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 ملخص

ػهى جذاس الاحتفاظ نظشوف انتحًيم انًختهفح انثاتتح الأسضيح في هزه انذساسح وصفنا أسانية يختهفح نحساب انضغىط 

يتى إجشاء يحاكاج تاستخذاو سيض . انذيناييكيح نجذاس الاحتفاظ تحت ظشوف تحًيم صنضانيح دسسنا أيضا الاستجاتح. وانذيناييكيح

 انؼناصش انًنتهيح

في إطاس استخذاو اننًارج انشقًيح نذساسح يثم هزه انًشاكم، يًكننا تحذيذ كيانين . تساسع و الإصاححتى انتؼثيش ػن الاستجاتح تان

.انثاني يتىافق يغ نىع انتحًيم انًفشوض، وهزا يؼني، حشكح الأسض. ج سهىكهىالأول يتىافق يغ انًىاد وإدسا. يختهفين  

.تحًيم ثاتت، تحًيم صنضاني، سهىك وإصاحح دائًح :كلمات مفتاحية  

 

Résumé   

Dans cette étude on a exposé les différentes méthodes pour calculer les pressions des terres sur un 

mur de soutènement  pour différentes conditions de chargement à savoir statique et dynamique. On 

a étudié aussi la réponse dynamique d’un mur de soutènement sous chargement sismique. La 

simulation est faite au moyen du code d’éléments finis PLAXIS. La réponse est exprimée en 

termes d’accélération et de déplacement. Dans le cadre de l’utilisation des modèles numériques 

pour étudier ce type de problèmes, on peut identifier deux entités différentes. La première 

correspond aux matériaux et à la prise en compte de leur comportement. La deuxième partie 

correspond au type de chargement imposé, c’est-à-dire, au signal d’entrée. 

Mots clés : chargement statique, chargement sismique, comportement, déplacement permanent. 

 

Abstract 

In this study we exposed the various methods to calculate the pressures of the grounds on a 

retaining wall for various conditions of loading to know static and dynamic.  We also studied the 

dynamic response of a retaining wall under seismic loading.  Simulation is made by means of the 

code of finite elements PLAXIS.  The response is expressed in terms of acceleration and 

displacement.  Within the framework of the use of the numerical models to study this type of 

problems, we can identify two different entities.  The first corresponds to materials and the taking 

into account of their behavior.  The second part corresponds to the type of imposed loading, i.e., 

the input signal.   

Key words:   static loading,   seismic loading, behavior, permanent displacement.    
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INTRODUCTION GENERALE 
 

 

La compréhension du comportement des structures de soutènement au cours d’un séisme est  l'un 

des problèmes les plus anciens de la géotechnique. Les séismes ont causé des déformations 

permanentes des ouvrages de soutènement dans de nombreux séismes historiques.  

Dans certains cas, ces déformations ont été négligeables; dans d'autres elles ont causé des 

dommages importants. Dans certains cas, les structures de soutènement se sont effondrées au cours 

de tremblements de terre, avec des conséquences désastreuses physique et économique. 

Ces effets destructifs  des séismes font le problème plus important et le rendent  l’un des sujets les 

plus préoccupants du génie parasismique. 

 

 

 

 

 

Figure1 : Rupture par renversement d’un  mur de soutènement, pendant le séisme de Chi-Chi 

Taiwan (1999). 
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En dépit de la multitude d'études qui ont été effectuées au-cours des années, la réponse dynamique 

des structures de soutènement est loin d’être bien comprise, de ce fait exigeant des études qui 

emploient des modèles numériques et  probablement des modèles physiques pour la clarifier. Le 

problème est complexe, et le développent d’une compréhension de lui est ainsi complexe qu'il 

exigera le raffinage des modèles d’analyses par élément finis ou par différences finis. 

Comme un résultat pratique, il existe un manque d'informations concluantes et déterminantes qui 

peuvent être employées dans la conception.   

Les méthodes les plus généralement utilisées pour la conception des structures de soutènement 

dans des conditions sismiques  sont basé sur l’équilibre des forces ; l'analyse pseudo-statique 

(Mononobe-Okabe 1926[1], 1929[2]), l'analyse pseudo-dynamique (Steedman et Zeng 1990[3]), et 

le déplacement basé sur la  méthode du bloc glissant (Richards et Elms 1979[4]).  

Même sous des conditions statiques, la prédiction des forces réelles des murs de soutènement et des 

déformations est un problème compliqué d'interaction sol-structure. Les déformations sont 

rarement prises en compte explicitement dans la conception, l'approche classique consiste à estimer 

les forces agissant sur un mur et puis à la conception de la paroi pour résister à ces forces avec un 

facteur de sécurité suffisamment élevé pour produire acceptablement des petites déformations. La 

réponse dynamique du plus simple type des murs de soutènement est tout à fait complexe. Le 

mouvement du mur et les pressions dépendent de la réponse du sol sous-jacent, la réponse du 

remblai, la réponse inertielle et flexionnelle du mur lui-même et la nature des mouvements d'entrée. 

Puisque peu d’histoires bien documentées de cas des mesures sur le terrain de la réponse des murs 

sont disponibles, la plupart des connaissances actuelles sur la réponse dynamique des murs de 

soutènement est venue d'essais sur des modèles et des analyses numériques. 

D’après les expériences sur des cas réels ou sur des modèles réduits, ce type de structures présente 

des mouvements significatifs lors des chargements sismiques. Il a été aussi observé que les 

mécanismes principaux de rupture sont dus aux déplacements produits lors du tassement du sol de 

fondation, de la rotation du mur et de la rupture possible de l’ensemble remblai-mur- fondation 

(Wong 1982[5], Chouvet 1983[6], Rafnsson 1991[7], Kramer 1996[8], Steedmen 1998[9], 

Stamatopoulos et al  2000[10], IAI 2001[11]). 
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Figure 2 : Déplacement des couches supérieures du remblai le long des joints de construction en 

raison de la résistance de frottement insatisfaisante à la partie supérieure du mur (séisme de Chi-

Chi Taiwan (1999)). 

 

 

 

Figure 3 : Mur élevé par décrochement de faille, déplacement vertical et horizontal de 

2.0m et 1.3m respectivement (séisme de Chi-Chi Taiwan (1999)). 

. 
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Ces expériences ont aussi montré que le comportement de ces structures est dominé par les 

déplacements induits plutôt que par des efforts induits. Ceci confirme l’utilisation des méthodes 

basées sur le déplacement de la structure pour estimer la résistance ultime des murs de 

soutènement. Dans la pratique, au moment de la conception de ces structures vis-à-vis des 

chargements sismiques, différentes méthodes sont utilisées. Ces méthodes peuvent être divisées en 

trois grands groupes, celles qui utilisent des méthodes simplifiées basées sur des analyses pseudo-

statiques, celles qui sont basées sur de modèles physiques à échelle réduite et celles qui utilisent 

des modèles numériques avec des analyses dynamiques. 

Le but de cette étude est d’étudier  la réponse d’un mur de soutènement lors un séisme. On  étudie  

aussi l’importance de la prise en compte du comportement du sol de remblai dans le déplacement 

permanent du mur. Ces études sont réalisées à l’aide d’un modèle en éléments finis. Tout cela est 

précédé par une synthèse bibliographique sur les méthodes de calcul de la pression des terres sous 

différentes conditions statique et dynamique,  ainsi que les méthodes dites empiriques  pour estimer 

le déplacement permanent des structures de soutènement.  

Dans toutes les analyses, le sol est supposé agir comme un milieu homogène et élastoplastique  

avec le critère de rupture de Mohr-Coulomb et les murs se comportent d’une manière élastique  

linéaire. Ces modèles ont été développés en utilisant PLAXIS, un programme d'élément finis. Les 

analyses numériques incluent les étapes de construction du mur et le placement du remblai ou 

l'excavation du sol, suivie par l'analyse de réponse sismique.  
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Chapitre 1 

 

Types des murs de soutènement et modes de rupture 

 

 

 

 

1.1 INTRODUCTION 

Le rôle des ouvrages de soutènement est de retenir les massifs de terre. La retenue des terres par cet 

ouvrage répond à des besoins multiples: préserver les routes et chemins des éboulements et 

glissement de terrain, structurer une berge naturelle en un quai (ports maritimes ou autre), créer des 

obstacles verticaux de grande hauteur, ou soutenir des fouilles et tranchées de chantier pour 

travailler à l'abri de l'eau. 

Il en existe une grande variété se caractérisant par des fonctionnements différents et conduisant à 

des études de stabilité interne spécifiques. 

Tous ces ouvrages ont en commun la force de poussée exercée par le massif de sol retenu. Par 

contre, c’est principalement la manière dont est reprise cette force de poussée qui différencie les 

différents types d’ouvrages. 

1.2 TYPE D’OUVRAGES DE SOUTENEMENT 

Ces dernières années, le développement des matériaux métalliques, polymères, et les renforts 

géotextiles a conduit à l'élaboration de nombreux types d'innovation des systèmes de rétention de la 

terre [1].Les murs de soutènement sont souvent classés en fonction de leur masse, de leur flexibilité 

et de la manière de reprise de la poussée des terres.  

L’effort de poussée exercé par le massif de terre retenu peut être repris de diverses manières. Trois 

modes principaux peuvent être distingués [2]: 
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1.2.1 Cas où la poussée est reprise par le poids de l’ouvrage de soutènement  

Le type d’ouvrage le plus classique et le plus ancien est le mur poids en béton ou en 

maçonnerie. Ce sont des ouvrages rigides qui ne peuvent supporter sans dommages des 

tassements différentiels supérieurs à quelques pour-mille. 

 Les murs en Terre Armée, dans lesquels le sol est renforcé par des inclusions souples 

résistant à la traction, sont des ouvrages souples qui supportent les tassements différentiels du 

sol de fondation. 

 Les ouvrages cellulaires sont très variés et le type le plus ancien est le mur caisson en 

éléments préfabriqués. Dans les travaux maritimes, par exemple, on utilise pour la construction 

des quais de grands batardeaux cellulaires en palplanches métalliques ou de  

 grands caissons en béton armé. Dans un ouvrage cellulaire, la cellule est remplie de sol et 

l’ensemble forme un ouvrage qui peut être, dans certains cas, très souple. 

1.2.2  Cas où la poussée est reprise par encastrement de l’ouvrage de soutènement  

      Parmi les ouvrages de ce type, on citera : 

 Le mur cantilever en béton armé qui, est composé d’une base élargie (semelle) et encastrée à 

la partie supérieure du sol de fondation, fonctionne en faisant participer à l’action de 

soutènement une partie du poids du remblai. Un mur cantilever peut d’ailleurs être considéré 

comme un ouvrage poids si l’on y inclut le poids du remblai compris entre le mur et la verticale 

qui passe par l’extrémité arrière de la semelle. Les murs cantilevers en béton armé sont 

également des ouvrages rigides. 

Les murs en parois moulées, technique qui consiste à construire un mur au sein du sol en 

place, avant toute excavation, par bétonnage d’une tranchée remplie de boue pour en assurer la 

stabilité. Cette technique est particulièrement utilisée pour les travaux sous la nappe, en zones 

urbaine et portuaire. Une paroi moulée fonctionne par encastrement total ou partiel dans le sol 

de fondation. 

 Les rideaux de palplanches, encastrés dans le sol de fondation : ce sont des ouvrages de 

soutènement flexibles, où l’interaction structure-remblai a une influence prépondérante sur le 

comportement de l’ouvrage. 
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1.2.3  Cas où la poussée est reprise en totalité ou en partie par des ancrages 

Dans les ouvrages de soutènement en déblai, l’effort de poussée est fréquemment repris en 

partie ou en totalité par des ancrages. C’est le cas notamment des rideaux, des parois moulées 

et des parois berlinoises. À la différence d’une paroi moulée, une paroi berlinoise est réalisée 

à partir de poteaux placés préalablement dans le sol en place.  

Au fur et à mesure de l’excavation, on vient placer entre les poteaux des éléments de 

soutènement soit préfabriqués (poutres, plaques), soit coulés en place, et l’on reprend la 

poussée des terres par des ancrages précontraints fixés sur les poteaux (Figure 1.1a [2]).  

Il existe également des techniques d’ouvrages en déblai où la poussée des terres est totalement 

reprise par des ancrages précontraints. C’est le cas des murs épinglés construits par 

excavations successives de 2 m de hauteur environ, avec coulage d’éléments verticaux en 

béton armé et mise en place d’ancrages précontraints. (Figure 1.1b [2]). 

 

 

Figure1.1 : Murs partiellement ou totalement ancrés. 
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Le tableau (1.1) [2] montre les divers types d’ouvrages de soutènement classés d’après la 

distinction précédente. 

 

 

 

 

Tableau 1.1 : Les divers types d’ouvrages de soutènement classés selon la manière de  

reprise de la poussée. 

 

1.3 MODES DE RUPTURE DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT  

Pour la conception des murs de soutènement, il est nécessaire de définir «la rupture» et de savoir 

comment les murs peuvent s’effondrer.  

Dans des conditions statiques, les murs de soutènement sont soumis à des forces liées à la masse de 

la paroi, des pressions du sol et des forces extérieures telles que celles transmises par les butons. 

Un mur de soutènement bien conçu permettra d'atteindre l'équilibre de ces forces sans induire de 

contraintes de cisaillement qui s’approchent de la résistance au cisaillement du sol. Pendant un 

Mode de reprise de 

la poussée 
Ouvrages de soutènement 

Poids de l’ouvrage 

   

Mur poids en béton 

ou maçonnerie 
Mur en Terre Armée 

Ouvrage 

cellulaire 

Encastrement 

   

Mur cantilever en 

béton armé 
Paroi moulée 

Rideau de 

palplanches 

Ancrage 

 
  

Mur en béton, ancré Paroi moulée ancrée Rideau ancré 
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tremblement de terre, cependant, les forces d'inertie et les variations de résistance du sol peuvent 

constituer une perte de l'équilibre et de provoquer une déformation permanente de la paroi [1].  

En principe cinq modes de rupture peuvent être rencontrés dans les ouvrages de soutènement:  

 Le glissement de l’ouvrage sur sa base (Figure 1.2a). 

 Le renversement de l’ouvrage (Figure 1.2b). 

 Le poinçonnement du sol de fondation (Figure 1.2c). 

 Le grand glissement englobant l’ouvrage (Figure 1.2d). 

 La rupture des éléments structuraux de l’ouvrage (Figure 1.2e). 

Les quatre premiers types de rupture sont relatifs à l’instabilité externe de l’ouvrage, la rupture des 

éléments structuraux constituant l’instabilité interne [2]. 

 

 

 

Figure1.2 : Modes de rupture des ouvrages de soutènement. 
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Les murs poids s’effondrent généralement par les mécanismes du corps rigide tels que glissement 

et/ou renversement ou par le grand glissement (Figure 1.3 [1]).  

Les murs poids peuvent aussi être endommagés par l'instabilité des sols derrière eux. Telles 

ruptures peuvent être traitées comme des ruptures de stabilité des pentes qui entourent la paroi. Les 

systèmes de mur composite, tels que les murs-caissons, les parois cellulaires, et les murs en terres 

armées peuvent s’effondrer de la même manière ou par un certain nombre de mécanismes internes 

qui peuvent impliquer le cisaillement, le retrait ou la rupture par traction de divers éléments du 

mur. 

 

Figure1.3 : Des mécanismes de rupture typiques des murs poids : (a)glissement (Rupture par 

translation), (b) renversement (Rupture par rotation) et (c) rupture par instabilité d’ensemble ou 

grand glissement. 

 

Les murs cantilevers sont soumis aux mêmes mécanismes de défaillance que les murs poids, et 

aussi aux mécanismes de défaillance de flexion. Les pressions du sol et les moments de flexion 

dans les murs cantilevers dépendent de la géométrie, la rigidité et la résistance du système mur-sol 

(Figure 1.4a, b [1]; diagrammes de pression et moment pour un mur typique). Si les moments de 

flexion nécessaire pour excéder la résistance à la flexion de la paroi, la rupture peut se produire à la 

flexion (Figure 1.4c [1]). La ductilité structurale du mur lui-même peut influencer le niveau de 

déformation produite par rupture par flexion.  
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Figure1.4: (a) pression du sol, (b) moment fléchissent et (c) mécanisme de rupture 

par flexion d’un mur cantilever. 

 

Les murs contreventés peuvent défaillir généralement par l'instabilité d’ensemble, basculement, 

rupture par flexion, et/ou rupture des éléments d’ancrage. Le basculement des murs contreventés 

implique typiquement une rotation autour du point dont le buton agit sur la paroi, souvent au 

sommet de la paroi comme dans le cas des murs de sous-sol et les murs de culée de pont (Figure 

1.5a [1]). Les murs ancrés avec une pénétration insuffisante peuvent basculer autour de leurs bases 

(Figure 1.5b [1]). Comme dans le cas des murs cantilevers, les murs ancrés s’effondrent par 

flexion, bien que le point de rupture (moment de flexion maximal) est susceptible d’être différent. 

La rupture des éléments de contreventement peut inclure le retrait d’ancrage, rupture de butons ou 

flambement du pont. Les établissements de remblai peuvent aussi imposer d'autres charges axiales 

et transversales aux éléments de contreventement tels que les butons et les tirants.  

 

Figure1.5 : Modes de rupture potentiels des murs avec ancrages : (a) rotation des murs de culée 

de pont par rapport au sommet, (b) rotation due à la perte de la résistance passive et (c) perte de 

la capacité portante d’ancrage.
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2.1 INTRODUCTION 

Le comportement sismique des murs de soutènement dépend des pressions totales latérales 

des terres qui se développent au cours des secousses sismiques. Ces pressions totales 

comprennent à la fois les pressions statiques gravitationnelles qui existent avant qu’un séisme 

se produit, et les pressions dynamiques transitoires induites par le séisme. De plus la réponse 

d'un mur est influencée par les deux [1].  

Les pressions statiques des terres sur les structures de soutènement sont fortement influencées 

par le déplacement relatif entre le mur et le sol. Suivant ce déplacement, le sol se trouvera en 

équilibre de poussée (état actif) ou de butée (état passif) : 

 Les pressions des terres actives (poussée) se développent lorsque le mur de 

soutènement se déplace loin du sol derrière lui, induisant des déformations latérales en 

extension dans le sol (Figure 2.1b).  

 Les pressions des terres passives (butée) se développent lorsque le mur de 

soutènement se déplace vers le sol, produisant ainsi des déformations latérales de 

compression dans le sol (Figure 2.1a). 

 

 

   

 

 



Chapitre 2 Calcul statique des pressions des terres 

13 
 

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.1: (a) Etat de butée et (b) Etat de poussée. 

 

2.2 MOBILISATIONS DES EQUILIBRES DE POUSSEE ET DE BUTEE 

2.2.1 Etat initial 

Avant de subir des déplacements le sol se trouve dans un état initial qui dépend de son histoire 

géologique. On nomme cet état : poussée des terres au repos (sans déplacement). Pour le 

définir, on relie la contrainte effective horizontale à la contrainte effective verticale par le 

coefficient des terres au repos Κo [3]. 

 

 2.1   ''

vooho K  
 

 

Où  ’h0 est la contrainte effective horizontale,  ’v0 est la contrainte effective verticale  et Κo le 

coefficient des terres au repos. 

La valeur de Κo, est délicate à mesurer, peut être obtenue à l'appareil triaxial au laboratoire et 

au pressiomètre sur le chantier. La détermination de cette valeur est très importante pour 

l'analyse de stabilité et la conception des différents ouvrages. 

On peut estimer Κo par des formules théoriques.  Si le sol avait un comportement élastique 

linéaire, Κo serait égal à :            (avec   est le coefficient de Poisson) cette valeur 

théorique s’éloigne trop de la réalité pour être utilisée pratiquement. 

 

 

Butée  

 

 

Δu 

Poussée 

Δu 

(a) (b) 
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Pour les sols pulvérulents et les sols fins normalement consolidés on peut utiliser la formule 

simplifiée de Jacky (1944) [4] (si la surface libre est horizontale) : 

 

 2.2      'sin - 1 oK  

 

Où  ’est l’angle de frottement effectif du sol. 

S’il existe un talus de pente β, la valeur de Ko, avec la même définition sera : 

 

   2.3    sin 1   oo KK  

 

Par rapport aux sols normalement consolidés la valeur de Κo augmente pour les sols 

surconsolidés, d’autant plus que le coefficient de surconsolidation Roc est important. 

On pourra utiliser la relation suivante (pour un sol moyennement surconsolidé) : 

 

   2.4   sin1 2/1'

oco RK   

 

Où Roc est le rapport de surconsolidation égale à : 
''

vop   avec 
'

p  est la contrainte de 

préconsolidation.  

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.2: Etat initial du sol au repos (terre horizontale, β =0). 
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2.2.2 Equilibre de poussée 

Le sol pousse sur l'écran et le met en poussée. Le sol se déplacera jusqu'à ce que la contrainte 

initiale σ’ho diminue, le sol se décomprime, pour atteindre une valeur limite σ’a (équilibre actif 

ou inférieur) inférieure à σ’ho.  

Par rapport à l’état initial, la contrainte σ’vo étant constante, la contrainte horizontale σ’ho 

diminue jusqu’à ce que le cercle de Mohr devienne tangent à la droite de Mohr-Coulomb pour 

une valeur de σ’h = σ’a  le sol est à l’état de poussée ; la contrainte de poussée est reliée à la 

contrainte verticale σ’vo, dans le cas d’un écran vertical sans frottement sol-écran, par le 

coefficient de poussée Ka : 

 

 2.5   ''

voaa K    

 

Où  σ’a est la contrainte de poussée, σ’vo est la contrainte effective verticale  et Ka est le 

coefficient de poussée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.3: Etat limite de poussée du sol (terre horizontale β = 0, et sans frottement 

sol-écran δ = 0). 
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2.2.3 Equilibre de butée 

L'écran pousse sur le sol et le met en butée. Le sol se déplacera jusqu'à ce que la contrainte 

initiale σ’ho augmente, le sol se comprime, pour atteindre une valeur limite σ’P (équilibre 

passif ou supérieur) supérieure à σ’ho.  

Par rapport à l’état initial, la contrainte σ’vo étant constante, la contrainte horizontale σ’ho 

augmente jusqu’à ce que le cercle de Mohr devienne tangent à la droite de Mohr-Coulomb 

pour une valeur de σ’h = σ’P  le sol est à l’état de butée. La contrainte de butée est reliée à la 

contrainte verticale σ’vo, dans le cas d’un écran vertical sans frottement sol-écran, par le 

coefficient de butée Kp : 

 

 2.6   ''

voPP K    

 

Où  σ’P est la contrainte de butée, σ’vo est la contrainte effective verticale  et Kp  est le 

coefficient de butée. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.4: Etat limite de butée du sol (terre horizontale β = 0, et sans frottement  

sol-écran δ = 0). 
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La variation de coefficient de pression latérale en fonction des déformations (déplacements) 

latérales est montrée ci-après (Figure2.5 [5]): 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.5: Variation du coefficient de pression des terres K en fonction de déformation. 

 

On peut remarquer que le déplacement latérale nécessaire à la mobilisation de la poussée 

passive est beaucoup plus grand (2 à 4 % pour les sables denses, de 10 à 15 % pour les sables 

lâches) que le déplacement nécessaire à la mobilisation de la pression active (de l'ordre de 0,1 

et 0,25 %) [5]. 

 

Plus précisément, si H est la hauteur de l’écran, les ordres de grandeur de ces déplacements 

sont: 

 

 7.2    
100

et     
1000

H
u

H
u PA   

 

De plus, la forme du diagramme des pressions exercées par le massif de sol sur l’écran dépend 

de la nature du déplacement imposé à l’écran [6].    
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Figure2.6 : Répartition de la poussée selon le type de déplacement de l’écran ; (a)rotation 

autour du pied (b) translation horizontale (c) rotation autour du sommet (d) déplacement de 

flexion entre deux appuis fixes, le pied et le sommet. 

 

 

Même sous des conditions statiques, la prédiction des forces réelles des murs de soutènement 

et des déformations est un problème compliqué d'interaction sol-structure. Les déformations 

sont rarement prises en compte explicitement dans la conception, l'approche classique 

consiste à estimer les forces agissant sur un mur et puis à la conception de la paroi pour 

résister à ces forces avec un facteur de sécurité suffisamment élevé pour produire 

acceptablement des petites déformations [1]. Un certain nombre d'approches simplifiées sont 

disponibles pour évaluer les charges statiques sur les murs de soutènement. Les hypothèses 

communes de ces approches sont : 

- Géométrie bidimensionnelle. 

- Sol en état de rupture. 

Elles diffèrent par le fait qu’elles considèrent soit une rupture le long d’une surface de rupture 

(théorie de Coulomb) soit une rupture généralisée du sol (théorie de Rankine). 
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2.3 CALCUL STATIQUE DES PRESSIONS DES TERRES 

2.3.1 Théorie de Coulomb 

Coulomb (1776) [7] a été le premier qui a étudié le problème des poussées latérales des terres 

sur les structures de soutènement. En ne supposant que la force agissante sur un mur de 

soutènement résultant du poids d'un coin de terre au-dessus d'une surface de rupture plane. 

Coulomb a utilisé l’équilibre des forces pour déterminer la grandeur de poussée du sol 

agissant sur un mur pour des conditions active et passive. Puisque le problème est 

indéterminé, un certain nombre de surface de rupture potentielle doit être analysé afin 

d'identifier la surface de rupture critique (la surface qui produit la plus grande poussée ou la 

plus petite butée). Pour cela il a fait les hypothèses suivantes: 

- Le sol est homogène et isotrope. 

- Le mur est rigide. 

- La surface de rupture est plane. 

- L’angle de frottement δ entre le sol et le mur est connu. 

- La cohésion n’est pas prise en compte.  

Sous des conditions de pression active, la poussée sur un mur avec la géométrie présentée 

dans la figure 2.7a est obtenue à partir de l’équilibre des forces (Figure 2.7b). Pour la surface 

de rupture critique, la poussée sur un mur soutenant un sol sans cohésion peut être exprimée 

comme suit: 

 2.8   
2

1 2HKP AA  
 

Où  
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δ est l'angle de frottement de l'interface entre le mur et le sol (Tableau A-1 dans l’annexe A),  

β et θ sont présentés dans la figure (2.7a). La surface de rupture critique est inclinée à un 

angle : 
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Où 

             2.11    cot1cot1   gtggtgtgC  

 

         2.12    cot12   gtgtgC  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.7 : (a)Coin actif de Coulomb limité par la surface du remblai, la surface de rupture 

et le mur (b) polygone des forces du coin actif de Coulomb. 

 

La théorie de Coulomb ne fait pas explicitement prévoir la distribution de la poussée, mais 

elle peut être démontrée qu’elle est triangulaire pour les surfaces de remblai horizontales, sans 

charges de surface. Dans tels cas, PA agit en un point situé à H/3 à partir de la base d'un mur 

de hauteur H. 

Pour des conditions passives dans des remblais pulvérulents (Figure 2.8), la théorie de 

Coulomb prédit une butée : 
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La surface de rupture critique pour des conditions passives est inclinée par rapport à 

l’horizontale d’un angle : 

 
 2.15   
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Où  

             2.16   cot1cot3   gtggtgtgC  

         2.17   cot14   gtgtgC  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure2.8 : (a)Coin passif de Coulomb limité par la surface du remblai, la surface de rupture 

et le mur  (b) polygone des forces du coin passif de Coulomb. 

 

2.3.2 Théorie de Rankine 

Rankine (1857) [8] a développé le procédé le plus simple pour le calcul des pressions des 

terres  active et passive. Il pouvait rendre le problème des pressions latérales des terres 

déterministe et calculer directement la pression statique agissant sur les murs de soutènement. 

En faisant les hypothèses suivantes : 

- Le sol est homogène et isotrope. 

- Le mur ne modifie pas la répartition des contraintes verticales dans le sol. 

- L'état d'équilibre est identique pour tous les points situés à une même 

profondeur. 
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Pour des conditions actives, Rankine a exprimé la pression à un point situé à l’arrière du mur 

comme suit:
  

 2.18   2'

AvAA KcKP  
 

 

Où KA est le coefficient de poussée, σv
’
 est la contrainte effective verticale, et c’est la force de 

cohésion du sol.  

Lorsque les plans de contraintes principales sont vertical et horizontal (comme dans le cas 

d'un mur de soutènement lisse et vertical maintenant un remblai horizontal), le coefficient de 

poussée est donné par: 

 2.19a   
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Pour le cas d'un remblai pulvérulent incliné d’un angle β par rapport à l'horizontal, une 

infinité de solutions peuvent être utilisées (Terzaghi, 1943 [9] ; Taylor, 1948 [10]) pour 

calculer KA comme: 

 2.19b   
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Pour   ≤    [équation (2.19b) est équivalente à l'équation (2.19a) lorsque β = 0].  

La distribution de la pression sur le long de la paroi, comme indiqué par l’équation (2.18), 

dépend des magnitudes relatives des composantes de frottement et de cohésion de la 

résistance du sol du remblai (Figure 2.9 [1]).  

 

Figure2.9 : Distribution des pressions actives pour différents remblais : (a)remblai sans 

cohésion (b) remblai sans frottement (c)remblai avec frottement et cohésion. 
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Bien que la présence de la cohésion indique que les contraintes de traction se développent 

entre la partie supérieure de la paroi et le remblai, les contraintes de traction ne sont pas 

effectivement sur le terrain. Pour un remblai pulvérulent homogène, la théorie de Rankine 

prévoit une répartition triangulaire de la poussée orientée parallèlement à la surface du 

remblai.  

La résultante des pressions des terres actives, PA, agit en un point situé à H/3 au-dessus de la 

base d'un mur de hauteur H (Figure 2.9a) est donnée par:  

 2.20   
2

1 2HKP AA  
 

 
Sous des conditions passives, la théorie de Rankine prédit les pressions du mur données par :  

 

 2.21   2'

PvPP KcKP    

 

Où KP est le coefficient de butée donné par : 
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Pour les murs lisses et verticaux retenant un remblai horizontal KP devient : 

 

 2.22b   
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Pour des remblais inclinés à un angle β par rapport à l'horizontal, les distributions de pression 

passive pour diverses caractéristiques de résistance du remblai sont présentées dans la figure 

suivante : 

 

Figure2.10 : Distribution des pressions passives pour différents remblais : (a)remblai sans 

cohésion (b) remblai sans frottement (c)remblai avec frottement et cohésion. 



Chapitre 2 Calcul statique des pressions des terres 

24 
 

Pour un remblai homogène et sec, la théorie de Rankine prédit une répartition triangulaire des 

pressions passives orientées parallèlement à la surface du remblai.  

La résultante de la pression passive, ou de la butée, Pp, agit à un point situé à H/3 au-dessus de 

la base d'un mur de hauteur H (Figure 2.10a) est donnée par : 

 2.23   
2

1 2HKP PP    

 

La théorie de Rankine est relativement simple mais ses applications sont limitées. En effet, les 

lignes de glissement observées sur site ne sont pas droites. De plus, dans le cas de massifs 

limités par des parois on constate que la rugosité de l'écran joue un rôle important. 

Finalement, l'obliquité des contraintes sur l'écran est une caractéristique du frottement du 

massif et de l'écran, alors que dans la théorie de Rankine, elle ne dépend que de l'obliquité de 

la surface libre et de l'angle de frottement interne. 

2.4 METHODE SPIRALE LOGARITHMIQUE  

Bien que l’axe de contrainte principale majeure puisse être  presque perpendiculaire à la 

surface du remblai à une certaine distance derrière un mur rugueux (δ > 0), la présence des 

contraintes de cisaillement sur le mur-sol peut modifier (décaler) sa position près de l'arrière 

du mur. Si l'inclinaison de la contrainte principale varie dans le remblai l'inclinaison de la 

surface de rupture doit être également varie c.-à-d. la surface de rupture doit être courbée. Une 

fonction de spirale logarithmique a été utilisée comme surface de rupture courbée pour des 

conditions de pression des terres active et passive.  

Pour des conditions actives de pression des terres, la surface de rupture critique se compose 

d'une partie courbée près de la base du mur et d’une partie linéaire qui s'étend jusqu'à la 

surface du sol (Figure 2.11a [1]). La distribution des pressions des terres actives est 

triangulaire (Figure 2.11b [1]) pour des murs de soutènement plans, des remblais pulvérulents. 

Ainsi la poussée active du sol peut être exprimée dans la même forme que l'équation (2.8), où 

les coefficients de log spirale pour une pression des terres minimale pour divers inclinaisons 

du mur et remblai sont donnés dans le tableau (A.2) (voir Annexe A). Les coefficients actifs 

des terres proposés par l'approche de log spirale sont généralement considérés comme 

légèrement plus précis que ceux donnés par la théorie de Coulomb ou Rankine, mais la 

différence est si petite que l'approche le plus pratique de Coulomb est couramment utilisée. 

 



Chapitre 2 Calcul statique des pressions des terres 

25 
 

 

 

Figure2.11 : (a) représentation spirale logarithmique de la surface de rupture critique pour 

des conditions de pression active minimale des terres ; (b) orientation de la surface de 

rupture critique pour un mur non vertical avec un remblai de surface inclinée. 

 

L'effet du frottement du mur sur la forme de la surface de rupture critique est plus marqué 

(apparent) pour les conditions de pression passive des terres. La surface de rupture passive a 

également des parties courbée et linéaire (Figure 2.12a), mais la partie incurvée est beaucoup 

plus prononcée que pour les conditions actives. Pour un remblai plan pulvérulent, la 

distribution des pressions passives des terres est triangulaire (Figure 2.12b), donc la poussée 

passive peut être exprimée sous la forme de l'équation (2.23), où les coefficients de log spirale 

de la pression passive des terres maximum sont donnés dans le tableau (A-3) (voir Annexe A) 

[1]. 

 

Figure2.12 : (a) représentation spirale logarithmique de la surface de rupture critique pour 

des conditions de pression passive maximale des terres ; (b) orientation de la surface de 

rupture critique pour un mur non vertical avec un remblai de surface inclinée. 
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2.5 CONCLUSION  

Au contraire à la théorie de Rankine, la théorie de Coulomb peut être utilisée pour prédire les 

poussées du sol sur les murs avec des remblais de pentes irrégulières, des charges concentrées 

sur la surface du remblai et des forces d'infiltration. En considérant le sol au-dessus d'un plan 

de rupture potentiel comme corps libre et en incluant les forces dues aux charges concentrées, 

aux pressions des eaux, et ainsi de suite, la grandeur de la résultante de poussée (PA ou PP) 

peut être facilement calculée.      

Les procédures pour l'estimation des poussées sur les murs de soutènement décrites 

précédemment ont été limitées aux cas de remblai sec. La présence de l'eau dans le remblai 

influence les contraintes effectives et donc la pression latérale des terres qui agit sur la paroi. 

Pour la conception des murs les pressions hydrostatiques dues à l'eau doivent être ajoutées à 

la pression latérale des terres. Parce que la poussée latérale totale sur un mur soutenant un 

remblai saturé est considérablement supérieure à celle d'un mur soutenant un remblai sec, la 

fourniture de drainage à un remblai est une partie importante de la conception des murs de 

soutènement. 

Les coefficients passifs de pression des terres donnés par la méthode log spirale sont 

beaucoup plus précis que ceux donnés par la théorie de Coulomb ou Rankine ; les coefficients 

de Rankine et Coulomb ont tendance à sous-estimer et surestimer la pression passive 

respectivement. La théorie de Rankine sous-estime considérablement les pressions passives 

réelles pour cela elle est rarement utilisée. La théorie de Coulomb surestime les pressions 

passives (une erreur trop optimiste) d'environ 11% pour δ = υ / 2 et de 100% ou plus pour δ = 

υ. Pour cette raison, la théorie de Coulomb est rarement utilisée pour évaluer les pressions 

passives des terres lorsque δ > υ / 2. 
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3.1 INTRODUCTION  

Les méthodes qui sont employées pour calculer la pression dynamique des terres sur les murs de 

soutènement peuvent être classées en trois groupes principaux:  

(I) Les analyses d'états limites dans lesquelles un mouvement relatif considérable se 

produit entre le mur et le sol pour mobiliser la résistance au cisaillement du sol.   

(II) Les analyses élastiques dans lesquelles le mouvement relatif entre le sol et le mur est 

limité, donc le sol se comporte dans son domaine élastique linéaire.  Le sol peut être 

considéré comme un matériau élastique linéaire.  

(III) Les analyses numériques dans lesquelles le sol est modélisé par son comportement 

réel hystérésis non linéaire.  

 

Les analyses d'états limites ont été développées par  Mononobe et Okabe (Mononobe et Matuo 

1929 [11]; Okabe 1924 [12]). L'approche de Mononobe-Okabe a plusieurs variantes  (Kapila 

1962 [13], Richards et Elms 1979[14]; Nadim et  Whitman 1983[15],  

Richards et al 1994 [16], Choudhury 2002[17]). Un coin de sol bordé par le mur est supposé se 

déplacer comme un bloc rigide, avec une accélération  horizontale et verticale imposée. Cette 

méthode a été fondamentalement développée pour calculer la pression active et passive des terres 

pour des sols secs et pulvérulents par Mononobe-Okabe. L'utilisation d'une construction 

graphique, tel que le procédé de construction de Coulomb ou de Melbye, a été décrit par Kapila  

(1962) [13]. Arango (1969) a développé une procédure simple pour obtenir la valeur des 
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coefficients des pressions latérales dynamiques des terres pour des conditions actives à partir des 

abaques standards des coefficients des pressions latérales statiques des terres pour l'état actif en 

utilisant la méthode de Coulomb.   

Les contributions pour les analyses élastiques sont venues des travaux effectués par Matuo et 

Ohara (1960) [18], Wood (1973) [19], Scott (1973) [20], Veletsos et Younan (1994 [21], 1996 

[22], 2000 [23]), Li (1999) et Ortigosa et Musante (1991). En particulier, Wood (1973) [19] a 

analysé la réponse dynamique d’un sol élastique linéaire homogène emprisonné entre deux murs 

rigides reliés à une base rigide, fournissant une solution analytique exacte. Un modèle 

approximatif proposé par Scott (1973) [20] représente l'action du sol par un ensemble de ressorts 

horizontaux linéaires et sans masse. La rigidité des ressorts est définie comme module de 

réaction.  Veletsos et Younan (1994 [21], 1996 [22],  et 2000 [23]) ont amélioré le modèle du 

Scott, en employant des barres horizontales semi-infinies, élastiquement fixées et avec une masse 

répartie, pour  inclure l’amortissement radiatif du sol et à l'aide des ressorts horizontaux de 

rigidité constante,  pour modéliser l'action de cisaillement de la couche. Li (1999) a inclus la 

flexibilité de fondation et l’amortissement dans l’analyse de Veletsos et Younan. Ortigosa et 

Musante (1991) ont proposé une méthode cinématique simplifiée, dans laquelle le mur est fixé 

dans plusieurs endroits. Le mouvement du mur possible est la déformation de flexion. Le module 

de cisaillement en champ libre est employé pour calculer le module de réaction.  

Plus de détails des études analytiques et expérimentales sur les analyses d'états limites et les 

analyses élastiques ont été présentées par Nazarian et Hadjian  (1979) [24], Prakash (1981) [25], 

Whitman (1991) [26], et Veletsos et Younan (1995) [27].  

Dans les analyses élastiques dans lesquelles le mur est considéré être fixé contre la déflexion et la 

rotation à la base, généralement la pression du mur et les forces associées calculées sont de 2,5 à 

3 fois plus grandes que celles déterminées par l'approche de Mononobe-Okabe, par conséquent 

les solutions élastiques sont censées généralement excessivement conservatives et inadéquates 

pour les utiliser dans la conception. Des conclusions de quelques études préliminaires récentes  

(Finn et al.1989 [28]; Siller et al 1991[29];Sun et Lin 1995 [30]) suggèrent que les solutions 

élastiques existantes soient limitées aux murs rigides (pas de déflexion) et ne prévoient pas l'effet 

important  de la flexibilité du mur.  Une étude récente réalisée par Veletsos et Younan (1994 

[21]) qui ont conclu d’après elle que pour les murs qui sont rigides mais élastiquement fixés 
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contre la rotation à leurs bases, la magnitude et la distribution des pressions dynamiques et les 

forces du mur sont tout à fait  sensibles à la flexibilité de la base fixée.  

Pour des flexibilités réalistes de la base ces effets peuvent être sensiblement inférieurs à ceux 

calculés pour des murs rigides non flexibles. D'ailleurs, Li (1999) a montré cela, si la conformité 

de fondation est prise en considération, le calcul basé sur le cisaillement peut être du même ordre 

de celui estimé avec Mononobe-Okabe, même pour un mur poids rigide. Par conséquent, après  

ces études, des limitations initiales de l'approche élastique semblent être surmontées et cette 

méthode pourrait être considérée comme outil valable pour la conception sismique des murs 

rigides.  

Le troisième groupe implique l'analyse numérique non-linéaire pour trouver les déformations des 

murs de soutènement induites par le séisme. Les analyses numériques devraient être capables de 

tenir compte du comportement non-linéaire et non élastique du sol et des interfaces  entre le sol et 

le mur.  

Parmi peu d’exemples relatifs aux analyses numériques qui sont les méthodes d’élément finis 

et/ou de différence finies sont ceux rapportés par Alampalli et Elgamel (1990) [31], Finn et al 

(1992) [32], Iai et Kameoke (1993) [33], Al-Homoud et Whitman (1999) [34], Green et Ebeling 

(2003) [35], Psarropoulos, Klonaris et Gazetas (2005) [36] pour différents types et configurations 

des murs de soutènement.  

  

3.2 ANALYSE D’ETATS LIMITES 

3.2.1 ANALYSE BASEE SUR LES PRESSIONS DES TERRES  

3.2.1.1 L’approche pseudo-statique  

La stabilité sismique des structures de soutènement est généralement analysée par une approche 

pseudo-statique dont les effets de l'action sismique sont exprimés par des accélérations constantes 

horizontales et verticales attachées à la masse du sol. 

La forme commune d'analyse pseudo-statique considère les effets du séisme par les accélérations  

pseudo-statiques qui produisent des forces d'inertie F h et F v qui agissent dans le centre de gravité 

de la masse du sol en rupture dans les directions horizontale et verticale respectivement. Les 

grandeurs de ces forces sont [37] :    
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Où ah et av sont les accélérations pseudo-statiques horizontale et verticale. 
 

k h et k v  les coefficients d’accélérations pseudo-statiques horizontale et verticale. 
 

W  le poids du coin du sol en rupture.  

Une analyse pseudo-statique est relativement simple.  La représentation des effets complexes, 

transitoires et dynamiques du séisme par une accélération pseudo-statique constante et 

unidirectionnelle est évidemment tout à fait simple.  Les expériences ont montré que l'analyse 

pseudo-statique peut être incertaine pour les sols qui subissent une augmentation importante des 

pressions interstitielles ou montrent plus qu’environ de 15% de dégradation de la résistance due 

aux secousses sismiques [1].   

 Mononobe-Okabe (1926.1929) 

Okabe (1926) [38], Mononobe et Matsuo (1929) [11]  étaient les premiers pionniers qui ont 

obtenu les coefficients actifs et passifs de pression des terres dans des conditions sismiques. 

C'était une prolongation directe de la théorie de Coulomb. Pour déterminer les pressions des 

terres en considérant l’équilibre des forces d'un coin triangulaire en rupture. La méthode est 

maintenant connue sous le nom de la méthode de Mononobe – Okabe. 

Pour des cas actif et passif, des surfaces de rupture planes ont été supposées dans l’analyse. Les 

figures (3.1) et (3.2) montrent les surfaces de rupture et les forces considérées dans l'analyse.  

L'approche de Mononobe-Okabe fournit une bonne évaluation de la grandeur de la force 

dynamique maximale agissant sur un mur de soutènement.  Cependant, la méthode est basée sur 

les hypothèses fondamentales suivantes:  

1. Le mur est suffisamment déformé à l'extérieur  pour produire une pression des terres minimale 

(active).  
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2. Un coin de sol, avec une surface de glissement plane passant par la base du mur, est sur le 

point de rupture avec une résistance au cisaillement maximale mobilisée sur le long de la surface.  

3. Le sol derrière le mur se comporte comme corps rigide de sorte que l'accélération puisse être 

supposée être uniforme dans tout le remblai à l'instant de rupture. 

4. Le sol du remblai est homogène, sec et sans cohésion.  

5. L’analyse pseudo-statique est réalisée à partir de la théorie de l’état limite. 

La poussée totale active et passive peut être exprimée sous une forme semblable à celle 

développée pour des conditions statiques, qui est:  
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Où 

γ   est le poids spécifique du sol. 

H  est la hauteur du mur.  

KAE,PE sont les coefficients dynamiques actif et passif de pression des terres.  

   est l’angle de frottement interne du sol. 

δ   est l’angle de frottement du mur. 

β   est l’inclinaison du mur par rapport à la verticale.  

θ   est l’inclinaison du sol par rapport à l’horizontale.   
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   est l’angle entre le poids et la force d’inertie égale à :                   avec k h est le 

coefficient sismique d'accélération dans la direction horizontale et k v est le coefficient sismique 

d'accélération dans la direction verticale.  

Avec                    , et  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure3.1 : La surface de rupture et les forces considérées dans l’analyse de  

Mononobe-Okabe dans le cas actif. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure3.2 : La surface de rupture et les forces considérées dans l’analyse de  

Mononobe-Okabe dans le cas passif. 
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La surface de rupture critique, qui est plus plate que la surface de rupture critique dans des 

conditions statiques, est inclinée (Zarrabi-Kashani, 1979[39]) à un angle: 

 

 
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Où 

             3.6  cot1cot3,1    gtggtgtgC EE   

         3.7  cot14,2    gtgtgC EE  

 

La résultante de la poussé active (et passive), PAE,PE [L’équation (3.3)] peut  

être divisée en une composante statique, PA,P et une composante dynamique, ΔPAE ,PE : 

 

 3.8   ,,, PEAEPAPEAE PPP   

 

Notant que la composante dynamique agit dans une direction opposée à la composante statique, 

de ce fait réduire la résistance passive disponible. 

Seed et Whitman (1970) [40] ont donné des solutions commodes pour des buts pratiques pour un 

incrément de la force dynamique dans l'équation (3.3) pour le cas de pression active, et ont donné 

une solution approximative pour le cas d'une accélération verticale nulle, un mur vertical, un 

remblai horizontal, et un angle de frottement effectif approximativement 35º. Leur approximation 

peut être exprimée comme suit : 
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Où AEP  est l’incrément de la force active du mur dû à la charge sismique horizontale,   est le 

poids volumique du sol, H la hauteur du mur et kh est le coefficient sismique horizontal. 

L'approximation est en accord étroit avec la solution la plus exacte pour k h < 0,35.  
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La composante statique est connue qu’elle agit à H/3 au-dessus de la base du mur. Dans l'analyse 

de Mononobe-Okabe le point d'application de la résultante de la force sismique des terres est 

considéré être à H/3 de la base du mur, mais  les résultats expérimentaux (Jacobse 1939, Matsuo 

1941) [41] montrent qu’il est légèrement au-dessus de H/3 de la base du mur pour le cas sismique 

actif. Prakash et Basavanna (1969) [42] ont fait une analyse pour déterminer la hauteur de la 

résultante des pressions des terres dans l'analyse de Mononobe-Okabe. Seed et Whitman (1970) 

[40] ont recommandé que la composante dynamique soit appliquée à 0,6 H. 

Sur cette base, la résultante de poussée active agira à une hauteur : 

 3.10     

6.0
3

AE

AEA

P

HP
H

P

h



  

La valeur de h dépend des grandeurs relatives de PA et ΔPAE, le point d’application de la 

résultante de poussée finit souvent vers le haut près de la mi-hauteur du mur. 

Les analyses de Mononobe-Okabe montrent lorsque kv  est pris d'un demi à deux tiers de la valeur 

de kh  affecte la pression active ou passive totale par moins que 10%. Seed et Whitman (1970) 

[40] ont conclu que les accélérations verticales peuvent être ignorées quand la méthode de 

Mononobe-Okabe est employée pour estimer la pression totale pour des conceptions typiques du 

mur.  

La méthode de Mononobe-Okabe est très simple et utilisable par les concepteurs parce que les 

études expérimentales et théoriques ont prouvé qu'elle donne des résultats satisfaisants dans les 

cas où le remblai se déforme plastiquement et le mouvement du mur est grand et irréversible 

(Whitman 1990[43]). Cependant, il y a beaucoup de cas  pratiques, tels que murs poids massif ou 

murs de sous-sol fixés en haut et en bas, où le mouvement de mur n'est pas suffisant pour induire 

un état limite dans le sol.  

La méthode M-O fournit des moyens utiles d'estimer les charges sismiques induites sur les murs 

de soutènement. Un coefficient horizontal positif d’accélération fait excéder la poussée active 

statique et la résultante de poussée passive d’être moins que la poussée passive statique. Puisque 

la stabilité d'un mur particulier est généralement réduite par une augmentation de la poussée 
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active et/ou une diminution de la poussée passive, la méthode M-O produit des charges sismiques 

qui sont plus critiques que les charges statiques qui agissent avant un séisme. 

D’autre part, comme cette méthode est une extension de la théorie de Coulomb, cependant, elle 

est subite à toutes ses limitations. La détermination du coefficient pseudo-statique approprié est 

difficile et l'analyse n'est pas adéquate pour les sols qui perdent significativement ses résistances 

lors d’un séisme (sols liquéfiables). Juste comme la théorie de Coulomb, l’analyse M-O surestime 

la poussée passive réelle en particulier pour 2  .Pour ces raisons, elle doit être employée et 

interprétée avec prudence. 

 Choudhury (2002)  

Terzaghi (1943) [9] a prouvé que les pressions des terres actives déterminées en supposant une 

surface de rupture plane sont presque égales aux valeurs exactes ou expérimentales  des pressions 

des terres, alors que pour le cas passif, quand l'angle de frottement du mur δ excède un tiers de 

l'angle de frottement du sol l'acceptation de la surface de rupture plane surestime sérieusement 

les pressions passives des terres. Pour corriger l'erreur dans la méthode de Mononobe-Okabe pour 

le cas passif, Morisson et Ebeling (1995) [44], Soubra (2000) [45]  et Kumar (2001) [46]  ont 

considéré des surfaces de rupture incurvées dans leurs analyses pour le cas passif. Cependant, 

toutes ces analyses ont été effectuées seulement pour des sables.  

Choudhury, Subba Rao et Ghosh ont donné une solution analytique pour la distribution des 

pressions sismiques passives derrière un mur de soutènement rigide soutenant un remblai 

pulvérulent, sec et homogène de surface horizontale en utilisant la méthode des tranches 

horizontales proposée par Wang (1999) [47] en considérant les forces sismiques d'une façon 

pseudo-statique. Seulement les surfaces de rupture planes ont été considérées et par conséquent 

l'angle de frottement du mur a été limité jusqu' à un tiers de l'angle de frottement du sol.  

Avec l'augmentation de l'effet sismique l’inclinaison du plan de rupture par rapport à l'horizontal 

diminue c-à-d l'étendue de la zone de rupture augmente. Les valeurs des coefficients passifs 

sismiques de pression des terres diminuent avec l'augmentation des accélérations sismiques 

horizontale et verticale.  
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Avec l'augmentation de l'angle de frottement du sol et l'angle de frottement du mur, les 

coefficients passifs sismiques de pression des terres augmentent également comme prévu. On voit 

clairement que les distributions sont non linéaires en particulier vers la base du mur pour des 

coefficients sismiques plus élevés.  

Les pressions et les coefficients passifs sismiques obtenus par cette approche sont les mêmes 

avec ceux obtenus par l’approche de Mononobe-Okabe, de plus cette approche fournit des 

informations additionnelles sur la distribution des pressions des terres. La distribution des 

pressions passives sismiques des terres est non linéaire. Même pour le cas statique, la présence de 

l’inclinaison du mur rend la distribution des pressions passives non linéaire. La forme de la 

distribution des pressions passives des terres au fond change du concave au convexe lorsque 

l’inclinaison du mur change du négatif au positif. 

Il est constaté que dans le cas sismique, la résultante passive agit à un certain point autre qu’H/3 

de la base du mur selon l’inclinaison du mur et les accélérations sismiques pour un angle 

particulier de frottement du sol et du mur. Dans des conditions sismiques, la prolongation de la 

zone de rupture est plus grande que dans des conditions statiques [17].  

 Aldo Evangelista (2010) 

Evangelista. A, Scotto di Santolo. A et Lucio .A.S [48] ont proposé une nouvelle méthode 

pseudo-statique basée sur la solution de contrainte plastique (new stress pseudostatic plasticity 

solution NSPPS), qui permet de déterminer la valeur et l’inclinaison δ de la  poussée sismique 

active sur les murs cantilevers.  

La solution tient compte l’angle de frottement du sol, la rugosité du mur, l’inclinaison du remblai 

et les accélérations sismiques horizontale et verticale. Le problème étudié est un sol non cohérent 

et sec, avec un poids spécifique  , retenue par un mur cantilever sous l'action combinée de la 

gravité (g) et des forces sismiques (khg) et (kvg) dans les directions horizontale et verticale, 

respectivement. Dans cette analyse pour la simplicité le coefficient sismique vertical kv est 

supposé égal à zéro. kh positif désigne que l'action de l’inertie est vers le mur (Figure 3.3). Si le 

remblai est horizontal (la pente   = 0) alors à une profondeur z un champ possible de contrainte 

statiquement admissible est :  
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 3.11   z  v  

 3.12   z  hv k  

Où  v est la contrainte normale (la compression  est supposé positive) et  v est la contrainte de 

cisaillement (positive selon la convention de Mohr),  agissant sur le plan horizontal. Selon le 

théorème des contraintes de cisaillement conjuguées, la même contrainte de cisaillement  v est 

appliquée sur le plan vertical. Donc dans le point  de rupture, l'état de contraintes est  représenté 

par le cercle de Mohr montré dans la figure (3.4). Les contraintes actives  a et  a sur le  plan 

vertical AV peuvent être tirées des relations suivantes:   

 3.13    - OC2 va    

 3.14    va    

Où 

   3.15    ktan h

1  

 3.16   k1
1 2

h










 vOC  

 3.17   sinsincos 22    

 

Les coefficients de pressions actives des terres kah et kav sont égaux à  a/ z et  a/ z,  

respectivement. Le tableau (3.1) montre les valeurs de kah obtenues par la méthode proposée. 

Dans  ce cas kav≠ 0 et il est égal à kh, selon l’équation (3.12).  
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Figure3.3 : Poussée sur les murs cantilevers : (a) remblai incliné : conditions statiques et  

(b) remblai horizontal : conditions statique et sismique. 

 

 

 

 

Figure3.4 : Etat de contrainte dans un semi espace horizontal dans le cas actif et dans la 

présence des actions pseudo-statiques avec kh ≠ 0  et kv = 0. 
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kah 

         (deg.) kh             

  0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 

20 0.4976 0.5202 0.5591 0.6177 0.702 0.8263 1.0524 

25 0.4118 0.4298 0.4606 0.5053 0.5662 0.6471 0.7549 

30 0.3383 0.3535 0.3791 0.4159 0.4648 0.5275 0.6063 

35 0.2754 0.2885 0.3107 0.3422 0.3837 0.4359 0.4999 

40 0.2213 0.2331 0.2527 0.2806 0.3169 0.3622 0.4171 

45 0.1751 0.1858 0.2036 0.2287 0.2614 0.3019 0.3505 

Tableau3.1 : Valeurs des coefficients horizontaux des terres kah en fonction de    et kh  pour   

=0. 

 

Les pressions latérales sismiques des terres obtenues à partir de la méthode proposée sont 

comparées à celles obtenues à  partir de l'analyse bien connue de Mononobe-Okabe. Par exemple, 

pour le cas   = 40°,   = 5°et pour le coefficient sismique horizontal kh variant entre 0,1 et 0,3, la 

méthode proposée fournit des valeurs de kah et kav montrées dans le tableau (3.2). L’inclinaison δ 

de la poussée par rapport à l'horizontale peut être facilement évaluée. Si ces valeurs de δ sont 

supposées dans la formule de M-O, les mêmes valeurs du coefficient de poussée  présentées dans 

le tableau (3.2) sont obtenues. 

kh NSPPS       Mononobe-Okabe 

 

kah kav δE   kah kav 

0.1 0.2425 0.1212 26.56   0.2425 0.1212 

0.2 0.3013 0.2264 36.92 
 

0.3013 0.2264 

0.3 0.4004 0.3350 39.92   0.4003 0.3350 

Tableau3.2 : Comparaison entre les coefficients sismiques de poussée pour   = 40°, 

  = 5° et différentes valeurs de kh. 
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Cette solution est validée au moyen de la comparaison avec les résultats de l’approche 

traditionnelle de l'équilibre limite (M-O) et l'analyse dynamique numérique au moyen du code 

FLAC.  

Ils ont démontré que l'angle δ n'est pas une propriété du sol mais dépend  également des 

coefficients sismiques d'accélération dans les méthodes pseudo-statiques et la valeur de 

l'accélération instantanée d'histoire de temps dans les approches dynamiques. En conditions 

sismiques, δE, est plus grand que celui en conditions statiques, δS, est généralement adopté pour 

les analyses statiques et sismiques.  

Comme il est connu, la stabilité du mur est améliorée avec l'augmentation de δ; par conséquent la 

présente méthode donne des solutions qui sont moins erronées que les traditionnelles. Concernant 

la réponse structurale, cette solution produit des contraintes normales élevées, qui pourraient 

avoir des effets avantageux sur la conception structurale. 

3.2.1.2 L’approche pseudo-dynamique   

Au contraire à l'approche pseudo-statique qui explique la nature dynamique du chargement 

sismique d'une manière très approximative, cette approche tient compte d'une façon, relativement 

simple, de la différence de phase et des effets d'amplification dans le remblai derrière un mur de 

soutènement.  

 Steedman-Zeng (1990) 

Steedman et Zeng (1990) [49] ont considéré une accélération horizontale harmonique 

d’amplitude ah appliquée à une base fixe d’un mur cantilever comme il est montré dans la figure 

(3.5) et ils ont supposé que θ = β = kv = 0 pour la simplicité. 

L’accélération à une profondeur z au-dessous du sommet du mur peut être exprimée comme suit :  

   3.18   sin, 















 


s

hh
v

zH
tatza   

 

Où ω est la fréquence angulaire, t  est le temps écoulé et vs est la vitesse d'onde de cisaillement.  
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Si les pressions sismiques du mur sont supposées résultant du sol en un coin triangulaire incliné 

d’un angle α de l'horizontale, la masse d'un élément infinitésimale du coin à une profondeur z 

est :  

   3.19   dz
tg

zH

g
zm



 
  

 

 

Où γ est le poids volumique du remblai, H est la hauteur du mur, g est l’accélération de la 

pesanteur et   est l’inclinaison de la surface de rupture. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure3.5 : Système considéré par Steedman-Zeng. 

 

La résultante des forces d'inertie agissant sur le mur peut donc être exprimée par:  

 

          3.20   sinsincos2
4

,
0

2 

H
h

hh tH
gtg

a
dztzazmtQ 




 

 

Où  sv2   est la longueur d'onde de cisaillement se propageant verticalement et 

sv

H
t     

vs 

F δ 
PAE 

α 

W 

Qh 

H 

h 

Z z 


 

dz 

ah(t) 
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Le cas particulier d'un coin rigide est donné à la limite par :  

 

   3.21   
2

lim
2

max
WkW

g

a

tgg

aH
Q h

hh
hvs











 

 

Ce qui est équivalent à la force  pseudo-statique supposée par la méthode M-O. La poussée du sol 

totale (statique plus dynamique) peut être obtenue en résolvant les forces sur le coin, qui est : 

 

 
     

 
 3.22   

cos

sincos










WtQ
tP h

AE  

 

Et la distribution totale des pressions des terres en dérivant la résultante de la poussée du sol : 

 

 
   

 
 

 
 3.23   sin

cos

cos

cos

sin


































s

hAE
AE

v

z
t

tg

zk

tg

z

z

tP
tP 
















 

 

Le premier terme de l'équation (3.23) qui augmente linéairement avec la profondeur et ne varie 

pas avec le temps représente la pression des terres statique agissant sur le mur. La résultante de 

poussée statique agit conformément avec les théories des pressions des terres statiques en un 

point 3Hhs   au-dessus de la base du mur.  

Le second terme représente la pression des terres dynamique, elle augmente comme une fonction 

non linéaire de la profondeur avec une forme qui dépend du rapport H/λ.  

Puisque la pression dynamique augmente non linéairement avec la profondeur, la position de la 

poussée dynamique varie avec le temps selon: 

 
 

 3.24   
sinsincos2

coscossin2cos2 222

tH

tHH
Hhd








  

 

Ce point d'application de la force sismique pour des mouvements de très basse fréquence (H/λ 

petit, donc le remblai se déplace essentiellement en phase) est à hd = H/3.  
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Pour des  mouvements de haute fréquence hd  se déplace plus haut sur le mur comme indiqué 

dans la figure (3.6). 

 

 

Figure3.6 : Localisation de la poussée dynamique à l’instant du moment de 

 renversement maximale pour Kh=0.2 (d’après Steedman-Zeng 1990). 

 

Cette solution explique la non uniformité de l'accélération dans la masse du sol mais néglige 

l'amplification dynamique.   

Les effets d'amplification du remblai peuvent aussi être considérés en exprimant ah en fonction de 

la profondeur (plutôt que comme une constante dans l'équation (3.18) et en répétant l'intégration 

de l'équation (3.20). Notons que l'amplification du remblai va augmenter à la fois les charges 

agissant sur le mur et la hauteur de la résultante de poussée du sol. Supposant que ah (z, t) varie 

linéairement de l'accélération d'entrée à la base du mur à une valeur deux fois plus grande au 

sommet. Steedman et Zeng (1990) ont montré un bon accord avec les résultats des essais 

centrifugeurs. 

 Choudhury-Nimbalkar (2005)  

Steedman et Zeng (1990) n'ont pas considéré l'effet de l'accélération sismique verticale sur la 

pression active des terres, qui a été corrigée par Choudhury et Nimbalkar (2005) [50]. En outre,  

Choudhury et Nimbalkar (2005) [50] ont employé la méthode pseudo-dynamique pour 

déterminer la résistance sismique passive derrière un mur de soutènement rigide.  
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L'effet de la variation de différents paramètres tels que l'angle de frottement du mur δ, période de 

la secousse latérale T, l'angle de frottement du sol   , les coefficients sismiques horizontal et 

vertical (kh et kv), la vitesse d’onde de cisaillement vs et la vitesse d'onde primaire vp sont 

considérées dans cette analyse. Une surface de rupture plane BC, incliné d’un angle α par rapport 

à l'horizontal, est supposée pour l'analyse pour éviter davantage la complication du problème.  

La base est soumise aux accélérations harmoniques horizontale et verticale d’amplitudes ah et av,  

l’accélération horizontale à une profondeur z au-dessous du sommet du mur est donnée dans 

l’équation (3.18), et l'accélération verticale peut être donnée comme suit:     

   3.25   sin,


























 


p

vv
v

zH
tatza   

La force horizontale totale d'inertie (Qh(t)) agissant sur le mur est donnée dans l’équation (3.20). 

La force verticale totale d'inertie agissant sur le mur est exprimée par:  

 

          3.26   sinsincos2
4

,
0

2 




H

v
vv tH

gtg

a
dztzazmtQ 




 

 

Où      
2

pv



  et       

pv

H
t    

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure3.7 : Système considéré par Choudhury et Nimbalkar. 
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La poussée passive totale du sol (statique plus dynamique) peut être obtenue en résolvant les 

forces sur le coin, qui est : 

 

 
         

 
 3.27   

cos

sincossin










tQtQW
tP vh

PE  

 

Les résultats typiques montrent la nature fortement non linéaire de la distribution de la pression 

passive sismique des terres par cette méthode pseudo-dynamique en comparant à la distribution 

linéaire de pression sismique passive des terres en utilisant une approche pseudo-statique.  

 Nimbalkar et Choudhury (2008) 

  

Nimbalkar et Choudhury [51]  ont fait une tentative pour calculer le point d'application de la 

poussée passive sismique en utilisant la méthode d'équilibre limite avec l'approche pseudo-

dynamique. Ils ont considéré une base fixe d’un mur cantilever rigide et vertical de hauteur H, 

soutenant un remblai non cohérent avec un mouvement horizontal, comme représenté dans la 

figure (3.8). La vitesse d’ondes de cisaillement Vs, et la vitesse d’ondes primaires, Vp sont 

supposées agit à travers le sol dues au chargement sismique. Une surface plane de rupture 

inclinée d’un angle α par rapport à l’horizontale a été considérée dans cette analyse. Sur la figure 

(3.8), W(t) est le poids du coin de rupture, Qh(t) et Qv(t) sont les composantes horizontale et 

verticale de la force d'inertie, F est la réaction de sol inclinée d’un angle υ (angle de frottement 

du sol) par rapport à la normale de la surface de rupture, Ppe(t) est la poussée passive agissant à 

une hauteur h de la base du mur inclinée d’un angle δ (angle de frottement de mur) par rapport à 

la normale du mur.   

La base du mur est soumise à une accélération harmonique horizontale avec une amplitude ah (= 

khg, où g est l'accélération due à la pesanteur) et une accélération harmonique verticale avec une 

amplitude av (= kvg), les accélérations sismiques horizontales et verticales à n'importe quelle 

profondeur z et à un temps t avec le facteur d'amplification du sol  f  et la fréquence d’excitation 

ω, au-dessous du sommet du mur peuvent être exprimées par les équations suivantes : 
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     
 3.28   sin 1    1, 







 














s

hh
V

zH
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H

zH
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Figure3.8: Modèle du mur pour le calcul de la pression passive pseudo-dynamique des terres 

(adaptée et modifiée après Choudhury et Nimbalkar, 2005). 

 

Le point d’application de la composante dynamique de la poussée passive est hd, à partir de la 

base du mur, peut être trouvé comme suit :  

 

   

   
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Où  

     sinknet   cos v   hkm
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Le point d’application de la poussée passive totale (statique + dynamique) est donné par :   

     

 
 3.31    3

tP

htPHP
h

pe

dpdps 
  

Le tableau (3.3) montre la comparaison des résultats du point d'application de la poussée passive 

sismique avec ceux obtenus par des chercheurs antérieurs comme Mononobe-Okabe  (1926 [38], 

1929 [11]) [voir Kramer, 1996], Choudhury et al (2004) [52]. Du tableau (3.3), il est clair que les 

résultats de point d'application de la poussée passive calculé par la méthode pseudo-dynamique 

sont en accord avec les données précédemment publiées et les recommandations de la conception 

courante.  

Méthodes Point d'application de la résistance passive totale (h) 

Mononobe-Okabe (1926,1929) 0.333H 

Choudhury et al. (2004) 0.332H 

Présente étude 0.287H 

Tableau3.3 : Comparaison du point d'application de la résistance passive totale (h) obtenue 

par la présente étude avec des méthodes disponibles pour H=10 m,=34°, δ=17°,   = 17.3 
kn/m

3
, kh = kv =0.3 et f =1. 

 

Nimbalkar et Choudhury ont prouvé que le point d'application de la poussée passive sismique 

change d’une manière significative avec la sismicité en comparaison avec la valeur constante 

proposée par la méthode pseudo-statique. On le constate également que le point d'application de 

la poussée passive sismique est en-dessous d'un tiers de la base du mur. L'amplification des ondes 

à savoir les ondes primaires et de cisaillement pendant qu'elles propagent verticalement à travers 

le sol de remblai affecte d’une manière significative le point d'application de la poussée passive 

sismique.  

En outre ce point décale vers la base du mur avec l'augmentation du frottement sol-mur. La non-

linéarité de la distribution de la pression passive sismique des terres augmente avec la sismicité. 

Mais l'approche pseudo-statique conventionnelle donne seulement une distribution linéaire de la 

pression des terres indépendamment de l'état statique et sismique menant à un inconvénient 

important dans les critères de conception. Ils ont trouvé que la méthode pseudo-dynamique décrit 
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bien le changement du point d'application de la poussée passive sous le chargement sismique qui 

est exigé pour la conception certaine du mur sous l'état passif  de pression des terres. 

3.2.2 ANALYSE BASEE SUR LE DEPLACEMENT  

Les structures de soutènement soumises au mouvement du séisme peuvent vibrer avec le sol du 

remblai et le mur peut facilement se déplacer de la position initiale. Les méthodes disponibles 

pour une analyse basée sur le déplacement des structures de soutènement durant  des conditions 

sismiques sont basées sur les premiers travaux de Newmark (1965) [53]  [voir  Kramer, 1996]. Le  

procédé de base a été développé pour évaluer la déformation d'un barrage secoué par un séisme 

basé sur analogie avec un bloc glissant sur un plan.  

 Méthode de Richards-Elms  

Richards et Elms (1979) [14]  ont proposé une méthode pour la conception parasismique des 

murs poids basée sur les déplacements permanents admissibles du mur. La méthode permet 

d'estimer les déplacements permanents d'une manière analogue à la procédure du bloc glissant de 

Newmark développée à l'origine pour l'évaluation de la stabilité sismique des pentes. 

 

Figure3.9 : Mur poids soumis à des accélérations pseudo-statique et de pesanteur. 

 

L’application de la méthode de Richards-Elms exige l’évaluation de l'accélération de seuil du 

système mur-remblai, considérons le mur poids illustré à la figure (3.9). Lorsque le coin actif est 

soumis à une accélération agissant vers le remblai, la résultante d'inertie agira loin du remblai. Le 

niveau de l'accélération qui est juste suffisamment grand pour faire glisser le mur sur sa base est 
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l'accélération de seuil. Quand l'accélération est égale à l’accélération de seuil, l'équilibre 

horizontal et vertical exige que : 

   3.32   
hAEh PFT   

 

   3.33   
vAEPWN   

 

Remplaçons par :                                          

                       

Avec Fh est la force d’inertie du mur, T et N sont les composantes tangentielle et normale de la 

réaction du sol à la base du mur. 

L’accélération de seuil peut être calculée comme suit :  

 

   
 3.34   

sincos
g

W

PP
tga AEAE

by 






 



  

 

Où  b est l’angle de frottement du sol à la base du mur, δ est l’inclinaison de la poussée par 

rapport à l’horizontale, θ est l’inclinaison du mur par rapport à la verticale, g est l’accélération de 

la pesanteur, W est le poids du mur et PAE est la poussée dynamique. 

En utilisant les résultats des analyses du bloc glissant de la même manière que Newmark (1965) 

[53], Franklin et Chang (1977) [54]. Richards et Elms ont proposé l’expression suivante pour le 

déplacement permanent du bloc: 

 3.35   087.0
4

3

max

2

max

y

perm
a

av
d


  

Où vmax est la vitesse maximale du sol, amax est l’accélération maximale du sol et ay est 

l'accélération de seuil pour le système mur- remblai. 
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Richards et Elms ont recommandé que la poussée dynamique des terres PAE est calculée en 

utilisant la méthode M-O (puisque la méthode M-O exige que ay est connue, la solution de 

l'équation (3.34) doit être obtenue itérativement). 

La poussée dynamique des terres est donnée par : 

 

   
     

   

 3.36   
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HP   

 

 Méthode de Whitman-Liao  

La méthode de Richards-Elms propose une approche déterministe raisonnable à l'évaluation des 

déplacements des murs poids. Sa simplicité vient, en partie, des hypothèses qui négligent certains 

aspects du problème de pression dynamique des terres. Whitman et Liao (1985) [40]  ont 

identifiés plusieurs erreurs de modélisation qui résultent des hypothèses simplificatrices de la 

procédure de Richards-Elms. Les plus importantes d'entre elles sont la négligence de la réponse 

dynamique du remblai, la négligence des facteurs cinématiques, la négligence des mécanismes de 

basculement et la négligence de l’accélération verticale.  

Les analyses par éléments finis des effets de la réponse dynamique du remblai sur les 

déplacements du mur (Nadim1982[55]), par exemple, montrent que l'amplification se produit 

lorsque le mouvement d'entrée coïncide avec la période naturelle du remblai et produit un 

déplacement permanent beaucoup plus grand que le modèle du bloc rigide utilisé par Richards et 

Elms. 

Les analyses dans lesquelles le coin du remblai et le mur ont été traités comme des blocs distincts 

(Zarrabi-Kashani 1979 [39]) montrent que les conditions cinématiques des déplacements 

horizontal et vertical du coin du remblai causent systématiquement des déplacements plus petits 

que du modèle d’un seul bloc de Richards et Elms. 
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Des études ont combinées le renversement et le glissement (Nadim1980 [56], Siddharthan1992 

[57]) indiquent que les mécanismes de basculement augmentent généralement le déplacement du 

mur que ceux produit par les modèles de glissement seul comme celui de Richards et Elms.  

Une considération d'accélérations verticales produit des déplacements légèrement plus grands que 

quand elles sont négligées, au moins pour des mouvements avec un grand pic d’accélération 

horizontale (amax supérieure à 0,5 g) et               (Whitman et Liao1985 [40]). Whitman et 

Liao ont quantifié et combiné les effets de chacune de ces sources d'erreurs de modélisation pour 

décrire l'erreur totale de modélisation par une variable aléatoire log normalement distribuée avec 

la valeur moyenne    et l'écart type σlnM.  

En utilisant les résultats des analyses du bloc glissant de 14 mouvements du sol par Wong (1982) 

[58].Whitman et Liao ont constaté que les déplacements permanents ont une distribution log 

normale des valeurs moyennes. 

 3.37   
4.9

exp
37

maxmax

2

max








 


a

a

a

v
d

y
perm  

L’incertitude en raison de la variabilité statistique des mouvements du sol a été caractérisée par 

une variable aléatoire log normalement distribuée   avec une valeur moyenne de    et l'écart type 

σlnM. Les effets de l'incertitude dans les propriétés du sol, en particulier les angles de frottement, 

sur le déplacement permanent ont également été étudiés en utilisant un écart type de σ =2 à 3 ° 

pour les angles de frottement du sol et σδ= 5 ° pour des angles de frottement de l'interface du 

mur-sol. 

L’accélération de seuil calculée (le seul terme au côté droit de l'équation (3.34) qui est en 

fonction de   et δ) a été défini comme une variable aléatoire avec la valeur moyenne       et l'écart 

type σay , la valeur moyenne       est l’accélération de seuil calculée en utilisant les valeurs 

moyennes de   et δ. Combinant toutes ces sources d'incertitude, le déplacement permanent peut 

être caractérisé comme une variable aléatoire log normalement distribuée avec la valeur 

moyenne :  
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Et la variance: 
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Des valeurs suggérées des moyennes et des écarts types du mouvement du sol, de la résistance du 

sol, et des facteurs d'erreur de modélisation sont présentées dans le tableau suivant : 

Facteur Moyenne Ecart type 

Erreur du 

modèle 
        σlnM =0.84 

Résistance du sol                 σay= 0.04 à 0.065 

Mouvement du 

sol 
      σlnQ=0.58 à 1.05 

 

Tableau3.4 : Les valeurs de la moyenne et de l’écart type  

pour l’analyse de déplacement d’un mur poids. 

 

3.3  SOLUTIONS EN UTILISANT LE COMPORTEMENT ELASTIQUE OU 

VISCOELASTIQUE  

Quelques structures de soutènement, comme les murs poids massifs fondés sur une roche ou les 

murs de sous-sol fixés solidement en haut et en bas ne se déplacent pas suffisamment pour 

mobiliser la résistance au cisaillement du sol du remblai. En conséquence, les conditions limites 

des pressions minimales actives ou maximales passives ne peuvent pas être développées. 

 Wood (1973) 

 Wood (1973) [19] a analysé la réponse d'un sol élastique linéaire et homogène emprisonné entre 

deux parois rigides reliées à une base rigide (Figure 3.10). Si les deux parois sont supposées être 

très écartées, les pressions sur un mur ne seront pas fortement influencées par la présence de 

l'autre.  

Source : D’après Whitman et Liao (1985). 
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Figure3.10 : Notation et géométrie du mur pour l’analyse de Wood.  

Wood a prouvé que l'amplification dynamique était négligeable pour les mouvements d'entrée de 

basse fréquence [c-à-d les mouvements à moins que la moitié de la fréquence fondamentale du 

remblai non fixé (f0 = vs/4H)]. Pour cette gamme de fréquences, dans lesquelles se trouvent de 

nombreux problèmes pratiques, les pressions du mur peuvent être obtenues à partir de la solution 

élastique pour le cas d'une accélération uniforme, constante et horizontale appliquée à travers le 

sol. Pour des parois rigides et lisses Wood (1973) [19] a exprimé la poussée dynamique et le 

moment de renversement dynamique (par rapport à la base du mur) sous la forme:    

 3.40   2

p
h

eq F
g

a
HP    

 

 3.41   3

m
h

eq F
g

a
HM    

 

Où ah est l'amplitude de l'accélération harmonique de la base, Fp et Fm sont les facteurs sans 

dimensions de la poussée dynamique et du moment respectivement qui sont représentés sur les 

figures (3.11a) et (3.11b) pour différentes valeurs de la géométrie et du coefficient de poisson du 

sol.  

Le point d'application de la poussée dynamique est à une hauteur :  

 3.42   
eq

eq

eq
P

M
h




  

Au-dessus de la base du mur, typiquement 

 

Hheq 63.0



Chapitre 3                                                      Revue bibliographique sur le calcul dynamique des pressions des terres 

54 
 

 

 

Figure3.11 : (a) facteur adimensionnel de poussée pour différentes géométries et différentes 

valeurs du coefficient de Poisson du sol (b) facteur adimensionnel de moment pour différentes 

géométries et différentes valeurs du coefficient de Poisson du sol. D’après Wood(1973). 

 

Les procédures simplifiées de Wood ne tiennent pas compte de: (1) l’accélération verticale, (2) 

l’augmentation du module avec la profondeur du remblai, (3) l'influence des structures ou 

d'autres charges au-dessus de la surface du remblai, (4) la réponse est introduite progressivement 

à n’importe quel temps donné pour les accélérations et les pressions dynamiques des terres avec 

la hauteur le long de l’arrière du mur, et (5) l'effet de la rigidité réduite du sol avec le niveau des 

secousses induit dans le sol du remblai et le sol de fondation.  

Selon les propriétés dynamiques du remblai comme les caractéristiques de fréquence du 

mouvement d'entrée, une chaîne de solutions dynamiques serait obtenue dont la solution de 

Mononobe-Okabe et la solution de Wood représente une limite "inférieure" et une limite 

"supérieure" respectivement.  

 Veletsos et Younan (1994)  

Le système examiné par Veletsos et Younan [21] est montré dans la figure (3.12). Il se compose 

d'une couche semi-infinie uniforme de matériau viscoélastique linéaire de hauteur h qui est libre à 

sa surface, liée à une base rigide et maintenue le long d'un de ses frontières verticales par un mur 

(a) (b) 
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rigide. Le mur peut être fixé ou élastiquement restreint contre la rotation à sa base, par un ressort 

de rigidité Rθ. La base de la couche et le mur sont soumis à un mouvement horizontal, uniforme 

et harmonique a(t) à tout moment t caractérisé par une fréquence ω et une amplitude A. 

L’amortissement matériel du milieu est considéré du type hystérésis constant, indépendant de la 

fréquence, et de la même chose pour les déformations de cisaillement et les déformations axiales.  

 

 

 

 

 

 

 

Figure3.12 : Base excitée du système sol-mur étudié. 

 

Les propriétés de la couche du sol sont définies par la densité ρ, le module de cisaillement G, le 

coefficient de Poisson ν et le facteur d'amortissement matériel δ.  

Veletsos et Younan sont rendus compte que le modèle du Scott (1973) [20] ne prévoit pas la 

capacité du milieu entre le mur et le champ lointain pour transférer des forces verticalement par 

cisaillement horizontal. En plus des contraintes normales et des forces horizontales d'inertie, un 

élément horizontal du milieu est subi sur le long de ses faces supérieures et inférieures à des 

contraintes de cisaillement horizontales, la différence Δτ est donnée  par:     
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Avec  η étant la distance sans dimension donnée par η = y / h   
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Par la supposition que la variation horizontale du déplacement vertical est négligeable τ xy peut 

être exprimée comme suit:  

 3.44a    
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
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


u

h

G
xy  

                                               

Et 
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Où u est le déplacement relatif horizontal du milieu par rapport à la base.  

Si u est exprimé par la méthode de séparation des variables comme combinaison linéaire de 

termes modaux, par la manipulation mathématique (Veletsos et Younan, 1994[21]), la n
ième 

 

composante de Δτ désignée (Δτ)n  peut être exprimée par:  

 3.45    )( 2

nnn u   

 

Où un est la n
ième 

composante du déplacement u et ωn est la fréquence angulaire du milieu donnée 

par:  
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Où n se rapporte au mode considéré et vs est la vitesse d'onde de  cisaillement de la couche du sol.  

L'équation (3.45) représente une force par unité de longueur qui est identique à la force induite 

par un ressort linéaire sans masse de rigidité kn donnée par:  
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Ceci correspond à modéliser l'action de cisaillement du  milieu, pour chaque composante modale, 

par un ensemble de ressorts horizontaux linéaires de rigidité constante k n  relié à leurs extrémités  

inférieures à la base commune, soumise à l'accélération a(t) l'autre fin du ressort est reliée au 

milieu qui peut être modélisé par une série semi-infinie longue, élastiquement supportée des 

barres horizontales avec une masse répartie.  
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En 1996 [22], Veletsos et Younan ont analysé la réponse des murs cantilevers flexibles qui sont 

élastique astreint contre la rotation à leur base pour des secousses horizontales. Le milieu est 

idéalisé comme une couche uniforme, linéaire, viscoélastique d'épaisseur constante et une 

extension semi-infinie dans la direction horizontale. Les paramètres changés comprenant la 

flexibilité du mur et sa base, les propriétés du milieu et les caractéristiques du mouvement du sol.  

Ils ont découvert que les pressions dynamiques dépendent  profondément de tous les deux la 

flexibilité du mur et la conformité de rotation de la base, et celle pour des valeurs  réalistes de ces 

facteurs les pressions dynamiques sont sensiblement inférieures aux pressions pour un mur rigide 

de base fixe. En fait, ils ont découvert que les pressions dynamiques peuvent réduire  au niveau 

de la solution de Mononobe-Okabe si la flexibilité du mur ou de la base est substantielle.   

Plus récemment (2000) [23], Veletsos et Younan ont proposé une technique de solution pour une 

analyse dynamique des murs cantilevers flexibles. 

Cependant, ces solutions analytiques sont fondées sur l'hypothèse d’homogénéité du sol, et il y a 

des raisons pour croire que l'inhomogénéité potentielle du sol peut conduire à des changements 

significatifs de la grandeur et de la distribution des pressions dynamiques des terres.  

En outre, comme la présence des couches du sol de fondation sous le système retenu est 

seulement modélisée par un ressort de rotation, ces solutions ne tiennent pas compte de la 

translation potentielle horizontale à la base du mur, qui en général peut avoir une composante 

(glissement) élastique et non élastique. 

3.4 ANALYSES NUMERIQUES  

Les pressions sismiques sur les murs de soutènement peuvent être également évaluées par des 

analyses de la réponse dynamique. Un certain nombre de programmes sont disponibles pour 

telles analyses. L'analyse linéaire ou linéaire équivalente ou non linéaire peut être employée pour 

estimer les pressions sur les murs. Les analyses non linéaires sont capables de prévoir des 

déformations permanentes  aussi bien que les pressions sur les murs.  

 Al-Homoud et Whitman (1999)  

Un modèle numérique d'éléments finis a été développé  pour les murs poids, fondés sur un sable 

sec, par Al-Homoud et Whitman (1999) [34], en utilisant le code d'éléments finis 
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bidimensionnels (2D) FLEX. Les analyses dynamiques dans FLEX sont effectuées en employant 

la technique explicite d'intégration du temps.  

Le modèle suggéré pour étudier la réponse dynamique du mur poids rigide peut être résumé 

comme suit:  

1. Le sol est modélisé par des éléments finis 2D. Ceci inclut le matériau du remblai et le sol de 

fondation.  

2.  Le mur poids est modélisé comme structure rigide.  

3. La résistance et la déformation du sol sont modélisées à l'aide d’un modèle constitutif 

visqueux. Ce modèle se compose d'une surface de rupture et d'un écrouissage en même temps 

qu'une loi d'écoulement associée. La surface limite est activée seulement pour le sol sous le mur 

pour représenter le tassement pendant le basculement de mur. En outre, le comportement 

viscoélastique est donné pour l'état des contraintes dans la région limitée par ces dernières 

surfaces, afin de prévoir l’amortissement hystérésis du sol pendant le chargement dynamique.  

4.  Des éléments d'interface sont employés entre le sol et le mur (au fond la face du mur et sous sa 

base), pour tenir compte du glissement  et de décollement. 

5.  Le maillage d'éléments finis est tronqué en employant une frontière absorbante développée par 

Lysmer et Kuhlemeyer.  

Ce modèle proposé a été vérifié en comparant sa prévision aux résultats de trois essais 

centrifugeurs dynamiques effectués par Andersen et al (1987) [59].  Certaines des conclusions 

qui étaient fait à partir de l'étude ci-dessus ont été récapitulées  ci-dessous. Pour plus de détails 

voir Al-Homoud et Whitman [34]. 

1. Les résultats de l'analyse montrent que l'inclinaison extérieure des culées rigides est le mode 

dominant de la réponse pendant la secousse dynamique et cela que ces murs finissent avec une 

inclinaison extérieure permanente à la fin de la secousse.  

2. Les résultats de l'étude courante ont prouvé que l'équation simplifiée de Seed et Whitman [60] 

est conservative tandis que le point d’application de la résultante de la poussée dynamique est 

plus haut que 0,6 H au-dessus de la base, qui est la  valeur suggérée par Seed et Whitman [60]. 
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 Green et Ebeling (2003)  

Une recherche minutieuse a été tentée pour déterminer la pression latérale des terres 

dynamiquement induite sur la partie de pied d'un mur de soutènement cantilever en béton avec un 

milieu de sable sec et dense par Green et Ebeling (2003) [35]. Le modèle numérique a été  

employé en utilisant le code de différences finies FLAC. Les résultats obtenus à partir du  modèle 

numérique ci-dessus étaient comparés aux résultats des techniques simplifiées pour estimer le 

déplacement permanent du mur et les pressions dynamiques des terres. 

 

 

Figure3.13: Les expressions active et passive de Mononobe-Okabe (remblai souple), expression 

de Wood (remblai rigide), et FLAC (Continu) (D’après Green & Ebeling 2003). 

 

Dans cette recherche, un modèle fortement non linéaire a été  développé pour couvrir presque 

tous les aspects, tels que le comportement non linéaire du sol et de l'interface entre le mur et le 

sol. Le modèle a été numériquement construit pareillement à la manière qu’un mur réel serait 

interprété. Les coefficients de pressions latérales des terres ont  été calculés et vérifiés avec les 

valeurs calculées en utilisant l'équation de  Mononobe-Okabe.  

Le déplacement relatif permanent du mur a été calculé  en utilisant l'analyse de Newmark du bloc 

glissant. 
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 Psarropoulos, Klonaris, et Gazetas (2005)  

Une étude a été effectuée par Psarropoulos, Klonaris et Gazetas (2005) [36]  pour valider les 

hypothèses de la solution analytique de Veletsos et Younan et pour définir la gamme de son 

applicabilité. Les modèles numériques ont été développés en utilisant le code d’éléments finis 

ABAQUS. La polyvalence de la méthode d'éléments finis permet le traitement des situations 

encore plus réalistes qui ne sont pas convenables à la solution  analytique. Ainsi la modélisation 

est prolongée pour tenir compte de: (a) hétérogénéité du sol, et (b) la flexibilité de la fondation du 

mur.  

Ils ont étudié le type de trois systèmes différents de soutènement du sol,   

1.  Coïncide avec le cas d’une seule couche où le sol retenu est homogène.  

2. Modélise le même cas d’une seule couche, mais le sol retenu est non homogène, avec le 

module de cisaillement disparaissant sur la surface de sol.  

3.  Se rapporte à un mur rigide fondé sur une couche de sol.   

Les résultats prouvent que l'hétérogénéité du sol retenu mène aux pressions réduites des terres 

près du sommet du mur, particulièrement dans le cas des murs très flexibles, tandis que la 

conformité de la fondation ne peut pas être facilement modélisée par un seul ressort, devant un 

phénomène de propagation d’ondes.  

En cas d’un système homogène sol-mur, les facteurs examinés sont les caractéristiques du 

mouvement du sol, les propriétés de la couche du sol, et les flexibilités du mur et la fixation 

contre la rotation à sa base.  

Selon le modèle du ressort, plus le système sol-mur est plus flexible, plus les facteurs dynamiques 

d'amplification sont élevés. La considération d'un modèle plus réaliste, comme celui adopté dans 

cette étude, mène à une conclusion opposée. L'écart entre les deux approches peut être justifié 

comme suit: dans le modèle du ressort la rigidité de rotation a des valeurs réelles, et donc, la 

capacité d'amortissement du mur lui-même ne peut pas être prise en compte. Par conséquent, des 

ondes sont chevauchées sur le mur et ne peuvent pas être absorbées, alors que l'oscillation de 

rotation du mur augmente l'amplitude de l’onde.  
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Ainsi, l'augmentation de la flexibilité de fondation du mur mène à des valeurs plus élevées de 

facteurs dynamiques d'amplification. Au contraire, à l'approche actuelle la rotation du mur est 

régi par non seulement la rigidité de rotation, mais les caractéristiques d'amortissement 

(amortissement matériel et radiatif) de la couche de fondation. De cette  façon, l'énergie d’onde 

peut être absorbée par les frontières du sol maintenu et du sol sous-jacent. En plus, des valeurs 

élevées du rapport d'impédance causent une dissipation d’onde plus grande, et par conséquent, 

une amplification dynamique plus petite.  
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Chapitre 4 

 

Cas d’étude 

 

 

 

 

4.1 INTRODUCTION  

Dans ce chapitre, on étudie la réponse d’un mur de soutènement lors un séisme. On étudie 

aussi l’influence du contenu fréquentiel du mouvement sismique et l’accélération maximale 

(amax)  ainsi que l’importance de la prise en compte du comportement du sol de remblai sur le 

déplacement permanent du mur. 

4.3. MODELISATION NUMERIQUE  

4.3.1. Brève description des codes numériques utilisés  

 Code de PLAXIS V.8 

PLAXIS (Brinkgreve, 2002 [61]) est un code d'éléments finis qui représente certainement un 

outil robuste sur les plans scientifique et pratique en analyse dynamique. Il permet d’exécuter 

des analyses non linéaires en contrainte-déformation pour différents types de systèmes 

géotechniques. Le code fait appel à des éléments de haute précision (triangles à 15 nœuds), 

ainsi qu’à des processus de pilotage de résolution récents. Une analyse sismique peut être 

exécutée en imposant une accélération à la base du modèle d'éléments finis et en résolvant les 

équations du mouvement dans le domaine temporel en adoptant un schéma d'intégration de 

temps de Newmark de type implicite.  

 Code de SHAKE2000  

SHAKE 2000 (Schnabel et al 1972 [62]) est un programme de calcul de la réponse sismique 

d’un sol semi-infini, à stratification horizontale, soumis à une propagation verticale d’ondes 

de cisaillement. Ce code permet d’exécuter des analyses linéaire et linéaire équivalente dans 

le domaine fréquentiel. Une procédure itérative est implémentée dans ce code pour tenir 

compte du comportement non linéaire du sol. 
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4.3.2. Le signal d’entrée 

Dans le calcul numérique, le chargement sismique est souvent imposé comme un 

accélérogramme à la base du modèle géométrique (la roche). Le signal sismique d'entrée 

choisi pour les analyses numériques est l'enregistrement d'accélérogramme de la station de 

KEDDARA 1 E-W (séisme de Boumerdès, Algérie, le 21 mai, 2003). La durée est 20 s et 

l'accélération maximale est 0,331 g. L’accélération et le spectre de Fourier du signal sont 

montrés dans la figure (4.1). 

 

 

 

Figure4.1 : (a) L’histoire d’accélération et (b) le spectre de Fourier du signal de KEDDARA 

1 E-W. 

4.3.3. Modèle élément fini 

Le mur étudié est un mur cantilever de hauteur de 5.5m, retenu un remblai constitué de sable 

comme il est montré dans la figure suivante : 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure4.2 : Dimensions du mur étudié et propriétés du sol retenu. 
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Le modèle d'éléments finis est montré dans la figure (4.3). D’après une analyse 

unidimensionnelle dans le domaine fréquentiel réalisée par SHAKE2000 sur le profil du sol 

avant le placement du mur de soutènement, on a adopté une largeur du modèle égale à 4H 

(avec H est la hauteur du modèle) afin de placer assez loin les frontières latérales (Voir 

Annexe B). Ceci devrait aider à réduire l'influence des frontières sur les résultats obtenus. Par 

conséquent, le modèle est constitué de 40 m de largeur et 10 m de hauteur. 

Figure4.3 : Modèle d'éléments finis utilisé dans l’analyse dynamique. 

Le sol est modélisé comme couche élastoplastique qui est mise en application dans le code de 

Plaxis. Ses paramètres sont indiqués dans le tableau (4.1).  

Couche Modèle utilisé γ (kN/m
3
) E (kN/m

2
) ν φ(°) C (kN/m

2
) 

Sable  Mohr-Coulomb 19.6 9.086E+04 0.26 40 0 

Tableau4.1 : Caractéristiques géotechniques de la couche  du sol. 

 

La génération des contraintes initiales a été obtenue par k0-procédure dans lequel la valeur du 

coefficient de pressions des terres au repos, k0 a été choisie au moyen de la formule bien 

connue de Jacky (1944) [4]:      

 1.4    sin1 '

0 k  

 

Le mur est idéalisé à l'aide d'un élément "plate" élastique, ses propriétés sont résumées dans le 

tableau suivant :  

Structures utilisées Modèle utilisé EA (kN) EI (kN.m
2
)   

Voile élastique linéaire 1.13E+08 3.39E+06 0.2 

Semelle élastique linéaire 8.20E+07 2.46E+06 0.2 

Tableau4.2 : Propriétés des éléments constituant le mur de soutènement. 
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Le frottement sol-structure est simulé avec un élément d’interface caractérisé par le paramètre 

Rinter imposé égale à :                   

 2.4    6.0int 




tg

tg
R er  

Avec l’angle de frottement sol-mur δ = 26.67°. 

La génération du maillage dans PLAXIS est entièrement automatique et elle est basée sur une 

procédure de triangulation, qui a comme conséquence une maille " non structurée ". Dans les 

mailles utilisées dans les analyses actuelles, le type de base d'éléments est l'élément 

triangulaire à 15-nœuds. Les dimensions de n'importe quel triangle peuvent être contrôlées 

par la hauteur locale de l'élément. 

 

Figure4.4 : Discrétisation du modèle étudié par des éléments triangulaires de 15 nœuds. 

 

Une dimension moyenne qui représente le degré de raffinement du maillage est " la taille 

moyenne des éléments " ("AES" : Average Element Size). Cette dernière est définit comme la  

longueur moyenne des arêtes des éléments utilisés, elle est donnée par [63]:    

     4.3   
5.0

minmaxminmax cnyyxxAES 
 

Où nc est le nombre d'éléments générés lors du maillage (nc=1275), xmax, xmin, ymax et ymin sont 

les coordonnées du modèle géométrique.    

Chaque fois qu'une analyse numérique est exécutée, l'influence du maillage doit être 

examinée. Kuhlmeyer et Lysmer (1973) [64]  ont suggéré une taille de l'élément inférieure à 

λ/8, où λ est la longueur d'onde correspondant à la fréquence maximale f. Dans ce cas-ci   
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λ /8 = vs/8f  = 0.67 m, avec  vs = 134.3 m/s et f = 25 hertz. Dans les analyses du travail actuel 

un AES = 0.56 m a été employé. 

 

4.3.4 Calibrage du modèle numérique  

Avant que n'importe quelle analyse dynamique soit effectuée, il est nécessaire de prendre en 

considération certains points critiques dans la modélisation. Le calibrage du modèle 

numérique est exigé pour réduire l'influence de quelques paramètres (amortissement, module 

de cisaillement) sur les résultats finals.  

Les problèmes d'interaction dynamique comportent la détermination de la réponse d'une 

structure placée dans un environnement sismique qui est défini en termes de mouvement de  

champ libre avant le placement de la structure. Les variations spatiale et temporelle du 

mouvement de champ libre utilisé comme mouvement d’entrée doivent satisfaire les 

équations de mouvement pour le champ libre. Elles peuvent être obtenues à partir d'une 

analyse de la réponse du sol. Ainsi, une solution de champ libre doit être disponible avant 

qu'un véritable problème d'interaction puisse être résolu (Lysmer 1978 [65]).  

Les analyses dynamiques d'éléments finis peuvent être considérées comme l’un des outils 

disponibles les plus complets dans les problèmes géotechnique pour leurs possibilités de 

fournir des indications sur la distribution des contraintes dans le sol, les déformations ou les 

déplacements et sur les forces agissant  sur les éléments structuraux qui interagissent avec le 

sol (PIANC, 2001[66]). Cependant, elles exigent au moins un modèle constitutif de sol 

approprié, une caractérisation adéquate du sol au moyen des essais in situ et en laboratoire et 

une définition appropriée du mouvement sismique d’entrée. La réponse d'un modèle 

d'éléments finis est également conditionnée par l’ajustement de plusieurs paramètres 

influençant les sources de dissipation d'énergie dans les analyses de domaine temporel.  

La quantité d'amortissement  montrée par un système numérique discret est déterminée par le 

choix du modèle constitutif (amortissement matériel), le schéma d'intégration des équations  

(amortissement numérique), et les conditions aux frontières.  

L'influence des sources d'amortissement sur la réponse sismique d'un profil de sol est un 

aspect important dans la modélisation numérique des structures géotechniques sous 

chargements sismiques. D’où la nécessité de calibrer les modèles d’EF au moyen d’une 

analyse dans le domaine fréquentiel [67] (Voir Annexe B).  
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Dans une analyse dynamique d'éléments finis des différentes sources de dissipation d'énergie 

existent: l’amortissement matériel qui inclut l’amortissement visqueux et par hystérésis du 

sol, l’amortissement numérique, résultant du schéma d'intégration adopté et la dissipation 

d'énergie aux frontières qui est présentée par la manière dont le modèle numérique transmet 

l'énergie d’ondes en dehors du domaine.  

Dans la plupart des codes dynamiques d’EF, tel amortissement visqueux est simulé selon la 

formulation bien connue  de Rayleigh. La matrice d’amortissement C est supposée 

proportionnelle à la matrice masse  M et à la matrice de rigidité  K au moyen de deux 

coefficients, αR et βR comme suit [68] :  

 4.4       KMC RR    

Il existe différents critères pour évaluer les coefficients de Rayleigh (voir par exemple 

Hashash et Park, 2002[69];  Lanzo et al  2004[70]; Park et Hashash, 2004[71]). La  réponse 

dynamique d'un système est significativement affectée par le choix de ces paramètres.  

Dans le code PLAXIS, la formulation de l’amortissement de Rayleigh est implémentée et les 

valeurs de αR et βR peuvent être estimées par le système d’équations suivant:  

 4.5   22  mmRR   

 4.6   22  nnRR   

Tel quel δ est la valeur admise pour la constante d'amortissement, m  et n  sont deux  

pulsations propres du sol liées à l'intervalle de fréquence (fm fn) sur lequel l'amortissement 

visqueux est inférieur ou égal à δ. Les deux coefficients de Rayleigh αR et βR ont été calculés 

selon la méthode de double fréquence comme suggéré par Lanzo et al. (2004) [70], en 

supposant que le coefficient d'amortissement du sol, δ, est constant entre la première 

fréquence fondamentale du dépôt du ωm sol et la fréquence ωn= n ωm, où n est le premier 

entier impair plus grand que le rapport entre la fréquence prédominante du signal sismique et 

la première fréquence fondamentale du dépôt du sol (n = ωp / ωm). La fréquence 

prédominante du signal sismique est définie comme la fréquence à laquelle la réponse 

spectrale d’accélération atteint sa valeur maximale (Rathje et al. (1998) [72]). Tandis que la 

première fréquence fondamentale du dépôt de sol est calculée, en première approximation, 
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avec l'expression valable pour une couche linéaire élastique d'épaisseur H et de vitesse 

d’ondes de cisaillement Vs: 

 4.7   
2H

Vs

m


 

 

La procédure de déterminer les valeurs de αR et βR pour chaque couche de sol  est comme 

suit : 

 On détermine la fréquence prédominante du signal (fP). 

 On calcule la première fréquence fondamentale de sol : fm=Vs/4H pour chaque couche. 

 On calcule le rapport n = ωp / ωm     

 On  prend le premier entier impair plus grand que n calculé. 

 La deuxième fréquence fondamentale du sol adoptée ωn  prendra la valeur : ωn = n ωm  

 La résolution du système d’équations écrit ci-dessus pour évaluer αR et βR. 

Les valeurs de αR et βR sont résumées dans le tableau suivant : 

Couche ωm (rad/s) ωn (rad/s) δ αR βR 

Sable 21.096 63.287 0.066 2.08848 0.00156 

Tableau4.3 : Valeurs de αR et βR pour la couche du sol. 

La valeur de l’amortissement est prise d’après une analyse dans le domaine fréquentiel 

réalisée par SHAKE2000 (Voir Annexe B).  

D’après Heidari.A [73] la première fréquence fondamentale du mur est donnée par : 

 
 4.8    

48 25

6

,










H

tggEI
murm

 

Où E est le module de Young, I est l’inertie du mur, g est l’accélération due à la pesanteur, H 

est la hauteur du mur,   est le poids spécifique du sol et α est l’inclinaison de la surface de 

rupture par rapport à l’horizontale donnée par : 
2

45


   

Les données: EI=3.39 10
6
 kN.m

2
, H=5.5m, γ=19.6kN/m

3
, g=9.81m/s

2
,  =40

o  
et α=65

o
 

D’où:   ωm, mur =78.778 rad/s.  

Les valeurs de αR et βR du mur sont montrées dans le tableau suivant : 
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MUR 

  
ωm (rad/s) ωn (rad/s) δ αR βR 

78.778 236.333 0.1 11.816672 0.000635 

 

Tableau4.4 : Valeurs de αR et βR pour le mur. 

 

Dans l'exécution numérique des problèmes dynamiques, la formulation de l'algorithme de 

l'intégration de temps est un facteur important pour la stabilité et l'exactitude du processus de 

calcul. Les intégrations explicite et implicite sont deux stratégies, couramment utilisées, 

d'intégration de temps. Dans le code Plaxis 2d v.8.2 (Brinkgreve 2002 [61]), la stratégie 

implicite d'intégration de temps de type de Newmark est implémentée. Dans cette méthode, le 

déplacement et la vitesse de n'importe quel point au temps t+Δt sont exprimés respectivement 

comme suit:  

 4.9    
2

1 2tuutuuu tt

N

t

N

tttt 
















     

    4.10     1 tuuuu tt

N

t

N

ttt    
 

 

Les coefficients αN et βN contrôlent l'exactitude de l'intégration numérique de temps. Ils  

définissent la variation de la réponse d'accélération dans chaque pas de temps et déterminent 

la stabilité de ces méthodes. Selon les valeurs assignées à αN et βN, il est possible d'obtenir 

différents algorithmes. Pour la détermination de ces paramètres, différentes suggestions sont 

proposées. Les valeurs typiques sont [74]:  

1. αN = 0 et βN = 1/2,  qui mènent à une accélération constante. 

2. αN = 1/12 et βN = 1/2,  la méthode de Fox-Goodwin, qui est quatre fois plus précise 

(Conditionnellement stable);  

3. αN = 1/4 et βN = 1/2,  qui mènent à une accélération moyenne constante.  

4. αN = 1/8 et βN = 1/2,  qui mènent à une accélération par pas.  

5. αN = 1/6 et βN = 1/2,  qui mènent à une approximation linéaire d’accélération.  

Afin de garder un schéma précis et introduire la dissipation numérique, une modification du 

schéma initial de Newmark est proposée par Hilber et al. (1977) [75], introduisant un nouveau 
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paramètre  , qui est un paramètre numérique de dissipation. Le schéma original de Newmark 

devient schéma modifié de Newmark HHT ou méthode- .  

La méthode-  mène à un schéma d'intégration de temps inconditionnellement stable  et les 

nouveaux paramètres de Newmark sont exprimés comme fonction du paramètre   : 

 
 4.11     

4

1
2





N

 

 4.12       
2

1
 N  

Où la valeur de γ appartient à l’intervalle [0, 1/3].  

Pour obtenir une solution stable, la condition suivante doit être satisfaite pour le code 

PLAXIS : 

 4.13    
2

1

4

1
2









 NN   

 

Si γ > 0 la puissance de calcul est améliorée, mais une source numérique d'amortissement est 

introduite dans le modèle. En d'autres termes, l'adoption d'un schéma amorti d'intégration de 

Newmark est équivalente à l'utilisation d'un amortissement proportionnelle de rigidité. Pour 

tenir compte de cet amortissement numérique, la formulation de l’amortissement de Rayleigh 

est modifiée pour prendre la forme suivante :  

   4.14      
2

1








 nR

n

R
n dt 




  

Comme on a adopté les valeurs standards dans PLAXIS des coefficients de Newmark  

          et        ce qui correspond à        . Par conséquent les valeurs de βR 

doivent être réduites de la quantité      avec dt le pas du temps [68].  

Le pas du temps utilisé dans le calcul dynamique est constant et égale à  mntdt   où t  

est la durée du chargement dynamique (Time interval), n est le nombre des pas additionnels 

(Additional steps) et m est le nombre des sous-pas dynamiques (Dynamic sub steps) [61].  

  sdt 00065.012325020   
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000065.0dt  

Les nouvelles valeurs de βR sont présentées dans les tableaux suivants : 

Couche βR (βR -  dt) 

Sable 0.00156 0.001495 

 

Tableau4.5 : La nouvelle valeur de βR pour la couche du sol. 

 

 
MUR 

 
βR (βR -  dt) 

0.000635 0.00057 

 

Tableau4.6 : La nouvelle valeur de βR pour le mur. 

 

Le choix des conditions aux frontières influe sur la quantité de dissipation d'énergie due à la 

propagation d’ondes dans le sol. La position de la frontière et le type de fixations mécaniques 

devraient reproduire, au mieux, la transmission d'énergie à l'extérieur du domaine de calcul.  

Les frontières absorbantes visqueuses basées sur la méthode décrite par Lysmer et 

Kuhlemeyer (1969) [76] sont les procédures les plus répandues. Dans ce cas-ci, les 

composantes normale et tangentielle des contraintes absorbées au niveau de la frontière sont: 

 

 4.15     1 npn uVc    

 4.16        2 ts uVc  
 

 

Où ρ est la densité du matériau,  VP et VS sont les vitesses d’ondes de compression et de 

cisaillement,    et     sont les composantes normale et tangentielle de la vitesse, c1 et c2 sont 

les coefficients de relaxation. Certaines suggestions existent en littérature pour le choix de ces  

paramètres. Une étude récente montre qu’aucune différence significative n'était identifiée 

dans les résultats numériques en adoptant différentes valeurs de ces paramètres dans la 

gamme 0 1 [77]. On a adopté les valeurs standards dans PLAXIS des coefficients de 

relaxation c1=1 et c2=0.25. 
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4.4 ANALYSE DYNAMIQUE 

Après le calibrage de la réponse sismique dans le champ libre (Voir Annexe B). Ici les 

résultats des analyses dynamiques du mur sont présentés. L'analyse du problème a été 

exécutée en 8 phases de calcul (7 analyses plastique et 1 analyse dynamique). De la phase 1 à 

la phase 3 l'excavation était exécutée désactivant les couches du sol à côté du mur. Dans la 

phase 4 le mur est activé avec les éléments d'interface, dans les phases 5 à 7 la construction du 

remblai. La phase 8 est consacrée pour définir l’accélération imposée à la base du modèle, on 

s’intéresse seulement à la propagation des ondes de cisaillement SH, donc, le signal d’entrée 

est considéré parallèle à la base et on ne prend pas en compte la composante verticale du 

mouvement. On ne tient pas en compte aussi de la présence de la nappe phréatique.  Les 

différentes parties de l'analyse sont discutées dans ce qui suit. 

Après l’analyse dynamique la déformée du modèle est représentée dans la figure suivante : 

 

Figure4.5 : La déformée du modèle après l’analyse dynamique. 

 

 Localisation de la résultante des pressions dynamiques des terres  

 

Figure4.6 : Distribution de la pression dynamique des terres et localisation de sa résultante. 
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D’après la figure (4.6) la distribution des pressions dynamiques des terres est non linéaire. La 

valeur de la résultante des pressions dynamiques des terres et sa localisation sont données au 

tableau suivant : 

 
Résultante Localisation à partir de la base du mur 

 
 98.79 kN/m 0.36H 

Tableau4.7 : Valeur de la résultante de poussée et sa localisation. 

Afin d’étudier la réponse sismique du mur de soutènement, on s’intéresse à la réponse sur 

cinq points représentatifs dans le modèle. Le premier point est localisé au sommet du mur 

(point A). Le deuxième point est localisé à la base du mur (point B). Le troisième point est 

situé à la surface du terrain naturel (après excavation) et il est éloigné de 10 m en aval du mur 

de soutènement (point C). Le quatrième point est situé à la surface du remblai (point D) à une 

distance de 10 m du mur. Le dernier point se trouve  à la base du remblai à une distance aussi 

de 10 m en amont du mur (point E). La figure (4.7) montre la situation des différents points 

choisis. 

 

 

 
 

Figure4.7 : Situation des différents points choisis pour l’analyse dynamique. 

 

 

Les figures (4.8) jusqu’à (4.12)  montrent les accélérations obtenues dans les cinq points 

choisis. Le signal d’entrée correspond au séisme de Boumerdes (Keddara1 E-W) avec une 

accélération maximale amax = 0.33g.  
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Figure4.8 : L’accélération en fonction du temps au point A (sommet du mur). 

 

 

Figure4.9 : L’accélération en fonction du temps au point B (base du mur). 
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Figure4.10 : L’accélération en fonction du temps au point C (en aval du mur). 

 

 

 

Figure4.11 : L’accélération en fonction du temps au point D (en amont du mur). 
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Figure4.12 : L’accélération en fonction du temps au point E (base du remblai). 

 

A présent, on étudie l’influence de l’état de consolidation du sol de remblai sur la valeur de 

l’accélération maximale au niveau de la base du remblai amaxE. Pour cela, on compare les 

réponses obtenues pour le modèle proposé à trois niveaux de amaxbed du séisme de Boumerdes 

(Tableau 4.8). 

 

 

 
Sol R1 Sol R2 

amaxbed (g) amaxE (g) amaxE (g) 

0.33 0.23 0.28 

0.40 0.32 0.36 

0.50 0.55 0.58 

 

Tableau4.8 : Comparaison des valeurs de amax  

au point E  pour les remblais R1 (normalement  

consolidé) et R2 (surconsolidé). 

 

 

D’après le tableau au-dessus, on peut constater que les valeurs d’accélération maximale 

obtenues en utilisant les deux modèles (R1 : normalement consolidé et R2 : surconsolidé) sont 

sensiblement les mêmes. 

La résultante des pressions dynamiques des terres et sa localisation pour le sol R2 sont 

illustrées dans la figure suivante : 
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Figure4.13 : Distribution de la pression dynamique des terres et localisation de la 

 résultante pour le sol R2. 

La résultante des pressions dynamiques des terres et sa localisation pour les sols R1 et R2 sont 

données au tableau suivant : 

 

 
Résultante Localisation à partir de la base du mur 

R1  098.79 kN/m 0.36H 

R2 113.24 kN/m 0.33H 

 

Tableau4.9 : Comparaison des valeurs de la résultante de poussée et  

sa localisation pour les remblais R1et R2. 

 

Selon le tableau au-dessus, la résultante de poussée est plus importante pour le sol 

surconsolidé (R2) que pour le sol normalement consolidé (R1). Et elle agit pour le sol (R2) en 

un point plus bas que le sol (R1). 

 

4.4.1 Calcul du déplacement induit 

 

On s’intéresse à l’influence du comportement du sol de remblai et du signal d’entrée sur la 

valeur du déplacement permanent du mur de soutènement lors du chargement dynamique. Les 

déplacements du mur UA correspondent aux déplacements obtenus au sommet du mur (point 

A dans la figure 4.7).  
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 Influence du comportement du sol de remblai 

 

Dans cette partie, on étudie l’influence de la prise en compte du comportement dilatant ou 

contractant du sol de remblai sur la valeur du déplacement du mur de soutènement. Pour cela,  

on change seulement leur état de consolidation. Ainsi, le remblai (R1) est normalement 

consolidé (OCR=1) et le second (R2) est surconsolidé (OCR=2).  

On compare les réponses des remblais R1 et R2 pour les mêmes conditions. La figure (4.14) 

montre la réponse des deux remblais au séisme de Boumerdes (Keddara1E-W) avec une 

accélération maximale à la roche amaxbed = 0.33g.  

 

 

 

Figure4.14: Déplacements obtenus pour les sols de remblais normalement consolidé  

et sur consolidé pour la même valeur de amax. 

 

 

D’après cette figure, les déplacements obtenus pour le remblai R1 (comportement contractant) 

sont plus importants que ceux obtenus par le modèle avec le remblai R2 (comportement 

dilatant). 

 

 Influence du signal d’entrée 

 

Pour étudier l’influence du signal d’entrée au niveau de la roche. On étudie d’abord l’effet de 

l’amplitude (i.e. la valeur de l’accélération maximale amax) et ensuite l’effet du contenu 

fréquentiel du signal (i.e. période moyenne Tm). 
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La figure (4.15) montre la comparaison des déplacements horizontaux UAX obtenus pour le 

modèle proposé soumis à trois niveaux de amax du séisme Boumerdes (Keddara1 E-W) 

Comme prévu, on obtient un déplacement plus important lorsque le niveau d’accélération amax 

du signal d’entrée augmente. 

 

Figure4.15 : Déplacements en fonction du temps, au point A, obtenus pour 

 trois niveaux de amax. 

 

Les valeurs des déplacements obtenus sont résumées dans le tableau suivant :  

 

Accélération à la base du modèle  Déplacement UAX (cm) 

0.33g 19.70 

0.40g 27.50 

0.50g 31.20 

Tableau4.10 : Valeurs des déplacements horizontaux au, point A, 

 obtenus pour  trois niveaux de amax. 

Maintenant, si on s’intéresse aux déplacements verticaux UAY ou tassements du mur (Tableau 

4.11), on constate d’après les résultats obtenus, que la valeur de UAY augmente aussi avec 

l’augmentation du niveau d’accélération du signal d’entrée. 

Accélération à la base du modèle  Déplacement UAY (mm) 

0.33g 3.338 

0.40g 4.439 

0.50g 6.397 

Tableau4.11 : Valeurs des déplacements verticaux au, point A, obtenus pour 

trois niveaux de amax. 
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Le tableau (4.12) montre la comparaison de la résultante de poussée et sa localisation pour 

trois niveaux de amax du séisme de Boumerdes (Keddara1 E-W). 

 

Accélération à la base du modèle Résultante   Localisation  

0.33g 098.79 kN/m 0.36H 

0.40g 100.56 kN/m 0.34H 

0.50g  102.05 kN/m 0.32H 

 

Tableau4.12 : Valeurs de la résultante de poussée et sa localisation obtenues 

 pour  trois niveaux de amax. 

 

On remarque d’après les résultats obtenus, comme prévu, que la valeur de la résultante de 

poussée augmente aussi avec l’augmentation du niveau d’accélération du signal d’entrée. On 

remarque aussi que la résultante agit en un point plus bas lorsque l’accélération augmente. 

 

Afin d’étudier l’influence du contenu fréquentiel du signal d’entrée sur le déplacement du 

mur, on impose au modèle proposé divers signaux avec le même niveau d’accélération à la 

roche. Pour cela on a utilisé les signaux de Dar El-Beida et d’Hussein Dey calibrés à 0.33g. 

Ces signaux sont montrés dans la figure suivante :  

 

 

 

Figure4.16 : Les signaux utilisés : (a) Dar El-Beida et (b) Hussein Dey. 
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Les déplacements obtenus sont présentés dans le tableau suivant : 

 

 
amax bed (g) Tm(s) amaxE(g) Tm(s) UAX (cm) 

Kedarra1 0.33 0.199 0.230 0.142 19.70 

Dar El-Beida 0.33 0.389 0.250 0.127 08.39 

Hussein-Dey 0.33 0.590 0.210 0.244 13.54 

Tableau4.13 : Valeurs des déplacements obtenus pour divers signaux. 

 

Si on compare les valeurs des déplacements obtenus, on constate que les déplacements varient 

selon le signal utilisé. Cependant, cette variation n’est pas directement liée avec la variation 

de la valeur de Tm des séismes. On remarque aussi que, même si la valeur de l’accélération 

maximale au niveau du remblai amaxE  n’est pas la même pour les trois signaux utilisés, elle 

n’est pas non plus la seule cause de la différence dans les valeurs de déplacement du mur. 

4.4.2 Application de l’accélération d’entrée à la base du mur  

On applique maintenant l’accélération à la base du mur (figure 4.17), les résultats sont 

exprimés en termes de déplacement et ils sont comparés à ceux obtenus  par l’application de 

l’accélération à la roche (base du modèle élément fini) comme il montré à la figure (4.18). 

 

Figure4.17: Application du signal d’entrée à la base du mur. 
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Figure4.18: Comparaison des déplacements obtenus au sommet du mur (point A) par 

l’application de l’accélération d’entrée à la base du mur et à la roche.  

D’après la figure précédente on remarque que les valeurs des déplacements obtenus en 

appliquant l’accélération d’entrée à la base du mur ou à la roche sont sensiblement les mêmes 

et il n’y a pas une différence significative dans la valeur de ces déplacements. 

Si on compare les accélérations obtenues au sommet du mur (point A) en appliquant 

l’accélération d’entrée à la base du mur et à la roche on constate que l’accélération maximale 

est la même comme il est montré dans la figure suivante :   

 

 

Figure4.19 : Comparaison de l’accélération obtenue au sommet du mur (point A) par 

l’application de l’accélération d’entrée à la base du mur et à la roche. 
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Les figures qui suivent, représentent la comparaison des accélérations aux points choisis en 

imposant le signal d’entrée à la base du mur et à la roche. 

 

 

Figure4.20 : Comparaison de l’accélération obtenue au point C  par l’application 

de l’accélération d’entrée à la base du mur et à la roche. 

 

 

 

Figure4.21 : Comparaison de l’accélération obtenue au point D  par l’application 

de l’accélération d’entrée à la base du mur et à la roche. 
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Figure4.22 : Comparaison de l’accélération obtenue au point E  par l’application 

de l’accélération d’entrée à la base du mur et à la roche. 

 

 

Selon les figures ci-dessus on peut remarquer que les accélérations obtenues en appliquant 

l’accélération d’entrée à la base du mur sont beaucoup plus faibles par rapport à celles 

obtenues en appliquant l’accélération d’entrée à la roche. 

4.5 INTERPRETATION DES RESULTATS OBTENUS 

D’après les différents résultats obtenus, on constate que le mécanisme de rupture pour le 

modèle proposé est celui de la rupture par glissement (Translation), c’est-à-dire, le mur se 

glisse par rapport à sa base (Figure 4.5). Avec ce type de rupture, le mur se déplace loin du 

remblai.  

Le point d’application de la résultante de pression des terres est situé à 0.36H. Ce qui est en 

accord avec la littérature qui dit que la résultante totale de pression des terres dans le cas 

dynamique agit en un point plus haut qu’H/3. 

La valeur de la résultante de poussée augmente avec l’augmentation du niveau d’accélération 

du signal d’entrée. On remarque aussi que la résultante agit en un point plus bas lorsque 

l’accélération augmente. 

La résultante de poussée est plus importante pour le sol surconsolidé (R2) que pour le sol 

normalement consolidé (R1). Et elle agit pour le sol (R2) en un point plus bas que le sol (R1). 
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D’après ces résultats, on peut conclure que les valeurs d’accélération maximale obtenues en 

utilisant les deux états de consolidation du remblai (R1 : normalement consolidé et R2 : 

surconsolidé) sont très similaires et donc l’effet du comportement dilatant du sol de remblai 

sur la valeur de amaxE peut être négligé. Par conséquent, la valeur de l’accélération du signal 

au niveau de la base du remblai est peu influencée par le comportement du sol du remblai. 

Cependant, ce comportement influence les déplacements du sol de fondation. 

D’après ces résultats, on remarque que les déplacements horizontaux du mur sont importants. 

Ceci est bien sûr dû à l’amplification de l’accélération au niveau de la base du remblai, 

produite pour la présence du sol de fondation. Ce résultat met en évidence l’importance de la 

prise en compte de « l’effet de site » du sol de fondation sur le niveau d’accélération qui arrive 

à la base du mur. 

On peut conclure aussi qu’on peut appliquer l’excitation sismique à la base du mur de 

soutènement si on s’intéresse seulement à l’ouvrage. Par contre, si on s’intéresse à la réponse 

sismique du sol avoisinant le mur on doit appliquer le signal sismique à la base du modèle 

élément fini (à la roche) ceci permet une analyse plus réaliste et plus correcte. 

 



                                                                                                                                          Conclusion générale 

86 
 

CONCLUSION GENERALE 
 

Malgré  la multitude d'études qui ont été effectuées au-cours des années, la réponse dynamique 

des structures de soutènement est loin d’être bien comprise, de ce fait exigeant des études qui 

emploient des modèles numériques et  probablement des modèles physiques pour la clarifier. 

Les méthodes les plus couramment utilisées pour la conception des structures de soutènement 

dans des conditions sismiques sont basées sur l’équilibre des forces ; l'analyse pseudo-statique 

(Mononobe-Okabe 1926, 1929), l'analyse pseudo-dynamique (Steedman et Zeng 1990), et le 

déplacement basé sur la  méthode du bloc glissant (Richards et Elms 1979).  

Même sous des conditions statiques, la prédiction des forces réelles des murs de soutènement et 

des déformations est un problème compliqué d'interaction sol-structure. Les déformations sont 

rarement prises en compte explicitement dans la conception, l'approche classique consiste à 

estimer les forces agissant sur un mur et puis à la conception de ce mur pour résister à ces 

forces avec un facteur de sécurité suffisamment élevé pour produire acceptablement des petites 

déformations.  

La réponse dynamique du plus simple type des murs de soutènement est tout à fait complexe. 

Le mouvement du mur et les pressions dépendent de la réponse du sol sous-jacent, la réponse 

du remblai, la réponse inertielle et flexionnelle du mur lui-même et la nature des mouvements 

d'entrée.  

D’après les expériences sur des cas réels ou sur des modèles réduits, ce type de structures 

présente des mouvements significatifs lors du chargement sismique. Ces expériences ont aussi 

montré que le comportement de ces structures est dominé par les déplacements induits plutôt 

que par des efforts induits. Ceci confirme l’utilisation des méthodes basées sur le déplacement 

de la structure pour estimer la résistance ultime des murs de soutènement. 

Dans ce travail on a étudié la réponse d’un mur de soutènement lors un séisme. On a étudié  

aussi l’importance de la prise en compte du comportement du sol de remblai dans le  

déplacement permanent du mur. Ces études sont réalisées à l’aide d’un modèle en éléments 

finis. Dans toutes les analyses, le sol est supposé agir comme un milieu homogène et 

élastoplastique  avec le critère de rupture de Mohr-Coulomb et le mur se comporte d’une 
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manière élastique linéaire. Ces modèles ont été développés en utilisant PLAXIS, un programme 

d'élément finis.  

La réponse est exprimée en termes d’accélération et de déplacement. Dans le cadre de 

l’utilisation des modèles numériques pour étudier ce type de problèmes, on peut identifier deux 

entités différentes. La première correspond aux matériaux et à la prise en compte de leur 

comportement. La deuxième partie correspond au type de chargement imposé, c’est-à-dire, au 

signal d’entrée. 

D’après les différents résultats obtenus, on constate que le mécanisme de rupture pour le 

modèle proposé est celui de la rupture par glissement, c’est-à-dire, le mur se glisse par rapport à 

sa base. Avec ce type de rupture, le mur se déplace loin du remblai.  

Le point d’application de la résultante de pression des terres est situé à 0.36H. Ce qui est en 

accord avec la littérature. On peut conclure aussi que les valeurs d’accélération maximale 

obtenues en utilisant les deux états de consolidation du remblai (normalement consolidé et 

surconsolidé) sont très similaires et donc l’effet du comportement dilatant du sol de remblai sur 

la valeur de l’accélération qui arrive au remblai peut être négligé. Par conséquent, la valeur de 

l’accélération du signal au niveau de la base du remblai est peu influencée par le comportement 

du sol du remblai. Cependant, ce comportement influence les déplacements du sol de fondation. 

Ceci montre que même si deux matériaux ont des caractéristiques mécaniques similaires, il est 

important de prendre en compte leur état de consolidation pour l’estimation de déplacements 

lors un séisme. 

On remarque que les déplacements horizontaux du mur sont importants. Ceci est bien sûr dû à 

l’amplification de l’accélération au niveau de la base du remblai, produite pour la présence du 

sol de fondation. Ce résultat met en évidence l’importance de la prise en compte de « l’effet de 

site » du sol de fondation sur le niveau d’accélération qui arrive à la base du mur. 
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A.1  Evaluation de l’angle de frottement sol-mur 

En première approximation on peut déterminer cet angle de frottement en fonction de l’état de 

surface du parement, comme il est indiqué dans le tableau (A-1) [2]. Dans tous les cas courants de 

murs rugueux en béton ou en maçonnerie, la valeur de 2/3υ est celle à retenir. 

État de surface du parement Angle de frottement sol-mur 

Surfaces très lisses ou lubrifiées δ = 0 

Surface peu rugueuse (béton lisse, béton traité) δ= (1/3)υ 

Surface rugueuse (béton, béton projeté, maçonnerie, acier) δ= (2/3)υ 

Murs caissons δ ≥ (2/3)υ 

Parements fictifs inclinés des murs cantilevers δ = υ 

Tableau A.1 : Angle de frottement sol-mur en fonction de l’état de surface du parement. 

A.2  Les coefficients de pression des terres par la méthode log spirale 

                  

δ β θ 20° 25° 30° 35° 40° 45° 

0° -15° -10° 0.37 0.30 0.24 0.19 0.14 0.11 

  
0° 0.42 0.35 0.29 0.24 0.19 0.16 

  
10° 0.45 0.39 0.34 0.29 0.24 0.21 

0° 0° -10° 0.42 0.34 0.27 0.21 0.16 0.12 

  
0° 0.49 0.41 0.33 0.27 0.22 0.17 

  
10° 0.55 0.47 0.40 0.34 0.28 0.24 

0° 15° -10° 0.55 0.41 0.32 0.23 0.17 0.13 

  
0° 0.65 0.51 0.41 0.32 0.25 0.20 

  
10° 0.75 0.60 0.49 0.41 0.34 0.28 

  -15° -10° 0.31 0.26 0.21 0.17 0.14 0.11 

  
0° 0.37 0.31 0.26 0.23 0.19 0.17 

  
10° 0.41 0.36 0.31 0.27 0.25 0.23 

  0° -10° 0.37 0.30 0.24 0.19 0.15 0.12 

  
0° 0.44 0.37 0.30 0.26 0.22 0.19 

  
10° 0.50 0.43 0.38 0.33 0.30 0.26 

  15° -10° 0.50 0.37 0.29 0.22 0.17 0.14 

  
0° 0.61 0.48 0.37 0.32 0.25 0.21 

    10° 0.72 0.58 0.46 0.42 0.35 0.31 

Tableau A.2 : Valeurs de KA pour une surface de rupture log-spirale. 
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δ β θ 20° 25° 30° 35° 40° 45° 

0° -15° -10° 1.32 1.66 2.05 2.52 3.09 3.95 

  
0° 1.09 1.33 1.56 1.82 2.09 2.48 

  
10° 0.87 1.03 1.17 1.30 1.33 1.54 

0° 0° -10° 2.33 2.96 3.82 5.00 6.68 9.20 

  
0° 2.04 2.46 3.00 3.69 4.59 5.83 

  
10° 1.74 1.89 2.33 2.70 3.14 3.69 

0° 15° -10° 3.36 4.56 6.30 8.98 12.2 20.0 

  
0° 2.99 3.86 5.04 6.72 10.4 12.8 

  
10° 2.63 3.23 3.97 4.98 6.37 8.20 

  -15° -10° 1.95 2.9 4.39 6.97 11.8 22.7 

  
0° 1.62 2.31 3.35 5.04 7.99 14.3 

  
10° 1.29 1.79 2.50 3.58 5.09 8.86 

  0° -10° 3.45 5.17 8.17 13.8 25.5 52.9 

  
0° 3.01 4.29 6.42 10.2 17.5 33.5 

  
10° 2.57 3.50 4.98 7.47 12.0 21.2 

   15° -10° 4.95 7.95 13.50 24.8 50.4 115 

  
0° 4.42 6.72 10.80 18.6 39.6 73.6 

    10° 3.88 5.62 8.51 13.8 24.3 46.9 

Tableau A.3 : Valeurs de KP pour une surface de rupture log-spirale.
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CALIBRAGE DE L’AMORTISSEMENT ET DE DIMENSION EN EF 
 

B.1  INTRODUCTION   

 

Dans le but d’avoir des résultats plus exacts en EF on doit faire un calibrage de modèle EF en 

termes de dimension et d’amortissement à l’aide d’une analyse unidimensionnelle dans le 

domaine fréquentiel qui est considérée comme solution de référence pour l’analyse 2D.   

Type de sol Epaisseur de la Couche h(m) γ (kN/m3) ν E (kN/m2) c (kPa) φ (°) ψ(°) 

Sable 10 19.6 0.26 1.631E+05 0.2 40 0 

Tableau B.1 : Caractéristiques des couches de sol. 
 

Afin d'exécuter une analyse comparative avec les résultats de SHAKE2000, un modèle 

constitutif viscoélastique linéaire a été considéré comme une première approximation dans les 

analyses des EF. L'amortissement visqueux est présenté ici au moyen de la formulation de 

Rayleigh, dont la matrice d’amortissement est définie comme suit: 

                                                                                              

Où [M] et [K] sont la matrice de masse et de rigidité du système, respectivement. Les 

coefficients αR et βR sont obtenus considérant la relation suivante avec la constante 

d'amortissement D [78]: 

  
    
    

    
  

     
  
      

   
                                                                         

Tel que : ωm et ωn sont les pulsations propres liées à l'intervalle de fréquence fm   fn. 

 

B.2 CALIBRAGE DES PARAMETRES VISQUEUX ET DE RIGIDITE DANS LES 

ANALYSES D’EF 

         La simulation du problème de propagation d’ondes par des analyses d’EF utilisant un 

modèle viscoélastique linéaire variable avec la profondeur exige la définition appropriée des 

paramètres élastiques et visqueux pour chaque sous-couche du dépôt. En fait, il est bien connu 

que la solution dépend fortement du profil de la rigidité et des coefficients d'amortissement 

avec la profondeur. 

         Un procédé récemment développé de calibrage des paramètres viscoélastiques est 

supposé dans des analyses dynamiques d'EF et il est adopté [79]. Dans chaque analyse d'EF, 

des profils de G et de D (noter ξ chez certain auteurs) ont été définis afin de trouver les 

résultats des analyses correspondantes de SHAKE2000. À ce but, les modèles numériques 

dans PLAXIS ont été subdivisés en même nombre de couches utilisées dans SHAKE2000 et 
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pour chaque couche une valeur de G et de D a été choisie concernant  le niveau de 

déformation de cisaillement résultant de l’analyse de SHAKE2000 en fonction de la 

profondeur correspondante. Figure B.1 montre les profils de G et de D adoptés dans l'analyse 

des EF. 

 

 

Figure B.1 : Les profils de G et de D assumés dans les analyses viscoélastiques des EF sur la 

base des résultats de SHAKE2000 (Profil de sol sans ouvrage avec l’excitation sismique de 

Keddara St1 E-W). 
 

L'amortissement de Rayleigh présenté dans les simulations est défini en choisissant les 

coefficients αR et βR, qui dépendent de D et l'intervalle de fréquence fm fn adopté selon 

l’équation (B.2). Il existe différentes procédures possibles dans la littérature pour identifier 

l'intervalle de fm fn. La méthode de double fréquence suggère de choisir fm comme la 

première fréquence fondamentale du dépôt du sol f1, alors que fn est égale à n fois fm,  où n est 

le nombre entier impair le plus grand que le rapport fp/f1, ((fp) la fréquence prédominante du 

mouvement sismique et (f1) la fréquence fondamentale du dépôt du sol).  

Cette dernière supposition a été basée sur l'évidence que les modes les plus élevés sont des 

multiples impairs du mode fondamental. Récemment, Kwok et autres [79] ont proposé pour 

choisir, en tant qu'une première approximation, le premier mode de site et cinq fois cette 

fréquence. Plus généralement, afin d'obtenir un bon accord entre les solutions linéaire dans le 

domaine temporel et dans le domaine fréquentiel, ils ont suggéré d'identifier les deux 

fréquences par un procédé itératif. 
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Figure B.2 Les coefficients de Rayleigh αR et βR des profils assumés dans les analyses 

viscoélastiques d’EF (Profil de sol sans ouvrage avec l’excitation sismique de Keddara  

St 1 E-W). 

 

Le domaine de PLAXIS est discrétisé par des éléments triangulaires à 15-nœud en 

déformation plane. Les conditions de frontières adoptées pour les étapes des analyses 

statiques étaient les standards: des nœuds au fond de la maille ont été fixés dans les directions 

verticale et horizontale, alors que ceux le long des côtés latéraux étaient seulement fixés dans 

la direction horizontale, alors que dans les analyses dynamiques on suppose que le fond de la 

maille est rigide et les côtés latéraux sont caractérisés par des frontières visqueuses proposées 

par Lysmer et Kuhlemeyer [64], avec des paramètres C1 = 1,0 et C2 = 0,25. 

Toutes les analyses de PLAXIS ont été exécutées sous des conditions non-drainées. Les 

résultats de PLAXIS étant conformés à ceux obtenus par SHAKE2000, comme discuté dans 

les sections suivantes. 

La dimension caractéristique des éléments dans la partie centrale du domaine dans les 

analyses de PLAXIS satisfait toujours la condition que l'espacement des nœuds d'élément 

finis, Δlnode, doit être plus petit approximativement à un dixième jusqu’à un huitième de la 

longueur d'onde liée à fmax qui correspond à la fréquence maximale de l’onde du mouvement 

d'entrée (signal sismique) [80]: 

       
    

    
 

  
          

                                                                   

Où VS, est la vitesse d’onde de cisaillement.  
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Dans les analyses du profil actuel, un maillage de type « fin » a été employé avec une 

dimension moyenne de maille égale à 0.975 m.  

 
 Modélisation du profil étudié par Plaxis: 

 

Figure B.3 : Modélisation du profil étudié par Plaxis. 

 

 Discrétisation du profil étudié : 

 
Figure B.4 : Discrétisation du profil étudié par des éléments triangulaires de 15 nœuds. 

 
 

 Points du profil de sol où la réponse a été calculée. 

 
Figure B.5 : Points du profil de sol où la réponse a été calculée. 
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 Résultats de la réponse sismique du profil du sol en termes d’accélération et de 
réponse spectrale en utilisant PLAXIS. 

 

 

Figure B.6 : Résultats de la réponse sismique du profil de sol en termes d’accélération 

en utilisant le code PLAXIS 8.2, (Profil de sol sans ouvrage avec l’excitation sismique 

de Keddara St1 E-W). 

 

 

 

Figure B.7 : Résultats de la réponse sismique du profil de sol en termes d’accélération 

spectrale en utilisant le code PLAXIS 8.2, (Profil de sol sans ouvrages avec l’excitation 

sismique de Keddara St1 E-W). 
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B.3 INFLUENCE DE L’EFFET DE DIMENSION (ELOIGNEMENT DES 

CONDITIONS DE FRONTIERE) SUR LA REPONSE SISMIQUE  

 

Une recherche numérique concernant cette issue a été effectuée avec le code PLAXIS 

adoptant les frontières visqueuses proposées par Lysmer et Kuhlemeyer [77] et des mailles 

caractérisées par des largeurs différentes. Les analyses viscoélastiques décrites dans cette 

partie ont été simulées supposant les valeurs standard des paramètres de Lysmer et de 

Kuhlemeyer (C1 = 1,0 et C2 = 0,25). La dimension horizontale de la maille, L, était 

supposé égale à 4, 6 et 8 fois l'épaisseur H de profil de sol. Dans ce contexte, les résultats 

obtenus par le code SHAKE2000  sont pris comme référence. 

La figure B.8 montre, la comparaison entre les spectres de réponse en accélération de la 

surface obtenue pour le profil de sol excité par le séisme de Boumerdes (station de  

Keddara1, composante E-W).  

 

 Résultats de la réponse sismique en accélération spectrale à la surface pour 

différents dimensions de profil de sol. 
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Figure B.8 Comparaison entre les réponses spectrales en termes d’accélération obtenues 

pendant des analyses viscoélastiques de SHAKE2000 et de PLAXIS à la surface du sol pour 

différents dimension du profil (Profil de sol sans ouvrage avec l’excitation sismique de 

Keddara St1 E-W). 

 

La réponse spectrale n’était pas constante le  long  du  site mais elle augmente avec 

l’augmentation de la dimension du modèle à analyser. Un accord satisfaisant entre les 

analyses est atteint pour L = 4H. Cette valeur peut être considérée comme bon compromis 

entre l'exactitude et le temps requis pour exécuter notre analyse. 
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