de la fondation.
Dans le cas d’un comportement flexible, pour une 
charge et des caractéristiques de sol données, le dé-
placement en tête du pieu est supérieur et d’autant 
plus important que le pieu est déformable.
La rigidité relative d’un pieu ancré d’une longueur D 
dans un sol homogène élastique peut être appréciée 
en ayant recours à la notion de longueur de trans-
fert l0 développée dans les travaux de Timoshenko 
(1970) pour une poutre sur appuis continus élas-
tiques (poutre de Winkler). Cette longueur de trans-
fert s’exprime par :

où le produit (Ep . Ip) représente le produit d’inertie 
du pieu (Ep module d’Young du pieu et Ip moment 
d’inertie en flexion), et Ks est le module de réaction li-
néique, exprimé en kN/ml/m (Ks = B . ks, avec ks coef-

ficient de réaction surfacique, exprimé en kPa/m).
Le comportement du pieu est infiniment rigide si le 
rapport l0 / D est supérieur à 1, et infiniment souple si 
l0 / D est inférieur à 0,3.
Différents critères ont été publiés par la suite, basés 
sur cette notion, et mettant en jeu le module d’Young 
Es du sol (qui est du même ordre de grandeur que le 
module de réaction linéique Ks). Poulos and Davis 
(1980) proposent notamment un indice de rigidité 
IR, défini par l’expression suivante, pour une valeur 
constante de Es :

 

Dans ce cas, le comportement sera considéré 
flexible si IR est inférieur à 0,2 et infiniment rigide si IR 
est supérieur à 0,7.

Le Tableau 8.1 donne quelques exemples de va-
leurs de IR pour des pieux métalliques tubulaires de  
dimensions usuelles pour des monopieux et des sols 
types.

.
4l0=

0,25

IR = Es . D4

Ep . Ip 0,25
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Tableau 8.1 : Indice de rigidité pour des pieux métalliques tubulaires

Géométrie du monopieu Module d’Young du sol IR = Es . D4

Ep . Ip 0,25

Diamètre B = 5m
Epaisseur 50mm
Longueur 40m

Es = 40MPa (argile raide)
Es = 100MPa (sable dense)

0,26
0,21

B = 7m
Epaisseur 60mm
Longueur 40m

Es = 40MPa (argile raide)
Es = 100MPa (sable dense)

0,36
0.28

B = 7m
Epaisseur 90mm
Longueur 40m (sol)
Longueur 25m (rocher)

Es = 40MPa (argile raide)
Es = 100MPa (sable dense)
Es = 200 – 2 000MPa (roche très à 
moyennement tendre, masse rocheuse)

0,39
0,31
0,42 / 0,24

B = 9m
Epaisseur 60mm
Longueur 35m

Es = 40MPa (argile raide)
Es = 100MPa (sable dense)

0,49
0,39

B = 9m
Epaisseur 100mm
Longueur 35m (sol)
Longueur 25m (rocher)

Es = 40MPa (argile raide)
Es = 100MPa (sable dense)
Es = 200 – 2 000MPa (roche très à 
moyennement tendre, masse rocheuse)

0,56
0,44
0,52 / 0,29

Les monopieux de dimensions standard (soit dia-
mètre extérieur > 5 m, épaisseur d’acier > 50 mm et 
longueur de 20-40 m) ont le plus souvent un compor-
tement rigide.

Note : l’utilisation de ce critère simplifié pourrait 
amener à conclure à un comportement flexible dans 
le cas de massifs rocheux très raides. Mais dans ce 
cas les déplacements demeurent très faibles.

 
Une approche plus rigoureuse tenant compte de 
la non-linéarité de la réponse du sol est proposée 
dans les recommandations du projet de recherche 
SOLCYP (Solcyp, 2017, Chapitre 9). Elle confirme le 
comportement éminemment rigide des monopieux.

Dans le cas d’un comportement rigide, les différentes 
composantes de la résistance du sol sont telles que 
représentées sur la Figure 8.3. Elles seront explici-
tées au paragraphe 8.5. D’une manière générale, les 
réactions en partie inférieure du monopieu apportent 
une contribution significative à la résistance globale.

M

D

B

H

V

y

z

θ Résistance
transversale

Frottement
axial

Cisaillement
sous la baseRésistance en

rotation sous la base

M

D

B

H

V

y

z

θ Résistance
transversale

Frottement
axial

Cisaillement
sous la baseRésistance en

rotation sous la base

Figure 8.3: Représentation des composantes de résistance du sol 
sous chargement transversal d’un monopieu rigide
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8.4.	 COMPORTEMENT SOUS 
CHARGEMENT AXIAL 

L’approche utilisée pour le comportement sous char-
gement axial (et en torsion) des pieux (Chapitre 9) 
pourra être directement transposée au cas des mo-
nopieux.

8.4.1.	 Capacité axiale 

La capacité axiale (en compression ou en traction) 
dépend de la nature du sol et du mode d’installation. 
Seule la capacité en compression est à considérer 
pour les monopieux.

8.4.1.1.	 Matériaux non rocheux

Dans le cas de monopieux battus dans des sols 
usuels de type sables siliceux ou argiles, les mé-
thodes de calcul de capacité axiale de pieux en mer 
(telles que décrites dans API RP 2GEO, 2011 ou ISO 
19901-4:2016(E), 2016) devront être utilisées. Des 
méthodes de calcul alternatives pourront néanmoins 
être considérées si leur utilisation est justifiée sur 
la base de résultats d’essais de pieux instrumentés 
dans des conditions de sol similaires (essais repré-
sentatifs).
Dans le cas de sables carbonatés les recommanda-
tions du guide ARGEMA/CLAROM (1994) devront 
être considérées. Les principaux éléments sont rap-
pelés au chapitre 9.
Si d’autres méthodes d’installation sont envisagées 
(par exemple pieux vibro-foncés), l’influence du 
mode d’installation sur la capacité axiale devra être 
prise en compte.

8.4.1.2.	 Terrains rocheux

Au large des côtes françaises, les roches sédimen-
taires les plus couramment rencontrées incluent les 
craies, les marnes et les roches calcaires. On peut 
trouver également des calcarénites, des roches 
volcaniques (basalte) ou métamorphiques (granite, 
gneiss).
Dans le cas de terrains rocheux, les méthodes d’ins-
tallation communément utilisées incluent le battage 
(en cas de roche suffisamment tendre) et le forage 
et cimentation, éventuellement une combinaison des 
deux.

Le retour d’expérience publié concernant le cas de 
pieux battus dans des roches reste relativement li-
mité et l’incertitude sur la résistance en frottement 
demeure importante : 

•	 on citera spécifiquement le cas particulier des 
pieux battus dans la craie dont des éléments de 
dimensionnement sont fournis dans la documen-
tation publiée par CIRIA (2002). Des avancées 
sur la base de retour d’expérience sont présen-
tées par Carrington et al. (2011) ainsi que Bar-
bosa et al. (2015).

•	 en tout état de cause, l’état (fracturation, degré 
d’altération, caractéristique des joints/fissures) 
ainsi que la raideur de la masse rocheuse seront 
des éléments essentiels pour le dimensionnement 
de pieux battus dans des matériaux rocheux.

Une littérature plus abondante est disponible (Ta-
bleau 8.2) en ce qui concerne le dimensionnement 
de pieux forés et cimentés.

Tableau 8.2 : Références existantes pour le calcul de résistance axiale de pieux forés cimentés  
dans des matériaux rocheux

Références Type de roches Paramètres géotechniques
CIRIA (2004) Grès, marnes, calcaires, 

schistes
Résistance à la compression simple (Rc = UCS)
Eventuellement : état de fracturation et module élastique

CIRIA (2002)
CIRIA (1979)

Craie Nature de la craie (CIRIA grade)
Pour le calcul du frottement : angle de frottement d’interface, 
éventuellement Rc = UCS (craie de grade CIRIA ‘A’)
Pour le calcul de résistance de pointe : Rc = UCS / résistance de 
pointe du pénétromètre / nombre de coups SPT

NF P 94-262 (2012) Craie, marne et marno-
calcaire, roche altérée ou 
fragmentée

Données de l’essai pressiométrique ou pénétrométrique avec 
limites supérieures (calculs empiriques)

ARGEMA/CLAROM 
(1994)

Sables carbonatés cimentés 
et calcarénites

Angle de frottement d’interface
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8.4.2.	 Comportement en déplacement axial

L’approche habituellement utilisée dans le cas de 
dimensionnement de pieux consiste à simuler la ré-
ponse axiale sous forme de :

•	 courbes t-z pour la mobilisation du frottement le 
long du monopieu ; 

•	 courbes q-z pour représenter la mobilisation de la 
résistance de base.

Des types de courbes de transfert t-z et q-z sont pro-
posées dans la littérature pour les types de sols cou-
ramment rencontrés.

8.5.	 COMPORTEMENT SOUS 
CHARGEMENT TRANSVERSAL

8.5.1.	 Composantes de la réaction du sol sous 
chargement transversal

Comme introduit au paragraphe 8.3 (Figure 8.3), la 
réponse du monopieu sous chargement transversal 
combine les éléments suivants :

•	 une résistance horizontale souvent représentée 
sous forme de courbes p-y incluant les trois com-
posantes suivantes :

•	 une réaction frontale (butée du sol) ;
•	 une réaction à l’arrière du pieu qui peut être 

soit de même sens que la réaction frontale 

(cas d’une argile sans décollement sol-
pieu), soit de sens opposé (poussée dans le 
cas d’un sable), soit nulle (cas d’une argile 
avec décollement sol-pieu) ; 

•	 une résistance de cisaillement tangentielle 
le long du fût ;

•	 une résistance de cisaillement à la base du pieu 
(éventuellement représentée sous la forme de 
courbe TB-y) ;

•	 des contraintes de cisaillement axiales le long 
du fût, générées par la rotation du pieu. Ces 
contraintes induisent un moment résistant qui 
peut être modélisé par des courbes M-θ, répar-
ties le long du pieu ;

•	 une résistance rotationnelle à la base du pieu MB 
(généralement non modélisée).

Les quatre éléments listés ci-dessus sont générale-
ment représentés sous forme de courbes locales de 
réponse de sol non linéaires appliquées à une poutre 
élastique.
La correspondance entre les composantes de résis-
tance du sol d’un monopieu rigide sous chargement 
transversal (telles que déjà introduites sur la Figure 
8.3) et les quatre éléments de réponse locale de sol 
appliqués sur une poutre élastique (1D) est illustrée 
par la Figure 8.4.
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Dans le cadre du projet PISA, ces quatre éléments 
de réponse de sol ont été quantifiés dans des sables 
denses et des argiles raides. Les grandes lignes et 
la philosophie de l’approche promue dans le cadre 
de ce projet ainsi que quelques éléments utiles au 
dimensionnement ont été publiés dans les articles 
de Byrne et al. (2015) et Byrne et al. (2017). 
Les détails ne sont pour l’heure disponibles qu’aux 
participants du projet PISA. Néanmoins, les élé-
ments publiés dans les articles précités, ainsi que 
certains résultats du projet présentés publiquement 
en mai 2017, confirment que dans le cadre de l’utili-
sation de la méthode PISA :

•	 la résistance rotationnelle à la base du pieu MB a 
un effet négligeable sur la modélisation du com-
portement d’un monopieu chargé transversale-
ment y compris dans le cas de monopieux très 
courts (voir Figure 8.5).

•	 les moments répartis le long du pieu n’apportent 
une contribution mesurable à la réponse trans-
versale que pour des rapports D/B inférieurs à 3.

•	 lorsque le rapport D/B est supérieur à 3, la contri-
bution des courbes p-y à la résistance transver-
sale est prépondérante (au moins 70 %, voire 
plus de 90 % lorsque D/B > 4).
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Figure 8.5: Effet des 4 éléments de réponse du sol sur la courbe de charge 
transversale H en fonction du déplacement transversal y d’un monopieu très court 

(fiche = 2 diamètres) dans un sable – Extrait de Byrne et al. (2015)

Compte-tenu des résultats précédents, seules les 
recommandations spécifiques aux composantes de 
résistance horizontale (souvent représentée sous 
forme de courbes p-y) et de résistance de cisaille-
ment à la base du pieu sont détaillées dans les pa-
ragraphes suivants, sachant que ces deux compo-
santes sont habituellement intégrées dans le cadre 
de dimensionnement de monopieux. 
En effet, même si les courbes M-θ réparties le long 
du pieu semblent contribuer de manière non négli-
geable à la réponse transversale de monopieux 
courts (D/B = 2), il s’agit ici de résultats spécifiques 
à la méthode intégrée PISA. De fait, même si les 
courbes M-θ ne sont pas incluses de manière expli-

cite lors d’un dimensionnement, leur influence sur le 
comportement d’un monopieu pourra être intégrée 
dans les courbes p-y moyennant un calage par des 
calculs en éléments finis modélisant un comporte-
ment des sols approprié (voir paragraphe 8.5.3).

8.5.2.	 Courbes p-y usuelles (pour pieux)

Le comportement d’un pieu sous sollicitations trans-
versales est généralement modélisé par une ap-
proche de type p-y, dans laquelle (Figure 8.6) :

•	 le pieu est assimilé à une poutre sur appuis 
élasto-plastiques ;
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•	 la réponse du sol s’exprime par des relations non 
linéaires entre la pression mobilisée p (ou la ré-
sistance mobilisée P = p . B) et le déplacement 

local y (courbes p-y ou courbes de transfert). La 
pente à l’origine de ces courbes est le coefficient 
surfacique ki (ou le module linéique Ki = ki . B).
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Figure 8.6: Courbes de réponse transversale p-y

Différentes courbes p-y sont disponibles pour un cer-
tain nombre de matériaux.
Les normes applicables aux ouvrages offshore (API 
RP 2GEO, 2011 et ISO 19901-4:2016(E), 2016)  
proposent des courbes p-y pour les matériaux de 
type sables siliceux, argiles normalement consoli-

dées et argiles surconsolidées fissurées. Dans les 
sables et les argiles normalement consolidées, les 
courbes p-y sont typiquement de forme hyperbolique 
(Figure 8.7), traduisant la plastification progressive 
du matériau.
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Figure 8.7: Courbe p-y dans un sable
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Figure 8.8: Exemple de courbe p-y dans une roche tendre  
(extrait de Fragio et al., 1985)

Dans le cas de sols non conventionnels le compor-
tement transversal de pieux est sensiblement moins 
bien documenté : 

•	 des courbes p-y ont été proposées pour simu-
ler le comportement des sables carbonatés fai-
blement cimentés par Wesselink et al. (1988) et 
Novello (1999) ;

•	 dans le cas des roches tendres (marnes/argilites, 
roches calcaires), les courbes p-y proposées par 

Fragio et al. (1985), Abbs (1983) et Reese (1997) 
sont d’application courante dans l’industrie off-
shore. Celles-ci combinent une première par-
tie de courbe similaire à celle d’une argile raide 
avec, à faible profondeur, une deuxième partie 
où une résistance résiduelle est mobilisée (à fort 
déplacement). L’exemple extrait de Fragio et al. 
(1985) est représenté sur la Figure 8.8.

Des modèles plus récents (Erbrich, 2004) per-
mettent de simuler de manière plus réaliste l’endom-
magement du rocher à faible profondeur, qui est un 
paramètre essentiel pour l’étude du comportement 
transversal d’un monopieu.

Les normes françaises (NF P 94-262 – Annexe I, 
2012) proposent des courbes de réponse transver-
sale construites sur la base de résultats d’essais 
pressiométriques. Elles pourront être considérées 
en relation avec les catégories conventionnelles de 
terrain de la norme NF P 94-262 – Annexe B (2012).

Certains sols particuliers requerront une approche 
spécifique. Ceux-ci incluent notamment les sables 
glauconieux, les roches volcaniques (incluant les 
tufs)….

8.5.3.	 Courbes p-y adaptées aux monopieux 
(comportement rigide)

Bien que l’établissement des courbes p-y ait été 
réalisé à partir d’essais sur des pieux de relative-
ment faible diamètre (essentiellement < 1 m), leur 
application dans l’industrie pétrolière a été étendue 
avec satisfaction aux pieux de grande longueur des 
plates-formes métalliques et jusqu’à des diamètres 
de l’ordre de 2 mètres. Néanmoins, cette application 
restait cantonnée à des pieux de plus grand élance-
ment que des monopieux et ayant le plus souvent 
un comportement flexible ainsi que l’illustre la Figure 
8.2.
Dans un premier temps, le concept de courbes p-y a 
été directement transposé au calcul des monopieux 
de plus grand diamètre (4 m à 5 m). Les retours d’ex-
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périence d’opérateurs d’éoliennes en mer (Kallehave 
et al., 2012) ont rapidement indiqué que la réponse 
des fondations ainsi calculées était plus souple que 
dans la réalité, ce qui générait des erreurs significa-
tives sur les périodes propres des structures et les 
quantités de matière. Il est aujourd’hui établi qu’une 
approche plus appropriée doit être mise en œuvre 
pour le calcul de la réponse des monopieux de 
grands diamètres.
Le terme générique « effet de diamètre », souvent 
utilisé pour justifier le comportement en général plus 
raide des monopieux, est en réalité la conséquence 
de divers éléments :

•	 d’une part, le comportement essentiellement 
rigide d’un monopieu sous chargement transver-
sal met en jeu plusieurs mécanismes, comme 
explicité au paragraphe 8.5.1. Leur superposition 
participe à l’accroissement de la raideur et de la 
résistance globale du système.

•	 d’autre part, le respect des critères de bon fonc-
tionnement des éoliennes offshore (rotation limi-
tée, fréquence) est conditionné par la réponse de 
la fondation dans le domaine des faibles déforma-

tions. Ce domaine n’est pas correctement appré-
hendé par les courbes p-y usuelles dérivées pour 
les pieux flexibles dont le comportement est plu-
tôt régi par les gammes de déformation moyenne 
(entrée dans le domaine plastique).

Des approches plus ou moins empiriques ont été 
proposées par différents auteurs pour modifier la 
raideur initiale des courbes p-y traditionnelles. On 
citera notamment :

•	 dans le cas des sables, les travaux de Kallehave 
et al. (2012), de Sorensen et al. (2010), résumés 
dans le Tableau 8.3, et de Kirsch et al. (2014) ;

•	 dans le cas des argiles, les travaux de Stevens 
and Audibert (1979), qui ont introduit un coef-
ficient correcteur validé uniquement dans des 
gammes de diamètres plus faibles que les mo-
nopieux (< 2 m). Dans leur publication, Kirsch et 
al. (2014) ont également proposé une approche 
applicable dans l’argile.

Ces approches peuvent être envisagées dans le 
cadre d’études préliminaires.

Tableau 8.3 : Comparaison de différentes méthodes d’estimation des raideurs initiales de courbes p-y  
dans les sables (stade d’étude préliminaire)

Référence Ki = module de réaction linéique initial (kN/ml/m) Commentaires
API, ISO 
Approche standard

Ki = ki.B = k.z 
ki = coefficient de réaction surfacique (kN/m2/m)
k = gradient d’augmentation du module de réaction 
linéique avec la profondeur (en kN/m3) ; fonction de la 
densité relative
z = profondeur, en m

Essais sur pieux de petit diamètre
Peut servir de courbe de référence  
à titre de comparaison uniquement.

Sorensen et al. 
(2010) Ki = ki . B = C . φ3.6 .         

0,6
 .         

0,5z
z0

B
B0

φ : angle de frottement en radians
C = 50 MPa
z0 = 1 m
B0 = 1 m
z et B en m

Calage par rapport à des analyses 
numériques

Kallehave et al. 
(2012) Ki = ki . B = k . z0 .       

n
 .         

0,5z
z0

B
B0

(n entre 0,4 et 0,7)
z0 = 2,5 m
B0 = 0,61 m
z et B en m

Approche semi-empirique, tentative 
de reproduction des mesures de 
fréquence propres des éoliennes du 
champ de Walney (UK)
Densité non précisée
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Une approche plus rigoureuse consiste à relier di-
rectement la raideur des courbes p-y à la valeur du 
module de cisaillement G du sol. Pour un sol donné, 
ce module est fonction du niveau de distorsion, 
de la contrainte en place et du nombre de cycles. 
Des exemples de variation du module de cisaille-
ment dans le sable et les argiles sont donnés au  
chapitre 6.

Une voie alternative consiste à caler les courbes p-y 
sur des calculs par éléments finis dans lesquels le 
comportement des sols sous faibles déformations 
est correctement pris en compte, particulièrement si 
le cisaillement axial le long du fût n’est pas modé-
lisé par ailleurs. Une approche similaire a été suivie 
dans le cadre du projet PISA lors de la validation de 

cette méthode. Il pourra en résulter un coefficient 
multiplicateur applicable sur le paramètre Ki ou ki. 
Ce coefficient multiplicateur est fonction du niveau 
de chargement donc des déplacements, décroissant 
avec ceux-ci (voir illustration sur la Figure 8.9). Dans 
l’exemple de cette figure, la pente (raideur) initiale 
de la courbe de chargement est égale à la raideur du 
sol à très faible déformation (proportionnelle à E0 ou 
Emax) telle que représentée par la courbe supérieure. 
Au fur et à mesure de l’augmentation des déplace-
ments transversaux, cette pente diminue progressi-
vement et atteint environ 1/10 de la raideur initiale 
lorsqu’on s’approche du palier de résistance maxi-
male (courbe inférieure). La courbe intermédiaire re-
présente la courbe de réponse « réelle » (diminution 
progressive de la raideur).
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Figure 8.9: Variation de raideur dans le cas de courbe p-y  
de forme hyperbolique

Une telle approche a été implémentée par Schroe-
der et al. (2015) pour le dimensionnement des mo-
nopieux du champ éolien de Godewind (Allemagne).

Dans les sols non conventionnels, la mise en œuvre 
des approches décrites précédemment pourra né-
cessiter la réalisation d’essais de chargement trans-
versal. Ces essais devront être réalisés sur le site 
même de l’ouvrage ou sur un site terrestre présen-
tant des propriétés mécaniques représentatives. Ils 
pourront être réalisés sur des modèles réduits. La 
méthode d’installation devra être reproduite.

Dans tous les cas, il est vivement recommandé d’ins-
trumenter quelques éoliennes de manière à vérifier 
la validité des hypothèses retenues. Les mesures 

porteront essentiellement sur les fréquences propres 
de la fondation et de la structure et sur les déplace-
ments de la fondation.

8.5.4.	 Courbes TB-y

La mobilisation de la résistance au cisaillement à la 
base du monopieu peut être représentée par une 
courbe ayant une forme bi-linéaire ou hyperbolique, 
telle qu’illustré par la Figure 8.10. La résistance au 
cisaillement mobilisable à la base du monopieu sera 
supposée atteinte pour des déplacements locaux de 
l’ordre de 10 mm à 20 mm, ce qui est semblable à 
l’ordre de grandeur calculé pour une fondation circu-
laire de diamètre similaire aux monopieux et sollici-
tée horizontalement en conditions non drainées.
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8.5.5.	 Résistance transversale ultime

L’évaluation de la résistance transversale ultime 
peut être effectuée par l’une des quatre méthodes 
suivantes :

•	 méthode d’équilibre limite ou analyses en plasti-
cité : le calcul est rapide et permet une visualisa-
tion du mode de rupture. La résistance transver-
sale est souvent surestimée mais la méthode est 
acceptable pour une vérification préliminaire de 
l’influence des paramètres de dimensionnement 
(diamètre, longueur, résistance du sol) ;

•	 méthode des courbes p-y : la méthode p-y per-
met dans son principe de déterminer la courbe de 
réponse transversale complète y compris la résis-
tance ultime. Elle peut convenir à condition d’inté-
grer les modifications décrites aux paragraphes 
8.5.1 et 8.5.3 permettant d’intégrer l’ensemble 
des mécanismes mis en jeu. Elle peut être com-
binée à l’utilisation de courbes TB-y et, éventuel-
lement M-θ ;

•	 méthode intégrée spécifiquement développée 
pour des monopieux rigides (par exemple mé-
thode PISA) ;

•	 méthode des éléments finis : elle permet la déter-
mination de la courbe de réponse transversale 
complète y compris la résistance ultime. La mé-
thode est longue et peu adaptée au dimension-

nement d’un grand nombre de monopieux. Elle 
est en revanche bien adaptée pour le calage de 
modèles simplifiés (méthode p-y notamment).

Dans le cas où des essais de pieux sont disponibles, 
on utilisera leurs résultats pour caler les méthodes 
de calcul de la résistance ultime. Cette approche 
s’avèrera particulièrement utile en présence de sols 
non conventionnels.
 

8.6.	 COMPORTEMENT SOUS 
CHARGEMENT COMBINÉ

8.6.1.	 Interaction capacité axiale / résistance en 
torsion

Les profils de résistance en cisaillement ou de frotte-
ment qui auront été sélectionnés pour évaluer la ca-
pacité portante pourront également être utilisés pour 
évaluer la résistance ultime en torsion du monopieu.
Dans le cas d’un moment de torsion élevé, la capa-
cité axiale pourra être réduite par mobilisation d’une 
partie du frottement. L’interaction entre la capacité 
axiale et en torsion peut être représentée sous forme 
d’enveloppes de rupture. Un exemple pour des cais-
sons dans des argiles (Taiebat and Carter, 2005) est 
représenté sur la Figure 8.11.
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Figure 8.10: Exemple de courbe de mobilisation de la résistance  
à la base du monopieu
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Dans le cas où la charge verticale maximale ou le 
moment de torsion maximal transmis à la fondation 
sont inférieurs à 40 % des résistances ultimes (ce 
qui sera très souvent le cas pour des éoliennes sur 
monopieux), l’interaction entre le chargement verti-
cal et le moment de torsion sera très faible, comme 
le montre l’enveloppe de rupture. Dans le cas où le 
moment de torsion est égal à 40 % de la résistance 
en torsion ultime, la capacité verticale de la fondation 
n’est réduite que d’environ 5 %.

8.6.2.	 Interaction capacité axiale/ résistance 
transversale

D’une manière générale, les enveloppes de rupture 
de type (V, H, M, T) sont obtenues à l’aide de modé-
lisations numériques par Eléments Finis.
Dans le cas des monopieux, le moment en tête (M) 
est caractérisé par la hauteur z telle que M = H.z 
(où H est la charge horizontale). Suivant la profon-
deur d’eau, l’ordre de grandeur de z dans le cas des 
charges ultimes est typiquement de 40 m à 60 m, 
soit d’une à deux fois la fiche des monopieux.
Des exemples d’enveloppes de rupture de caissons 
soumis à une combinaison de chargement vertical 
et transversal (y compris moment) dans des argiles 
ont été développés. On citera notamment les travaux 
de Taiebat et Carter (2005). Bien que l’objectif des 
auteurs soit centré sur le comportement de caissons 
d’ancrage, on peut, moyennant une lègère extrapo-

lation des résultats, en conclure que dans le cas où 
la charge verticale est inférieure à 40 % de la capa-
cité portante (ce qui sera généralement le cas pour 
des monopieux), on ne note pas d’influence négative 
significative sur la capacité transversale.
En pratique l’interaction entre chargement vertical et 
transversal pourra donc le plus souvent être négligée 
dans le cas d’un dimensionnement de monopieux 
aussi bien en conditions drainées que non drainées.

8.7.	 COMPORTEMENT SOUS 
CHARGEMENTS CYCLIQUES

Les principes généraux de la prise en compte des 
chargements cycliques dans le dimensionnement 
des fondations offshore sont explicités au chapitre 6.
La dégradation de la résistance au cisaillement des 
argiles et l’accumulation de pression interstitielle 
dans les sables seront quantifiées sur la base des 
niveaux de contrainte de cisaillement estimés (par 
exemple sur la base d’analyses aux Eléments Finis) 
et des résultats des essais de laboratoire cycliques 
(essai triaxial ou DSS) en conditions non drainées.
Dans les sables, le développement de surpressions 
interstitielles résultant du chargement cyclique ainsi 
que la dissipation partielle concomitante de ces pres-
sions (en conditions partiellement drainées) pourront 
être modélisés (voir exemple de la Figure 8.12).
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et moment de torsion dans l’argile en conditions non drainées  
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A titre d’exemple, les résultats d’une simulation nu-
mérique étudiant l’effet du chargement cyclique et de 
l’accumulation éventuelle de surpression interstitielle 
résultante sur la résistance transversale d’un mono-
pieu du champ éolien MEG I (Allemagne) sont pré-
sentés par Kirsch (2014) et Kirsch et al. (2014), voir 
Figure 8.13. L’exemple traité correspond à une stra-
tigraphie mixte (principalement sable dense à très 
dense avec néanmoins une couche plurimétrique 
d’argile raide) :

•	 le diagramme du haut représente de manière 
schématique les évolutions de vitesse de vent 
(en bleu) et hauteur de vague (en vert) au cours 
d’une tempête de projet de 35h. Le troisième pla-
teau représente le pic de la tempête. Pendant 
cette période de 3 heures, la hauteur de vague 
considérée est la hauteur de vague significative 
de la tempête en question.

•	 le maillage utilisé pour l’analyse numérique du 
monopieu est représenté dans la figure du milieu 
(sur les 18 premiers mètres). Les couches en 
rose et violet correspondent à des formations de 
limon et argile. Les surpressions interstitielles en 
fin de pic de tempête (plateau 3) sont représen-
tées sur la figure inférieure. Ces surpressions 
sont limitées aux couches d’argile et limon.

Diverses méthodes pour calculer les déplacements/
rotations sous chargement cyclique sont documen-
tées dans le cas des sables. Une des approches les 

plus répandues consiste en l’estimation de la rota-
tion permanente du fait du chargement cyclique à 
partir de la rotation sous chargement statique (calcu-
lée pour la même charge maximale), en fonction du 
nombre de cycles :

•	 Hettler (1981) cité par les directives allemandes 
EA Pfähle (DGGT, 2013) propose une loi de dé-
gradation logarithmique en fonction du nombre 
de cycles pour des pieux rigides.

•	 LeBlanc et al. (2010) ont développé, pour des 
pieux rigides, une méthode dans laquelle la loi 
de dégradation en fonction du nombre de cycles 
dépend également de la densité relative du sable, 
du ratio entre l’amplitude de la charge cyclique 
appliquée et la capacité transversale et de l’asy-
métrie du chargement cyclique.

•	 très récemment, Abadie et al. (2017) ont présen-
té un modèle constitutif qui permet d’analyser la 
réponse d’un monopieu sous chargement trans-
versal cyclique dans les sables.

L’approche SOLCYP est à ce jour la plus élaborée 
(SOLCYP, 2017a et b) dans la mesure où :

•	 la charge limite Hlim servant de référence pour la 
caractérisation de la sévérité des chargements 
cycliques (rapports Hmax/Hlim ; Hm/Hlim ; ΔH/Hlim) 
est clairement identifiée ;

•	 la rigidité des pieux est prise en compte par l’inter-
médiaire d’un coefficient de rigidité CR (explicité 
au chapitre 9 de SOLCYP, 2017a et b) qui per-
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Figure 8.12: Exemple de génération et dissipation de pression interstitielle  
dans un élément de sol (d’après Taiebat, 1999, cité par Kirsch, 2014)
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Figure 8.13: Exemple d’accumulation de pression interstitielle  
autour d’un monopieu - extrait de Kirsch (2014)
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met de réconcilier les données expérimentales de 
déplacements sous chargements cycliques obte-
nues sur des pieux souples et des pieux rigides ;

•	 les formulations décrivant le cumul des déforma-
tions cycliques (yN/y1) proposées pour les sables 
intègrent la quasi-totalité des données expéri-
mentales disponibles à ce jour (essais sur mo-
dèles et essais in situ) ;

•	 des formulations sont également proposées pour 
les argiles, bien que basées exclusivement sur 
des résultats d’essais sur modèles en centrifu-
geuse.

8.8.	 VÉRIFICATIONS

8.8.1.	 Principes des vérifications

L’objectif essentiel de l’étude préliminaire consiste 
à déterminer la géométrie des monopieux (diamètre 
B, longueur d’ancrage D) de manière à s’assurer  
que :

•	 d’une part les fréquences propres de la structure 
sont correctement positionnées par rapport aux 
fréquences d’excitation. Le diamètre est ici le pa-
ramètre prépondérant ;

•	 d’autre part les capacités verticales (axiales) et 
horizontales (transversales) sont suffisantes.

La réponse globale de la fondation est principa-
lement conditionnée par son comportement sous 
chargement transversal. Celui-ci est généralement 
modélisé au moyen de courbes de réaction de type 
p-y. Ce type d’approche peut être acceptable à ce 
stade sous réserve de prendre en considération les 
éléments suivants :

•	 les courbes p-y devront être définies suivant un 
maillage permettant de s’assurer d’une préci-
sion suffisante des calculs pour la stratigraphie 
du site. Une étude de sensibilité sur la finesse du 
maillage pourra être envisagée pour déterminer 
le maillage adéquat notamment en présence de 
couches fines ;

•	 les courbes p-y devront être adaptées aux types 
d’analyses effectuées (respectivement ELU, ELS 
et ELF). Plusieurs jeux de courbes devront être 
développés, en fonction du type de sollicitation 
considéré. Le choix des paramètres est abordé 
au chapitre 6 ;

•	 les courbes p-y devront prendre en compte une 
augmentation de la raideur transversale avec la 
profondeur z en adéquation avec le profil de rai-
deur de sol (donc en général non linéaire). On 
pourra à ce titre tirer profit des profils de module 
de cisaillement à faible déformation Gmax mesu-
rés ou corrélés ;

•	 la mobilisation de la résistance de cisaillement à 
la base du monopieu devra être prise en compte 
sous la forme d’une courbe TB-y.

La capacité verticale (axiale) des monopieux de 
grand diamètre n’est généralement pas un élément 
dimensionnant. Elle pourra être établie selon les mé-
thodes conventionnellement utilisées pour les pieux 
(voir paragraphe 9.3).

A ce stade, la prise en compte des chargements 
cycliques :

•	 n’est pas requise pour la vérification des capaci-
tés (ELU) ;

•	 peut être considérée de manière préliminaire 
pour l’estimation des déplacements transversaux 
(ELS) sous réserve de disposer d’informations 
représentatives (voir paragraphe 6.3).

 
Dans le cadre d’une étude de détail (validation des 
offres et dimensionnement final), au-delà des élé-
ments précédemment examinés, on veillera à ce que 
les modélisations sous chargement transversal :

•	 intègrent toutes les composantes, notamment 
les résistances verticales (effet M-θ), soit en les 
modélisant de manière explicite (par exemple 
méthode intégrée PISA), soit en les incluant de 
manière implicite par le moyen de calages à partir 
d’analyses numériques tridimensionnelles adap-
tées ;

•	 prennent correctement en compte l’effet du ni-
veau de déformation sur la raideur des sols. Les 
lois utilisées devront avoir été validées/calées par 
le moyen d’analyses numériques tridimension-
nelles et/ou par des essais de pieux (voir para-
graphe 8.5.3).

Par ailleurs l’effet des chargements cycliques devra 
être pris en compte :

•	 pour la vérification des capacités verticales et 
transversales (ELU) ;

•	 pour l’estimation des déplacements permanents 
(ELS) ;
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•	 pour l’estimation des raideurs et leur évolution 
dans le temps (ELF et analyses dynamiques).

8.8.2.	 Facteurs partiels

Les facteurs partiels de matériau et résistance appli-
cables aux sols sont au moins égaux aux facteurs 
préconisés dans DNVGL-ST-0126 (2016) comme 
explicité dans le paragraphe 7.3.
Pour les monopieux battus dans des sols conven-
tionnels (sables siliceux et argiles) les valeurs ap-
plicables en conditions ELU sont données dans le 
Tableau 7.3.
Pour d’autres types de monopieux (par exemple 
forés et cimentés) et/ou d’autres types de sols (no-
tamment roches tendres), on se référera aux recom-
mandations du chapitre 9, Tableaux 9.5 et 9.7 pour 
les conditions ELU.
Les facteurs de matériau applicables aux paramètres 
caractéristiques du sol pour les analyses aux ELS 
(déplacements cumulés) et ELF (analyse en fatigue) 
sont égaux à 1,00.
Pour l’analyse des contraintes dans le monopieu, la 
résistance transversale du sol sera modélisée avec 
un paramètre de résistance ou de matériau égal à 
1,00 (γM = γR = 1,00).

8.8.3.	 Valeurs de projet

Les valeurs de projet sont consignées dans le Ta-
bleau 6.2 du paragraphe 6.2.5 du chapitre 6.

8.8.4.	 Vérifications ELF (ou analyse 
dynamique)

Les données géotechniques nécessaires aux études 
dynamiques pour chaque éolienne incluent :

•	 les raideurs de fondation estimées sur la base 
de gammes de déformation adaptées à ces ana-
lyses, typiquement comprises entre 10-6 pour la 
borne inférieure et 10-4 pour la borne supérieure 
(on se reportera au chapitre 6) ;

•	 l’amortissement du sol pour l’estimation des 
charges à la fatigue, comprenant (voir chapitre 
6) : 

•	 l’amortissement hystérétique en fonction de 
la distorsion,

•	 l’amortissement radiatif.

Les retours d’expérience tendent à prouver que les 
fréquences propres (donc les raideurs) sont fré-
quemment sous-estimées. Il en est de même de 
l’amortissement du sol, ce qui entraîne une suresti-
mation des charges appliquées à la fondation. Dans 
les deux cas, le résultat est très souvent un surdi-
mensionnement des monopieux.

Pour mémoire, les raideurs de fondation sont de loin 
le paramètre ayant la plus grande influence sur les 
analyses des fréquences propres et les analyses de 
fatigue de la structure, ainsi que sur le calcul des 
efforts; l’amortissement joue essentiellement sur la 
valeur de calcul des efforts, et n’intervient que très 
peu dans le calcul des fréquences, compte-tenu des 
niveaux d’amortissement mis en jeu.

Deux grandes familles de données d’interaction sol-
structure sont d’application courante :

•	 les courbes d’interaction type p-y, t-z, cisaillement 
à la base du pieu…, qui traduisent le comporte-
ment non linéaire du sol ;

•	 les matrices globales de rigidité, incluant les 
termes de couplage, linéarisées dans un do-
maine de déformation représentatif du niveau de 
sollicitation étudié.

8.8.5.	 Vérifications ELU

La stabilité de la structure sous chargement maximal 
doit être vérifiée, même si ce critère ne s’avère pas 
le plus dimensionnant.
La résistance transversale ultime sera souvent mobi-
lisée pour des déplacements transversaux très im-
portants. Par conséquent, les déplacements en tête 
de pieu et/ou le degré de plastification du sol sous 
chargement ultime devront être vérifiés comme indi-
qué au paragraphe 8.2.
Les capacités verticale (sous l’effet de la charge ver-
ticale combinée à un moment de torsion) et trans-
versale du monopieu pourront d’abord être vérifiées 
indépendamment. L’éventuelle interaction entre les 
deux est traitée au paragraphe 8.6.2.
Enfin, le chargement transversal étant principale-
ment constitué de charges cycliques, l’effet du char-
gement cyclique devra être analysé : 

•	 les recommandations présentées au paragraphe 
7.4.4.4 de DNVGL-ST-0126 (2016) peuvent être 
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considérées pour sélectionner les conditions de 
chargement pour lesquelles la dégradation cy-
clique sera analysée. On s’intéressera plus par-
ticulièrement aux cas :

•	 de la tempête de projet isolée (telle que défi-
nie contractuellement),

•	 d’un arrêt d’urgence ou d’une tempête pré-
cédés de conditions d’opérations normales,

•	 de tout autre scénario qui pourrait être défini 
de manière à couvrir les actions ELU les 
plus critiques pour le sol ; 

•	 la dégradation de la résistance au cisaillement 
des argiles et l’accumulation de pression inters-
titielle dans les sables seront quantifiées sur la 
base des résultats des essais de laboratoire cy-
cliques (essai triaxial ou DSS) en conditions non 
drainées, des niveaux de contrainte de cisaille-
ment estimés (par exemple sur la base d’ana-
lyses aux Eléments Finis) et des conditions de 
drainage de la fondation ;

•	 la dégradation de la résistance due aux charge-
ments cycliques est estimée à partir des charges 
cycliques non pondérées. Le résultat est une ré-
sistance cyclique correspondant au chargement 
étudié ;

•	 le facteur partiel γR du tableau 7.3 est appliqué 
sur cette résistance cyclique.

8.8.6.	 Vérifications ELS

Comme indiqué au paragraphe 8.2, l’accumulation 
des déplacements transversaux générés durant la 
vie de l’ouvrage devra être évaluée et comparée à 
la valeur maximale imposée par le fabricant de la 
turbine.
En étude préliminaire, différents scénarios simplifiés 
pourront être analysés en fonction d’un nombre de 
cycles équivalent. Par exemple (de plus amples dé-
tails sont fournis au paragraphe 7.4.4.4 de DNVGL-
ST-0126, 2016) :

•	 tempête de projet isolée : charge maximale ex-
trême pour un nombre de cycles équivalents (gé-
néralement compris entre 5 et 20) ;

•	 arrêt d’urgence ou tempête précédés de condi-
tions opérationnelles ;

•	 succession de tempêtes (un exemple est présen-
té dans LeBlanc et al., 2010).

Les méthodes d’analyse sont exposées au para-
graphe 8.7.

Lors de l’étude de détail, des historiques réels de 
chargement devront être utilisés. La directionalité 
du chargement cyclique pourra éventuellement être 
prise en compte pour éviter une surestimation des 
déplacements calculés. Ceci a été le cas pour le 
dimensionnement des monopieux du champs éolien 
Godewind au large de l’Allemagne (Schroeder et al., 
2015).

Les tassements de monopieux supportant des éo-
liennes seront le plus souvent faibles. Une attention 
particulière sera portée aux matériaux sensibles au 
fluage (par exemple la craie).

8.9.	 INSTALLATION

Trois méthodes d’installation sont communément uti-
lisées (éventuellement en combinaison) : le battage, 
le forage et cimentation et le vibro-fonçage. Néan-
moins, toute autre méthode d’installation pourra être 
proposée notamment en fonction des conditions de 
sol rencontrées. Mais seules les trois méthodes pré-
citées sont décrites dans ce paragraphe.
En tout état de cause et quelle que soit la technique 
envisagée, l’effet de la méthode d’installation sur 
la résistance et la raideur du sol devra être pris en 
compte dans le cadre du dimensionnement.
Le forage a dans certains cas été utilisé comme 
méthode complémentaire en cas de refus prématuré 
avec un autre moyen d’installation (notamment lors 
du battage). Ce cas n’est pas traité dans ce docu-
ment.
Un bref résumé pour chacune des méthodes est pré-
senté dans le Tableau 8.4 incluant les documents de 
référence disponibles, les principaux avantages et 
inconvénients.
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Battage

Une étude de battage circonstanciée devra être réa-
lisée avec pour objectif de sélectionner le marteau 
adéquat, d’identifier la nécessité de mobiliser des 
moyens d’installation complémentaires en cas de 
refus prématuré et de prévoir des critères d’arrêt de 
battage adaptés aux conditions géotechniques du 
site.

L’étude de battage devra inclure au minimum les 
points suivants :

•	 estimation des profils de résistance au battage 
adaptés aux conditions du site. Des réanalyses 
de battage réalisées dans des conditions géo-
techniques similaires pourront être utilisées à cet 
effet ;

•	 analyse de battage au moyen d’un logiciel re-
connu (équation d’onde) dans le but d’estimer le 
nombre de coups et les contraintes de battage 
maximales qui seront comparés aux critères d’ar-
rêt de battage ;

•	 analyse de fatigue au battage sur la base des 
profils de contrainte en compression et traction 
déduits des analyses de battage ;

•	 en présence de couches dures, le risque de sur-
contrainte en pointe devra être étudié. Les recom-
mandations associées à cette étude devront être 
présentées (par exemple inclusion d’un sabot de 
battage, limitation des énergies du marteau).

Dans le cas du battage de monopieux, certains as-
pects requièrent en outre une attention particulière :

•	 battage d’une structure conique immergée sur-
plombant le monopieu enfoui. Gjersøe et al. 
(2015) ont présenté les résultats d’analyses 
numériques réalisées dans le but d’estimer les 
pertes d’énergie supplémentaires du fait de la 
structure conique ;

•	 on veillera tout particulièrement à prévoir des 
évents dans la partie supérieure du monopieu 
pour assurer l’évacuation de l’eau à l’intérieur du 
tube et éventuellement l’injection d’un coussin 
d’air sous l’enclume du marteau. En tout état de 
cause, tout contact entre l’eau contenue dans le 
tube et l’enclume du marteau devra être évité au 
risque sinon de réduire considérablement l’effica-
cité du battage ;

•	 les modèles d’équation d’onde traditionnels sont 

Tableau 8.4 : Comparaison des méthodes d’installation de monopieux

Méthodes Documents  
de référence Avantages Inconvénients

Battage 
Marteau 
hydraulique

•	API RP 2A (2014), 
§ 9.10

•	ISO 19901-
4:2016(E), 2016,  
§ 9.2-9.7

•	DNVGL-RP-C203 
(2016) : fatigue 
durant le battage

•	Mode d’installation le plus répandu 
offshore (technologie mature)

•	Adapté à la majorité des sols (y compris 
certaines roches très tendres : craie…).

•	Risque d’endommagement 
du monopieu dans les sols 
rocheux ou glaciaires (blocs 
erratiques).

•	Pollution sonore sous-marine.

Forage et 
cimentation

•	NF EN 1536 (2010)
•	ISO 19901-

4:2016(E), 2016,  
§ 9.8

•	Seule méthode envisageable dans 
certaines roches.

•	Coût élevé.
•	Risque de perte de ciment 

dans certaines formations.
•	Prédiction de vitesse de forage 

moins répandue que pour les 
prédictions de battage

Vibro-fonçage Pas de standard 
reconnu

•	Méthode d’installation silencieuse.
•	Installation rapide dans des conditions de 

sol adapté (sable par exemple).
•	Le pieu n’a pas besoin d’être soutenu 

après la phase de pénétration sous poids 
propre.

•	Sur la base des résultats préliminaires de 
projets de recherche en cours, le vibro-
fonçage n’aurait pas d’effet négatif sur 
la raideur et la capacité transversale de 
monopieux.

•	Risque de refus prématuré 
important dans les sols 
glaciaires (à l’exclusion des 
sables).

•	Faible efficacité dans les sols 
cohérents
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fondés sur des amortissements de type Smith 
alors que l’amortissement radiatif peut jouer un 
rôle plus important dans le cas de pieux de grand 
diamètre ;

•	 risque de propagation d’un dommage en pointe 
du pieu en cours de battage, notamment du fait 
du rapport important entre diamètre et épaisseur 
qui est plus proche de celui d’un voile que d’une 
structure tubulaire. La base du monopieu peut 
être aisément légèrement endommagée loca-
lement ou globalement ovalisée durant les opé-
rations d’installation que ce soit lors du charge-
ment/déchargement, manipulation, levage, ainsi 
que du battage (Holeyman, 2015). Le risque de 
propagation et d’amplification en cours de bat-
tage d’un dommage initial doit être analysé. Des 
équations simplifiées telles que présentées par 
Aldridge et al. (2005) peuvent être considérées à 
un stade conceptuel pour une première approche 
qualitative. Celle-ci permettra par exemple d’illus-
trer l’effet de l’augmentation de l’épaisseur de la 
base du monopieu sur le risque encouru durant 
le battage. Une approche plus détaillée pourra 
s’avérer nécessaire pour les études de détail, par 
exemple une analyse d’extrusion (Erbrich et al., 
2011) ;

•	 si le risque de propagation d’un dommage en 
pointe est très important, une étude du risque 
d’endommagement du pied du pieu lors des dif-
férentes étapes de l’installation devra être réali-
sée. Lors du battage proprement dit, l’hétérogé-
néité de la résistance du sol/rocher sous la pointe 
devra être prise en compte. Le but de cette étude 
sera de définir les mesures adéquates pour cir-
conscrire au maximum ce risque (par exemple li-
mitation de l’énergie du marteau lors du battage) ;

•	 en cas de difficulté pour passer au travers d’une 
couche dure, il pourra être envisagé de procéder 
au forage du bouchon et éventuellement de pro-
longer le forage au-delà de la base du pieu, puis 
de reprendre le battage. Il faudra justifier l’intégri-
té de la structure du pieu lors de telles opérations.

L’installation de pieux tests instrumentés (au moyen 
de jauges de déformation et d’accéléromètres, voir 
spécifications de l’ASTM D4945, 2012) en amont 
pourra être envisagée pour valider la faisabilité de 
l’installation et le modèle d’analyse, éventuellement 
en tirant profit de l’installation préalable du mât mé-
téorologique.

L’instrumentation en cours de battage d’un certain 
nombre de monopieux est tout particulièrement indi-
quée pour vérifier l’énergie transmise au pieu et les 
contraintes de battage, ainsi que l’identification po-
tentielle d’une onde de compression réfléchie depuis 
la pointe (signe d’une couche très dure).

La méthode d’installation pourra avoir des effets sur 
le comportement transversal de monopieux. Il pourra 
être nécessaire de les considérer lors du dimension-
nement. On peut penser notamment :

•	 à l’altération des propriétés de masse d’un massif 
de roche tendre lors du battage : fissuration de la 
roche et diminution de la rigidité radiale ;

•	 à la modification de l’interface sol-pieu lors du 
battage dans les craies et calcarénites : la for-
mation d’un annulaire pluricentimétrique de roche 
pulvérisée autour du pieu peut influer sur la rai-
deur transversale.

Forage et cimentation

Dans le cas de l’installation d’un pieu foré cimenté, 
on s’attachera tout particulièrement aux points sui-
vants :

•	 vérification de la tenue des sols ou roches au 
forage (dégradation) ;

•	 vérification de la stabilité de l’excavation pendant 
la réalisation du forage et après celle-ci (avant 
cimentation) ;

•	 intégrité du ciment ;
•	 épaisseur du coulis de ciment.

Vibro-fonçage

Cette méthode a été utilisée le plus souvent en com-
binaison avec le battage dans la mesure où le vibro-
fonçage est soupçonné d’avoir un effet négatif sur 
la capacité axiale des pieux vibro-foncés. Ceci est 
moins critique pour des monopieux dont le compor-
tement axial n’est pas dimensionnant. Comme indi-
qué précédemment, des projets de recherche sont 
en cours pour évaluer la faisabilité du vibro-fonçage 
de monopieux comme unique méthode d’installation. 
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9.	 FONDATIONS SUR PIEUX

9.1.	 GÉNÉRALITÉS

Dans le cadre de ce chapitre, on fait référence aux 
fondations de structures métalliques de type treillis 
(communément appelées jackets) ou de type mul-
tipodes.
Les jackets sont communément utilisés comme sup-
ports de sous-stations. Dans ce cas il s’agit de struc-
tures fortement chargées, générant des charges 
gravitaires de compression élevées dans les pieux.  
Ce cas n’est pas traité dans le cadre du présent do-
cument.
Les jackets peuvent être utilisés comme supports 
des turbines d’éoliennes. Dans ce cas, la structure 
est peu chargée et soumise de ce fait à des varia-
tions de charges cycliques importantes susceptibles 
de générer des efforts d’arrachement significatifs.  
A ce jour, peu de jackets supports d’éoliennes ont 
été installés mais leur nombre pourrait rapidement 
augmenter avec l’accroissement des profondeurs 
d’eau. Le principe est illustré sur la Figure 9.1.

Des multipodes, essentiellement du type tripode, ont 
été quelquefois utilisés comme supports d’éoliennes. 
Le principe est illustré sur la Figure 9.2.

Dans la très grande majorité des cas, les pieux des 
structures métalliques considérées dans ce docu-
ment sont des tubes métalliques battus dans des 
sols ou des roches tendres et d’élancement supé-
rieur à 10. L’ingénierie des pieux métalliques bat-
tus dans les sols conventionnels (sables siliceux, 
argiles, roches tendres) est largement documentée 
dans les codes relevant des industries offshore.

Toutefois le recours à des pieux forés peut être requis 
dans des roches plus dures. Il s’agira le plus souvent 
de pieux forés et cimentés selon la technique usuel-
lement mise en œuvre dans les travaux offshore : un 
tube métallique (pieu « insert ») est inséré dans le 
trou de forage et cimenté par un coulis remplissant 
l’annulaire sol-pieu. Il pourra aussi être envisagé de 
réaliser le pieu selon la technique mise en œuvre 
dans les travaux terrestres : pieu foré en béton armé 

Figure 9.1 : Jacket support d’éolienne – Principe

Figure 9.2: Support d’éolienne de type tripode
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coulé en place. L’ancrage des pieux forés dans la 
roche pourra être de faible élancement (inférieur à 
5). Contrairement au cas des pieux métalliques bat-
tus, l’ingénierie des pieux forés n’est que marginale-
ment évoquée dans les codes offshore et devra faire 
appel à des références en travaux terrestres.

Cette dichotomie se reflète dans l’organisation du 
présent chapitre qui distingue le cas des pieux mé-
talliques battus (paragraphe 9.3) et le cas des pieux 
forés (paragraphe 9.4).

Les structures métalliques considérées sont sou-
mises à des charges verticales descendantes dues 
aux poids de la structure et des différents équipe-
ments qu’elle supporte, ainsi qu’à des charges trans-
versales d’environnement qui donnent naissance à 
des efforts de renversement. Il en résulte dans tous 
les cas en tête des pieux un torseur d’efforts com-
posé :

•	 d’une force verticale (axiale) de compression Vc 
ou d’arrachement Vt ;

•	 d’une force horizontale (transversale) H ;
•	 d’un moment de flexion M ;
•	 d’un moment de torsion T (souvent négligé).

Le principe est illustré sur la Figure 9.3.

Les sollicitations associées à ce torseur d’efforts, 
pondérées ou non, servent de base au dimension-
nement des fondations. Dans la recherche des solli-
citations extrêmes qui conditionnent le dimensionne-
ment de fondations, le maître d’oeuvre doit s’attacher 
à envisager les combinaisons des charges d’exploi-
tation et d’environnement qui produisent les efforts 
les plus défavorables pour la fondation.
Lors de leur installation, les structures de type treillis 
métallique sont le plus souvent supportées provisoi-
rement sur des fondations superficielles, dites plan-
chers de stabilité. La vérification de la portance tem-
poraire de ces fondations est traitée au paragraphe 
9.7.1.

9.2.	 PRINCIPES ET CRITÈRES DE 
DIMENSIONNEMENT

La conception d’une structure de type treillis ou mul-
tipode est largement contrainte par les conditions de 
site (profondeur d’eau et états de mer). En pratique, 
le diamètre des pieux à considérer est plus ou moins 
imposé par le concept structural.

Le dimensionnement géotechnique des pieux s’atta-
chera à déterminer :

•	 la capacité axiale des pieux en fonction de leur 
longueur ;

•	 la réponse axiale des pieux ;
•	 la réponse transversale des pieux ;
•	 l’intégrité structurale du pieu ;
•	 les analyses nécessaires en vue de l’installation 

des pieux.

Les estimations de capacités et de réponse des 
pieux devront tenir compte de la nature monotone 
ou cyclique des chargements. Les effets de groupe 
devront si nécessaire être considérés.

Les réponses axiale et transversale des pieux ser-
viront à l’évaluation des déplacements (axiaux, ho-
rizontaux et en rotation), et à la détermination des 
rigidités de la fondation qui participent à la réponse 
de la structure. Outre les itérations avec le turbinier, 
des itérations entre ingénierie structurale et ingénie-
rie géotechnique pourront s’avérer nécessaires pour 
optimiser le dimensionnement (réponse dynamique).

V V

Figure 9.3: Représentation schématique  
d’une plate-forme treillis sous sollicitations
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D’autres considérations seront également à prendre 
en compte selon les projets, telles que :

•	 érosion et affouillement ;
•	 stabilité générale du site ;
•	 sismicité (non traitée dans le présent document).

Le dimensionnement des pieux devra satisfaire les 
conditions aux états limites suivants :

•	 Etat Limite Ultime (ELU) : on doit vérifier les capa-
cités axiales en traction Vut et compression Vuc 
ainsi que l’intégrité structurale du pieu sous char-
gements combinés (V, H, M) ;

•	 Etat Limite de Service (ELS) : on doit vérifier 
que les déplacements axiaux et transversaux de 
la tête du pieu demeurent compatibles avec les 
critères de bon fonctionnement de la turbine. On 
doit également vérifier que les contraintes dans 
les matériaux constitutifs du pieu (acier, ciment, 
béton, armatures) ne dépassent pas des valeurs 
imposées liées aux caractéristiques de déforma-
tion à long terme de ces matériaux ;

•	 Etat Limite de Fatigue (ELF) : on doit vérifier 
que la fréquence propre de la structure (treillis 
ou multipode) est suffisamment éloignée des 
fréquences d’excitation de la houle et de la tur-
bine afin de limiter les phénomènes de fatigue, 
qui doivent dans tous les cas être évalués. Les 
raideurs de la fondation jouent un rôle significa-
tif dans la réponse globale. Leur valeur et leur 
évolution dans le temps sont des paramètres qui 
doivent être maîtrisés.

9.3.	 PIEUX MÉTALLIQUES BATTUS

Les pieux utilisés dans l’industrie offshore sont le 
plus souvent des tubes métalliques ouverts à la 
base. Les diamètres de ces pieux varient usuelle-
ment entre 0,76 m (30’’) et 2,14 m (84’’). Dans l’in-
dustrie éolienne la tendance est à l’usage de pieux 
de grands diamètres typiquement de l’ordre de 2 à 3 
mètres. Le rapport B/e entre diamètre du pieu B et 
épaisseur du tube e est compris entre 20 et 60, 20 
étant la limite de courbure pouvant être atteinte par 
les équipements de roulage de tôle, et 60, la limite 
au-delà de laquelle les problèmes d’ovalisation de-
viennent critiques.

Les mises en œuvre dépendent du mode d’installa-
tion de la plate-forme treillis.
Dans le cas d’une installation simultanée de la plate-
forme et des pieux, deux options sont couramment 
utilisées  (Figure 9.4a et b) :

•	 soit battre les pieux au travers des jambes de la 
plate-forme, et les liaisonner en tête par soudage 
ou en assurant la liaison avec la jambe par ci-
mentation de l’annulaire ;

•	 soit battre les pieux au travers de fourreaux ser-
vant de guide. Les pieux sont ensuite cimentés 
ou sertis dans les fourreaux. Les plates-formes 
les plus massives peuvent nécessiter plusieurs 
fourreaux à chaque angle de la plateforme pour 
constituer un groupe de pieux.

L’installation des pieux sur les plates-formes tripodes 
s’assimile à une installation par fourreau.

Une alternative consiste à installer prélablement les 
pieux au travers d’un guide ou gabarit réutilisable, le 
treillis métallique étant connecté ultérieurement aux 
pieux (Figure 9.4c).

L’utilisation de pieux battus est particulièrement bien 
adaptée au cas des sols meubles (sables, argiles, li-
mons) ou des roches tendres (marnes, calcarénites, 
craies...).

En présence d’une couche de sol induré pouvant 
faire obstacle au battage, on peut recourir à la réali-
sation d’un pieu mixte. Dans ce cas, on procède au 
curage du bouchon jusqu’à la base du pieu battu, au 
forage d’un trou sous la base du pieu battu puis à 
l’insertion et à la cimentation d’un tube (ou « insert ») 
dans la partie forée (Figure 9.5).

 



125

Figure 9.4: Illustration de pieux installés dans la membrure (a), de pieux installés dans des fourreaux (b), 
et de pieux installés au travers d’un gabarit (c)

Positionnement du guide Battage des pieux Récupération du guide et
connexion du jacket sur les pieux

Positionnement du guide Battage des pieux Récupération du guide et
connexion du jacket sur les pieux

	
  

C



126 Recommandations pour la conception et le dimensionnement des 
fondations d’éoliennes offshore - Version 2.0 - Mars 2019

Sol meuble

Roche
Sol induré

Pose du jacket

Sol meuble

Roche
Sol induré

Battage de l'avant-pieu dans
le sol meuble

Sol meuble

Roche
Sol induré

Phase de forage

Sol meuble

Roche
Sol induré

Installation du pieu-insert
et cimentation

Bouchon
Cimentation

annulaire

Connexion
insert-avant-pieu

Curage du
bouchon

Forage de
l'avant trou

Centreurs

Figure 9.5: Schéma de réalisation d’un pieu « insert »
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9.3.1.	 Comportement sous chargement axial

9.3.1.1.	 Capacité axiale 

Dans le cas de pieux battus dans des sols non ro-
cheux, les méthodes traditionnelles de calcul de ca-
pacité axiale de pieux en mer pourront être utilisées. 
Référence est faite par exemple à DNVGL-RP-C212 
(2017) et ISO DIS 19901- 4 (2015) qui incluent les 
méthodes couramment utilisées.
Le cas des sables carbonatés non cimentés ou fai-
blement cimentés mérite une attention particulière 
en raison de la grande fragilité des grains et de la 
forte compressibilité de ces matériaux. Le battage 
des pieux y provoque la rupture des grains et une 
chute importante des frottements le long du fût. 

Typiquement le frottement limite se situe dans des 
valeurs comprises entre 5 kPa et 20 kPa. Une mé-
thode d’estimation des frottements limites dans les 
sables carbonatés est proposée dans les Guides de 
l’ARGEMA : Pieux dans les formations carbonatées 
(1988) ; Foundations in Carbonate Soils (1994). Les 
frottements limites sont exprimés en fonction de la 
valeur de l’indice de compressibilité limite du maté-
riau Cpl obtenu à partir d’un essai œdométrique. La 
valeur de Cpl est conventionnellement la valeur de la 
compressibilité tangentielle Cpi pour une pression de 
800 kPa (Figure 9.6). Des valeurs de Cpl types sont 
indiquées dans le Tableau 9.1. Le Tableau 9.2 donne 
les valeurs de frottements limites et de capacités de 
pointe limites en fonction de l’indice Cpl.
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Figure 9.6: Définition de l’indice de compressibilité tangentiel

Tableau 9.1: Valeurs types d’indices de compressibilité limite dans les sables carbonatés 
(selon ARGEMA-CLAROM, 1994) 

Type de sol Cpl

Sables siliceux 0,01 à 0,04
Sables carbonatés détritiques 0,01 à 0,04
Sables carbonatés coquilliers et coralliens 0,10 à 1,00
Sables carbonatés algaires > 1,00
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Tableau 9.2: Valeurs des frottements limites et capacités de pointe limites pour les pieux battus dans les sables 
carbonatés (selon ARGEMA-CLAROM, 1988, 1994)

Indice de compressibilité 
limite Cpl

Frottement axial limite      fs lim  (kPa)
Capacité limite en pointe 

qp lim (MPa)
Pieux battus pointe 

ouverte (sans bouchon 
de sol)

Pieux battus pointe 
fermée (ou ouverte avec 

bouchon de sol)
< 0,02 100 120 ≥ 12

0,02 à 0,03 50 100 12
0,03 à 0,04 20 50 10
0,04 à 0,05 10 50 8
0,05 à 0,10 5 20 4
0,10 à 0,20 0 10 2
0,20 à 0,30 0 5 1
0,30 à 0,50 0 2 < 0,55

> 0,50 0 0

Les calcarénites s’assimilent à des sables carbona-
tés fortement à très fortement cimentés. Les frotte-
ments limites peuvent y être très faibles (< 30 kPa) 
mais peuvent également atteindre plusieurs cen-
taines de kPa en cas de très forte cimentation (Beake 
and Sutcliffe, 1980 ; Settgast, 1980 ; Hagenaar and 
Van Seters, 1985 ; Gilchrist, 1985). Des essais de 
pieux préalables sont vivement recommandés.

Un autre cas spécifique est celui de la craie, qui 
peut, dans certaines conditions, offrir une résistance 
au battage très faible mais autoriser avec le temps 
des frottements axiaux significatifs. En fait on trouve 
sous le vocable de craie des matériaux très diffé-
rents allant des craies pâteuses fortement altérées 
aux craies intactes de forte densité, en passant par 
tous les degrés envisageables de fissuration et d’al-
tération. La présence de nodules ou de lits de silex 
peut encore complexifier la structure et le comporte-
ment de ces matériaux.
Le document « Engineering in chalk » de CIRIA 
(2002) propose un mode de description détaillée de 
la craie et une classification à des fins d’ingénierie 

basée sur la densité sèche, l’ouverture et le remplis-
sage des discontinuités et l’espacement des discon-
tinuités. Globalement les craies sont classées en 
craie pâteuse de classe D et craies structurées. Les 
craies structurées sont caractérisées par leur den-
sité (faible, moyenne, forte, très forte) et leur grade 
(A, B, C) selon leur état de fracturation.
Le document CIRIA (2002) recommande pour des 
pieux métalliques battus ouverts d’adopter, en l’ab-
sence d’essai de pieu dédié, des valeurs limites de 
frottement n’excédant pas :

•	 20 kPa dans les craies de faible à moyenne den-
sité ;

•	 120 kPa dans les craies de forte densité et de 
grade A (non fissurées).

La pratique française, explicitée dans la norme  
NF P 94-262 (2012), introduit trois catégories de 
craies (molle, altérée, saine) sur la base de résul-
tats d’essais in situ (pressiomètre et CPT). Pour les 
pieux métalliques battus ouverts, les valeurs limites 
de frottement autorisées pour chaque catégorie sont 
résumées dans le Tableau 9.3.

Tableau 9.3: Pieux métalliques battus ouverts - Valeurs limites de frottement dans les craies selon NF P 94-262

Catégorie de craie Pression limite nette pl*
(MPa)

Résistance de pointe qc

(MPa)
Frottement limite fs lim*

(kPa)
Molle < 0,7 < 5,0 5 - 20

Altérée 0,7 - 3,0 5,0 – 15,0 20 - 40
Saine > 3,0 > 15,0 40 - 50

* fs lim = qs max au sens de la NF P 94-262 (2012)
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Les bases de données utilisées tant par CIRIA 
(2002) que NF P 94-262 (2012) étant relativement 
limitées, les valeurs proposées doivent être prises 
avec précaution. Il est recommandé dans le cadre 
d’un projet particulier de réaliser des essais de pieu 
préalables. Des avancées sur la base de retour d’ex-
périence sont présentées par Carrington et al. (2011) 
ainsi que Barbosa et al. (2015). On notera que des 
expériences récentes (non publiées) de pieux battus 
dans des craies de moyenne à forte densité montrent 
clairement la formation d’un anneau de craie pulvéri-
sée, de relativement faible épaisseur (quelques cen-
timètres) autour du pieu. Les caractéristiques de ce 
matériau conditionnent très vraisemblablement l’in-
teraction sol-pieu (axialement et dans une moindre 
mesure transversalement) mais il n’y a pas à ce jour 
d’étude documentée sur cet aspect.

Dans les marnes et calcaires marneux, l’expérience 
acquise dans des régions telles que le Golfe Ara-
bique semble montrer que les frottements sol-pieu 
des pieux métalliques battus ne sont pas affec-
tés par la teneur en carbonates. Les méthodes de 
calculs mentionnées dans DNVGL-ST-0126 (2016) 
et ISO DIS 19901- 4 (2015) applicables aux argiles 
peuvent donc être utilisées. Par ailleurs, la norme  
NF P 94-262 (2012) fournit des paramètres de dimen-
sionnement pour les pieux battus dans les marnes 
et calcaires marneux. Ces matériaux sont classés 
en trois catégories (tendre, raide et très raide) sur 
la base de résultats d’essais in situ (pressiomètre et 
CPT). Pour les pieux métalliques battus ouverts, les 
valeurs limites de frottement autorisées pour chaque 
catégorie sont résumées dans le Tableau 9.4.

Tableau 9.4: Pieux métalliques battus ouverts – Valeurs limites de frottement dans les marnes et calcaires marneux 
selon NF P 94-262 (2012)

Catégorie de marne ou 
calcaire marneux

Pression limite nette pl*
(MPa)

Résistance de pointe qc

(MPa)
Frottement limite fs lim*

(kPa)
Tendre < 1,0 < 5,0 70
Raide 1,0 - 4,0 5,0 – 15,0 90

Très raide > 4,0 > 15,0 90

* fs lim = qs max au sens de la NF P 94-262 (2012)

Pour les pieux métalliques battus avec formation 
d’un bouchon (ou éventuellement pieux fermés) 
dans les craies, les marnes et calcaires marneux, on 
propose, en l’état actuel des connaissances, que les 
valeurs d’effort de pointe, applicables sur la section 
de base totale, soient limitées à :

•	 0,30.mc.qc dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type pénétrométrique ;

•	 1,45.mp.pl* dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type pressiométrique ;

•	 2,5.ml.Rc dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type essais de laboratoire.

Pour les pieux métalliques battus ouverts dans les 
craies, les marnes et calcaires marneux, on propose, 
en l’état actuel des connaissances, que les valeurs 
d’effort de pointe, applicables sur la surface de l’an-
nulaire, soient limitées à :

•	 0,75.mc.qc dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type pénétrométrique ;

•	 2,30.mp.pl* dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type pressiométrique ;

•	 3,50.ml.Rc dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type essais de laboratoire.

Les facteurs mc, mp et ml sont inférieurs ou égaux 
à l’unité. Ils doivent traduire la perte de résistance 
du massif due à son degré de fracturation ou d’al-
tération. Ils sont d’autant plus faibles que le degré 
de fracturation ou d’altération est élevé et que les 
dimensions de la base du pieu sont grandes par rap-
port au volume de sol mis en jeu lors de la réalisation 
des essais in situ (mc ou mp) ou de laboratoire (ml).
Ces valeurs d’effort de pointe sont des valeurs maxi-
males qu’il conviendra de pondérer en fonction de 
la performance axiale attendue du pieu (voir para-
graphe 9.3.1.2). Elles supposent un encastrement 
dans la roche tendre au moins égal à 5 fois le dia-
mètre du pieu.
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9.3.1.2.	 Performance axiale

L’évaluation de la réponse en déformation du pieu 
sous l’effet d’un chargement axial est nécessaire 
pour appréhender :

•	 les effets de la flexibilité du pieu, notamment dans 
l’hypothèse de matériaux présentant un radoucis-
sement en fonction du déplacement local ;

•	 les effets de la dégradation cyclique ;
•	 la raideur axiale en tête de pieu qui est une com-

posante de la matrice de rigidité de la fondation.

La réponse en déformation axiale des pieux métal-
liques offshore est le plus souvent menée au moyen 
des courbes locales de transfert de charges dites 
courbes t-z pour le transfert du frottement local 
et courbes Q-z pour le transfert de l’effort sous la 
pointe. Dans cette méthode simplifiée, le pieu est 
segmenté en tronçons uniformes. La raideur axiale 
du pieu est prise en compte par un ensemble de res-
sorts linéaires entre chaque segment, et la réponse 

du sol au niveau de chaque segment est schéma-
tisée par un ressort non-linéaire modélisé par les 
courbes t-z pour la réponse en frottement le long 
du fût et un ressort Q-z pour la réponse en pointe. 
L’avantage de cette méthode simplifiée est que la 
modélisation numérique structurale est ensuite aisée 
avec des logiciels de calculs en différences finies ou 
en éléments finis.

Réponse sous chargement statique
ISO 19901-4 (2015) propose des courbes de trans-
fert axial sous chargements statiques pour les sols 
usuels : sables siliceux et argiles.
La Figure 9.7 schématise les courbes de transfert 
axial t-z (pour le frottement) et Q-z (pour la pointe) 
les plus couramment admises. Un résumé sur l’ori-
gine des courbes de transfert initialement déve-
loppées pour API RP2A (2014), puis reprises par 
ISO 19901-4 (2016), ainsi que d’autres formes de 
courbes peuvent être trouvées dans Reese et al. 
(2006).
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Figure 9.7: Exemples de courbes t-z et Q-z : (a) courbes t-z pour sables siliceux et argiles (ISO 19901-4, 2016,) ; 
(b) courbes t-z pour sables carbonatés (Wiltsie et al., 1988) ; (c) courbes Q-z

Quel que soit le type de sol (sable ou argile) la par-
tie initiale de la courbe t-z est parabolique, définie 
en fonction de valeurs de t/tmax pour un déplacement 
relatif z/B (Figure 9.7a). La valeur maximale tmax est 
atteinte pour un déplacement équivalent à 1 % du 
diamètre. Cette valeur est indiquée par défaut et il 
est précisé qu’elle peut être comprise dans la plage 
0,25 % à 2 % sur la base des essais de pieux ana-
lysés.
Pour les argiles, la résistance en cisaillement dimi-
nue ensuite pour atteindre une valeur résiduelle à 

un déplacement additionnel de 1% du diamètre. La 
valeur résiduelle varie entre 70 % et 90 % de la va-
leur de pic, de façon inversement proportionnelle au 
degré de surconsolidation des argiles d’après Vijay-
vergiya (1977).
Pour les sables siliceux, la courbe se poursuit sur un 
plateau de frottement constant t = tmax.

La réponse des sables carbonatés peut être décrite 
par les courbes de transfert sous chargement sta-
tique proposées par Wiltsie et al. (1988). Elle se ca-
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ractérise par des déplacements relatifs sol-pieu plus 
importants que dans les sables siliceux et un fort 
radoucissement du frottement post-pic (Figure 9.7b).

Effet de la flexibilité du pieu
Lors du calcul en déformation d’un pieu dans un sol 
homogène, les frottements locaux sont progressive-
ment mobilisés. Si le pieu est parfaitement rigide et 
sollicité en traction, les pics des courbes de trans-
fert sont atteints en même temps et l’intégration des 
frottements de pic tmax sur la totalité de la surface 
latérale du pieu est égale à la résistance ultime du 
pieu telle que calculée par les méthodes exposées 
au paragraphe 9.3.1.1.
En revanche, dans le cas général d’un pieu flexible 
et en présence d’un mécanisme de mobilisation 
du frottement avec radoucissement, certaines sec-
tions du pieu pourront se trouver en régime post pic, 
alors que d’autres n’auront pas encore atteint le pic  
(Figure 9.8). La résistance maximale du pieu obtenue 
par un calcul en déplacement sera alors inférieure à 
la résistance ultime du pieu telle que calculée par les 
méthodes exposées en 9.3.1.1. Le résultat peut être 
généralisé au cas du chargement en compression et 
au cas de sols multicouches.

Chargement cyclique
Les normes et règlements actuellement en vigueur 
tant dans le domaine offshore que dans le domaine 
terrestre stigmatisent l’effet potentiellement néfaste 
des chargements cycliques sur la capacité des pieux 
(dégradation du frottement) et sur leur performance 
(perte de raideur). En revanche ils ne proposent pas 
à ce jour de procédure claire pour prendre ces effets 
en compte de manière pratique. On notera notam-
ment l’absence de proposition de courbes t-z cy-
cliques qui permettraient d’évaluer le taux de dégra-
dation cyclique du frottement en fonction du nombre 
et de la sévérité des cycles.

Les recommandations SOLCYP  (2017) présentent 
une synthèse complète de toutes les données actuel-
lement disponibles sur le comportement des pieux 
sous chargements cycliques. Les aspects aussi bien 
expérimentaux que théoriques sont abordés.

Les pieux de fondations d’éoliennes offshore y sont 
identifiés comme particulièrement sensibles aux 
chargements cycliques en raison de leur faible com-
posante gravitaire en regard des charges cycliques 
environnementales de forte amplitude et de leur 
caractère essentiellement alterné (« two-way » ; al-
ternance traction/compression). La vérification de la 
sécurité des pieux d’éoliennes offshore sous charge-
ments cycliques est essentielle.

Il est recommandé pour cette vérification de suivre 
la stratégie SOLCYP telle que décrite au Chapitre 5 
des recommandations SOLCYP (2017).

Les lois de dégradation cyclique dans les matériaux 
conventionnels (sables et argiles) pourront être ob-
tenues à partir d’essais de laboratoire de type CSS 
(Cisaillement Simple Cyclique) ou CNS (Cisaillement 
à Rigidité Normale imposée).

Des outils numériques suffisamment fiables per-
mettent de restituer la réponse du pieu sous char-
gement cyclique (dégradation de capacité et modifi-
cation des raideurs) : SCARP (Poulos, 1989) ; RATZ 
(Randolph, 1986, 1994) ; TZC (Burlon, 2013).

Dans le cas des sables, les recommandations SOL-
CYP (2017) proposent une méthode originale basée 
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sur la détermination de lois de dégradation à partir 
d’essais CNS. Les lois de dégradation dérivées des 
essais peuvent être utilisées pour :

•	 construire des courbes t-z cycliques de type 
courbe enveloppe présentant une réduction du 
frottement maximal fonction du nombre de cycles 
et de leur sévérité ;

•	 caler les algorithmes du logiciel TZC qui simule le 
comportement du pieu cycle à cycle ;

•	 conduire un calcul par éléments finis dans lequel 
les lois de dégradation viennent gérer de manière 
explicite les conditions d’interface dans des élé-
ments de contact.

Une attention particulière doit être portée au rôle 
joué par la capacité en pointe lorsque celle-ci est 
significative. Les essais instrumentés de pieux en 
compression montrent clairement que les charge-
ments cycliques affectent prioritairement le frotte-
ment axial, celui-ci étant mobilisé pour des déplace-
ments d’ordre millimétrique à pluri-millimétrique.
La dégradation du frottement provoque certes un 
report des charges sur la pointe mais au prix de 
déplacements importants du pieu, la mobilisation de 
l’effort de pointe se faisant pour des déplacements 
d’ordre pluri-centimétrique à décimétrique. La rai-
deur axiale du pieu en est grandement affectée. Il 
est donc recommandé dans le processus d’estima-
tion de l’effet des charges cycliques :

•	 soit de ne prendre conservativement en compte 
que la capacité en frottement axial ;

•	 soit de limiter la part de capacité en pointe du 
pieu à une fraction compatible avec les déplace-
ments admissibles du pieu en termes de raideur. 
Cette fraction devra être justifiée et n’excèdera 
pas 20% de la capacité ultime en pointe.

 Certains sols non conventionnels, très compres-
sibles, tels que les sables carbonatés cimentés, les 
calcarénites ou les craies, sont très sensibles à la 
dégradation cyclique :

•	 dans les sables carbonatés et les calcarénites, il 
semble raisonnable d’admettre par défaut que les 
très faibles valeurs de frottement limite admises 
pour les pieux battus intègrent les effets de la 
dégradation cyclique ;

•	 dans les craies, les bases de données sont très 
limitées. Des essais de pieux réalisés pour le 
compte de l’industrie éolienne offshore (Barbosa 

et al., 2015 ; Buckley et al., 2017) ont été récem-
ment effectués et un projet de recherche collabo-
rative est en cours au Royaume Uni (projet AL-
PACA, 2018). Des propositions d’approches pour 
la prise en compte de l’effet des chargements 
cycliques sur les pieux battus dans la craie sont 
attendues dans les prochaines années.

9.3.1.3.	 Essais de pieux

D’une manière générale, la réalisation préalable 
d’essais de pieux est vivement recommandée. Pour 
être considérés comme représentatifs, ces essais 
devront être effectués :

•	 sur le site même ou sur un site présentant des 
conditions géologiques et géotechniques simi-
laires ;

•	 sur des pieux de dimensions suffisantes pour ne 
pas introduire de distorsion d’échelle par rapport 
aux pieux réels ;

•	 avec une technologie de réalisation (conditions 
de battage, comportement du bouchon de sol...) 
de préférence similaire à celle retenue pour les 
pieux réels ;

•	 avec des conditions de chargements statiques 
et/ou cycliques adaptées au mode de fonction-
nement du pieu (traction / compression, statique 
/ cyclique…) ; dans tous les cas le programme 
d’essais de chargement comportera un charge-
ment statique mené jusqu’à la rupture.

Pour plus de précisions, on pourra se référer à 
l’annexe S de la norme NF P 94-262 (2012) et aux 
normes NF P 94-150-1 (1999) et NF P 94-150-2 
(1999) pour les essais de pieux sous chargements 
statiques, ainsi qu’au chapitre 11 de SOLCYP 
(2017) pour les essais de pieux sous chargements 
cycliques.

9.3.2.	 Vérifications sous chargement axial

Soit :
Sd : la sollicitation de calcul
Rks1 : la résistance statique caractéristique issue 
du calcul de la capacité axiale
Rks2 : la résistance maximale caractéristique 
issue du calcul en déplacement (Rks2 ≤ Rks1)
Rkc : la résistance cyclique pour l’évènement 
dimensionnant. La résistance cyclique est obte-
nue à partir de la résistance statique par prise en 
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compte de la dégradation due aux cycles (Rkc ≤ 
Rks1)

On vérifiera que : 
	 Condition statique : 	 Sd < Rds2

	 Condition cyclique : 	 Sd < Rdc

avec :	 Rds2 = Rks2 / γR		  Rdc = Rkc / γR

Le facteur partiel de résistance γR s’exprime par : 
γR = γR0 . γR1 . γR2.

avec :
γR0 : facteur partiel de résistance tel que défini et 
préconisé dans DNVGL-ST-0126 (2016) pour les 
conditions considérées :
γR1 : facteur partiel de modèle fonction du type de 
matériau ;
γR2 : facteur partiel de modèle fonction du sens 
de la sollicitation.

Le facteur partiel de résistance γR sera toujours au 
moins égal à γR0

Le calcul de la dégradation cyclique pour l’évène-
ment de projet est effectué sans pondération des 
charges (γF =1,00) et sans pondération des proprié-
tés du sol (γM = 1,00).

9.3.2.1.	 Conditions ELU

Eu égard aux études de fiabilité des fondations 
sur pieux conduites pour les structures offshore, le 
facteur de pondération applicable sur la résistance 
axiale γR = γR0 = 1,25 recommandé par DNVGL-

ST-0126 (2016) est pleinement justifié pour la vérifi-
cation de la capacité axiale de pieux tubulaires bat-
tus dans des sols conventionnels (sables siliceux et 
argiles).

Pour les craies et les matériaux carbonatés (sables 
et calcarénites), il est recommandé d’appliquer un 
facteur de pondération complémentaire γR1 dû à 
l’incertitude des modèles de détermination de la 
capacité dans ces matériaux. En l’absence d’essais 
de pieux dédiés, on prendra γR1 = 1,20. Ce fac-
teur pourra être réduit, sans pouvoir être inférieur 
à 1,00, si des essais de pieux bien documentés et 
représentatifs accroissent significativement le degré 
de confiance dans l’évaluation de la capacité. Ces 
essais devront être associés à des essais de com-
portement d’interface sous sollicitations statiques et 
cycliques permettant de bien appréhender les phé-
nomènes mis en jeu.

Le facteur partiel γR2 tient compte du sens de sol-
licitation. Pour les pieux battus, γR2 est égal à 1,00 
lorsque le pieu en sollicité en compression. Pour les 
pieux sollicités en traction (non permanente), on re-
tient γR2 = 1,10 dans le cas des sols conventionnels 
(sables siliceux, argiles) et γR2 = 1,25 dans les craies 
et matériaux carbonatés (sables et calcarénites). Si 
on dispose d’essais de pieux représentatifs réalisés 
en traction, la valeur du coefficient γR2 pourra être 
ramenée à 1,00.

Les facteurs partiels à appliquer dans le cas des 
pieux métalliques battus sont rassemblés dans le 
Tableau 9.5.

Tableau 9.5: Valeurs des facteurs partiels de résistance à L’ELU pour les pieux battus 

PIEUX MÉTALLIQUES BATTUS OUVERTS

Type de sol γR0 γR1
Compression

γR2

Traction
γR2

Sables siliceux 1,25 1,00 1,00 1,10*
Argiles 1,25 1,00 1,00 1,10*
Sables carbonatés et calcarénites 1,25 1,20* 1,00 1,25*
Craies 1,25 1,20* 1,00 1,25*

*facteurs pouvant être réduits sur justifications particulières (voir texte)
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9.3.2.2.	 Conditions ELS/ELF

Les analyses aux ELS (déplacements, raideurs) 
et ELF (analyse en fatigue) seront effectuées sans 
pondération des propriétés du sol : γM = 1,00.

9.3.3.	 Comportement sous chargement 
transversal

9.3.3.1 Généralités

Sous l’effet d’une charge transversale appliquée en 
tête (c’est-à-dire au niveau du fond de la mer), un 

pieu long (flexible) se déplace transversalement. 
Les déplacements sont importants en partie haute 
du pieu (z/B < 5) et peuvent conduire le sol à la rup-
ture locale (plastification). Les déplacements s’ame-
nuisent ensuite rapidement avec la profondeur de 
sorte que le comportement transversal du système 
pieu-sol est très largement conditionné par la ré-
ponse des premiers mètres de sol sous le fond (z/B 
< 10). Un schéma de réaction d’un pieu long sous 
chargement transversal est présenté sur la Figure 
9.9.
 

Déplacement transversal
du pieu y (mm)

0 5 10-5

5

10

15

0

20

Pr
of

on
de

ur
 z

 (m
)

Moment Mx (MN,m)

0 1 2-1

5

10

15

0

20

Pr
of

on
de

ur
 z

 (m
)

0 5 10-5

5

10

15

0

20

Pr
of

on
de

ur
 z

 (m
)

Moment Mx (MN,m)

0 1 2-1

5

10

15

0

20

Pr
of

on
de

ur
 z

 (m
)

Déplacement transversal
du pieu y (mm)

Figure 9.9: Déplacement horizontal et distribution de moment dans un pieu 
(B = 1 m) soumis à un chargement transversal en tête

Dans ces conditions, la notion de capacité transver-
sale du pieu n’est pas pertinente. Le comportement 
du pieu doit être évalué en termes de :

•	 déplacement transversal (sous l’effet des charges 
monotones et cycliques) ;

•	 de raideur transversale en tête de pieu, qui est 
une composante de la matrice de rigidité de la 
fondation ;

•	 d’intégrité du pieu (résistance en flexion de la 
structure du pieu).

9.3.3.2 Courbes p-y

La réponse en déformation transversale des pieux 
métalliques offshore est le plus souvent menée au 
moyen des courbes locales de transfert de charges 

dites courbes p-y pour le transfert des efforts hori-
zontaux (transversaux). Dans cette méthode simpli-
fiée, le pieu est segmenté en tronçons uniformes. 
La raideur en flexion du pieu est prise en compte 
par un ensemble de ressorts linéaires entre chaque 
segment, et la réponse du sol au niveau de chaque 
segment est schématisée par un ressort non-linéaire 
modélisé par les courbes p-y. L’avantage de cette 
méthode simplifiée est que la modélisation numé-
rique structurale est ensuite aisée avec des logiciels 
de calculs en différences finies ou en éléments finis.
Comme indiqué sur la Figure 9.10, les courbes p-y 
intègrent tous les effets de poussée/butée, de cisail-
lement ou de succion/décollement susceptibles de 
se manifester dans une section uniforme.
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Réponse sous chargement statique
ISO 19901-4 (2015) propose des courbes de trans-
fert transversal sous chargements statiques pour les 
sols usuels : sables siliceux et argiles.
Pour les sables siliceux, les courbes P-y statiques 
sont issues des travaux de Murchison et O’Neill 
(1984), pour l’essentiel basés sur les essais de pieux 
de Reese et al.(1974). Elles sont caractérisées par 
une valeur ultime Pult et une allure de croissance hy-
perbolique dont la pente initiale est reliée au gradient 
ki du module de réaction linéique Ki  (Figure 9.11). 
Les valeurs de Pult et ki sont exprimées en fonction 
de l’angle de frottement interne du sable.

Les courbes p-y déduites des travaux de Matlock 
(1970) sont basées sur l’interprétation d’essais 
de pieux dans des argiles lacustres normalement 
consolidées. La tradition offshore les dit applicables 
aux argiles « molles » mais il est plus correct de 
considérer que leur domaine d’application est celui 
des argiles normalement consolidées ne présentant 
pas de tendance marquée au radoucissement. Elles 
sont caractérisées par une valeur ultime pult au-delà 
d’une valeur yc et une allure de croissance hyperbo-
lique avant d’atteindre yc (Figure 9.12). La valeur de 
yc s’exprime en fonction du paramètre ε50 qui est la 
déformation axiale d’un échantillon d’argile mesurée 
à 50% du déviateur limite dans un essai triaxial non 
drainé consolidé à la pression en place.
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(Modèle simplifié)
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Figure 9.11 : Courbes P-y statiques (sables)
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Les courbes p-y déduites des travaux de Reese et 
al.(1975) sont basées sur l’interprétation d’essais 
de pieux dans des argiles raides fissurées présen-
tant une réponse fragile. La tradition offshore les dit 
applicables aux argiles « raides » mais il est plus 
correct de considérer que leur domaine d’application 
est celui des argiles surconsolidées présentant un 
comportement fragile marqué (qui peut être observé 
dans des essais triaxiaux non drainés consolidés à 
la pression en place). Elles sont caractérisées par un 
pic suivi d’une chute très forte de la résistance ultime 
jusqu’à une valeur résiduelle (Figure 9.13).

La réponse des sables carbonatés et des calcaré-
nites tendres peut être décrite par les courbes de 
transfert sous chargement statique proposées par 
Novello (1999), sur la base des essais en centri-
fugeuse réalisés par Wesselink et al. (1988). Les 
courbes p-y sont caractérisées à partir des valeurs 
de résistance au cône qc.

Réponse sous chargement cyclique
ISO 19901-4 (2015) propose des courbes de trans-
fert transversal sous chargements cycliques pour les 
sols usuels : sables siliceux et argiles.

Pour les sables siliceux, l’effet des chargements 
cycliques est pris en compte en réduisant forfaitaire-
ment la pression ultime pult sur une hauteur n’excé-
dant pas 3.B. En surface, la réduction atteint 70% et 
diminue avec la pénétration. Le principe est schéma-
tisé sur la Figure 9.14.

Dans les argiles normalement consolidées, l’effet 
des cycles se traduit par une réduction forfaitaire 
de la pression ultime pult de 28% au-delà d’une pro-
fondeur dite critique. En deçà, la réduction est plus 
sévère, notamment aux forts déplacements relatifs 
du pieu (Figure 9.15).

Pour les argiles raides à comportement fragile, l’al-
lure générale de la courbe statique est conservée 
mais les cycles dégradent les caractéristiques princi-
pales : pic de résistance, valeur du déplacement au 
pic, résistance résiduelle (Figure 9.13). 

Ces courbes, souvent désignées par le vocable de 
courbes p-y cycliques, ont été développées aux USA 

dans les années 1970, sur la base d’essais de pieux 
de relativement faible diamètre (B < 1 m) soumis à 
des séries de chargements cycliques caractérisant 
des tempêtes de type Golfe du Mexique. Il s’agit de 
courbes enveloppes destinées à reproduire le dépla-
cement que subirait le pieu sous la charge quasi-sta-
tique de projet si celle-ci était appliquée après le pas-
sage de la tempête (par opposition au déplacement 
obtenu avec la courbe monotone correspondante qui 
fournit le même déplacement avant passage de la 
tempête).
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Figure 9.13: Courbes p-y statiques 
(argiles raides surconsolidées)
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On comprend la limitation de cette approche qui :
•	 reste basée sur des conditions expérimentales 

très particulières ;
•	 ne rend pas compte de la sévérité réelle du char-

gement cyclique ni du nombre de cycles appli-
qués.

Toutefois elle s’est avérée suffisante pour modéliser 
la réponse des pieux longs de plates-formes métal-
liques offshore y compris pour des diamètres de 
l’ordre de 2 m.

Les recommandations SOLCYP (2017) proposent 
une méthode dite « globale » qui permet dans cer-
taines conditions de déterminer le déplacement en 
tête des pieux sous chargement cyclique en fonction 
de son déplacement sous chargement statique, de 
la sévérité du chargement cyclique et du nombre de 
cycles. Le déplacement sous chargement cyclique 
s’exprime sous la forme :

•	 sables : yN/y1 = 1+ks.log (N)
•	 argiles : yN/y1 = ka. N (m)

avec : 
yN = déplacement au cycle N

	 y1 = déplacement au premier cycle ( = déplace-
ment sous charge monotone)

	 N = nombre de cycles
	 ks = fonction du coefficient de rigidité pieu-sol et 

des caractéristiques des cycles (charge cyclique 
maximale Hmax et amplitude cyclique Hc)

	 ka = coefficient empirique calé sur des essais en 
centrifugeuse

	 m = fonction des caractéristiques des cycles 
(charge cyclique maximale Hmax et amplitude cy-
clique Hc)

Les formulations proposées sont dérivées de séries 
d’essais en macrogravité.
Le recours à la méthode SOLCYP peut être utile 
lorsque la méthode des courbes enveloppes est 
jugée insuffisante pour capturer les phénomènes sur 
le long terme.

9.3.4.	 Vérifications sous chargement 
transversal

Pour les analyses aux ELS (déplacements, rai-
deurs) et ELF (analyse en fatigue), les coefficients 
de matériaux ou de résistance (selon les méthodes 
de construction des courbes p-y considérées) seront 
égaux à l’unité :

γM = γR = 1,00

Les calculs des déplacements transversaux doivent 
tenir compte de conditions réalistes de liaison du 
pieu et de la superstructure : le plus souvent il est 
considéré que les pieux sont encastrés dans les 
jambes de la plate-forme ou dans les fourreaux.

Il n’y a pas à proprement parler de critère règlemen-
taire à respecter sur les déplacements admissibles 
d’un pieu. On admet cependant généralement que 
le déplacement au niveau du fond marin ne doit pas 
excéder 10% du diamètre du pieu. Dans certains 
cas, des critères plus sévères (< 5% du diamètre du 
pieu) pourront être applicables pour se mettre à l’abri 
d’une ovalisation du sol autour du pieu afin d’éviter 
une érosion du sol à l’interface sol-pieu par chasse 
d’eau sous l’effet des chargements cycliques.  
Ce sera notamment le cas dans des argiles raides.
La détermination des périodes propres de la struc-
ture pourra introduire des contingences particulières 
sur le déplacement du pieu de manière à satisfaire 
des conditions suffisantes de raideur des fondations.
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Figure 9.15: Construction d’une courbe p-y cyclique (argile molle)
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Pour les vérifications de l’intégrité de la structure 
du pieu, les déformations du pieu sont calculées 
en appliquant des coefficients de matériaux ou 
de résistance (selon les méthodes de construc-
tion des courbes p-y considérées) égaux à 1,00  
(γM = γR = 1,00) en accord avec DNVGL-ST-0126 
(2016). 
On en déduit les moments dans le pieu et les 
contraintes dans les matériaux selon les règles 
de la résistance des matériaux et on vérifie que la 
contrainte combinée de flexion et de compression/
traction axiale vérifie les critères de la section 13 de 
ISO 19902 (2011).

9.4.	 PIEUX FORÉS

9.4.1.	 Généralités

La grande majorité des pieux forés qui pourraient 
être utilisés pour les fondations des éoliennes off-
shore au large de la France seront réalisés selon la 
technique usuellement mise en œuvre dans les tra-
vaux offshore (Figure 9.16). Les différentes étapes 
pour réaliser un pieu de diamètre nominal B sont les 
suivantes :

•	 forage d’un trou d’un diamètre « B + 2a » avec  
a = épaisseur de l’annulaire (en général  
a ~ 5 cm (2’’) pour assurer une bonne cimenta-
tion) ;

•	 descente dans le trou pré-foré d’un tube métal-
lique ouvert de diamètre extérieur B, maintenu en 
place par des centreurs ;

•	 cimentation de l’annulaire par injection gravitaire 
directe avec un coulis de ciment ;

•	 poursuite de la cimentation dans l’annulaire entre 
le pieu et la jambe du treillis ou entre le pieu et le 
fourreau pour assurer la transmission des efforts 
à la structure.

On peut toutefois envisager que des techniques de 
réalisation de pieux forés communément utilisées à 
terre puissent être mises en œuvre, avec des adap-
tations liées aux travaux offshore (Figure 9.17) :

•	 mise en place d’un tube guide de diamètre > B 
qui est soit la jambe du treillis soit le fourreau pour 
assurer la transmission des efforts à la structure ;

•	 forage d’un trou de diamètre B avec utilisation 
possible d’un fluide de forage ;

•	 réalisation d’un pieu composite en béton armé 
avec cages d’armatures.
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2  Coulis

3  Bouchon de pied

3  Bouchon de pied

1  Armature tubulaire
2  Coulis

SOL

SOL
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1  Armature tubulaire
2  Coulis

SOL

Figure 9.16: Pieu foré cimenté avec armature tubulaire
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1  Béton
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SOL
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Figure 9.17: Pieu foré cimenté avec cage d’armatures
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Les deux techniques présentent des caractéristiques 
communes qui conditionnent le dimensionnement de 
ces pieux :

•	 le forage décomprime le sol environnant par op-
position au battage de pieux qui induit un refoule-
ment partiel ou total ;

•	 le forage décomprime le sol à la base du futur 
pieu. De plus le curage du fond de trou après 
forage et le recyclage du fluide de forage sont 
des opérations délicates qui ne permettent pas 
d’assurer une élimination complète des résidus 
et garantir ainsi un bon contact sur la totalité de 
la surface entre le sol et le coulis ou le béton. La 
mobilisation de l’effort de pointe sous la base des 
pieux forés est donc affectée ; la prise en compte 
de l’effort de pointe dans le calcul de la capacité 
axiale du pieu pourra être « volontairement » mi-
norée (cf. paragraphe 9.4.2.2) ;

•	 le frottement à l’interface sol-pieu ou roche-pieu 
est du type sol-coulis ou sol-béton ;

•	 	le frottement peut être affecté par la formation 
d’un film sur les parois du forage en cas d’utilisa-
tion de boues de forage.

Les recommandations de ce chapitre s’appliquent 
aux deux types de pieux susmentionnés.

Les recommandations sont applicables sauf indica-
tion contraire aux pieux longs (D/B > 10). Toutefois 
le cas particulier des pieux courts faiblement ancrés 
dans le rocher (« socket piles ») est envisagé au 
paragraphe 9.4.2.

Dans le contexte offshore, le forage n’est consi-
déré qu’en présence de sols très durs ou de roche.  
Lorsque des sols meubles recouvrent le niveau dur, 
on procède généralement à la réalisation d’un pieu 
mixte (Figure 9.5) :

•	 battage d’un tube dans les sols meubles jusqu’au 
toit du rocher (avant-pieu) ;

•	 curage du bouchon et forage d’un avant-trou 
dans le rocher ;

•	 insertion d’un tube de diamètre plus faible et ci-
mentation des annulaires entre le sol et la roche 
et entre le pieu et l’avant-pieu, ou réalisation d’un 
pieu en béton armé.

Les types de sols/roches considérés dans ce cha-
pitre sont :

•	 les argiles et marnes raides à dures ;
•	 les craies ;
•	 les formations calcaires et marno-calcaires ;
•	 les grès ;
•	 les schistes.

Le cas des sables n’est envisagé que comme une 
couche de faible épaisseur s’intercalant dans un pro-
fil de sol.

9.4.2.	 Comportement sous chargement axial

9.4.2.1.	 Capacité axiale

Pieux exécutés à partir de technique type  
« travaux offshore »
Pour les pieux forés et cimentés tels que réalisés 
en travaux offshore, il convient de se préoccuper du 
comportement de l’interface pieu-coulis. Dans les 
roches dures, la résistance au cisaillement de cette 
interface peut être plus faible que la résistance au 
cisaillement de l’interface coulis-roche.
ISO 19902 (2011) fournit tous les éléments néces-
saires concernant :

•	 les critères de détermination du cisaillement 
acier-coulis ;

•	 les critères de dimensionnement de dispositifs 
anti-cisaillement (cerces, cornières…), appelés  
« shear keys » en anglais, permettant si néces-
saire d’améliorer les critères de cisaillement sur 
cette interface.

CIRIA (2002) propose en l’absence d’essais de pieu 
d’estimer la résistance en frottement de pieux forés 
dans les craies de faible à moyenne densité sur la 
base d’un frottement axial moyen حsf qui s’exprime-
rait en fonction de la contrainte verticale moyenne 
effective σv’ s’exerçant le long du fût selon la for-
mule empirique : حsf = 0,8 σv’. Pour des pieux longs  
(D > 30 m – 40 m) les valeurs de frottement excède-
raient les valeurs limites autorisées par la norme fran-
çaise. Pour les craies de forte densité et de grade A 
(intactes) le frottement axial moyen حsf s’exprimerait 
en fonction de la résistance à la compression simple 
de la craie Rc selon : حsf = 0,1. Rc.
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Dans les sables, il est usuel de calculer le frottement 
ultime حs ult à l’interface sol-coulis par :

s ult = pg’.tg δح

avec :
 s ult : frottement ultime à l’interface coulis-sableح
au niveau considéré
pg’ : pression effective exercée par la colonne de 
coulis avant prise au niveau considéré
δ : angle de frottement d’interface entre le cou-
lis et le sable. Il est recommandé de considé-
rer l’angle de frottement du sable sous volume 
constant (φ’cv).

On notera que ARGEMA (1994) préconise, dans les 
sables carbonatés, de limiter le frottement à 50 kPa. 

Dans les formations carbonatées faiblement à 
moyennement cimentées (typiquement Rc < 5 MPa), 
ARGEMA (1994) préconise de se référer à la mé-
thode proposée par Abbs et Needham (1985) pour la 
détermination du frottement axial ultime. Celui-ci est 
donné en fonction de la valeur de la résistance à la 
compression simple Rc (Figure 9.18).

Dans les roches tendres à moyennement dures (non 
carbonatées), de fortes valeurs de frottement sont 
susceptibles d’être mobilisées. Les travaux de Ro-
senberg and Journaux (1976), Horvath (1978), Hor-
vath and Kenney (1979), Meigh and Wolski (1979), 
Rowe and Armitage (1987) suggèrent que le frotte-
ment ultime à l’interface coulis-roche peut s’exprimer 
par une relation de la forme :

s ult = α. (Rc)mح

avec :
Rc : résistance à la compression simple de la 
roche intacte
m= 0,5
α compris entre 0,2 et 0,45.

Les relations proposées par les différents auteurs 
sont consignées dans le Tableau 9.6 et illustrées par 
la Figure 9.19. L’incertitude est grande et traduit les 
limitations de la méthode qui se base sur la seule 
valeur de Rc, mesurée sur des échantillons intacts, 
et qui ne tient donc pas compte de l’état de fractura-
tion réel du massif.
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Figure 9.18: Frottement axial ultime à l’interface roche carbonatée – coulis 
(d’après Abbs et Needham, 1985)
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Tableau 9.6: Valeurs de frottement axial ultime roche – coulis basées sur la résistance 
à la compression simple Rc de la roche

Méthode de calcul de pieu
Frottement ultime حs ult (en MPa) basé sur la résistance 

à la compression simple Rc (en MPa)

1.Rosenberg and Journeaux (1976) 0,375 (Rc)0,515

2. Horvath (1978) 0,33 (Rc)0,5

3. Horvath and Kenney (1979) 0,2 - 0,25 (Rc)0,5

4. Meigh and Wolski (1979) 0,22 (Rc)0,5

5. Williams and Pells (1981)  α. β. Rc

6. Rowe and Armitage (1987) 0,45 (Rc)0,5

Les travaux de Williams and Pells (1981) proposent 
d’exprimer le frottement ultime par l’expression :

s ult = α. β. Rcح

avec :
α : fonction décroissante de Rc tel que montré sur 
la Figure 9.20 ;
β, un facteur de réduction fonction du facteur de 
masse jm selon la Figure 9.21.
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 Figure 9.19: Frottement axial ultime à l’interface roche – coulis 
(roches non carbonatées)
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Figure 9.20: Frottement axial ultime roche – coulis – Facteur d’adhérence α 
(d’après Williams et Pells, 1981)
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(d’après Williams et Pells, 1981)
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Plus récemment des méthodes (e.g. Kuhlawi and 
Carter, 1992) se sont développées pour le dimen-
sionnement des « socket piles » qui se caractérisent 
par de faibles longueurs de fiche et une forte rigidité 
axiale relative pieu-roche.

Le principe de fonctionnement est illustré sur la  
Figure 9.22. La résistance axiale du pieu est forte-
ment conditionnée par :

•	 d’une part la géométrie de l’interface telle qu’in-
duite par le processus de forage ;

•	 d’autre part, la rigidité transversale du massif de 
sol qui contrôle la contrainte normale appliquée 

au pieu sous l’effet de la dilatance empêchée ré-
sultant du déplacement axial du pieu.

Il est de plus en plus admis que ces phénomènes 
peuvent être simulés par des essais d’interface 
roche-coulis réalisés en conditions CNS (Cisaille-
ment à Rigidité Normale imposée) sur des éprou-
vettes dont l’interface simule l’état de la paroi après 
forage. La rigidité imposée doit être représentative 
de la rigidité réelle du massif. Celle-ci doit tenir 
compte de son état réel de fracturation comme dis-
cuté au paragraphe 6.4.5. 
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Le document CIRIA (2004) « Piled foundations in 
weak rocks » propose une revue complète de ces 
approches et un cadre pour le dimensionnement de 
pieux forés dans les roches tendres à moyennement 
dures (caractérisées par des valeurs de compres-
sion simple typiquement comprises entre 1 MPa et 
50 MPa).

Pour les pieux forés dans les craies, les marnes et 
calcaires marneux, et les roches altérées ou frag-
mentées, on propose, en l’état actuel des connais-
sances, que les valeurs d’effort de pointe, appli-
cables sur la section de base totale, soient limitées 
à :

•	 0,30.mc.qc dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type pénétrométrique ;

•	 1,45.mp.pl* dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type pressiométrique ;

•	 2,50.ml.Rc dans le cas où l’évaluation est basée 
sur des données de type essais de laboratoire.

Les facteurs mc, mp et ml sont inférieurs ou égaux 
à l’unité. Ils doivent traduire la perte de résistance 
du massif due à son degré de fracturation ou d’al-
tération. Ils sont d’autant plus faibles que le degré 
de fracturation ou d’altération est élevé et que les 
dimensions de la base du pieu sont grandes par rap-
port au volume de sol mis en jeu lors de la réalisation 
des essais in situ (mc ou mp) ou de laboratoire (ml).
Ces valeurs sont des valeurs maximales à pondérer 
en fonction de la qualité de la cimentation en pointe 
et de la performance axiale attendue du pieu (voir 
paragraphe 9.4.2.2). Elles supposent un encastre-
ment dans la roche supérieur à 5 fois le diamètre 
du pieu. 

Pieux exécutés à partir de technique type « tra-
vaux terrestres »
La norme française NF P 94-262 (2012) fournit des 
paramètres de dimensionnement, pour les pieux 
forés simples ou à la boue dans les craies, les 
marnes et calcaires marneux, les roches altérées ou 
fragmentées d’origine calcaire, schisteuse ou gra-
nitique, déduits d’essais au pressiomètre Ménard 
ou au pénétromètre statique. Ces paramètres sont 
exprimés en fonction des pressions limites pressio-
métriques nettes pl* ou des résistances de pointes 
pénétrométriques qc. On notera que la base de don-
nées se réfère à des valeurs de pressions limites 
pressiométriques n’excédant pas 5 MPa (exception-

nellement 8 MPa) et des valeurs de résistance au 
cône n’excédant pas 40 MPa.

Dans ce cadre, les valeurs maximales de frottement 
n’excèdent pas 90 kPa dans les sols usuels (argiles, 
limons, sables et graves), 170 kPa dans les marnes 
et marno-calcaires et 200 kPa dans les craies et 
les roches altérées ou fragmentées. Les valeurs de 
résistance en pointe sont fournies en fonction des 
pressions limites pressiométriques équivalentes ple 
ou des résistances au cône équivalentes qce mesu-
rées sur une profondeur de l’ordre de 1,5.B sous la 
pointe du pieu et multipliées par un terme appelé fac-
teur de portance, respectivement kp ou kc. Pour les 
matériaux rocheux ces valeurs sont au maximum de 
1,45 pour kp et 0,3 pour kc. Mais en fonction du degré 
d’altération, du degré de fracturation, du pendage ou 
de l’intensité de la surconsolidation (marnes), les 
valeurs de facteurs de portance pourront être signi-
ficativement réduites. Par ailleurs, selon les moyens 
de foration utilisés (carottier, tarière, bucket…) un 
bon contact en fond de pieu peut être difficile à obte-
nir et à conserver jusqu’à la mise en place du coulis 
ou du béton. Dans certains cas et par sécurité on 
pourra être amené à annuler l’effet de la résistance 
de pointe (voir notamment paragraphe 9.4.2.2).

On notera que les outils de reconnaissance actuel-
lement disponibles permettent de mesurer des pres-
sions limites jusqu’à 20 MPa et des résistances au 
cône jusqu’à 100 MPa. L’utilisation de ces données 
dans le dimensionnement devra être faite avec la 
plus grande prudence compte tenu des limites de la 
banque de données actuelle. Une validation sur des 
essais de pieux est recommandée au cas par cas.

Note : La norme française s’appuie uniquement sur 
des essais in situ au pressiométre ou au pénétro-
mètre statique associés à une base de données 
comprenant 174 essais de chargement statique 
réalisés depuis plus de 40 ans sur 75 sites distincts 
et couvrant une large gamme de types de pieux, de 
types de sols, et comportant des sollicitations en 
compression et en traction.

 
Des approches pour évaluer la résistance en frot-
tement et en pointe des pieux forés, autres que 
celles décrites dans la norme NF P 94-262 (2012) 
sont envisageables, notamment celles proposées au 
paragraphe 9.4.2.1 pour les pieux exécutés à partir 
de technique type «travaux offshore». Elles devront 



145

cependant être suffisamment documentées pour ga-
rantir une fiabilité comparable à celle qui a conduit à 
la définition des coefficients partiels de résistance du 
tableau 9.7 assorti des commentaires du paragraphe 
9.4.3. Cette documentation devra notamment s’ap-
puyer sur des essais de pieux représentatifs (voir 
paragraphe 9.4.2.3) associés à des essais de com-
portement d’interface sous sollicitations statiques et 
cycliques permettant de bien appréhender les phé-
nomènes mis en jeu.

9.4.2.2.	 Performance axiale

Il n’existe pas à ce jour de méthode reconnue en 
ingénierie offshore pour la construction de courbes 
de transfert t-z, aussi bien en chargement monotone 
que cyclique, pour les pieux forés dans les roches. 
Les études de réponse axiale, lorsque nécessaires, 
peuvent être conduites à partie de simulations  

numériques par éléments finis. Dans ces simulations 
on attachera une importance particulière à l’état du 
massif de roche (altération, fissuration...). Lorsque 
des essais de pieux instrumentés sont disponibles, 
on pourra alternativement développer des courbes 
t-z appropriées, permettant de restituer le schéma 
de transfert local des charges axiales.

La norme NF P 94-262 (2012) propose des formu-
lations, basées sur le module pressiométrique EM, 
permettant de construire des lois de mobilisation du 
frottement axial et de l’effort de pointe (la roche est 
assimilée à un sol induré). Ces lois, dites de Frank et 
Zhao (1982), sont illustrées sur la Figure 9.23.
avec :

•	 τ le frottement axial mobilisé le long du fût, en kPa
•	 q la résistance mobilisée en pointe, en kPa
•	 s le déplacement vertical.
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Figure 9.23: Evaluation de la rigidité axiale d’un pieu à partir des lois de mobilisation 
du frottement axial et de l’effort de pointe suivant la norme NF P 94-262

Il est proposé :
•	 pour les sols granulaires et les craies altérées

 

•	 pour les sols fins, les marno-calcaires et les 
craies rocheuses

 

Cette approche peut être utilisée lors des études 
préliminaires mais n’est pleinement valable que pour 
des pieux dont le diamètre ne dépasse pas 1,20 m.

Effet de la flexibilité du pieu
Pour des pieux forés de grande longueur, l’effet de la 
flexibilité devra être considéré comme indiqué au pa-

ragraphe 9.3.1.2. L’évaluation du frottement résiduel 
coulis-pieu pourra être effectuée sur la base d’essais 
de pieux instrumentés et/ou d’essais d’interface à 
rigidité imposée (CNS).

Chargement cyclique
L’évaluation de la dégradation cyclique peut être 
menée à partir de simulations par Eléments Finis en 
suivant la procédure SOLCYP pour la détermination 
des lois d’interface. Alternativement, lorsque des 
courbes t-z auront pu être développées, les lois de 
dégradation pourront être appliquées sur les courbes 
t-z statiques.
Une attention particulière doit être portée sur le 
rôle joué par la capacité en pointe lorsque celle-ci 
est significative. Les essais instrumentés de pieux 
en compression montrent clairement que les char-
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gements cycliques affectent prioritairement le frotte-
ment axial, celui-ci étant mobilisé pour des déplace-
ments d’ordre millimétrique à pluri-millimétrique.
La dégradation du frottement provoque certes un re-
port des charges sur la pointe mais au prix de dépla-
cements importants du pieu, la mobilisation de l’effort 
de pointe se faisant pour des déplacements d’ordre 
pluri-centimétrique à décimétrique. La raideur axiale 
du pieu en est grandement affectée.
Il est donc recommandé dans le processus d’estima-
tion de l’effet des charges cycliques :

•	 soit de ne prendre conservativement en compte 
que la capacité en frottement axial ;

•	 soit de limiter la part de capacité en pointe du 
pieu à une fraction compatible avec les déplace-
ments admissibles du pieu en termes de raideur. 
Cette fraction devra être justifiée et n’excèdera 
pas 20% de la capacité ultime en pointe.

Les expérimentations du projet SOLCYP ont montré 
que, dans les sols conventionnels, les pieux forés 
sont, d’une manière générale, plus sensibles aux 
sollicitations cycliques que les pieux battus. La forte 
sensibilité aux chargements cycliques des pieux 
forés dans les sables carbonatés et les calcarénites 
est documentée dans les recommandations SOL-
CYP (§ 6.4.2). Bien que l’on ne dispose à ce jour 
que d’informations parcellaires sur le comportement 
de pieux forés sous chargements cycliques dans 
la craie, tout porte à croire, sur la base de résultats 
d’essais de cisaillement cyclique sur ces matériaux, 
que la dégradation cyclique des interfaces y est 
élevée. Une grande attention devra être portée aux 
phénomènes de dégradation cyclique du frottement 
pour les pieux forés dans la craie. Des essais de 
pieux représentatifs (voir paragraphe 9.4.2.3) sous 
chargements statiques et cycliques associés à des 
essais de comportement des interfaces seront indis-
pensables pour valider un dimensionnement.

9.4.2.3.	 Essais de pieux

D’une manière générale, la réalisation préalable 
d’essais de pieux est vivement recommandée. Pour 
être considérés comme représentatifs, ces essais 
devront être effectués :

•	 sur le site même ou sur un site présentant des 
conditions géologiques et géotechniques simi-
laires ;

•	 sur des pieux de dimensions suffisantes pour ne 
pas introduire de distorsion d’échelle par rapport 
aux pieux réels ;

•	 avec une technologie de réalisation (fluide de fo-
rage, moyen de forage...) de préférence similaire 
à celle retenue pour les pieux réels ;

•	 avec des conditions de chargements statiques 
et/ou cycliques adaptées au mode de fonction-
nement du pieu (traction / compression, statique 
/ cyclique…) ; dans tous les cas le programme 
d’essais de chargement comportera un charge-
ment statique mené jusqu’à la rupture.

Pour plus de précisions, on pourra se référer à l’an-
nexe F de la norme NF P 94-262 (2012) et aux normes 
NF P 94-150-1 (1999) et NF P 94-150-2 (1999) pour 
les essais de pieux sous chargements statiques, 
ainsi qu’au chapitre 11 de SOLCYP (2017) pour les 
essais de pieux sous chargements cycliques.

9.4.3.	 Vérifications sous chargement axial

Soit :
Sd : la sollicitation de calcul
Rks1 : la résistance statique caractéristique issue 
du calcul de la capacité axiale
Rks2 : la résistance maximale caractéristique 
issue du calcul en déplacement (Rks2 ≤ Rks1)
Rkc : la résistance cyclique pour l’évènement 
dimensionnant. La résistance cyclique est obte-
nue à partir de la résistance statique par prise 
en compte de la dégradation due aux cycles  
(Rkc ≤ Rks1)

On vérifiera que : 
Condition statique :	 Sd < Rds2

Condition cyclique :	 Sd < Rdc

avec :	
Rds2 = Rks2 / γR

Rdc = Rkc / γR

Le facteur partiel de résistance γR s’exprime par :
γR = γR0 . γR1 . γR2

avec :
γR0 : facteur partiel de résistance tel que défini et 
préconisé dans DNVGL-ST-0126 (2016) pour les 
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conditions considérées ;
γR1 : facteur partiel de modèle fonction du type de 
matériau ;
γR2 : facteur partiel de modèle fonction du sens 
de la sollicitation.

Le facteur partiel de résistance γR sera toujours au 
moins égal à γR0.

Le calcul de la dégradation cyclique pour l’évène-
ment de projet est effectué sans pondération des 
charges (γF =1,00) et sans pondération des proprié-
tés du sol (γM = 1,00).

9.4.3.1.	 Conditions ELU

Le facteur partiel de résistance γR sera au moins égal 
à la valeur proposée par DNVGL-ST-0126 (2016) :

γR0 = 1,25.

L’expérience française des fondations terrestres 
sur pieux forés (NF P 94-262, 2012), adossée aux 
analyses de fiabilité effectuées à partir de la base 
de données mentionnée au paragraphe 9.4.2.1 
pour des pieux exécutés à partir de technique type  
« travaux terrestres », montre que ce facteur peut 
être insuffisant pour couvrir toutes les incertitudes 
inhérentes à ce type de fondation. Afin de garantir un 
niveau de fiabilité des pieux forés offshore similaire 
au niveau de fiabilité imposé pour les pieux forés 
terrestres, il est recommandé d’introduire les deux 
facteurs partiels de modèle complémentaires : γR1 et 

γR2. Les valeurs proposées pour ces deux facteurs 
assurent la compatibilité des approches offshore et 
terrestres en termes de fiabilité.

Dans les sables siliceux, les argiles et les roches non 
carbonatées, on adoptera : γR1 = 1,10.
Dans les craies, compte tenu de l’incertitude des 
modèles de détermination de la capacité dans ces 
matériaux, on adoptera : γR1 = 1,30. Ce facteur pour-
ra être réduit si des essais de pieux représentatifs 
(au sens du paragraphe 9.4.2.3) bien documentés 
et adossés à des essais d’interface, permettent 
d’appréhender les phénomènes mis en jeu, et d’ac-
croître significativement le degré de confiance dans 
l’évaluation de la capacité. Le facteur partiel γR1 ne 
pourra cependant pas être inférieur à 1,10.

Le facteur partiel γR2 tient compte du sens de sollici-
tation. Pour les pieux forés, γR2 = 1,00 lorsque le pieu 
est sollicité en compression et γR2 = 1,25 lorsque le 
pieu est sollicité en traction. Si on dispose d’essais 
de pieux représentatifs (au sens du paragraphe 
9.4.2.3) réalisés en traction, la valeur du coefficient 
γR2 pourra être ramenée à 1,00.

Les facteurs partiels à appliquer dans le cas des 
pieux forés sont rassemblés dans le Tableau 9.7.

Tableau 9.7: Valeurs des facteurs partiels de résistance à l’ELU pour les pieux forés

PIEUX FORÉS

Type de sol γR0 γR1

Compression

γR2

Traction

γR2

Sables siliceux 1,25 1,10 1,00 1,25*
Argiles 1,25 1,10 1,00 1,25*
Sables carbonatés  
et calcarénites 1,25 1,30* 1,00 1,25*

Craies 1,25 1,30* 1,00 1,25*
Autres roches 1,25 1,10 1,00 1,25*

*facteurs pouvant être réduits sur justifications particulières (voir texte)
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9.4.3.2.	 Conditions ELS

Les analyses aux ELS (déplacements, raideurs) 
et ELF (analyse en fatigue) seront effectuées sans 
pondération des propriétés du sol :

γM = 1,00.

On rappelle par ailleurs que les vérifications doivent 
porter sur les matériaux constitutifs du pieu (selon le 
cas : acier, coulis, béton armé). Dans le cas de pieux 
scellés par coulis, la dégradation possible du coulis 
sous chargements cycliques devra être considérée. 
Les pieux en béton armé seront armés sur toute leur 
hauteur ; une attention particulière devra notamment 
être portée sur la contrainte de compression admis-
sible dans le béton et les conditions de fissuration 
sous charges de traction. Ces aspects, développés 
dans la norme NF P 94-262 (2012), font partie in-
tégrante de la vérification des pieux forés en béton 
armé et peuvent conduire à limiter sévèrement les 
contraintes admissibles dans le béton et dans l’acier.

9.4.4.	 Comportement sous chargement 
transversal

9.4.4.1.	 Généralités

Les généralités du paragraphe 9.3.3.1 relatives aux 
pieux battus sont transposables aux pieux forés 
longs (flexibles).

Une différence majeure concerne les pieux courts 
(« socket piles ») qui du fait de leur forte rigidité en 
flexion se comportent comme des corps rigides. Ces 
pieux sont susceptibles de provoquer la rupture du 
sol en rotation et doivent donc être vérifiés en ELU 
sous l’effet des charges transversales et des mo-
ments appliqués en tête.

9.4.4.2.	 Courbes p-y

Réponse sous chargement statique
Les considérations du paragraphe 9.3.3.2 relatives 
aux pieux battus dans les sables et les argiles raides 
(normalement consolidées ou surconsolidées) 
restent pertinentes pour les pieux forés.

Pour les sables carbonatés cimentés (notamment 
calcarénites) n’excédant pas 5 MPa de résistance 
à la compression simple, les courbes p-y statiques 
proposées par Abbs et Needham (1985) peuvent 
être utilisées. Elles combinent une première réponse 
du matériau avant rupture basée sur le modèle de 
Reese (1975) pour les argiles raides à rupture fragile 
et une réponse résiduelle du matériau après rupture 
basée sur le modèle de Murchison et O’Neill (1984) 
pour les sables (Figure 9.24).
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Figure 9.24: Courbe P-y hybride pour roche carbonatée fragile
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Reese (1997) a proposé une méthode de construc-
tion de courbes p-y dans les roches, considérant qu’à 
faibles déformations, la relation p-y est déterminée 
par les propriétés élastiques du matériau intact, mais 
que rapidement la fracturation de la roche se produit 
en surface (Figure 9.25). Un facteur de réduction de 
la résistance est alors introduit. La méthode s’efforce 
de refléter l’influence de la structure secondaire de 
la roche (joints, fissures, inclusions…) sur le module.

Erbrich (2004) a développé un modèle original qui 
tient compte de la rupture en feuillets successifs de 

la roche en partie supérieure du pieu et de sa migra-
tion en profondeur (Figure 9.26).
 
Réponse sous chargement cyclique
Quelques tentatives pour développer des courbes 
de transfert transversal sous chargements cycliques 
peuvent être signalées : Abbs (1983) pour les roches 
tendres carbonatées ; Fragio et al. (1995) pour des 
marnes dures ; Novello (1989) pour des calcarénites; 
Erbrich (2004) pour des calcarénites.
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Figure 9.26: Modèle de courbes P-y pour roche se délitant en feuillets
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9.4.4.3.	 Capacité en rotation des pieux courts 
(rigides)

La capacité en rotation des pieux courts à forte rigi-
dité relative pieu-sol/roche peut être estimée :

•	 par construction d’une courbe enveloppe H-M. 
Les degrés d’altération et de fracturation de la 
roche devront être pris en compte, ainsi que la 
possibilité de rupture de coins de roche en sur-
face ;

•	 par application d’une méthode simplifiée, consi-
dérant le pieu comme un corps rigide pivotant au-
tour d’un point de rotation. Les réactions frontales 
et transversales pourront être approchées par la 
construction de courbes p-y, ou par des considé-
rations de mécanismes élémentaires (pression 
passive frontale, glissement de coins…). Dans 
tous les cas, le mécanisme de rupture progres-
sive de coins de roches devra être considéré 
(Figure 9.27).
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Figure 9.27: Pieu court au rocher – Rupture de coin rocheux

9.4.5.	 Vérifications sous chargement 
transversal

Pour les analyses aux ELS (déplacements, raideurs) 
et ELF (analyse en fatigue), les coefficients de maté-
riaux (sol) ou de résistance (selon les méthodes de 
construction des courbes p-y considérées) seront 
égaux à l’unité : 

γM = γR = 1,00.

Les calculs des déplacements transversaux doivent 
tenir compte de conditions réalistes de liaison du 
pieu et de la superstructure : le plus souvent il est 
considéré que les pieux sont encastrés dans les 
jambes de la plate-forme ou dans les fourreaux.
Il n’y a pas à proprement parler de critère règlemen-
taire à respecter sur les déplacements admissibles. 
On admet cependant généralement que le déplace-
ment au niveau du fond marin ne doit pas excéder 
10% du diamètre du pieu. Dans certains cas des cri-
tères plus sévères (< 5% du diamètre du pieu) pour-
ront être applicables pour se mettre à l’abri d’une 
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ovalisation du sol autour du pieu afin d’éviter une 
érosion du sol à l’interface sol-pieu par chasse d’eau 
sous l’effet des chargements cycliques. Ce sera no-
tamment le cas dans des argiles raides.
La détermination des périodes propres de la struc-
ture pourra introduire des contingences particulières 
sur la raideur des fondations.
Pour les vérifications de l’intégrité de la structure 
du pieu, les déformations du pieu sont calculées 
en appliquant des coefficients de matériaux ou 
de résistance (selon les méthodes de construc-
tion des courbes p-y considérées) égaux à 1,00  
(γM = γR = 1,00). On en déduit les moments dans le 
pieu et les contraintes dans les matériaux constitutifs 
du pieu selon les lois de la résistance des matériaux.
Dans le cas de pieux constitués de tubes scellés 
par coulis, on vérifie que la contrainte combinée de 
flexion et de compression/tension axiale dans l’acier 
vérifie les critères de la section 13 de ISO 19902 
(2011).
Les pieux en béton armé seront armés sur toute leur 
hauteur ; une attention particulière devra notam-
ment être portée sur la contrainte de compression 
admissible dans le béton et les conditions de fissu-
ration sous l’effet des moments fléchissants et des 
chargements cycliques. Ces aspects, développés 
dans la norme NF P 94-262 (2012), font partie in-
tégrante de la vérification des pieux forés en béton 
armé et peuvent conduire à limiter sévèrement les 
contraintes admissibles dans le béton et dans l’acier.

Pour les pieux courts, la vérification de la capacité 
en rotation sera réalisée en conditions ELU en ap-
pliquant les facteurs partiels de charge et de maté-
riau/résistance recommandés par DNVGL-ST-0126 
(2016) pour le cas des monopieux, soit :

•	 facteur partiel de matériau - Calcul en contraintes 
totales : γM = 1,25

•	 facteur partiel de matériau - Calcul en contraintes 
effectives : γM = 1,15

 

9.5.	 GROUPES DE PIEUX

Lorsqu’une fondation est composée de plusieurs 
pieux adjacents, la réponse de chaque pieu peut 
être affectée par les sollicitations appliquées par les 
autres pieux. Cette interaction est appelée effet de 
groupe.

Il est usuellement admis que l’effet de groupe est 
négligeable dès que l’espacement centre à centre 
entre les pieux voisins est supérieur à 8.B (B : dia-
mètre des pieux).
La principale manifestation de l’effet de groupe est 
une modification de la raideur, c’est-à-dire que la rai-
deur d’un pieu du groupe supportant une charge Q 
est plus faible que la raideur du même pieu isolé sup-
portant la même charge Q. Le phénomène concerne 
aussi bien les charges axiales que les charges trans-
versales.
L’effet de groupe (accroissement des déplacements 
et chute des raideurs) peut être évalué à partir des 
équations de Mindlin, le sol étant modélisé comme 
un demi-espace élastique. On pourra notamment 
se référer à Poulos, 1980 (logiciel DEFPIG) ou Ran-
dolph, 1987 (logiciel PIGLET).
Dans le cas de pieux très rapprochés, on devra véri-
fier que la capacité du groupe de N pieux considéré 
comme une fondation unique (hypothèse du bloc 
de Terzaghi) n’est pas inférieure à la capacité des 
N pieux pris isolément. Ce cas est rare en travaux 
offshore. On notera que pour des pieux battus en 
milieu pulvérulent la capacité du groupe est toujours 
supérieure à celle des N pieux pris isolément du fait 
de la densification du sable lors de l’installation.

9.6.	 ANALYSE DYNAMIQUE

L’analyse dynamique de la structure support est in-
dispensable pour :

•	 déterminer les périodes propres de la structure;
•	 évaluer sa sensibilité à la fatigue ;
•	 s’assurer que les déplacements de la turbine 

restent compatibles avec les critères imposés par 
le turbinier.

La réponse propre de la fondation est une compo-
sante significative de la réponse globale de la struc-
ture.
L’interaction dynamique sol-structure se caractérise 
par :

•	 les raideurs de la fondation : raideur axiale (1 
composante KV) ; raideurs transversales (2 com-
posantes KHx, KHy) ; raideurs en rotation (2 com-
posantes : KMx ; KMy) ; raideur en torsion (1 com-
posante : KT) ; termes de couplage ;

•	 les amortissements associés β (amortissement 
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dus au sol : amortissement hystérétique et amor-
tissement radiatif).

Dans le cas d’une étude découplée, il appartient 
au géotechnicien de déterminer ces paramètres. Ils 
devront être compatibles avec les taux de déforma-
tion résultant du type d’analyse considéré (niveau de 
charges). Des itérations seront généralement néces-
saires.
Il est de plus en plus fréquent que l’analyse dyna-
mique soit conduite à partir d’un modèle structural 
dans lequel les interactions sol-structure sont mo-
délisées directement par des courbes de transfert 
t-z, Q-z et p-y. Des linéarisations sur les plages de 
déformation anticipées pourront être nécessaires. Il 
appartient au géotechnicien de s’assurer que les pa-
ramètres introduits dans la construction des courbes 
de transfert et leur éventuelle linéarisation sont cohé-
rents pour fournir des résultats compatibles avec les 
niveaux de déformation résultant du type d’analyse 
considéré (niveau de charges). Des itérations seront 
généralement nécessaires.

9.7.	 INSTALLATION

9.7.1.	 Planchers de stabilité 

En phase d’installation, les structures en treillis mé-
tallique sont généralement stabilisées temporaire-
ment (avant battage des pieux) par des planchers de 
stabilité. Il s’agit le plus souvent de fondations super-
ficielles, disposées aux angles de la plate-forme et 
destinées à reprendre les efforts dus au poids propre 
du jacket et aux efforts d’environnement considérés 
pour la phase d’installation. 
Le dimensionnement des fondations superficielles 
de type plancher de stabilité temporaire peut être 
traité comme indiqué dans l’annexe G de DNVGL-
ST-0126 (2016).
Une attention toute particulière doit être portée sur 
le fait que, compte tenu de contraintes géométriques 
fortes, ces fondations sont soumises à des efforts 
inclinés mais surtout fortement excentrés. Ces ex-
centrements doivent être considérés dès les études 
préliminaires car ils réduisent considérablement la 
portance et conditionnent le dimensionnement.

9.7.2.	 Prédictions de battage
Des prédictions de battage plus ou moins détaillées 

devront être réalisées au fur et à mesure de l’avan-
cement du projet. Ces prédictions sont indispen-
sables pour :

•	 s’assurer que le pieu pourra être installé par bat-
tage à la cote nécessaire pour assurer sa capa-
cité nominale ;

•	 vérifier que l’installation n’affectera pas l’intégrité 
du tube métallique (contraintes de compression 
et de traction admissibles dans l’acier ; fatigue de 
l’acier sous l’effet cumulé des impacts du mar-
teau) ;

•	 dimensionner le ou les marteaux requis pour la 
mise en place ;

•	 dans le cas où une mise en place par battage 
seul ne pourrait être assurée, prévoir des procé-
dures de secours adaptées : curage du bouchon 
de sol, réalisation d’un avant-trou et d’un pieu 
insert cimenté, abandon de la solution par pieu 
battu au profit d’une solution par pieu foré.

Une prédiction de battage comporte deux étapes 
principales :

•	 la détermination de la composante statique de la 
résistance du sol au battage ;

•	 la simulation du complexe marteau-pieu-sol.

Les procédures utilisées pour évaluer la réponse 
des pieux au battage ne sont pas détaillées par les 
normes. Elles restent essentiellement du domaine 
du savoir-faire et sont maîtrisées par un petit nombre 
d’experts. Bien que soutenues à présent par une for-
malisation théorique, une large part demeure semi-
empirique. L’expérience acquise dans une zone 
géographique particulière ou un type de sol donné 
permet de renforcer la fiabilité d’une prédiction.

9.7.2.1.	 Généralités

Lorsqu’un pieu est soumis à des impacts en tête la 
résistance qui s’oppose à la pénétration comporte 
une composante statique et une composante dyna-
mique.
La composante statique (c’est-à-dire non affectée 
par la vitesse de sollicitation) est conventionnelle-
ment appelée SRD (de l’anglais « Soil Resistance 
to Driving »). La SRD peut, notamment dans les ar-
giles, être très différente de la capacité ultime.
Dans les argiles sensibles, la SRD sera très infé-
rieure à la capacité ultime et essentiellement condi-
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tionnée par les propriétés remaniées du matériau ; 
dans les argiles fortement surconsolidées, la SRD 
pourra être supérieure à la capacité du fait de la gé-
nération de pressions interstitielles négatives. Après 
la fin du battage, les résistances vont évoluer dans le 
temps vers la capacité qui sera atteinte à long terme. 
Les phénomènes en jeu dans cette phase dite de  
« cicatrisation » sont le regain de résistance par 
thixotropie et la dissipation des surpressions inters-
titielles accompagnée d’une reconsolidation radiale 
autour du pieu.
Dans les sables, la SRD est assez voisine de la 
capacité ultime (hors considération de phénomènes 
de vieillissement). Un phénomène essentiel lié au 
battage est celui de la « fatigue du frottement » qui 
signifie qu’à un niveau donné dans le sol, la résis-
tance locale en frottement diminue en fonction de 
la pénétration du pieu (ou en d’autres termes du 
nombre de coups de marteau appliqués au pieu). 
Ce phénomène doit être considéré aussi bien dans 
l’évaluation de la SRD que dans celui de la capacité.

L’impact du marteau en tête du pieu se transforme 
en une onde de compression qui se propage le 

long d’un pieu métallique à une vitesse voisine de  
5 400 m/s. Le sol à l’interface sol-pieu est donc solli-
cité de manière dynamique.
La résistance dynamique locale s’exprime simple-
ment par l’équation de Smith (1962) :

avec :
Rdy = résistance dynamique développée sur l’élé-
ment considéré
Rst = résistance statique du sol sur l’interface 
(issue du calcul de la SRD)
j = facteur d’amplification dynamique ou d’amor-
tissement de Smith (en s/m). On distingue les 
valeurs de j pour le frottement, notées js, et pour 
la pointe, notées jp.
v = vitesse de déplacement particulaire de l’élé-
ment.

Les différentes composantes de la résistance dyna-
mique sont illustrées sur la Figure 9.28.
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Rdy = Rst . j . v
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9.7.2.2.	 Composante statique de la résistance 
du sol au battage

La SRD représente la composante statique de la 
résistance du sol au battage. Les principes de calcul 
de la SRD sont voisins des principes de détermina-
tion de la capacité ultime. La différence fondamen-
tale tient dans le choix des paramètres de résistance 
de sols qui doivent être adaptés aux hypothèses : 
degré de remaniement de l’argile, temps de cicatri-
sation, fatigue des sables…
Quelques méthodes parmi les plus couramment uti-
lisées sont celles de :

•	 Stevens et al. (1982), qui s’applique préférentiel-
lement aux sables siliceux, aux argiles peu sen-
sibles, aux sables et graviers ou roches tendres 
détruites par le battage ;

•	 Puech et al. (1990), qui traite plus spécifiquement 
le cas des argiles sensibles, des argiles raides 
et de la traversée de bancs de roche de relative-
ment faible épaisseur ;

•	 Colliat et al. (1996), qui étend la méthode de 
Puech et al. (1990) au cas des limons peu plas-
tiques ;

•	 Alm et Hamre (2001), qui propose une méthode 
de prise en compte de de la fatigue du frottement 
dans les sables à partir de données au CPT.

Une prédiction de résistance au battage doit donner 
au minimum les valeurs minimales et maximales 
prévisibles de la SRD en battage continu (sans in-
terruption) et les comparer à la capacité statique du 
pieu. La capacité statique est en général assimilée à 
la valeur de la SRD à cicatrisation complète. Selon 
les types de sols la SRD peut être :

•	 inférieure à la capacité statique (cas des argiles 
normalement consolidées) voire très inférieure si 
les argiles sont sensibles ou structurées ;

•	 du même ordre que la capacité statique (cas des 
sables) ;

•	 supérieure à la capacité statique (cas des argiles 
fortement surconsolidées).

Un schéma de principe est donné sur la Figure 9.29.
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Il convient de bien distinguer la SRD en battage 
continu et la SRD en reprise de battage, c’est-à-dire 
après un arrêt de quelques minutes ou quelques 
heures (pour changement de marteau, soudure 
d’une section de pieu…).
La SRD en reprise de battage peut être très supé-
rieure à la SRD en battage continu sous l’effet de 
la cicatrisation partielle comme illustré sur la Figure 
9.30.

La fiabilité des prédictions de battage peut être 
considérablement augmentée par la réalisation d’es-
sais de battage instrumenté (pieu équipé de jauges 
de contraintes et d’accéléromètres en tête) sur site 
ou sur un site ayant des conditions de sol similaires. 
L’interprétation des résultats permet de caler la mé-
thode de prédiction.
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Figure 9.30: Composantes de la SRD lors d’une reprise de battage

9.7.2.3.	 Simulation de battage

L’impact de la masse frappante génère une onde 
de compression en tête du pieu. Le signal d’entrée 
(signature du mouton) est fonction des caractéris-
tiques du marteau et de l’impédance du pieu. Cette 
onde se propage ensuite dans l’acier du pieu à une 
vitesse voisine de 5 400 m/s sans déformation si elle 
ne rencontre aucun obstacle. Toute variation d’impé-
dance va provoquer une altération du signal. Par 
exemple un changement de section d’acier génèrera 
des ondes réfléchies. A son entrée dans le sol, l’onde 
va provoquer une résistance du sol par frottement. 
Lorsque l’énergie du signal est supérieure à la résis-
tance dynamique générée, un déplacement local ir-
réversible (plastique) pourra se produira. Il en est de 
même en pointe de pieu. En revanche, si lorsqu’elle 
arrive en pointe, l’onde n’a plus assez d’énergie 
pour déplacer la pointe du pieu, aucun enfonce-
ment irréversible de l’ensemble du pieu ne pourra 
se produire. Seul un déplacement réversible sera  

possible : la valeur limite du déplacement réversible 
est appelée « quake » en anglais.
Les simulations de battage ont pour but de s’assu-
rer que l’énergie délivrée au pieu par le mouton est 
capable de provoquer un avancement global du pieu 
suffisamment important pour que sa pénétration 
puisse s’effectuer sous un nombre de coups accep-
table. Ce résultat doit de plus être atteint sans géné-
rer de contrainte dans l’acier susceptible de l’endom-
mager.

Les simulations sont effectuées à partir de logiciels 
dédiés basés sur l’intégration de l’équation d’onde. 
Un des logiciels les plus couramment utilisés est 
GRL WEAP (Goble Rausche Likins and Associates, 
2015). Le principe est assez simple. Il consiste à 
décomposer le marteau et le pieu en une série d’élé-
ments linéaires caractérisés par leur masse, leur 
module d’élasticité, leur coefficient de restitution 
d’énergie et leur amortissement.
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Les données d’entrée sont :
•	 le type de marteau avec ses caractéristiques : les 

logiciels disposent actuellement d’une base de 
données facilitant leur modélisation ;

•	 la décomposition du pieu en éléments suffisam-
ment fins pour permettre de restituer au mieux les 
variations de section et les variations du profil de 
sol ;

•	 la résistance dynamique à appliquer sur ces 
éléments à l’interface sol-pieu qui est caractéri-
sée par la composante statique de la résistance 
au battage (SRD), le coefficient d’amplification 

dynamique de Smith (j), les valeurs du déplace-
ment limite réversible en frottement et en pointe 
(quakes Qs et Qp). Les valeurs liées à la réponse 
dynamique du système sol-pieu (quake et amor-
tissement) sont assez mal connues et difficile-
ment mesurables. Il est recommandé de veiller à 
ce que les valeurs d’amortissement choisies pour 
effectuer une prédiction soient compatibles avec 
celles utilisées pour caler la méthode de calcul de 
la SRD sélectionnée. Par défaut, on pourra utili-
ser les valeurs proposées par Roussel (1979) et 
reportées dans le Tableau 9.8.

Tableau 9.8: Valeurs des paramètres de réponse dynamique du système sol-pieu lors du battage

Paramètres Unité
Argile Sable/

Limon Roche
Molle Ferme Raide Très raide Dure

Déplacement 
frottement Qs

mm 5,00 3,80 2,50 2,50 2,50 2,50 2,50

Déplacement 
pointe Qp

mm 5,00 3,80 2,50 2,50 2,50 2,50 2,50

Amortissement 
frottement js

s/m 0,35 0,25 0,20 0,15 0,10 0,25 0,25

Amortissement 
pointe jp

s/m 0,65 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50 0,50

A l’origine la roche n’est pas mentionnée dans l’ar-
ticle de Roussel (1979). Selon Stevens et al (1982), 
le battage dans le rocher entraînerait une fracturation 
des couches rocheuses, qui dans certaines condi-
tions de résistance et de compressibilité les réduirait 
en matériau granulaire.

Le modèle de propagation d’onde, simule pour 
chaque coup l’impact généré par le marteau en 
tenant compte de l’efficacité globale du système et 
permet de calculer les données suivantes :

•	 courbe de résistance du sol en fonction du nombre 
de coup de marteau : cette courbe donne immé-
diatement au géotechnicien la valeur de SRD 
maximale que peut vaincre un marteau dans des 
conditions de fonctionnement normales ;

•	 énergie transférée en tête de pieu (ENTHRU) en 
tenant compte de toutes les efficacités du sys-
tème ;

•	 contraintes maximales en compression et en ten-
sion dans le pieu.

Les résultats des simulations de battage peuvent 
être intégrés dans l’histoire des contraintes du pieu 
pour la vérification de la fatigue de l’acier.

9.7.3.	 Forage

Des recommandations pour la bonne exécution de 
forages en vue de la réalisation de pieux sont four-
nies dans la norme NF EN 1536 (2015).
Quelques points essentiels sont rappelés ci-après :

•	 lors de la réalisation de pieux forés, toutes me-
sures doivent être prises pour empêcher l’ébou-
lement de sol/roche dans le forage. Les risques 
sont élevés dans les sols cohérents peu consis-
tants, les sols granulaires, les sols hétérogènes, 
les roches fracturées.

•	 lorsque les risques d’éboulement sont impor-
tants, l’utilisation de boues de forage de densité 
appropriée doit être envisagée pour assurer la 
stabilisation des parois de forage.

•	 les excavations terminées ne doivent être lais-
sées ouvertes que le temps strictement néces-
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saire au nettoyage du trou et à l’installation du 
tube métallique ou des armatures.

•	 les débris déposés en fond de trou durant le fo-
rage doivent être soigneusement nettoyés avant 
le bétonnage. Leur présence est susceptible de 
fortement altérer la performance du pieu foré vis 
à vis de la capacité en pointe.

•	 le système de forage et le type d’outil doivent être 
adaptés aux conditions de sols ou de roches de 
manière à permettre une excavation rapide et 
créer des conditions de rugosité des parois com-
patibles avec les hypothèses retenues lors du di-
mensionnement (choix des valeurs de frottement 
limite entre le coulis ou le béton d’une part et le 
sol ou la roche d’autre part).

•	 en cas d’utilisation de boue bentonitique de fo-
rage, des précautions particulières sont à prévoir 
en présence d’eau de mer. On s’attachera égale-
ment au recyclage de la boue avant le bétonnage.
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10.	 DIMENSIONNEMENT DES 
FONDATIONS GRAVITAIRES

10.1.	GÉNÉRALITÉS

10.1.1.	Définition d’une fondation gravitaire

Les fondations gravitaires sont des fondations  
assurant leur stabilité essentiellement par leur poids 
propre et celui des éléments supportés. Leur encas-
trement dans le sol est faible voire nul.
Le radier, base de la fondation, est généralement 
de forme circulaire, pleine ou annulaire. Il peut aussi 
être de forme octogonale, carrée ou rectangulaire. 
Typiquement, pour les éoliennes offshore, le dia-
mètre (ou largeur) du radier est de l’ordre de 20 m 
à 35 m.
La fondation gravitaire peut être équipée de jupes 
relativement courtes (< 3 m) pénétrant dans le sol ; 
cependant la contribution des jupes à la résistance 
au glissement de la fondation (par effet de butée) 
sera faible dans la plupart des cas. Placées en péri-
phérie, ces jupes peuvent offrir une protection contre 
l’affouillement ou prévenir des effets d’érosion par 
pompage sous la semelle associés aux mouvements 
de la fondation. Des réseaux de jupes distribuées 
judicieusement sous la fondation (jupes internes) 
peuvent permettre la transmission des efforts dans 
une couche de sol plus favorable dans le cas de sols 
peu compétents en surface ; leur espacement et leur 
capacité structurale devront alors être dimensionnés 
en conséquence.
La conception de la fondation gravitaire doit prendre 
en compte les caractéristiques morphologiques du 
fond marin, en particulier sa pente et sa possible 
irrégularité. Afin d’assurer un contact réparti sur la 
surface totale de la fondation, il convient de consi-
dérer la nécessité, ou non, de créer une plate-forme 
artificielle plane par apport de matériaux ou de réali-
ser une injection de collage sous la fondation. Dans 
certains cas, l’enlèvement et/ou la substitution de 
sédiments de surface hétérogènes ou de propriétés 
médiocres peut être à considérer.

10.1.2.	Critères de dimensionnement

Les critères à vérifier pour le dimensionnement géo-
technique des fondations sont classés selon trois 

catégories principales : les Etats Limites Ultimes, 
ELU, les Etats Limites de Services, ELS et les Etats 
Limites de Fatigue, ELF. Les vérifications à mener 
pour chacun des Etats Limites, dans le cas des fon-
dations gravitaires des éoliennes offshore, sont lis-
tées ci-après.

Les ELU s’intéressent aux éléments conduisant 
à la rupture géotechnique de la fondation ou à sa 
perte de stabilité. Les critères de dimensionnement 
qui devront être analysés aux ELU comprennent 
a minima : la résistance de la fondation au glisse-
ment, sa capacité portante (sous l’effet combiné des 
charges horizontales, verticales et des moments de 
renversement), sa stabilité au renversement, ainsi 
que la stabilité hydraulique, sous les cas de charges  
extrêmes. La méthodologie de vérification des cri-
tères ELU est détaillée au paragraphe 10.3.
Les ELS s’intéressent aux déformations perma-
nentes ou temporaires au regard des critères 
d’exploitation de l’éolienne. Les critères de dimen-
sionnement qui devront être analysés aux ELS  
comprennent a minima : le tassement total moyen, 
les tassements différentiels, les rotations perma-
nentes. Le critère de rotation admissible au niveau 
de la turbine, imposé par le fabricant, est très sé-
vère (typiquement 0,5° dont 0,25° réservés aux tolé-
rances d’installation) et se révèle être un des facteurs 
les plus contraignants pour le dimensionnement.  
La méthodologie de vérification des critères ELS est 
détaillée au paragraphe 10.4. Un critère complémen-
taire de dimensionnement s’applique sur le taux mi-
nimum de surface comprimée. Ce critère est discuté 
au paragraphe 10.6.

Les Etats Limites de Fatigue, ELF, n’apparaissent 
pas comme critère dimensionnant pour l’analyse 
géotechnique des fondations. Cependant l’analyse 
géotechnique devra fournir les données d’entrée  
nécessaires à l’étude aux ELF des éléments de 
structure et permettre la modélisation du comporte-
ment dynamique de la fondation tel que développé 
au paragraphe 10.6.

L’effet des charges cycliques doit être pris en compte :
•	 aux ELU : l’accumulation de pressions intersti-

tielles et/ou de déformations sous la fondation 
peut générer une diminution de la résistance du 
sol ;
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•	 aux ELS : les cycles sont susceptibles de géné-
rer une accumulation des déformations perma-
nentes et une modification des modules de défor-
mation ;

•	 aux ELF : les cycles affectent la valeur des  
modules de déformation.

Enfin il est nécessaire de vérifier certains critères 
spécifiques au cas d’installation (paragraphe 10.8) 
et de garantir la stabilité vis-à-vis des phénomènes 
d’érosion (paragraphe 10.11).

10.1.3.	Cas de charge à analyser pour le 
dimensionnement géotechnique

Les cas de charge (Design Load Cases, DLC)  
décrivent l’ensemble des configurations dans les-
quelles l’éolienne est susceptible de se trouver 
pendant toute sa durée de vie. Certains DLC s’ap-
pliquent aux vérifications aux ELU, et d’autres aux 
vérifications aux ELS ou ELF. Ces aspects sont 
discutés dans le chapitre 7. L’ensemble des situa-
tions prenant en compte les différentes combinai-
sons requises représente plusieurs milliers de cas 
de charges. Il convient donc de sélectionner parmi 
tous ces cas de charge ceux qui sont pertinents pour 
l’analyse géotechnique de la fondation. Cette sélec-
tion se fera en interaction entre le bureau d’étude 
qui produit l’ensemble des cas de charges et le géo-
technicien.
De manière générale les cas de charge suivants 
seront critiques pour le calcul géotechnique des  
embases gravitaires :

•	 ELU : les charges extrêmes avec leurs efforts 
concomitants, et les cas d’excentrements maxi-
maux. L’amplitude cyclique correspondant à ces 
cas sera elle aussi essentielle ;

•	 ELS : les charges extrêmes à forte amplitude 
cyclique et faible nombre de cycles ainsi que 
les charges plus faibles appliquées avec un 
plus grand nombre de cycles, et éventuellement 
la succession de ces conditions et la répétition 
d’évènements extrêmes.

Le contenu cyclique, c’est-à-dire l’historique de char-
gement modélisé pendant la tempête ou l’évène-
ment correspondant devra être analysé pour les cas 
critiques.

Les valeurs des charges dépendent de la raideur 
et de l’amortissement de la fondation sous ces 
charges. Plusieurs itérations sont donc généralement  
nécessaires entre l’ingénierie géotechnique et l’ingé-
nierie de structure pour converger vers les valeurs 
de charge finales applicables aux vérifications ELU 
et ELS.

10.1.4.	Notion de surface effective 

Il est courant, notamment en phase préliminaire, de 
ramener les analyses géotechniques des fondations 
gravitaires à des cas de géométrie et de charge 
idéalisés afin de permettre l’application de méthodes 
analytiques de calcul simples, en particulier pour les 
calculs de stabilité.
Ainsi une fondation rectangulaire, soumise à un  
effort vertical et à un moment de renversement peut 
être représentée par une fondation rectangulaire 
équivalente de dimensions réduites, excentrée par  
rapport à la fondation réelle et assujettie uniquement 
à l’effort vertical d’origine réparti uniformément, tout 
en maintenant la compatibilité à l’équilibre isosta-
tique des efforts externes appliqués. Pour une fon-
dation réelle de largeur B et de longueur L, on définit 
ainsi une aire effective réduite de largeur B’ et de 
longueur L’, selon la méthode dite de Meyerhof illus-
trée sur la Figure 10.1 ci-après.
Une fondation circulaire soumise à un moment de 
renversement peut être représentée par une aire  
effective rectangulaire déterminée selon le modèle 
de la « lunule » décrit dans les recommandations 
RFG N° 138-139 (2012) et DNVGL-ST-0126 (2016), 
tel qu’illustré en Figure 10.2 ci-après.
Pour le cas d’une fondation circulaire pleine de dia-
mètre B (B = 2.R), l’aire effective Aeff ainsi détermi-
née, et normalisée par l’aire totale (Atot = π.B² / 4), 
est représentée en fonction de l’excentrement nor-
malisé e/B sur la Figure 10.3.
Ces principes de détermination de la surface effec-
tive d’une fondation circulaire pleine peuvent être 
étendus au cas d’une fondation annulaire, tel que 
présenté en Annexe B.
Il faut cependant rappeler qu’une analyse de la fon-
dation par la méthode de la surface effective est une 
approximation acceptable en étude préliminaire. En 
phase d’étude de détail, la capacité de la fondation 
sous chargements combinés devra être vérifiée par 
des méthodes plus rigoureuses.
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10.1.5.	Idéalisation de la géométrie de la 
fondation

Dans le cas d’une fondation ayant une forme géo-
métrique complexe, c’est-à-dire non rectangulaire 
ou non circulaire, il peut être nécessaire d’adopter 
une forme idéalisée pour l’analyse géotechnique de 
la fondation afin de permettre l’application de mé-
thodes analytiques de calcul simples, notamment en 
phase préliminaire.
Il convient alors de vérifier que la surface et les mo-
ments d’inertie de la fondation idéalisée sont iden-
tiques, ou suffisamment proches, de ceux de la fon-
dation réelle. Cette vérification pourra être menée 
selon l’approche détaillée dans ISO 19901-4 (2016), 
Annexe A.7.2.4.1.
Cependant, en phase d’étude de projet la forme 
idéalisée devra être validée par des méthodes plus 
rigoureuses.

10.2.  FACTEURS PARTIELS  
 DE  MATÉRIAUX

Les facteurs partiels de matériaux applicables au 
dimensionnement des fondations gravitaires sont 
détaillés au paragraphe 7.3.3.

10.3.	 VÉRIFICATIONS ELU

Les critères à vérifier aux ELU comprennent : la ré-
sistance de la fondation au glissement, sa capacité 
portante (sous l’effet combiné des charges horizon-
tales, verticales et des moments de renversement), 
sa stabilité au renversement, ainsi que la stabilité 
hydraulique.
Les recommandations présentées au paragraphe 
7.4.4.4 de DNVGL-ST-0126 (2016) peuvent être 
considérées pour sélectionner les conditions de 
chargement pour lesquelles les vérifications aux 
ELU devront être menées. On s’intéressera plus par-
ticulièrement aux cas :

•	 de la tempête de projet isolée (telle que définie 
contractuellement) ;

•	 d’un arrêt d’urgence ou d’une tempête précédés 
de conditions d’opérations normales ;

•	 de tout autre scénario qui pourrait être défini de 
manière à couvrir les actions ELU les plus cri-
tiques pour le sol.

Les vérifications sont fortement dépendantes des 
conditions de drainage du sol et de son comporte-
ment sous chargement cyclique.
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Figure 10.3 : Relation entre aire effective et excentrement pour une fondation circulaire pleine
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10.3.1.	Conditions de drainage du sol

Afin d’évaluer si la réponse du sol sous une solli-
citation donnée s’effectue en conditions drainées, 
non drainées ou partiellement drainées, et de justi-
fier ainsi l’application de méthodes de calcul et de 
paramètres de sol adaptés, il convient de considérer 
le mécanisme de rupture mis en jeu, le chemin de 
drainage associé, les propriétés de consolidation du 
sol (perméabilité et compressibilité), la vitesse et la 
durée de la sollicitation.
Etant donné la taille des fondations considérées, 
la vérification de la capacité portante mobilise un 
volume de sol important. En conséquence, les ana-
lyses de capacité portante doivent se faire par défaut 
en conditions non drainées. Ce sera notamment le 
cas lors des études préliminaires. Pour justifier des 
analyses de capacité portante en conditions drainées 
ou partiellement drainées, des études spécifiques 
de dissipation des pressions interstitielles dans le 
massif de sol mobilisé sont nécessaires, prenant en 
compte les perméabilités, les conditions aux limites, 
les vitesses de chargement. Ce type d’analyse n’est 
envisageable qu’en phase d’étude de détail.
Dans des sables denses, on observe couramment 
sur les échantillons testés en laboratoire une résis-
tance au cisaillement non drainée élevée, liée au 
développement de pressions interstitielles négatives 
importantes. Ces effets de dilatance doivent être 
considérés avec prudence dans les analyses de 
capacité de la fondation en raison du risque de dissi-
pation de ces pressions interstitielles, tel qu’indiqué 
dans DNVGL-RP-C212 (2017), § 5.2.2.4.
La résistance au glissement de la fondation gravitaire 
est conditionnée par la nature de l’interface. Pour 
la grande majorité des matériaux (argiles, sables), 
il conviendra d’effectuer les analyses en conditions 
non drainées. Dans le cas d’une fondation reposant 
sur un matériau grossier (typiquement graviers en 
place, couche de préparation, ou lit de pose), les tra-
vaux de Pederstad et al. (2015) montrent que l’hypo-
thèse de drainage total sous sollicitations cycliques 
liées à l’action des vagues (c’est-à-dire pour une pé-
riode de sollicitation de l’ordre de 10 secondes) n’est 
pas nécessairement vérifiée. La contrainte effective 
utilisée pour vérifier le critère de non-glissement doit 
tenir compte des pressions interstitielles potentiel-
lement générées dans le matériau d’assise sous 
l’effet du chargement cyclique, tel qu’indiqué dans 
DNVGL-RP-C212 (2017), § 5.2.3. Dans le cas où la 

conception du lit de pose est maitrisée de manière à 
garantir des propriétés de drainage suffisantes pour 
justifier l’absence de génération de pression inters-
titielle, un calcul en conditions drainées pourra être 
mené.

La sélection des paramètres de sol adaptés aux dif-
férentes vérifications évoquées dans ce paragraphe 
est discutée dans le chapitre 6, paragraphe 6.2.5 
(Tableau 6.3).

10.3.2.	Stabilité ELU : glissement

La résistance de la fondation au glissement est tra-
ditionnellement calculée selon les méthodes clas-
siques décrites dans DNVGL-ST-0126 (2016) et ISO 
19901-4 (2016).

En approche simplifiée, le calcul de la résistance 
au glissement selon la méthode présentée dans 
DNVGL-ST-0126 – Annexe G6 (2016) est couram-
ment effectué en considérant la mobilisation de la 
résistance limite du sol sur l’aire effective de la fon-
dation (telle que présentée au paragraphe 10.1.4). 
Cependant, en présence de jupes, on pourra justifier 
un transfert des efforts horizontaux sur l’ensemble 
de la surface comprimée de la fondation voire sur 
l’aire totale. Cette approche peut avoir un effet béné-
fique significatif dans le cas de sols cohérents, mais 
sera sans effet dans le cas de calculs drainés sur sol 
purement frottant (car dans ce cas la résistance hori-
zontale est liée à l’effort vertical, et non à la surface 
de contact).

Pour les fondations sans jupes, les propriétés d’inter-
face entre la base de la fondation et le matériau sous-
jacent sont d’une importance majeure dans l’évalua-
tion de la résistance de la fondation au glissement. 
Un coefficient d’interface (dit aussi coefficient de 
rugosité) s’applique sur la résistance du sol au cisail-
lement, que la réponse du sol se fasse en conditions 
drainées ou non drainées. Ce coefficient d’interface r 
(avec r ≤ 1) est spécifique au sol en place et au ma-
tériau de construction de la fondation (en particulier 
la rugosité relative de la surface de contact au regard 
de la taille des éléments constitutifs du sol est un 
facteur prépondérant). Il est demandé de justifier les 
propriétés d’interface adoptées pour le dimensionne-
ment sur une base expérimentale. Il peut s’avérer 
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avantageux d’améliorer les propriétés d’interface sur 
la face inférieure de la fondation par des dispositions 
constructives adaptées.
Les surfaces préférentielles de glissement à analy-
ser sont situées à l’interface entre la fondation et le 
sol en place ou à l’interface entre la couche de pré-
paration (si présente) et le sol en place, ainsi qu’à 
l’intérieur du massif de sol en considérant une sur-
face de rupture proche de la surface. Au-delà d’une 
certaine profondeur, le mécanisme de rupture est 
associé aux analyses de capacité portante.

Pour les fondations équipées d’un réseau de jupes, 
on déterminera le mécanisme préférentiel de rupture 
et si nécessaire on adaptera le maillage des jupes 
‘internes’ afin de contraindre le passage du plan de 
rupture à la base de celles-ci. La contribution de 
jupes courtes à la résistance au glissement de la fon-
dation restera faible et sera généralement négligée. 
Dans certains cas, on pourra cependant prendre en 
compte une fraction de la résistance en butée maxi-
male, qui n’excèdera pas 30%, en s’assurant de la 
compatibilité des déplacements nécessaires à sa 
mobilisation vis-à-vis du déplacement nécessaire 
pour mobiliser le frottement à la base et des limites 
de déplacement admissibles pour l’ouvrage (sous 
réserve d’absence d’érosion sur la durée de vie de 
l’ouvrage). Le frottement sur les parois des jupes dé-
coulant de la pression des terres s’exerçant sur ces 
parois fournit une contribution minime à la capacité 
latérale de la fondation.

L’interaction entre l’effort horizontal, H, et le couple 
de torsion, T (c’est-à-dire le moment autour de l’axe 
vertical), doit être prise en compte soit par le calcul 
direct d’un effort horizontal équivalent tel que proposé 
dans DNVGL-ST-0126 – Annexe G2 (2016), soit par 
l’utilisation de courbes enveloppes d’interaction H-T 
telles que proposées par Finnie and Morgan (2004), 
Yun et al. (2009), soit par l’application d’autres mo-
dèles analytiques spécifiques prenant en compte les 
effets combinés et cumulatifs de la mobilisation par 
la fondation des contraintes de cisaillement liées à 
l’effort horizontal H et au couple de torsion T.

10.3.3.	Stabilité ELU : portance

La capacité portante de la fondation gravitaire est 
analysée sous l’effet combiné des charges verticales 
(V), des charges horizontales (H), et des moments 

de renversement (M), dans une approche dite V-H-
M. Il est rappelé que les efforts appliqués aux fonda-
tions d’éoliennes offshore sont caractérisés par des 
moments de renversement et par un excentrement 
(M/V) significatifs.
En approche préliminaire, le calcul de portance 
V-H-M est couramment ramené à un simple calcul 
V-H, l’effort V étant réparti uniformément sur l’aire ef-
fective définie au paragraphe 10.1.4. Cette méthode 
simplifiée telle que décrite dans DNVGL-ST-0126 – 
Annexes G4 et G5 (2016) et ISO 19901- 4 (2016) 
s’applique aux fondations pleines et reste approxi-
mative, en particulier dans le cas de moments de 
renversement importants. Cette approche est poten-
tiellement pénalisante (c’est-à-dire très conserva-
tive) pour un sol cohérent homogène (voir Taiebat 
et Carter, 2010). On notera que dans le cas d’un 
calcul non drainé, la formulation DNVGL-ST-0126 
(2016) nécessite la connaissance de la résistance 
au cisaillement non drainé sur la surface de rupture 
dans le massif de sol. Dans un sol non-homogène 
cela nécessite donc la détermination de la géomé-
trie (et notamment la profondeur) de cette surface de 
rupture. Pour le cas particulier d’un profil de cohé-
sion qui augmente linéairement avec la profondeur, 
la solution analytique proposée dans ISO 19901-4 
(2016) pourra être utilisée.

Des méthodes numériques permettant de générer 
des courbes enveloppes dans l’espace V-H-M pour 
un système fondation-sol donné sont aujourd’hui 
accessibles. Dans le cas de sols homogènes et de 
fondations de forme géométrique simple (rectangu-
laire ou circulaire), des solutions génériques d’enve-
loppes V-H-M sont disponibles dans la littérature, 
dont quelques exemples sont publiés dans Ran-
dolph and Gourvenec (2011), Gourvenec (2007), 
Taiebat and Carter (2010), Feng et al. (2014). Pour 
les cas de profils de sols non-homogènes et pour 
des géométries plus complexes il conviendra de 
développer des courbes enveloppes V-H-M spéci-
fiques au cas étudié. Les méthodes globales V-H-M 
basées sur des résultats publiés ou sur des analyses 
numériques spécifiques au projet sont à privilégier 
en études de projet.

L’anisotropie de résistance liée au mécanisme de 
rupture mis en jeu (cisaillement direct, compression, 
extension), doit être considérée dans ces analyses. 
Une illustration des différents mécanismes mis en 
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jeu sous une fondation gravitaire est présentée sur 
la Figure 6.12.

10.3.4.	Cas particulier des fondations annulaires 
ou autres géométries complexes

Des courbes enveloppes de capacité V-H-M géné-
riques sont uniquement disponibles pour le cas de 
fondations rectangulaires ou circulaires pleines et de 
profils de sol idéalisés. Pour d’autres géométries de 
fondation et conditions de sol plus complexes il est 
donc nécessaire d’appliquer des méthodes numé-
riques prenant en compte les spécificités du projet 
étudié afin d’évaluer la stabilité de la fondation.
En phase préliminaire, il est envisageable d’appli-
quer des méthodes simplifiées. Pour la vérification 
de la capacité portante, on pourra, quelle que soit 
la forme de la fondation, appliquer la méthode vi-
sant à comparer une contrainte de référence qref à 
la contrainte admissible, qref étant déterminée sur la 
base d’une distribution trapézoïdale des contraintes 
verticales sur la surface de la fondation. L’effet d’in-
teraction des efforts horizontaux sur la capacité ver-
ticale pourra être pris en compte en introduisant un 
coefficient d’inclinaison des charges.
Dans le cas d’une fondation annulaire, la méthode 
de la surface effective pourra également être utili-
sée. On présente en Annexe B une méthode permet-
tant de calculer la surface effective d’une fondation 
annulaire.
En cas d’idéalisation de la géométrie d’une fonda-
tion, les recommandations du paragraphe 10.1.5 
sont applicables.

10.3.5.	Stabilité ELU : prise en compte des effets 
du chargement cyclique

Sous l’application de contraintes cycliques les sols 
sont susceptibles de développer et accumuler pres-
sions interstitielles et déformations, se traduisant par 
une dégradation de leur résistance mécanique et de 
leur raideur et par l’apparition de déformations per-
manentes. Certains matériaux tels que les sols car-
bonatés sont susceptibles de subir une dégradation 
particulièrement sévère sous chargement cyclique.
Hormis le cas accidentel des charges liées aux 
séismes, les charges cycliques transmises au sol 
par la fondation sont essentiellement associées à 
l’action des vagues, de la houle et et du vent. L’effet 

de ces charges cycliques doit être considéré dans 
le calcul de stabilité aux ELU. Il peut s’avérer que le 
chargement cyclique n’ait pas d’effets d’endomma-
gement notables sur la résistance du sol (ELU).

L’historique réel des chargements cycliques appli-
qués aux fondations d’éoliennes offshore est très 
complexe du fait du grand nombre de cycles et de 
leur caractère irrégulier et non symétrique. Suivre 
les cycles individuellement tout au long d’un histo-
rique de chargement comportant des centaines ou 
des milliers de cycles n’est pas considéré faisable 
en pratique.
Les méthodes de dimensionnement cyclique les plus 
avancées s’appuient sur une idéalisation du charge-
ment et sur la mise en œuvre de modèles semi-em-
piriques de comportement du sol.
La manière de traiter les charges cycliques est dé-
crite au paragraphe 4.2.

Les principes de sélection des paramètres de sols 
adaptés aux analyses sous chargement cyclique 
sont discutés dans le chapitre 6.
On supposera ici qu’un modèle de la réponse du sol 
sous chargement cyclique est disponible et utilisable 
pour le dimensionnement de la fondation. Celui-ci 
comprendra :

•	 une représentation de l’accumulation de l’en-
dommagement du sol, basé sur l’accumulation 
de déformations (généralement plus fiable dans 
les argiles), ou de pressions interstitielles (dans 
les sables), en fonction du taux de contrainte 
cyclique et du nombre de cycles appliqués ; un 
exemple est présenté sur la Figure 10.4 ;

•	 une représentation de la résistance au cisaille-
ment cyclique en fonction du taux de chargement 
cyclique et pour un nombre de cycles applicable 
au dimensionnement, tel que représenté à titre 
d’exemple sur la Figure 10.5 (a, b, c, d).

Note : les représentations proposées en Figure 
10.4 et Figure 10.5 sont celles le plus couramment 
utilisées. Cependant, des représentations diffé-
rentes sont possibles, utilisant d’autres paramètres 
de normalisation.
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Figure 10.4 : Exemples de représentation de la pression interstitielle permanente  
(en haut) et de la déformation en cisaillement cyclique (en bas) en fonction  

du taux de chargement cyclique et du nombre de cycles.  
Essais DSS alternés (two-way) - D’après Andersen et al. (2013)
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En pratique, les analyses sont conduites en plu-
sieurs étapes.
Dans une première étape, on détermine à partir de 
l’événement dimensionnant (la tempête) un char-
gement « idéalisé » comportant une succession de 
paquets de cycles d’amplitudes constantes, tel que 
décrit au paragraphe 4.2.
On analyse ensuite en chaque point du massif de sol 
sollicité par la fondation les contraintes moyennes 
et cycliques correspondant à chaque niveau d’am-

plitude obtenu dans l’étape précédente. En appli-
quant successivement ces paquets de contraintes 
cycliques en ordre croissant d’amplitude et par un 
principe d’accumulation de l’endommagement (en 
déformation ou en pression interstitielle), on obtient 
l’endommagement final et le nombre de cycles  
« équivalent », Neq, qu’il aurait fallu appliquer au 
dernier « paquet » de chargement (correspondant à 
l’effort maximal) pour obtenir un endommagement si-
milaire. La procédure est illustrée sur la Figure 10.6.
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Figure 10.6 : Exemple de mise en œuvre de la procédure d’accumulation 
de pression interstitielle (d’après Andersen et al., 1988)
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On comprend donc ici que le nombre de cycles 
équivalent, Neq, reflète spécifiquement l’événement 
considéré, c’est-à-dire la tempête de dimensionne-
ment, et la réponse du sol au cours de cet évène-
ment pour la fondation adoptée.
En chaque point du massif, pour le taux de contrainte 
moyenne et cyclique à l’effort maximal et pour le Neq 
obtenu précédemment, on peut alors déterminer la 
résistance cyclique du sol à partir de la représenta-
tion proposée en Figure 10.5 (b et d).
Cette approche suppose une réponse du sol en 
conditions non drainées à l’échelle de temps de 
la tempête et de la fréquence des sollicitations cy-
cliques. En phase d’optimisation, il est possible de 
prendre en compte les effets d’un drainage partiel au 
cours de la tempête, s’il y a lieu, entrainant une ré-
duction du nombre de cycles équivalent Neq. L’appli-
cation d’une telle méthode est illustrée dans Jostad 
et al. (2015).

La méthodologie proposée ci-dessus n’est en pra-
tique rigoureusement applicable qu’au stade de 
l’étude de projet, lorsqu’on dispose de la totalité 
des informations nécessaires. Le dimensionnement 
final doit prendre en compte l’historique de charge-
ment spécifique au site étudié pour la tempête de 
référence. Sur les côtes françaises, les résultats de 
campagnes de mesures permettront à l’avenir d’affi-
ner les modèles prévisionnels de charge, et in-fine la 
gamme de Neq applicable.

Lors des études préliminaires, on pourra appliquer la 
procédure simplifiée suivante, selon le niveau d’in-
formation disponible :

•	 en l’absence d’un historique de chargement spé-
cifique pour les vérifications aux ELU, on pourra 
adopter une valeur forfaitaire de Neq. Le choix de 
la valeur de Neq pourra s’appuyer sur des histo-
riques de tempêtes établis dans d’autres régions 
du monde. Des valeurs de Neq de l’ordre de 5 à 20 
cycles équivalents ont été obtenues sur des pro-
jets pétroliers en mer du Nord ou dans d’autres 
régions du globe ;

•	 une dégradation nominale de résistance au cisail-
lement cyclique pourra être adoptée par l’applica-
tion d’un abattement pertinent et conservatif (lié 
à une valeur de Neq et à un taux de chargement 
cyclique), homogène sur l’ensemble du massif 
mobilisé ou par tranche de sol ;

•	 dans l’attente du modèle de sol applicable au site 
considéré, on pourra par défaut utiliser un modèle 
de sol de référence bien documenté et suffisam-
ment représentatif du sol en place.

La valeur de la résistance au cisaillement cyclique 
dépend du mécanisme de rupture étudié et pourra 
ainsi être différente pour l’analyse de la résistance 
au glissement de la fondation ou de sa capacité  
portante.

10.3.6.	Vérification au renversement

L’application d’autres critères dimensionnants, no-
tamment les vérifications de capacité portante, les 
critères de surface comprimée, les déformations ad-
missibles en rotation, permettent de satisfaire impli-
citement la stabilité au renversement.
La correspondance entre excentrement, surface 
comprimée et coefficient de sécurité au renverse-
ment pour des fondations circulaires et annulaires 
est présentée en Annexe B. 

10.3.7.	Effet du phasage des travaux sur les 
caractéristiques de sol 

Dans certains cas, un phasage des travaux d’ins-
tallation de la fondation implique des configurations 
temporaires clairement identifiées avant l’application 
des efforts de dimensionnement aux ELU. L’amé-
lioration des caractéristiques de sol, notamment 
l’accroissement de résistance au cisaillement mo-
notone, résultant de la consolidation sous le poids 
propre associé à ces situations temporaires, pourra 
être prise en compte. Ces effets sont potentiellement 
significatifs selon les propriétés du sol et les carac-
téristiques de la fondation. La prise en compte de 
ces effets doit être justifiée au vu des propriétés de 
consolidation des couches de sol concernées et de 
la durée d’application de ces états temporaires avant 
application des efforts dimensionnants.
L’accroissement de la résistance au cisaillement 
monotone lié à la consolidation sera appliqué avant 
l’abattement lié au chargement cyclique. Certains 
modèles permettent d’intégrer ces deux effets dans 
un même calcul.
En théorie, l’amélioration des caractéristiques de sol 
associée à un préchargement cyclique naturel (lié à 
des conditions environnementales nominales) avant 
l’arrivée de la tempête de dimensionnement pourrait 
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aussi être envisagée. Cependant, la quantification 
de ces effets et la définition des critères spécifiques 
à prendre en compte (tels que la durée avant ap-
plication de la tempête de dimensionnement et la 
nature de ces conditions environnementales nomi-
nales) semblent difficiles à maîtriser.

10.4.  VÉRIFICATIONS ELS

Ces vérifications ont pour but d’évaluer les cumuls 
de déformations attendues durant la vie de l’ouvrage 
(tassements, rotations et autres déformations perma-
nentes) afin de s’assurer que la fondation respecte 
les critères imposés par le fabricant et l’exploitant 
(paragraphe 10.1.2) et permettre ainsi de garantir sa 
fonctionnalité. 
Les recommandations présentées au paragraphe 
7.4.4.4 de DNVGL-ST-0126 (2016) peuvent être 
considérées pour sélectionner les conditions de 
chargement pour lesquelles les vérifications aux 
ELS devront être menées. On s’intéressera plus par-
ticulièrement aux cas :

•	 tempête de projet isolée : charge maximale ex-
trême pour un nombre de cycles équivalents (gé-
néralement compris entre 5 et 20) ;

•	 arrêt d’urgence ou tempête précédés de condi-
tions opérationnelles ;

•	 succession de tempêtes (un exemple est présen-
té dans LeBlanc et al., 2010) ;

•	 niveaux de charge LDD 10-2 et LDD 10-4 définis 
dans le paragraphe 7.2.

La fondation est soumise sous l’effet des charges de 
service à des déplacements statiques à long terme 
et à des déplacements induits par les chargements 
cycliques. Les déplacements statiques, d’origine 
gravitaire, sont la somme des déformations de cisail-
lement, des tassements de consolidation (conso-
lidation primaire) et des tassements dus au fluage 
(consolidation secondaire). Les déplacements per-
manents induits par les charges environnementales 
comprennent les déformations de cisaillement cy-
clique ainsi que les tassements post-cycliques dus 
à la dissipation des pressions interstitielles générées 
lors des chargements cycliques.
Dans la plupart des cas, les tassements statiques 
(déplacements verticaux liés à la consolidation) 
peuvent être calculés par une approche unidimen-

sionnelle en consolidation primaire et en consolida-
tion secondaire. L’effet de la diminution de la sur-
contrainte avec la profondeur doit être intégré. En 
cas de variabilité spatiale du sol sous la surface de la 
fondation et/ou de charges prépondérantes excen-
trées (notamment liées à la directionalité préféren-
tielle des conditions environnementales), les tas-
sements différentiels et les rotations permanentes 
associées doivent être déterminés par un modèle 
avancé tel que décrit ci-après.
L’estimation des déplacements dus aux cisaille-
ments statiques et cycliques nécessite le recours 
à un modèle avancé par Eléments Finis permet-
tant d’extraire à tous niveaux de chargement les 
déplacements et raideurs de la fondation depuis les 
charges de fatigue (ELF) jusqu’aux charges ultimes 
(ELU) en passant par les charges de service (ELS). 
Ce modèle utilise une représentation de la réponse 
du sol permettant de déterminer les déformations 
moyennes et cycliques associées au chargement 
cyclique considéré. A titre d’exemple, certains procé-
dés applicables pour la construction d’un tel modèle 
sont proposés en Annexe C.
Le tassement de reconsolidation post-cyclique peut 
être calculé par un modèle unidimensionnel, à partir 
des pressions interstitielles générées lors d’un évè-
nement cyclique majeur. La distribution des pres-
sions interstitielles sous la fondation est déterminée 
sur la base des contraintes de cisaillement statique 
et cyclique à l’aide du même modèle. Le tassement 
de reconsolidation sous la fondation est obtenu par 
application d’une relation liant les déformations lo-
cales à la valeur de la surpression interstitielle pour 
le sol considéré. Référence peut être faite ici aux tra-
vaux de Yasuhara et Andersen (1991).
Dans le cas d’une réponse de sol drainée ou partiel-
lement drainée sous le chargement cyclique consi-
déré, la densification peut entrainer des déformations 
permanentes. Ces déformations supplémentaires et 
les déplacements et rotations qui en résultent au ni-
veau de la fondation doivent eux-aussi être évalués 
dans le cadre des vérifications de la fondation aux 
ELS.

10.5.  SURFACE COMPRIMÉE MINIMALE

Les vérifications ci-dessous sont associées aux ELS 
définis dans DNVGL-ST-0437-C.3.7 (2016). Elles 
sont conduites pour des charges non pondérées 
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(coefficient partiel sur les charges γF = 1,00).

Pour le niveau de charge LDD 10-2 dépassé pendant 
1% de la durée de vie de l’ouvrage (soit 1750 heures 
en 20 ans), la surface d’appui de la fondation doit 
être entièrement comprimée afin d’éviter l’érosion 
par un effet de « pompage » ou effet de « chasse » 
qui pourrait survenir à la suite du décollement répété 
de l’extrémité de la fondation pour un grand nombre 
de cycles. Le phénomène d’érosion par pompage 
a été observé sur une fondation gravitaire sans 
jupes directement posée sur du sable, tel que rap-
porté par Burland et al. (1978) et par Bishop et al. 
(1980) ; dans ce cas l’érosion observée sous la fon-
dation avait entrainé une inclinaison excessive de la 
structure pour des conditions d’environnement bien 
en deçà des conditions extrêmes admissibles vis-à-
vis de la capacité ultime de la fondation. La condition 
de surface entièrement comprimée, ou condition de 
non-décollement, est imposée par DNVGL-ST-0126 
(2016), § 7.5.5.3.

Pour la charge caractéristique extrême, le décol-
lement de la semelle peut être acceptable mais il 
ne doit pas se développer au-delà du centre géo-
métrique de la fondation (correspondant à 50% de 
surface comprimée). Cette condition est également 
imposée par DNVGL-ST-0126 (2016), § 7.5.5.4.

Selon ces critères, on comprend qu’un décollement 
de la fondation peut être observé pour les sollicita-
tions intermédiaires comprises entre les charges 
de référence LDD 10-2 et la charge caractéristique 
extrême (appliquée une seule fois) au cours de la 
tempête de dimensionnement. La répétition d’un  
décollement au cours d’une tempête peut entraîner 
des désordres géotechniques liés à l’érosion des 
matériaux d’assise par effets de pompage. Ainsi, 
lorsque le décollement de la semelle est prévisible 
sous certaines conditions d’environnement, il est 
nécessaire de justifier que ce décollement n’est pas 
susceptible d’entraîner de phénomène d’érosion  
irréversible dommageable à la fonctionnalité de 
la fondation. Les facteurs essentiels à prendre en 
compte dans cette justification comprennent le 
nombre de cycles appliqués conduisant au décol-
lement, l’amplitude du décollement ainsi que les 
débits et vitesses d’écoulement qui en résultent ; 
ces facteurs doivent être considérés au regard de la  
susceptibilité à l’érosion des matériaux en surface et 

du risque d’érosion interne.
La nécessité de garantir l’absence d’érosion signifi-
cative liée au décollement de la fondation est rappe-
lée au chapitre 11 traitant de l’affouillement.

10.6.  MODÉLISATIONS POUR 	  		
  ANALYSES DYNAMIQUES

10.6.1.	Généralités et solutions analytiques 
usuelles

Comme évoqué au paragraphe 4.3 dans le cadre des 
études d’interaction sol-structure il est nécessaire de 
définir les paramètres à utiliser pour les analyses 
dynamiques de la structure. Les coefficients de rai-
deur de la fondation constituent une donnée d’entrée 
essentielle pour l’analyse de la réponse dynamique 
de la structure et la vérification des états limites de 
fatigue (ELF), ainsi que pour la détermination des 
charges appliquées à la fondation. Les fréquences 
propres, et en conséquence les ELF, sont générale-
ment très largement influencés par la réponse dyna-
mique de la fondation, notamment par sa réponse 
en rotation.
Les coefficients de raideur correspondant aux diffé-
rents degrés de liberté (vertical, horizontal, torsion, 
moment) peuvent être présentés sous la forme de 
matrices de raideur 6x6.

Les coefficients de raideur de la fondation peuvent 
être déterminés dans une première étape à partir de 
méthodes simplifiées basées sur l’hypothèse de dé-
formations élastiques pour des embases circulaires 
rigides. On peut citer notamment les solutions de 
Poulos et Davis (1974) dans le cas d’un massif ho-
mogène et les solutions de Doherty et Deeks (2003) 
pour les fondations circulaires à encastrement dans 
les massifs non-homogènes. Les formules de Gaze-
tas (1991) s’étendent à différentes géométries de 
fondation, encastrée ou non, pour des massifs ho-
mogènes et non-homogènes, ainsi que pour le cas 
d’un massif homogène de faible épaisseur sur un 
socle rocheux de raideur infinie. Certaines de ces 
solutions sont rappelées dans les recommandations 
de DNVGL-ST-0126 (2016).

Ces formulations s’appuient sur l’utilisation d’une 
valeur unique de module de cisaillement et ne re-
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flètent pas la non-linéarité du module de cisaille-
ment vis-à-vis du taux de déformation appliqué et 
sa dépendance aux caractéristiques cycliques du 
cas de chargement considéré. Pour l’application de 
ces méthodes simplifiées il est donc nécessaire de 
sélectionner une valeur du module de cisaillement 
G compatible avec les déformations induites par les 
charges analysées. Différentes valeurs de G sont 
généralement utilisées selon le mode de déplace-
ment considéré, ces modes mobilisant des volumes 
de sol différents. Des recommandations spécifiques 
sont détaillées dans Gazetas (1991) pour des profils 
de module de cisaillement idéalisés.

10.6.2.	Effets du décollement de la semelle

Il est essentiel de considérer dans les formulations 
des coefficients de raideur l’effet du décollement de 
la semelle sous l’effet des charges élevées, s’il y a 
lieu. L’évolution du coefficient de raideur en rota-
tion en cas de décollement de la semelle est illus-
trée dans RFG 138-139 (2012) et dans IEC 61400-6 
Annex L3 (draft 2016, à paraître officiellement) ; dans 
cette représentation, seuls les effets géométriques 
(c’est-à-dire les effets directement liés à la réduction 
de la surface de contact) sont pris en compte. 
A titre d’exemple, la Figure 10.7 présente la courbe 
moment-rotation normalisée relative à une embase 
circulaire rigide supposée exercer sur le sol une 
pression de distribution trapézoïdale (ou triangulaire 
en phase de décollement),

avec :
•	 M : moment de renversement appliqué sur la fon-

dation ;
•	 Mu : moment provoquant le renversement de la 

fondation (Mu = R.V, si R est le rayon de l’embase 
et V la résultante de la charge verticale) ;

•	 θ : rotation de la fondation sous l’effet de M ;
•	 θ0 : rotation de référence prise égale à la rotation 

de la fondation à l’amorce du décollement, soit 
celle produite sous M0 = 0,25.Mu. Si l’on désigne 
par KM,0 la raideur en rotation de la fondation en 
l’absence de tout décollement (celle qui résulte 
par exemple de l’application des modèles ana-
lytiques évoqués précédemment), on a alors :  
θ0 = 0,25.Mu / KM,0

Cette courbe peut également être obtenue numéri-
quement pour des configurations nécessitant d’aller 
au-delà des solutions analytiques usuelles.

L’obtention de cette courbe de « chargement » peut 
servir de base à la définition d’une raideur sécante 
équivalente. L’évolution du coefficient de raideur en 
rotation en cas de décollement de la semelle est 
illustrée dans RFG N° 138-139 (2012) ; dans cette 
représentation, seuls les effets géométriques (c’est-
à-dire les effets directement liés à la réduction de la 
surface de contact) sont pris en compte. Le résultat 
de cette approche est illustré par la Figure 10.8 dans 
le cas d’une fondation rectangulaire ou circulaire.
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Figure 10.7 : Courbe moment-rotation normalisée – Fondation circulaire
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L’attention est néanmoins attirée sur le fait qu’une 
telle approche consistant à définir la raideur sécante 
comme étant le rapport entre le moment appliqué 
et la rotation qui en résulte peut, dans le cas d’un 
chargement cyclique ou dynamique, conduire à 
une sous-estimation de l’énergie élastique et donc 
à une surestimation de la souplesse apparente 

comme l’illustre la Figure 10.9. En réalité, l’équiva-
lence énergétique requiert la prise en compte d’un 
terme d’amortissement « apparent » représentatif de 
la non-linéarité géométrique (rapport entre l’aire du  
« terme manquant » et de celle du triangle de la  
Figure 10.9).
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Ces études génériques peuvent permettre de justi-
fier dans certains cas les valeurs adoptées.
Cependant il semble nécessaire dans la plupart des 
cas de vérifier ultérieurement, et ajuster si néces-
saire, ces coefficients de raideur sur la base d’un 
modèle avancé par Eléments Finis tel que décrit au 
paragraphe 10.4 - Vérifications ELS.

10.6.3.	Effets de non-linéarité de la réponse du 
sol et amortissement hystérétique

Les analyses d’interaction sol-structure amènent 
généralement à un processus itératif entre le 
calcul géotechnique (conduisant à la détermination 
des matrices de raideur pour les différents cas de 
charges considérés) et le calcul intégrant la réponse 
dynamique de la structure (conduisant à la détermi-
nation des charges appliquées à la fondation et aux 
analyses aux ELF).
Du fait du comportement non linéaire du sol, les 
modules de déformation doivent tenir compte du 
niveau de distorsion induit dans le sol par la sollici-
tation considérée. Les variations de modules avec 
le taux de distorsion sont discutées au chapitre 6, 
paragraphe 6.4.3.
Si le module de cisaillement du sol est susceptible 
d’évoluer au cours de la durée de vie de l’ouvrage 
(par exemple par des effets de consolidation ini-
tiale et/ou de re-consolidation à la suite du passage 
d’une tempête), ces évolutions doivent être prises 
en compte dans les analyses d’interaction sol-struc-
ture car elles peuvent avoir un effet significatif, no-
tamment vis à vis des ELF. Il s’agit alors de borner 
par le calcul la gamme de réponse de sol, et ainsi 

la gamme de raideur envisageable. Des échanges 
sont nécessaires entre les équipes en charge du 
calcul géotechnique et celles en charge de l’analyse 
dynamique de la structure afin de maîtriser les fac-
teurs permettant de déterminer les bornes hautes et 
basses pertinentes aux analyses de la fondation.
L’analyse de la réponse dynamique de l’éolienne 
peut être affinée par la prise en compte des effets 
d’amortissement matériel (ou hystérétique) et radiatif 
(ou géométrique) propres à l’ensemble « sol + fonda-
tion ». L’amortissement hystérétique résulte du com-
portement non-linéaire du sol et est fonction du taux 
de distorsion. Ces aspects sont discutés au chapitre 
6, paragraphe 6.4.4.

10.6.4.	Effet fréquentiel sur l’amortissement 
radiatif

Le terme d’amortissement radiatif dépend de la géo-
métrie de la fondation et du contenu fréquentiel de 
la sollicitation. La Figure 10.10 présente un résultat 
issu de l’exploitation des solutions analytiques de 
Gazetas (1991), établies pour une embase circulaire 
de diamètre B reposant sur un massif homogène se-
mi-infini caractérisé par un module de cisaillement G 
et une masse volumique ρ. Le taux d’amortissement 
« radiatif » pour le mode « rotationnel » (ou balance-
ment) s’exprime alors exclusivement en fonction de 
la fréquence adimensionnelle a0 définie comme suit :

où f désigne la fréquence de vibration considérée.
Pour des valeurs de a0 inférieures à 0,4, l’amortisse-
ment radiatif est négligeable.
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10.7.	 RÉACTIONS DU SOL AGISSANT   	
 SUR LA STRUCTURE

10.7.1.	Distribution des contraintes verticales 

En première approche la distribution des contraintes 
verticales de réaction du sol agissant sur la base de 
la fondation est calculée en supposant une variation 
linéaire plane permettant d’équilibrer les moments 
de renversement appliqués à la fondation. Cela peut 
être complété par une analyse plus détaillée prenant 
en compte les rigidités du sol et de la structure et si 
possible la non-linéarité de la réponse du sol. Cette 
approche sous-entend une réaction uniforme de la 
semelle sur le sol sous l’effet des charges verticales.
La distribution des contraintes verticales résultant de 
cette analyse est notamment utilisée pour la vérifi-
cation du critère de surface comprimée minimale 
détaillé au paragraphe 10.5.

10.7.2.	Autres considérations

Le dimensionnement des éléments de structure 
composant la fondation doit prendre en compte les 
contraintes appliquées par le sol sur ces éléments 
de structure. Ces contraintes doivent être estimées 
de manière conservative sur la base des propriétés 
du sol et de la couche d’assise s’il y a lieu, et pour 
les cas de charges représentant les conditions à 
prendre en compte dans les analyses de structure.
L’hétérogénéité du sol sous la fondation et l’irrégula-
rité de la surface de pose doivent être considérées 
dans cette évaluation en raison du risque de concen-
tration des contraintes qu’elles peuvent engendrer.
Les hypothèses émises sur la raideur du sol et des 
éléments de structure peuvent influencer ces esti-
mations.
Dans le cas d’une fondation comportant des jupes, 
le même principe d’estimation conservative des 
contraintes appliquées par le sol sur ces jupes s’ap-
plique afin de permettre leur dimensionnement struc-
tural, y compris à l’installation.

10.7.3.	Résistance à la pénétration des jupes

La résistance à la pénétration des jupes au cours de 
l’installation de la fondation est la somme de la résis-
tance mobilisée en pointe et du frottement mobilisé 
sur les parois latérales.

La résistance en pointe peut être estimée selon les 
formulations traditionnelles de capacité portante 
d’une semelle filante, ou bien sur la base de résultats 
d’essais au pénétromètre statique (PCPT) par l’ap-
plication d’un coefficient sur la résistance de pointe.
Le frottement peut être estimé à partir des propriétés 
mécaniques des matériaux traversés et des proprié-
tés d’interface avec les jupes (déterminées notam-
ment par des essais de laboratoire), ou bien sur la 
base de résultats d’essais au pénétromètre statique 
(PCPT) par l’application d’un coefficient empirique 
sur la résistance de pointe. 
Des coefficients sont proposés pour l’estimation de 
la résistance en pointe et du frottement à partir des 
résultats PCPT dans les recommandations DNVGL-
RP-C212 (2017) pour des sols génériques de type 
« sable » ou « argile » rencontrés en mer du Nord. 
Pour des sols de composition intermédiaire et des 
sols non-standard, il est fortement recommandé 
d’appliquer des méthodes spécifiquement dévelop-
pées pour le type de matériaux rencontrés. On pour-
ra se référer notamment pour les sables carbonatés 
à ARGEMA-CLAROM (1994), et pour les craies à  
NF P 94-261 (2013) - Annexe P.
Les analyses de résistance à la pénétration doivent 
prêter attention à la variabilité latérale des proprié-
tés du sol et à la présence potentielle de matériaux 
grossiers pouvant engendrer une concentration de 
contraintes ou un défaut de pénétration.

10.8.  INSTALLATION

La phase d’installation de la fondation gravitaire doit 
être traitée comme une situation particulière pour 
laquelle des critères de vérification aux ELU et aux 
ELS restent néanmoins applicables. Les conditions 
à vérifier couvrent toutes les situations temporaires 
identifiables, en lien avec les phases de construction 
envisagées. Ainsi, les vérifications aux ELU telles 
que décrites au paragraphe 10.3 restent pertinentes. 
Les conditions d’environnement applicables au cas 
d’installation diffèrent des conditions applicables 
sur la durée de vie de l’ouvrage ; les conditions ex-
trêmes d’environnement dépendent de la période et 
de la durée de l’installation (voir DLC 8.1 à 8.5 de  
DNVGL-ST-0437, 2016).
La pose de la fondation sur le sol constitue un cas 
particulier à prendre en compte lors des vérifications 
en capacité portante aux ELU. Les effets cinéma-
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tiques et dynamiques doivent être intégrés dans la 
détermination des charges associées à ce cas.
Selon DNV OS H204 (2013) il est recommandé 
de vérifier que la totalité de la surface de la fonda-
tion reste comprimée sous l’ensemble des cas de 
charges à considérer aux ELU pour ces conditions 
temporaires. Cette vérification de non décollement 
de la semelle se fait donc pour les charges extrêmes 
pondérées caractérisant les situations temporaires 
d’installation envisagées.
Par ailleurs, à l’approche du fond marin, des cou-
rants horizontaux sont générés, liés à la vitesse de 
descente de la fondation. Il convient de déterminer 
la vitesse de descente limite permettant de se pré-
munir des phénomènes d’érosion associés (du sol 
en place ou, le cas échéant, de la couche de prépa-
ration) qui risqueraient de compromettre la planéité 
de l’aire de contact.
Lorsqu’une couche de préparation doit être mise 
en place avant la pose de la fondation (et, le cas 
échéant, avant placement de la protection anti-af-
fouillement), sa stabilité vis-à-vis du phénomène 
d’érosion doit être vérifiée pour toute la durée d’ex-
position en accord avec les critères d’environnement 
applicables à cette situation temporaire.
Dans le cas d’une fondation comportant des jupes :

•	 la résistance à la pénétration des jupes lors de 
l’installation doit être évaluée selon les principes 
évoqués au paragraphe 10.7.3 afin de garantir 
que les efforts verticaux en présence à l’installa-
tion de la fondation sont suffisants pour garantir 
une pénétration totale.

•	 le nombre et la dimension des évents per-
mettant d’évacuer l’eau présente dans le(s) 
compartiment(s) formé(s) par les jupes doivent 
être adaptés au regard de la vitesse de pénétra-
tion envisagée (et des effets dynamiques) lors 
de l’installation de la fondation afin de se pré-
munir contre tout phénomène de rupture ou de 
renard lié à une surpression excessive dans ce(s) 
compartiment(s).

10.9.  DÉMANTÈLEMENT

Selon le cadre réglementaire applicable à un pro-
jet éolien en mer et les exigences qui peuvent être 
exprimées par le maître d’ouvrage, le retrait total 
des fondations gravitaires en fin d’exploitation peut 

être à considérer dès la conception des ouvrages. 
Dans ce cas des analyses sont nécessaires prenant 
en compte notamment la méthode de désinstallation 
adoptée et les conditions d’environnement appli-
cables pour ces opérations.
En présence de jupes, la résistance à l’extraction 
doit être estimée en prenant en compte l’augmenta-
tion de la résistance du sol agissant sur les jupes sur 
la durée de vie de l’ouvrage, les efforts de succion 
potentiellement générés sur la surface de l’embase 
ainsi que la présence possible de débris et d’accré-
tions sur la structure. 
Les dispositifs structuraux et mécaniques néces-
saires au retrait des fondations doivent être di-
mensionnés de manière adéquate vis-à-vis des 
conditions envisagées et des efforts prévisibles au 
moment du démantèlement.

10.10.  PRÉPARATION DE TERRAIN  
	  ET TRAITEMENT DE CONTACT

Dans le cas d’un fond relativement plat, il peut être 
envisageable de mettre en place la fondation direc-
tement sur le sol sans préparation préalable de la 
surface d’assise. Pour une fondation sans jupes, le 
risque d’érosion par effet de pompage en cas de dé-
collement de la semelle doit alors faire l’objet d’une 
attention particulièrement poussée (paragraphe 10.5 
et chapitre 11). L’ajout de jupes peut dans une cer-
taine mesure permettre de se prémunir des effets 
d’érosion par pompage.
De fait, les fondations gravitaires sont souvent ins-
tallées sur une couche d’assise préalablement mise 
en place, composée de matériaux grossiers permet-
tant de garantir de manière contrôlée une planéité 
de l’assise et des conditions de drainage adéquates.
Les matériaux de surface aux propriétés médiocres 
peuvent être retirés par dragage si nécessaire et 
éventuellement substitués.
Dans le cas d’un terrain irrégulier, il peut être envi-
sagé d’installer la fondation sur le sol en place et 
de procéder à l’injection de coulis sous la fondation 
afin de combler les vides et ainsi garantir un contact 
homogène sur l’aire totale de la fondation. Cette 
alternative apparaît plus spécifiquement adaptée en 
présence de roche affleurante sous réserve de maî-
triser le confinement du coulis par un procédé opé-
rationnel.
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11.	 AFFOUILLEMENT ET MOBILITÉ 
SÉDIMENTAIRE

11.1.	GÉNÉRALITÉS

Ce chapitre s’intéresse aux phénomènes d’érosion 
susceptibles de se produire autour ou à proximi-
té immédiate des structures installées sur le fond 
marin. Ces phénomènes sont le résultat d’interac-
tions complexes entre le fluide en mouvement (eau), 
le sol marin et la structure qui perturbe les circula-
tions initiales de fluide sous l’effet des courants et 
des vagues. L’érosion peut avoir des effets non 
négligeables sur la capacité des fondations et leur 
performance (rigidité), allant même jusqu’à compro-
mettre leur fonction. La prédiction des phénomènes 
d’érosion est complexe et relève d’une forte inter-
disciplinarité (mécanique des fluides, géotechnique, 
morphologie). La mise en place de systèmes per-
mettant de limiter ou retarder l’érosion est une alter-
native souvent considérée. La gestion du risque lié à 
l’érosion est de plus en plus envisagée sous l’aspect 
de modèles probabilistes.

11.2.	 MOBILITÉ SÉDIMENTAIRE

La mobilité sédimentaire se réfère aux mouvements 
du sol résultant des conditions morphodynamiques 
sur le site en l’absence de structure. On peut citer 
à titre d’exemples les changements de morphologie 
des estuaires de fleuves, la mobilité des grandes 
dunes sous l’action des courants de marées, ou 
encore les évènements gravitaires de grands écou-
lements de fluides à forte densité (boues) dans les 
couloirs sous-marins.
Ces aspects ne sont pas considérés dans le cadre 
des présentes recommandations.

11.3.	 AFFOUILLEMENT GÉNÉRALISÉ 	
 ET AFFOUILLEMENT LOCAL

La présence d’une structure modifie les conditions 
d’écoulement qui prévalaient en l’absence de struc-

ture et peut de ce fait générer des phénomènes nou-
veaux d’érosion du fond marin. Ces phénomènes, 
qui peuvent évoluer en fonction du niveau d’érosion 
atteint, peuvent en fonction de leur géométrie, être 
classifiés en deux catégories : affouillement généra-
lisé ou affouillement local.
L’affouillement généralisé affecte une large zone 
autour de la structure. Les pertes de sédiments sont 
suffisamment importantes en superficie pour modi-
fier les contraintes en profondeur dans le massif de 
fondation.
L’affouillement local se produit à proximité immédiate 
de la structure. Bien qu’il puisse être spectaculaire, 
ses effets sur la structure sont ponctuels (absence 
de réaction horizontale sur un pieu par exemple).
La Figure 11.1 illustre clairement la différence entre 
affouillement généralisé et affouillement local aux 
alentours d’une structure métallique sur pieux de 
type jacket.

Une liste de références montrant des effets de l’af-
fouillement près de différents types de structures est 
disponible dans Luger et al. (2017).

11.4.	 INTERACTIONS 
	  SOL – FLUIDE – STRUCTURE

Lorsqu’une structure est installée sur le fond marin, 
elle est soumise aux forces hydrodynamiques in-
duites par les courants et les flux oscillatoires. La 
structure, par sa présence, perturbe les mouve-
ments de fluides et fait obstacle aux processus de 
transports sédimentaires existant au niveau du fond 
marin. Il peut en résulter l’apparition de nouveaux 
mécanismes qui vont reconfigurer le fond marin et 
modifier ses propriétés autour de et sous la struc-
ture.
Ces mécanismes sont complexes, fortement interdé-
pendants et non linéaires. Leur action ne peut être 
évaluée par la superposition d’interactions élémen-
taires fluide-structure, fluide-sol et sol-structure. Il 
est nécessaire de considérer les interactions entre le 
fond marin, les fluides en mouvement et la structure 
dans leur globalité, comme illustré sur la Figure 11.2.
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Figure 11.1 : Affouillement généralisé et affouillement local autour d’une plate-forme 
sur pieux de type jacket (d’après Angus and Moore, 1982)
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Figure 11.2 : Interaction fluide-structure (d’après Luger et al., 2017)
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11.5.	 PRÉDICTION DE   	  	   		
 L’AFFOUILLEMENT

La prédiction de l’affouillement à proximité des struc-
tures offshore demeure un exercice délicat et émi-
nemment interdisciplinaire, faisant appel à des spé-
cialistes de l’hydrodynamique, de la géotechnique et 
de la morphologie dynamique.
L’approche reste le plus souvent semi-empirique 
et fait appel à une combinaison de connaissances 
théoriques, de collection de données et de modéli-
sations.
L’affouillement prend naissance à l’interface entre 
l’eau et le sol. Il est contrôlé par l’équilibre entre force 
érosive F et résistance à l’érosion R. La force érosive 
est le plus souvent caractérisée par la contrainte de 
cisaillement générée par le mouvement du fluide sur 
l’interface. La force résistante est caractérisée par 
les propriétés du matériau (granulométrie, cohésion, 
angle de frottement, viscosité) en contact immé-
diat avec le fluide. Une connaissance très fine des 
propriétés mises en jeu (fluide et sol) est indispen-

sable, ce qui suppose des modélisations hydrody-
namiques détaillées et des mesures géotechniques 
spécifiques dans des couches de sol généralement 
négligées lors des investigations usuelles. Pour les 
sables et graviers, la méthode proposée par Soulsby 
et Whitehouse (1997) peut être considérée. Pour les 
limons, les vases ou lorsque l’effet de structure ou 
de cimentation du matériau peut être significatif, il 
est recommandé (Whitehouse et Harris, 2014) de 
prélever des échantillons dans la zone d’interaction 
présumée pour procéder à des essais d’érosion en 
laboratoire. Des essais d’érosion in situ peuvent 
également être envisagés. 
L’obstruction causée par la structure provoque près 
du fond l’apparition d’une zone d’influence très loca-
lisée dans laquelle les conditions d’entrainement (F) 
sont amplifiées par un facteur M > 1, ce qui signifie 
que l’affouillement s’initiera toujours au contact de la 
structure, avant de s’accroître en volume.
La figure 11.3 résume le processus d’initiation de 
l’affouillement.

Figure 11.3 : Processus d’initiation de l’affouillement (d’après Luger et al., 2017)
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De nombreux exemples d’estimation de facteurs 
d’amplification M sont disponibles dans la littérature 
technique pour différents types de structures. Pour 
un projet particulier, les valeurs de M peuvent être 
déterminées au moyen de modèles physiques hy-
drauliques ou à partir de modélisations numériques.
La vitesse d’érosion est un paramètre important 
dans la définition d’une approche de gestion du 
risque. Son évaluation est délicate et nécessite le 
plus souvent des études pointues combinant essais 
d’érosion, développement de formulations semi-
empiriques, essais d’affouillement en laboratoire 
(modélisation physique) et modélisation numérique, 
(souvent appelée CFD, de l’anglais « Computational 
Fluid Dynamics »). Le retour d’expérience qui peut 
être acquis par un suivi d’affouillement sur des struc-
tures en place est une source d’information particu-
lièrement utile pour confirmer la validité des modèles 
empiriques et théoriques.

11.6.	 CONSÉQUENCES DE  			 
 L’AFFOUILLEMENT

L’affouillement peut avoir des conséquences plus ou 
moins sévères selon le type de structure et l’ampleur 
du phénomène.
On peut citer de manière non exhaustive :

•	 réduction du champ des contraintes dans le  
massif de fondation en cas d’affouillement géné-
ralisé ;

•	 disparition des efforts de poussée-butée autour 
d’un pieu / monopieu sur la hauteur d’affouille-
ment ;

•	 disparition des frottements axiaux autour d’un 
pieu/monopieu sur la hauteur d’affouillement ;

•	 réduction de la rigidité en rotation des monopieux ;
•	 disparition de la butée devant les jupes d’une  

fondation gravitaire ;
•	 réduction de portance sous une embase gravi-

taire avec possibilité d’un affouillement sous la 
base, notamment en présence d’angularités (fon-
dation carrée par exemple).

Dans le cas des embases gravitaires, l’affouillement 
peut être couplé à des phénomènes d’écoulements 
hydrauliques sous les jupes. Ces aspects sont évo-
qués au paragraphe 11.11.

11.7.	 GESTION DU RISQUE

L’évaluation de l’affouillement autour des structures 
offshore, par méthode analytique et/ou numérique, 
permet de juger de son impact sur la performance 
de la structure. Si on est de plus capable d’estimer 
l’évolution du phénomène dans le temps, un véri-
table plan de gestion des risques peut être dévelop-
pé. Il peut permettre de différer des investissements 
qui ne seront mis en œuvre qu’en cas de nécessité 
réellement établie.
Trois types de mesures sont envisageables pour  
se prémunir contre les effets néfastes de l’affouille-
ment :

•	 dimensionner la structure de sorte que sa sécuri-
té soit assurée dans les conditions d’affouillement 
maximal prévisible. On pourra par exemple allon-
ger la fiche d’un pieu ou d’un monopieu, munir 
une embase gravitaire de jupes périphériques…). 
Cette option est généralement privilégiée lorsque 
l’ampleur de l’affouillement prévisible est relative-
ment limitée et les surcoûts modérés ;

•	 pré-installer des systèmes anti-affouillement 
avant la mise en service de l’ouvrage de manière 
à garantir sur le long terme l’intégrité du fond 
marin et de la fondation. Cette option requiert 
des investissements à court terme et ne se jus-
tifie que si les risques d’affouillement sont parti-
culièrement élevés et les conséquences haute-
ment préjudiciables pour la performance de la  
structure ;

•	 prévoir une réserve de capacité raisonnable et 
mettre en place un plan d’inspection et d’entretien 
pour observer la réalité et l’évolution de l’affouille-
ment. Cette option permet de différer les investis-
sements et de ne mettre en place des systèmes 
anti-affouillement qu’en cas de besoin avéré.

11.8.	 MESURES DE PROTECTION

Les mesures de protection contre l’affouillement in-
cluent :

•	 la mise en place par déversement de blocs de di-
mensions suffisantes pour ne pas être entrainés 
par les flux hydrodynamiques (« rock dumping » 
en anglais) ;

•	 l’installation de matelas en ciment, de sacs de 
terre (« geobags » en anglais), de filets remplis 
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de blocs, de tapis de pneus ou de végétaux arti-
ficiels, …

Des modélisations physiques sont souvent néces-
saires pour évaluer l’efficacité des systèmes dans 
les conditions de projet et optimiser le dimensionne-
ment.

11.9.	CAS DES PIEUX

Dans le cas de pieux, l’effet séparé ou combiné de 
l’affouillement généralisé et local est pris en compte 
dans l’évaluation de la capacité portante et de la per-
formance axiale et transversale du pieu en :

•	 réduisant la contrainte verticale effective dans le 
massif. ISO 19901-4 (2016) propose une métho-
dologie dont le principe est résumé sur la Figure 
11.4 et sur la Figure 11.5. L’effet de cette réduc-
tion affecte notamment les frottements limites et 
les courbes de réaction t-z et p-y ;

•	 évaluant l’impact de cette réduction sur les para-
mètres non intrinsèques des matériaux sous-ja-
cents, par exemple sur les valeurs de la résis-
tance au cône qc ;

•	 supprimant toute interaction sol-pieu (frottement, 
courbes de transfert) sur toute la hauteur de la 
zone affouillable.
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Figure 11.4 : Principe de réduction des contraintes verticales effectives 
en présence d’affouillement selon ISO 19 901-4 - Sol homogène

Figure 11.5 : Principe de réduction des contraintes verticales effectives 
en présence d’affouillement selon ISO 19 901-4 - Bicouche
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11.10.	 CAS DES MONOPIEUX

Les différents mécanismes hydrodynamiques en-
gendrés par la présence d’un monopieu sont repré-
sentés de manière schématique sur la Figure 11.6.

En l’absence de protection anti-affouillement, le dé-
veloppement de l’affouillement autour du monopieu 
devra être évalué et pris en compte dans le cadre des 
calculs de dimensionnement de la fondation (White-
house et al., 2011 a, b). Le risque d’affouillement 
devra être systématiquement évalué en présence de 
matériau sableux ou limoneux en surface mais des 
phénomènes d’érosion ont également été signalés 
en présence de matériau argileux (retour d’expé-
rience du champ éolien de Barrow au Royaume Uni 

présenté par Whitehouse et al., 2011).

Compte tenu du diamètre important des monopieux 
et de leur faible élancement, l’affouillement peut ra-
pidement affecter significativement leur réponse en 
termes de capacité et de rigidité transversales.
Lorsque les déplacements transversaux du mono-
pieu ont une amplitude suffisante pour générer un 
décollement entre le sol et le monopieu (Kallehave 
et al., 2015, font mention d’une amplitude supérieure 
à 3 % du diamètre), des chasses d’eau entre le pieu 
et le sol peuvent initier des phénomènes d’érosion 
et de remaniement du matériau. Leur effet sur la ré-
ponse transversale devra être analysé.
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Figure 11.6 : Mécanismes responsables de l’affouillement autour d’un monopieu
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L’effet éventuel de dispositifs anti-affouillement sur 
les raideurs des fondations sera à considérer. Kal-
lehave et al. (2015) rapportent une augmentation 
de 5% des fréquences propres estimées du fait des 
dispositifs anti-affouillement installés sur des sables 
autour des monopieux du champ éolien de Horn’s 
Reef (Danemark).

11.11.	 CAS DES EMBASES   		     	
   GRAVITAIRES

On peut distinguer :
•	 le cas d’une embase reposant sur un substratum 

réputé non érodable (par exemple rocher) ;
•	 le cas d’une embase posée sur une plate-forme 

préformée. Dans ce cas les matériaux supportant 
l’embase sont sélectionnés et mis en place de 
manière à se prémunir de tout risque d’érosion et 
d’interaction sol-fluide (paragraphe 10.10) ;

•	 le cas d’une embase destinée à être directement 
installée sur un matériau meuble. Dans ce cas 
les phénomènes d’interaction sol-fluide-structure 
peuvent s’avérer très complexes.

Dans le cas d’une embase destinée à être directe-
ment installée sur un matériau meuble (sable, limon, 
mélanges sablo-limoneux, voire argile) l’affouille-
ment résultant de la seule présence de l’embase est 
susceptible de se développer au pied de l’embase. 
Mais le phénomène a toutes chances d’être forte-
ment amplifié du fait des mouvements en rotation 
de l’embase qui génèrent des chasses d’eau hori-
zontales d’autant plus importantes que des décolle-
ments embase-sol sont autorisés. Ces aspects sont 
traités aux paragraphes 10.5, 10.8 et 10.10.
Afin de limiter l’ampleur des phénomènes, les em-
bases sont le plus souvent munies de jupes périphé-
riques. Dans ce cas, l’affouillement proprement dit 
susceptible de se développer devant les jupes doit 
être évalué et son impact sur la stabilité de l’embase 
pris en compte (réduction de réaction transversale 
sur les jupes, réduction de capacité portante et de 
rigidité en rotation). Il convient de plus de s’assurer 
de la stabilité hydraulique du système embase-jupes 
en évaluant les risques d’apparition de renard le long 

des jupes et d’érosion interne sous l’embase par 
effet de pompage dû à la rotation de l’embase sous 
l’action des fortes houles. 
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ANNEXE A

TABLEAU DES CHARGES

Le tableau ci-après résume l’ensemble des combinaisons des charges environnementales E selon  
NF EN 61400-3 (2009).

Situation
conceptuelle

DLC Condition de vent Vagues
Directions 
du vent et 

des vagues
Courants 
marins

Niveau 
de la 
mer

Autres
conditions

1) 
Production 
électrique

1.1 NTM
Vin < Vhub < Vout 

RNA

NSS
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL Pour l’extrapolation 
des charges 
extrêmes sur un 
RNA

1.2 NTM
Vin < Vhub < Vout

NSS 
distribution de 
prob. de
Hs,Tp,Vhub

COD, MUL Pas de 
courant

NWLR
ou

> MSL

1.3 ETM
Vin < Vhub < Vout

NSS
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL

1.4 ECD
Vhub = Vr – 2 m/s, Vr,

Vr + 2 m/s

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

MIS,
changement 
de direction 

du vent

NCM MSL

1.5 EWS
Vin < Vhub < Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL

1.6a NTM
Vin < Vhub < Vout

SSS
Hs= Hs,SSS

COD, UNI NCM NWLR

1.6b NTM
Vin < Vhub < Vout

SWH
H = HSWH

COD, UNI NCM NWLR

2) 
Production 
d’électricité 
plus 
survenance  
de la panne

2.1 NTM
Vin < Vhub < Vout

NSS
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL Panne du système 
de commande ou 
perte du réseau 
électrique

2.2 NTM
Vin < Vhub < Vout

NSS
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL Panne du système 
de protection ou 
panne électrique 
interne précédente

2.3 EOG
Vhub = Vr + 2 m/s 
et Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL Panne électrique 
externe ou interne 
comprenant la 
perte du réseau 
électrique

2.4 NTM
Vin < Vhub < Vout

NSS
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI Pas de 
courant

NWLR
ou

> MSL

Pannes du 
système de 
commande, 
de protection 
ou électrique 
comprenant la 
perte du réseau 
électrique
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Situation
conceptuelle

DLC Condition de vent Vagues
Directions 
du vent et 

des vagues
Courants 
marins

Niveau 
de la 
mer

Autres
conditions

3) 
Démarrage

3.1 NWP
Vin < Vhub < Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI Pas de 
courant

NWLR
ou
> MSL

3.2 EOG
Vhub = Vin, Vr + 2m/s 
et Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL

3.3 EDC1

Vhub = Vin, Vr + 2m/s 
et Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

MIS,
changement 
de direction 
du vent

NCM MSL

4) 
Arrêt normal

4.1 NWP
Vin < Vhub < Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI Pas de 
courant

NWLR
ou
> MSL

4.2 EOG
Vhub = Vr + 2 m/s 
et Vout

NSS (ou NWH)
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL

5) 
Arrêt 
d’urgence

5.1 NTM
Vhub = Vr + 2 m/s 
et Vout

NSS
Hs = E[Hs| Vhub]

COD, UNI NCM MSL

6) 
Immobilisation 
(arrêt ou 
ralenti)

6.1a EWM Modèle de 
vent turbulent
Vhub = k1 Vref

ESS
Hs = k2 Hs50

MIS, MUL ECM EWLR

6.1b EWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Ve50

RWH
H = Hred50

MIS, MUL ECM EWLR

6.1c RWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Vred50

RWH
H = Hred50

MIS, MUL ECM EWLR

6.2a EWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Ve50

ESS
Hs = k2 Hs50

MIS, MUL ECM EWLR Perte du réseau 
électrique

6.2b EWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Ve50

RWH
H = Hred50

MIS, MUL ECM EWLR Perte du réseau 
électrique

6.3a EWM Modèle de 
vent turbulent
Vhub = k1 V1

ESS
Hs = k2 Hs1

MIS, MUL ECM EWLR Désalignement 
d’orientation 
extrême

6.3b EWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Ve1

RWH
H = Hred1

MIS, MUL ECM EWLR Désalignement 
d’orientation 
extrême

6.4 NTM
Vhub < 0,7 Vref

NSS distribution 
de prob. de 
Hs,Tp,Vhub

COD, MUL Pas de 
courant

NWLR
ou
> MSL

7) 
Immobilisation 
et conditions 
de panne

7.1a EWM Modèle de 
vent turbulent
Vhub = k1 V1

ESS
Hs = k2 Hs1

MIS, MUL ECM NWLR

7.1b EWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Ve1

RWH
H = Hred1

MIS, MUL ECM NWLR
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Situation
conceptuelle

DLC Condition de vent Vagues
Directions 
du vent et 
des vagues

Courants 
marins

Niveau 
de la 
mer

Autres
conditions

7) 
Immobilisation 
et conditions 
de panne

7.1c RWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Vred1

EWH
H = H1

MIS, MUL ECM NWLR

7.2 NTM
Vhub < 0,7 V1

NSS distribution 
de prob. de 
Hs,Tp,Vhub

COD, MUL Pas de 
courant

NWLR
ou
> MSL

8) 
Transport, 
assemblage, 
maintenance  
et réparation

8.1 À indiquer par le fabricant
8.2a EWM Modèle de 

vent turbulent
Vhub = k1 V1

ESS
Hs = k2 Hs1

COD, UNI ECM NWLR

8.2b EWM Modèle de 
vent constant
Vhub = Ve1

RWH
H = Hred1

COD, UNI ECM NWLR

8.2c RWM Modèle de 
vent constant
V(zhub) = Vred1

EWH
H = H1

COD, UNI ECM NWLR

8.3 NTM
Vhub < 0,7 Vref

NSS distribution 
de prob. de 
Hs,Tp,Vhub

COD, MUL Pas de 
courant

NWLR 
ou
> MSL

Pas de réseau 
pendant la période 
d’installation

LES ABRÉVIATIONS SUIVANTES SONT UTILISÉES 
DANS LE TABLEAU DES CHARGES :

COD codirectionnel (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1)
DLC cas de charge pour la conception
ECD rafale extrême cohérente, avec changement de direction (voir CEI 61400-1)
ECM modèle de courant extrême (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.2.5)
EDC changement de direction extrême (voir CEI 61400-1)
EOG rafale extrême de fonctionnement (voir CEI 61400-1)
ESS état de mer extrême (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.5)
EWH hauteur de vague extrême (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.6)
EWLR amplitude extrême du niveau de la mer (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.3.2)
EWM modèle de vitesse de vent extrême (voir CEI 61400-1)
EWS cisaillement du vent extrême (voir CEI 61400-1)
MIS désaligné (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1)
MSL niveau moyen de la mer (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.3)
MUL multidirectionnel (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1)
NCM modèle de courant normal (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.2.4)
NSS état de mer normale (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.1)
NTM modèle de turbulence normale (voir CEI 61400-1)
NWH hauteur de vague normale (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.2)
NWLR amplitude normale du niveau de la mer (voir 6.4.3.1)
NWP modèle de profil normal du vent (voir CEI 61400-1)
RNA ensemble rotor-nacelle
RWH hauteur de vague réduite (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.7)
RWM modèle de vitesse du vent réduite (voir 6.3)
SSS état de mer forte (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.3)
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SWH hauteur de vague forte (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1.4)
UNI unidirectionnel (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 6.4.1)
Vr ± 2 m/s la sensibilité à toutes les vitesses du vent dans la plage doit être analysée F fatigue  

(voir NF EN 61400 -3 (2016) § 7.6.3)
U résistance ultime (voir NF EN 61400 -3 (2016) § 7.6.2)
N normal
A anormal
T transport et levage
* facteur partiel de sécurité en matière de fatigue (voir NF EN 61400 -3 (2009) § 7.6.3) 
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Crédit photo : EDF- renouvelables / Blyth
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ANNEXE B

EMBASES ANNULAIRES

B1- GÉNÉRALITÉS

B2- SURFACE COMPRIMÉE : DIAGRAMME TRIANGULAIRE

B3- SURFACE EFFECTIVE
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ANNEXE B

EMBASES ANNULAIRES

B1 - GÉNÉRALITÉS

B1.1	 Introduction

Les embases gravitaires avec une surface de contact 
annulaire avec le sol sont d’utilisation courante.
La considération de l’anneau permet une augmen-
tation de la surface comprimée à rayon extérieur 
constant au prix d’une augmentation de la contrainte 
au sol. Sur des sols de bonnes caractéristiques 
mécaniques, la prise en compte de l’anneau peut 
constituer une alternative économique à l’augmenta-
tion du diamètre extérieur pour respecter les critères 
de surface comprimée minimum.
L’objet de cette annexe est de donner les éléments 
permettant, lors du prédimensionnement, d’appré-
hender l’intérêt et les conséquences de la prise en 
compte de l’anneau.

B1.2	 Conditions d’utilisation 

Pour pouvoir considérer une embase comme annu-
laire il faut qu’il n’y ait effectivement pas de trans-
mission de pression verticale au sol, y compris via 
l’eau qui serait piégée sous l’embase, dans la partie 
centrale qui n’est pas en contact direct avec le sol.
 

B1.3	 Evolution des propriétés géométriques

La Figure B. 2 présente la variation des propriétés 
géométriques (inertie I et section S) d’une fondation 
annulaire comparées à celles d’une fondation circu-
laire.
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I0 (I0 = π.Dext
4/64) et S0 

désignent respectivement l’inertie et la 
surface d’assise d’une embase circu-
laire pleine de diamètre Dext = 2.Rext.
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B2 - SURFACE COMPRIMÉE : 
        DIAGRAMME TRIANGULAIRE

B2.1	 Introduction

Ce diagramme, illustré par la Figure B. 3, est utilisé 
pour déterminer la longueur et la surface comprimée. 
Le modèle consiste à approximer la réaction du sol 
sous la fondation par un diagramme trapézoïdal, ce 
qui suppose implicitement la fondation comme infi-
niment rigide et le sol assimilé à une distribution de 
ressorts verticaux homogènes.

On ignore ainsi les effets de bord qui jouent un rôle 
favorable à la stabilité au renversement de la fonda-
tion. Ces effets, mis en évidence par recours à une 
modélisation dérivée de la théorie de l’élasticité (sol 
assimilé à un milieu continu élastique), sont d’autant 
plus prononcés que la fondation est rigide. Pour un 
sol réel, il y a limitation de ces effets de bord par 
déformation plastique.
La Figure B. 4 introduit les notions de surface et de 
longueur comprimées dans le cas d’une fondation 
annulaire.

(V, M = e . V) (V, M = e . V)

q maxq max

q min

Sans décollement Avec décollement

Figure B. 3
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Figure B. 4
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B2.2	 Longueur comprimée et contrainte 
maximale

La recherche du diagramme de pression (supposé 
obéir à une forme trapézoïdale ou triangulaire en 
cas de décollement) sous la fondation est menée en 
écrivant l’équilibre statique de la fondation, soit deux 
équations (équilibre des forces verticales et équilibre 
des moments) et deux inconnues : qmin et qmax en 
l’absence de décollement, Lc et qmax en cas de décol-
lement. 
La Figure B. 5 présente la variation de la longueur 
comprimée en fonction de l’excentrement relatif (rap-
port e/Rext) pour différents rapports Rint/Rext. On note 
en particulier que l’effet de forme annulaire n’est 
pas significatif pour des rayons intérieurs inférieurs  
à 0,3.Rext.

Il est utile de rappeler que l’excentrement relatif  
e/Rext n’est autre que l’inverse du coefficient de sécu-
rité entre le moment provoquant le renversement de 
la fondation (= Rext.V) et celui appliqué (= e.V), soit 
e/Rext = 1/F.
Le modèle permet également de déterminer l’évo-
lution des contraintes qmin et qmax en fonction de 
l’excentrement. On introduit ensuite la notion de 
contrainte de référence définie usuellement comme 
suit : qréf = (qmin+3.qmax)/4. La Figure B. 6 présente 
l’évolution de cette contrainte de référence rapportée 
à la contrainte moyenne q0 (avant décollement) sous 
une fondation circulaire q0 = V/S0.
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B2.3	 Surface comprimée

La Figure B.7 présente la variation de la sur-
face comprimée en fonction de l’excentrement 
relatif (rapport e/Rext) et ce pour différents rapports  
Rint/Rext = Dint/Dext.

La Figure B.8 donne une présentation alternative  
de l’évolution du pourcentage de surface comprimée  
en fonction du coefficient de sécurité au renverse-
ment F.
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B2.4	 Excentrements caractéristiques

La Figure B.9 présente les excentrements caracté-
ristiques correspondant respectivement à un taux de 
compression de 50% et 100%. 
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B3 - SURFACE EFFECTIVE

B3.1	 Introduction

Le modèle de « surface effective » est utilisé pour 
déterminer une surface d’assise rectangulaire équi-
valente permettant de mener les vérifications de 
portance tenant compte des effets de couplage  
(H, V, T). 

Le diagramme est basé par construction sur l’hypo-
thèse d’une répartition uniforme de la pression d’in-
teraction sur la surface effective. Celle-ci est recher-
chée de manière à garantir l’équivalence des forces 
et des moments de part et d’autre de la fondation.

Figure B. 10
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B3.2	 Principe de l’approche proposée

L’approche proposée est une extrapolation du  
modèle de la lunule utilisé dans le cas d’une fonda-
tion circulaire pleine. La frontière extérieure du dia-
gramme est confondue avec le contour de l’embase. 

La frontière intérieure est recherchée de manière à 
respecter l’équivalence des moments et des forces.
Le principe est illustré par la Figure B. 11 .
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G	 centre de gravité de la lunule (surface grisée)
e	 distance de G au centre de l’anneau
xm	 distance de l’intersection lunule/contour extérieur de l’anneau au centre de l’anneau

B3.3	 Surface effective

La mise en équation du modèle proposé (Figure  
B.11) permet de déterminer l’évolution de la sur-
face effective en fonction de l’excentrement relatif,  
illustrée par la Figure B.12. 

La surface effective est rapportée ici à la surface 
d’assise totale S0 d’un disque plein.

La Figure B. 13 donne une représentation alterna-
tive du résultat précédent en rapportant la surface  
efficace à la surface totale de l’anneau considéré.
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B3.4	 Longueur et largeur équivalentes

L’obtention de la surface effective sert ensuite 
usuellement de base pour définir une surface rec-
tangulaire équivalente Beq.Leq garantissant le même  
élancement Leq/Beq = Lmax/Bmax, la même surface  
Leq.Beq = Seff, et le même centre de gravité (G) 
conformément aux indications de la Figure B.14. 
Ces dimensions équivalentes permettent ensuite de 
mener des vérifications de stabilité sur la base des 
modèles analytiques ou semi-analytiques usuels.

La Figure B.15 présente la variation de largeur équi-
valente Beq en fonction de l’excentrement relatif  
e/Rext. La valeur de Beq est rapportée à celle du dia-
mètre extérieur de l’anneau Dext.

La Figure B.16 présente la variation de la lon-
gueur équivalente Leq en fonction de l’excentrement  
relatif e/Rext. Le changement de pente observé sur 
les courbes obtenues marque le début de l’interac-
tion avec le cercle central.
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ANNEXE C

EXEMPLE DE MODÉLISATION D’UNE FONDATION 
GRAVITAIRE PAR ÉLÉMENTS FINIS
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Annexe C

Exemple de modélisation  
d’une fondation gravitaire  
par Eléments Finis

En phase de dimensionnement détaillé, le recours 
à une modélisation avancée du comportement de la 
fondation par Eléments Finis est incontournable. Le 
problème est complexe, et nécessite un traitement 
approfondi.
A titre d’exemple une procédure de modélisation est 
décrite ci-après dans son principe. Ce type de mo-
dèle permet à la fois :

•	 une vérification et une optimisation des études de 
stabilité (ELU) ;

•	 une analyse des déplacements en service (ELS) ;
•	 une analyse des raideurs sous chargement de 

fatigue (ELF).
D’autres approches sont envisageables.

Le modèle proposé ici s’appuie sur la mise en œuvre 
d’un codage spécifique permettant d’étendre le mo-
dèle de résistance au cisaillement cyclique sous une 
formulation élément par élément dans laquelle une 
relation contrainte-déformation unique est prescrite 
pour chaque élément à partir du taux de charge-
ment cyclique particulier à cet élément. Les rela-
tions contrainte-déformation sont définies sur toute 
la gamme des déformations depuis les très petites 
déformations (domaine du Gmax ou G0) jusqu’aux 
déformations de rupture (généralement supérieures 
à 15%).

L’étude comporte typiquement une série d’étapes 
et d’itérations. Pour la vérification des états ELU, on 
peut procéder de la manière suivante :

•	 Etape 1 : construction du modèle 3D de la fonda-
tion et du sol ;

•	 Etape 2 : analyse initiale pour déterminer la 
distribution des contraintes effectives initiales  
(σ’h0, σ’v0) sous la fondation sous l’effet des 
contraintes in situ et résultant de la consolidation 
due au poids de la fondation ;

•	 Etape 3 : définition dans le modèle d’une relation 
monotone contrainte-déformation pour chaque 
élément (ou bloc d’éléments) basée sur les 
données spécifiques au sol et le rapport Su/σ’v0 

applicable. Implémentation du modèle sous les 
charges maximale (pic de cycle) et minimale 
(creux de cycle) ;

•	 Etape 4 : pour chaque passage (pic et creux), ex-
traction des contraintes de cisaillement induites 
sur la surface de cisaillement la plus critique ; 
évaluation du taux de chargement cyclique repré-
sentatif de chaque élément ;

•	 Etape 5 : pour chaque élément, définition de la 
relation cyclique contrainte-déformation appli-
cable en se basant sur la valeur du taux de char-
gement cyclique applicable à l’élément (ou au 
bloc), le type de sol, le rapport Su/σ’v0 pertinent 
et le nombre de cycles équivalent ; réitération 
des cas de charges précédents (pic et creux) ; 
accroissement proportionnellement de la charge 
de pic jusqu’à la rupture et calcul du coefficient 
partiel de matériau ;

•	 Etape 6 : extraction des contraintes de cisaille-
ment sur les surfaces de cisaillement les plus 
critiques pour les charges de pic et de creux ; 
évaluation des taux de chargement cyclique mis 
à jour ;

•	 Etape 7 : mise à jour des relations cycliques 
contrainte-déformation sur la base des nouveaux 
taux de chargement cyclique et itération des 
calculs ; répétition de l’exercice si besoin jusqu’à 
l’obtention d’une convergence satisfaisante sur 
les facteurs de matériau ;

•	 Etape 8 : extraction des déplacements de la fon-
dation et des réactions sous la base pour les ni-
veaux de chargement souhaités.

La procédure décrite ci-dessus est aisément trans-
posable à la vérification des cas ELS (détermination 
des déplacements sous différents cas de charge-
ment) ou des cas ELF (détermination de la rigidité 
cyclique de la fondation).



209

LISTE DES ABRÉVIATIONS 

LISTE DES SYMBOLES

NOTATIONS LATINES

NOTATIONS GRECQUES



210 Recommandations pour la conception et le dimensionnement des 
fondations d’éoliennes offshore - Version 2.0 - Mars 2019

LISTE DES ABRÉVIATIONS

API :		  American Petroleum Institute
ARGEMA :	 Association de Recherche en GEotechnique MArine
ASTM :		 American Society for Testing Materials
BE :		  Meilleure estimation (Best Estimate)
BRGM :		 Bureau des Recherches Géologiques et Minières
BS :		  British Standards
BSH :		  Bundesamt für Seeschifffahrt und Hydrographie
CAU :		  Essai triaxial avec consolidation anisotrope et cisaillement non drainé
CAD :		  Essai triaxial avec consolidation anisotrope et cisaillement drainé
CAUC :		  Essai triaxial avec consolidation anisotrope et cisaillement non drainé en compression 
CAUE :		  Essai triaxial avec consolidation anisotrope et cisaillement non drainé en extension
CE :		  Estimation prudente (Conservative Estimate)
CEI :		  Commission Electrotechnique Internationale
CFMS :		 Comité Français de Mécanique des Sols et de géotechnique
CK0U :		  Essai triaxial avec consolidation anisotrope (sous K0) et cisaillement non drainé 
CK0D :		  Essai triaxial avec consolidation anisotrope (sous K0) et cisaillement drainé 
CID :		  Essai triaxial avec consolidation isotrope et cisaillement drainé
CIRIA :		  Construction Industry Research and Information Association
CIU :		  Essai triaxial avec consolidation isotrope et cisaillement non drainé
CLAROM :	 CLub pour des Actions de Recherche sur les Ouvrages en Mer
CNL :		  Essais à la boîte de cisaillement à contrainte normale imposée
CNS :		  Essai à la boîte de cisaillement à rigidité normale imposée
CPT :		  Essai au pénétromètre statique à pointe électrique
CPTU :		 Essais au piezocône
CSS :		  Essai cyclique de cisaillement simple
CV :		  Essai à la boîte de cisaillement à volume constant
DLC :		  Cas de charge pour la conception (Design Load Case)
DNV :		  Det Norske Veritas 
DNV GL :	 Det Norske Veritas Germanischer Lloyd
DSS :		  Essai direct de cisaillement simple
DTS :		  Etude sur documents existants (Desk Top Study)
ELA :		  Etat Limite Accidentel
ELF :		  Etat Limite de Fatigue
ELS 		  Etat Limite de Service
ELU :		  Etat Limite Ultime
EN :		  Norme Européenne
FEED :		  Front End Engineering Design
GL :		  Germanischer Lloyd
GSI :		  Geological Strength Index
HE :		  Valeur haute (High Estimate)
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HPDT :		 Essai au dilatomètre haute pression
HR :		  Haute Résolution (sismique réflexion)
ICL :		  Imperial College London
ICP :		  Imperial College Pile
IEC :		  International Electrotechnical Commission
IFP :		  Institut Français du Pétrole
Ifremer :	 Institut Français de Recherche pour l’Exploitation de la MER
Is 50 :		  Essai Franklin – Résistance à la compression entre pointes (Point Load Test Index)
ISO :		  International Standard Organisation
ISSMGE :	 International Society of Soil Mechanics and Geotechnical Engineering
LE :		  Valeur basse (Low Estimate)
LDD :		  Distribution de la durée de la charge (Load Duration Distribution)
MASW :	 Analyse multicapteurs des ondes de surface (Multichannel Analysis of Surface Waves)
MBES :		 Bathymétrie multi-faisceaux (MultiBeam Echosounder System)
NF :		  Norme Française
NF EN :		 Norme Européenne ayant statut d’une Norme Française
NGI :		  Norwegian Geotechnical Institute
OCR :		  Rapport de surconsolidation
OE :		  Estimation optimiste (Optimistic Estimate)
PAF :		  Pressiomètre Auto-Foreur
PISA :		  PIle Soil Analysis project
PMT :		  Essai au pressiomètre Ménard
PCPT :		  idem que CPTU
RQD :		  Désignation de la qualité de la roche (Rock Quality Designation)
RMR :		  Rock Mass Rating
SCPT :		  Essai au pénétromètre statique à pointe électrique avec mesure des vitesses de propagation
                          des ondes (cône sismique)
SCPTU :	 Essai au piézocône avec cône sismique
SHOM :		 Service Hydrographique et Océanographique de la Marine
SIG :		  Système d’Information Géographique
SOLCYP :	 SOLlicitations CYcliques des Pieux
SRD :		  Composante statique de la résistance du sol au battage (Soil Resistance to Driving)
SSS :		  Sonar latéral (Side Scan Sonar)
SUT :		  Society for Underwater Technology
THR :		  Très Haute Résolution (sismique réflexion)
TLP :		  Plate-forme à Lignes Tendues = PLT (Tension Leg Platform) 
TX :		  Essai triaxial
TXC :		  Essai triaxial en compression
TXE :		  Essai triaxial en extension
UCS :		  Unconfined Compressive Strength (Résistance à la compression simple Rc)
UHRS :		 Sismique ultra haute résoluion (Ultra High Resolution Seismic)
UU :		  Essai triaxial non consolidé et cisaillement non drainé
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UWA :		  University of Western Australia 
UXO :		  UneXploded Ordnances
VST :		  Essai de cisaillement au scissomètre (Vane Shear Test) 

LISTE DES SYMBOLES

NOTATIONS LATINES

Notation Unité Descriptif 
a [m] Epaisseur de l’annulaire de cimentation d’un pieu pré-foré
a0 [-] Fréquence adimensionnelle
Aeff [m²] Aire effective d’une fondation superficielle (méthode de Meyerhof)
Ap [m²] Section du pieu
Atot [m²] Aire totale d’une fondation superficielle

B [m]
Diamètre du pieu ou de la fondation circulaire / Largeur de la fondation rec-
tangulaire

B’ ou Beff [m] Largeur effective d’une fondation
Bext [m] Diamètre extérieur du pieu
Bint [m] Diamètre intérieur d’un pieu tubulaire
Bq [-] Rapport de pression interstitielle déterminé à partir du piezocône (CPTU)
B0 [m] Diamètre d’un pieu de référence
c’ [Pa] Cohésion effective
cpi [-] Indice de compressibilité tangentiel
cpl [-] Indice de compressibilité limite (sables carbonatés)
cu [Pa] Cohésion non drainée
cv [m2/s] Coefficient de consolidation verticale
Cc [-] Indice de compression
Cr [-] Indice de recompression
CR [-] Coefficient de rigidité relative du pieu sous charge latérale
CU [-] Coefficient d'uniformité
Cα [-] Coefficient de consolidation secondaire (compression)
D [m] Fiche du pieu
e [m] Epaisseur d’un pieu tubulaire e = (Bext - Bint)/2
e [m] Excentrement
e [-] Indice des vides
e0 [-] Indice des vides à la contrainte σ’vo

E [Pa] Module de déformation linéaire (Module d’Young)
Eintact [Pa] Module d’Young d’un échantillon intact de roche
Emass [Pa] Module d’Young du sol d’un massif rocheux en place
Eoed [Pa] Module œdométrique ( = M en notations anglo-saxonnes) 
Ep [Pa] Module d’Young du pieu

EpIp [N.m²] Rigidité du pieu à la flexion
Es [Pa] Module d’Young du sol dans l’hypothèse d’ un sol homogène isotrope
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E0 ou (Emax) [Pa] Module d’Young à très faible déformation
E50 [Pa] Module d’Young sécant à 50% de la résistance ultime
EM [Pa] Module pressiométrique obtenu à partir d’un essai pressiométrique MENARD 
f [-] Fréquence des chargements cycliques
fs [Pa] Frottement latéral mesuré sur le manchon du pénétromètre statique

fs lim [Pa] Frottement unitaire axial limite (valeur plafond)
F(e) [-] Fonction dépendant de l’indice des vides dans l’expression de G0

FR [-] Rapport de frottement normalisé (%) (pénétromètre statique)
g [m/s2] Accélération de la pesanteur terrestre
G [Pa] Module de cisaillement

Gcy [Pa] Module de cisaillement cyclique mesuré sur un cycle de chargement
Gintact [Pa] Module de cisaillement d’un échantillon intact de roche
Gmass [Pa] Module de cisaillement d’un massif rocheux en place

Go (ou Gmax) [Pa] Module de cisaillement du sol sous très faible niveau de distorsion
G50 [Pa] Module de cisaillement sécant à 50% de la résistance ultime
H [N] Charge transversale (horizontale)
Hc [N] Demi-amplitude du chargement transversal (horizontal) cyclique
Hlim [N] Charge transversale limite conventionnelle
Hm [N] Charge transversale moyenne

Hmax [N] Charge transversale cyclique maximale
Hmin [N] Charge transversale cyclique minimale 

Ip [m4] Moment d'inertie du pieu
IC [-] Indice de consistance
ID [-] Indice de densité
IL [-] Indice de liquidité
IP [-] Indice de plasticité
IR [-] Indice de rigidité (Poulos and Davies, 1980)

j [s/m]
Facteur d’amplification dynamique (ou d’amortissement) de Smith lors du bat-
tage

jm [-] Facteur de masse sur les modules
jp [s/m] Facteur d’amplification dynamique sur la pointe
js [s/m] Facteur d’amplification dynamique sur le frottement
k [-] Exposant dépendant de IP dans l’expression de G0

k [-] Facteur appliqué au module d’Young Es du sol (Figure 8.9)
k [Pa/m] Gradient d’augmentation du module de réaction linéique avec la profondeur

ka et ks [-]
Coefficients de l’expression du déplacement du pieu sous charge transver-
sale cyclique

kc [-] Facteur de portance (essai pénétrométrique)
kh [m/s] Perméabilité de Darcy horizontale

ki ou ks [Pa/m] Coefficient de réaction surfacique 
kp [-] Facteur de portance (essai pressiométrique)

kq [Pa/m]
Rigidité axiale de transfert d’effort axial à la base d’un pieu suivant NF P 94-
262 (2012)

kv [m/s] Perméabilité de Darcy verticale
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kτ [Pa/m]
Rigidité axiale de transfert d’effort axial le long d’un pieu suivant NF P 94-262 
(2012)

K ou Kaxial [N/m] Rigidité axiale locale de transfert d’un pieu
Ki ou Ks [Pa] Module de réaction linéique (Ki = B . ki ; Ks = B . ks )

K0 [-] Coefficient de pression des terres au repos
KHx [N/m] Raideur en translation horizontale suivant l’axe x
KHy [N/m] Raideur en translation horizontale suivant l’axe y
KV [N/m] Raideur en translation verticale suivant l’axe z
KMx [N.m/rad] Raideur en rotation autour de l’axe x
KMy [N.m/rad] Raideur en rotation autour de l’axe y
KT [N.m/rad] Raideur en torsion

KM,0 [N.m/rad]
Raideur en rotation d’une fondation superficielle en l’absence de tout décol-
lement

l0 [m] Longueur de transfert
L [m] Longueur d’une fondation rectangulaire

L’ ou Leff [m] Longueur effective d’une fondation
m [-] Exposant dans l’expression du frottement ultime à l’interface coulis-roche

m [-]
Exposant de la fonction puissance sur le déplacement du pieu sous charge-
ments transversaux cycliques

mc [-] Coefficient de masse sur les résistances (données pénétrométriques)
ml [-] Coefficient de masse sur les résistances (données de laboratoire)
mp [-] Coefficient de masse sur les résistances (données pressiométriques)
M [N.m] Moment de renversement 
Mu [N.m] Moment ultime provoquant le renversement
MB [N.m/rad] Résistance rotationnelle à la base du pieu
n [-] Porosité
N [-] Nombre de cycles
Nc [-] Facteur de corrélation entre qc et Su

Neq [-] Nombre de cycles équivalent déterminé en appliquant la loi de Miner
Nf  [-] Nombre de cycles pour atteindre un critère de rupture
Nk [-] Facteur de corrélation entre qn et Su

OCR [-] Rapport de surconsolidation [OCR= σ’p /σ’vo]
p [Pa] Pression transversale dans une loi de transfert p-y
pl* [Pa] Pression limite nette obtenue à partir d’un essai pressiométrique MENARD
pult [N/m] Pression transversale ultime

p(z): [Pa] Pression transversale du sol à une profondeur z

p’ [Pa] Contrainte isotrope (moyenne) effective [= (σ’1 + 2σ’3)/3] ou [= (σ’1 + σ’2 + 
σ’3)/3]

p’g [Pa] Pression effective exercée par une colonne de coulis avant prise
Pult [N/m] Réaction transversale mobilisable ultime
P(z) [N/m] Réaction transversale du sol à une profondeur z [P(z) = B . p(z)]

q [Pa] Contrainte mobilisée en pointe suivant NF P 94-262 (2012)
q [Pa] Déviateur des contraintes principales [= σ’1 - σ’3] ou [= σ1 - σ3]
qc [Pa] Résistance de pointe mesurée au pénétromètre statique (résistance au cône)
qn [Pa] Résistance de pointe nette (pénétromètre statique)



215

qp [Pa] Contrainte mobilisable en pointe
qp lim [Pa] Contrainte limite en pointe (valeur plafond)

qt [Pa] Résistance de pointe corrigée (pénétromètre statique)
Q [N] Charge (axiale ou transversale)
Qc [N] Composante cyclique ou demi-amplitude de la charge cyclique 
Qm [N] Charge moyenne ou composante moyenne de la charge cyclique 

Qmax [N] Charge cyclique maximale
Qmin [N] Charge cyclique minimale
Qp [m] Déplacement réversible (« quake ») en pointe lors du battage
Qs [m] Déplacement réversible (« quake ») en frottement lors du battage
Qt [-] Résistance pénétrométrique normalisée [= qn /σ’vo]
R [m] Rayon du pieu ou de la fondation circulaire (R= B/2)
Rd [N] Résistance de calcul
Rdy [N] Résistance dynamique développée lors du battage sur un élément de pieu

Rkc [N]
Résistance cyclique caractéristique pour un évènement donné (résistance 
statique dégradée par les cycles)

Rks [N] Résistance statique caractéristique
Rks1 [N] Résistance statique caractéristique issue du calcul en capacité axiale
Rks2 [N] Résistance statique caractéristique issue du calcul en déplacement axial
Rst [N] Résistance statique du sol (issue de la SRD) sur l’interface sol-pieu 

s [m]
Déplacement axial (vertical) d’un pieu à une profondeur donnée suivant NF 
P 94-262 (2012)

Sd [N] Sollicitation de calcul
su [Pa] Résistance au cisaillement non drainée

su
DSS [Pa]

Résistance au cisaillement non drainée obtenue avec un essai direct de ci-
saillement simple

su
C [Pa]

Résistance au cisaillement non drainée obtenue avec un essai triaxial en 
compression

su
E [Pa]

Résistance au cisaillement non drainée obtenue avec un essai triaxial en 
extension

SRD [N] Composante statique de la résistance au battage
t [s] Temps

tmax [Pa] Valeur maximale de frottement dans une loi de transfert de charge t-z
t(z) [Pa] Frottement unitaire axial du sol à une profondeur z
T [s] Période des cycles
T [N.m] Moment de torsion
Tb [N] Résistance au cisaillement à la base du pieu

T(z) [N/m] Frottement axial du sol à une profondeur z [T(z) = π. D . t(z)]
u [Pa] Pression interstitielle

ucy [Pa] Pression interstitielle cyclique
up [Pa] Pression interstitielle permanente
um [Pa] Pression interstitielle moyenne
U [-] Degré de consolidation
 v [m/s] Vitesse de déplacement particulaire d’un élément de pieu lors du battage
V [N] Charge verticale (axiale)
VF [m/s] Vitesse de propagation des ondes de compression dans un massif rocheux
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VL [m/s]
Vitesse de propagation des ondes de compression dans un échantillon intact 
de roche au laboratoire

Vp [m/s] Vitesse de propagation des ondes de compression 
Vs [m/s] Vitesse de propagation des ondes de cisaillement
 w [-] Teneur en eau
wL [-] Limite de liquidité
 wP [-] Limite de plasticité
Xd [N] Résistance statique de calcul du matériau sol
Xkc [N] Résistance cyclique caractéristique du matériau sol
Xks [N] Résistance statique caractéristique du matériau sol
y [m] Déplacement local transversal (horizontal) d’un pieu
yc [m] Valeur seuil du déplacement local transversal (horizontal) dans une loi p-y
y1 [m] Déplacement de la tête du pieu au premier chargement sous Hmax

yN [m] Déplacement de la tête du pieu au Nième cycle sous Hmax

z [m] Profondeur sous le fond marin

z [m]
Déplacement local axial (vertical) d’un pieu à une profondeur donnée dans 
une loi de transfert t-z

z0 [m]
Profondeur de référence dans l’estimation d’une raideur initiale de courbe 
p-y

Notation Unité Descriptif 
α [-] Facteur d’adhérence à l’interface coulis-roche

β [-] Facteur de réduction (fonction du facteur de masse jm) à l’interface coulis 
-roche

β [-] Coefficient d’amortissement hystérétique
ε [-] Déformation
γh [kN/m3] Poids volumique humide d'un sol 
γd [kN/m3] Poids volumique sec d'un sol
γs [kN/m3] Poids volumique des particules solides
γw [kN/m3] Poids volumique de l'eau
γ’ [kN/m3] Poids volumique déjaugé d'un sol
γ [-] Déformation de cisaillement - Distorsion

γm [-] Déformation moyenne de cisaillement - Distorsion moyenne 
γcy [-] Déformation cyclique de cisaillement - Distorsion cyclique
γF [-] Facteur partiel sur les charges
γM [-] Facteur partiel sur les matériaux
γR [-] Facteur partiel sur les résistances
δ [°] Angle de frottement de l’interface sol-pieu ou sol-coulis

δcv [°] Angle de frottement à volume constant à l’interface sol-pieu
δr [°] Angle de frottement résiduel à l’interface sol-pieu ou sol-jupe

ε1, ε2, ε3 [-] Déformations dans le plan principal

NOTATIONS GRECQUES
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εv [-] Déformation volumique
ε50 [-] Déformation à 50% de la résistance ultime
θ [rad] Rotation du pieu ou de la fondation sous chargement transversal

θ0 [rad]
Rotation de référence = rotation à l’amorce du décollement d’une fondation 
superficielle

ν [-] Coefficient de Poisson
ρ [kg/m3] Masse volumique d'un sol
ρd [kg/m3] Masse volumique sèche d'un sol
ρs [kg/m3] Masse volumique des particules
ρw [kg/m3] Masse volumique de l'eau
σ [Pa] Contrainte totale

σho [Pa] Contrainte horizontale totale due au poids des terres
σvo [Pa] Contrainte verticale totale due au poids des terres
σ' [Pa] Contrainte effective intergranulaire
σ’h [Pa] Contrainte horizontale effective
σ’ho [Pa] Contrainte horizontale effective in-situ 
σ’p [Pa] Pression de préconsolidation
σ’v [Pa] Contrainte verticale effective
σ’vo [Pa] Contrainte verticale effective due au poids des terres
σ’vc [Pa] Contrainte verticale effective de consolidation

σ1, σ2, σ3 [Pa] Contraintes principales
σ’1, σ’2, σ’3 [Pa] Contraintes principales effectives

τ [Pa] Contrainte de cisaillement

τ [Pa]
Frottement unitaire axial mobilisé à l’interface sol-pieu suivant NF P 94-262 
(2012)

τB [-] Contrainte de cisaillement à la base d’un pieu
τ0 [Pa] Contrainte de cisaillement initiale du sol avant l’installation de la structure
τus [kPa] Contrainte de cisaillement maximale sous chargement monotone/statique
τm [Pa] Contrainte de cisaillement moyenne
τcy [Pa] Contrainte de cisaillement cyclique 

τf, cy [Pa] Résistance au cisaillement non drainée cyclique
τs ult [Pa] Frottement unitaire ultime à l’interface sol-coulis
τsf [Pa] Frottement unitaire axial moyen sur la hauteur du fût
φ' [°] Angle de frottement effectif

φ΄cv [°] Angle de frottement à volume constant du sol
Δu [Pa] Pression interstitielle additionnnelle
ΔH [N] Effort transversal additionnel
Δγm [-] Déformation de cisaillement (distorsion) additionnelle
Δτm [Pa] Contrainte de cisaillement moyenne additionnelle
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