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Réponse Sismique des Réservoirs de Stockage.
Résumé :

L’objet de cette étude est I’analyse de la réponse sismique des réservoirs de stockage, elle est
menée en utilisant un modéle numérique basé sur la méthode des éléments finis intégrant les
effets d’interactions sol- structure et fluide -structure. La méthode de sous structures a été
utilisée pour I’analyse de I’interaction sol structure par contre I’action du fluide sur le
réservoir a été prise en compte par le concept de masse effective.

Une étude paramétrique portant aussi bien sue les vibrations libres du systéme complet sol-
reservoir-liquide que sur la réponse sismique, a eté effectuée a la fois sur les réservoirs en
béton que ceux en acier, les paramétres considérés sont: I’élancement du réservoir, I’épaisseur
de la paroi, la rigidité du milieu support, la hauteur de remplissage et I’influence de la hauteur
de la fondation.

Les résultats obtenus ont permis de mettre en évidence I’importance de ce genre d’ouvrage et
la complexité de leur comportement sismique, les effets de plusieurs facteurs concernant aussi
bien la structure du réservoir, la fondation (sol) et le liquide contenu sone examines et
rapportés dans cette étude, quelques recommandations et perspectives sont aussi données.

Mots clés : réservoirs de stockage, réponse sismique, interaction sol structure, méthode des
éléments finis.



Seismic Response of Storage Tanks.

Abstract:

The aim of this study is the analysis of the seismic response of storage tanks by using the
finite elements method and taking into account fluid-structure and soil-structure interactions.
The substructure method is employed for the soil-reservoir model while the effective mass
concept is applied to account for the fluid action.

A parametric study concerning as well as the free vibrations of the complete soil-tank-liquid
system and its seismic response is conducted for concrete and steel tanks. The considered
parameters are the higher of the tank, the thickness of the wall, the rigidity of the environment
support, height of filling, and the influence of the height of the foundation.

The obtained results have show that the importance of this kind of structures and the
complexity of their behaviours during seismic excitations. The effects of some factors
concerning the tank structure, the soil foundation and the stored liquid are examined and
reported in this study. Some perspectives and recommendations are also given.

Keywords: storage tanks, seismic response, interaction soil- structures, finite elements
method.
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INTRODUCTION GENERALE.

Les performances des réservoirs sous I’action des séismes sont relativement bien
documentées dans la littéraire spécialisée [33, 34, 35]. Une importance est réservée a ce sujet
en raison des sérieux dégats engendrés par la destruction et le non fonctionnement des
réservoirs de stockage fréquemment rencontrés dans les systémes d’approvisionnements en
eau potable, dans I’industrie pétroliére, ainsi que dans les installations nucléaires. Ainsi des
foyers d’incendie pourraient se propager de maniére incontr6lée si I’alimentation en eau était
coupée. Les fuites possibles de combustibles, ou de produits chimiques toxiques pourraient
avoir des conséquences dramatiques aussi bien pour les habitants résidant au voisinage
immédiat du site de construction que pour les populations avoisinantes. En outre la
destruction des réservoirs et de leurs systémes secondaires ainsi que le déversement possible

des fluides stockés pourrait conduire a des pertes économiques considérables.

Les réservoirs cylindriques circulaires construits en acier et en béton armé (ou
précontraint) constituent des structures de stockage tres répandues du fait de leurs facilités
d’exécution et de leurs efficacités dans la résistance aux pressions hydrostatiques et aux

surpressions hydrodynamiques.

Baron et Skalak [3] présentent une étude mathématique du probleme en étudiant
des réservoirs simplement supportés sur une extrémité et libre a l'autre. Le mode de
déformation de la coque vide a été utilisé comme coordonnée généralisée du systeme
coque-fluide. Cette méthode est purement mathématique est d'une application trés difficile

pour des conditions aux limites beaucoup plus complexes.

Par ailleurs, un nombre important de problemes d'engineering concerne les
structures renfermant un fluide. La présence de ce dernier altere le comportement de la
structure en mouvement et les déformations de la structure sont a l'origine de la
modification des charges transmises par le fluide. Dans ce cas, on parle de systeme
couplé et ce type de problemes est appelé interaction fluide-stucture.

Une des anciennes études des effets dynamiques sur les récipients cylindriques a porté

sur la réponse sismique des réservoirs encastrés au sol. Ce travail a été réalisé dans les années



40 et 50 par Jacobson [1] et Jacobson et Ayre [2]. Dans ces investigations le réservoir a été
considéré rigide et la réponse dynamique du fluide a été observée. Un traitement
mathématique rigoureux de ce probleme a été développé pour le cas des Petits déplacements
du liquide. 11 s'agissait de trouver une expression du potentiel de vitesse du liquide satisfaisant
I'équation de Laplace et les conditions aux limites appropriées a la surface du liquide et a

I'interface fluide-coque.

Le probléme de l'interaction dynamique entre le liquide en mouvement et les
déformations élastiques des parois des réservoirs est d'un intérét fondamental dans un nombre
important d'applications (genie civil, industrie pétroliere et aérospatiale, installation nucléaire

etc.).

Dans I'analyse de ces structures, la connaissance de leurs caractéristiques dynamiques
(fréquences propres et modes propres associés) constitue I'étape la plus importante dont

dépend le reste de I'étude de la réponse sismique.

Les dégats survenus aux réservoirs cylindriques soumis aux effets des séismes ont
révélé différents modes de ruine. Pour les réservoirs en acier le mode de ruine le plus
fréqguemment observé, est le flambement des parois sous I’effet des contraintes compressives
excessives causées par le moment de renversement, par suit des surpressions hydro sismiques
induites. En ce qui concerne les réservoirs en béton, la fissuration représente le mode de ruine
observé le plus préjudiciable. Elle est produite essentiellement par les contraintes
circonférentielles de traction. Enfin, I’endommagement de la couverture du réservoir, fixée ou
flottante, peut survenir si I’espace libre situé au dessus de la surface de liquide, ne peut

accommoder la hauteur maximale des vagues.

La performance des systéemes coques- fluides durant les séismes d’Alaska (1964), Los
Angeles (1971), Niigata (1971), Mont Diablo (1980) et Coalinga (1983) [31, 33, 34, 35] ont
mis en évidence un comportement structural plus complexe de ces systemes que prévu
initialement. Bien que la méthode des éléments finis ait apporté des réponses relativement
précises a un certain nombre de problemes liés a la complexité du comportement sismique
observé, le fait demeure que la méthode des éléments finis en tant que méthode d’analyse

n’est pas toujours utilisée en pratique pour les problemes dynamiques en raison des



formulations variationelles complexes, de la préparation laborieuse des données, d’espace
mémoire important et du colt parfois considérable qu’elle implique. De modélisation
sophistiquées d’élément finis tridimensionnels [36, 37]. Couplés a des investigations
expérimentales [15, 16, 38, 39, 40], I’état des connaissances du comportement dynamique des

systemes coques -fluides en zone de forte sismicité semble encore loin d’étre maitrisées.

Les avancées réalisées dans le domaine de la simulation numérique des systemes
mécaniques complexes permettent de traiter des modeéles trés détaillés de leurs
comportements sous sollicitations extrémes, statiques dynamiques. La difficulté majeure est
alors de caractériser ces sollicitations ainsi que les nombreux parametres qui interviennent
dans ces modeles .En effet les incertitudes relatives aux chargements, aux propriétés
mécaniques et physiques des matériaux, a la géométrie ou encore aux conditions aux limites,
sont des caractéristiques intrinseques de ces systemes. La présente étude a pour objet
I’évaluation de la réponse sismique des réservoirs de stockage en tenant compte du liquide

stocké ainsi que du sol sur lequel repose le réservoir.

Ce manuscrit est organisé en Six chapitres. Une recherche bibliographique est
présentée dans le premier chapitre axée sur les différentes méthodes d’analyse des réservoirs
de stockage ainsi que les principaux modes de rupture susceptibles d’atteindre ce genre
d’ouvrages , le deuxiéme chapitre est consacré a la modélisation des coques et les équations
de mouvement régissant le fluide a l'intérieur du réservoir, le chapitre trois a pour objet
I’interactions sol-structure et fluide-structure prise en compte par un modéle de sous-structure
par contre I’action du fluide sur le réservoir a été prise en compte par le concept de masse
effective , le quatrieme chapitre est consacré a la modélisation numérique, le cinquiéme
chapitre porte sur I’étude des vibration libres du systeme complet sol-reservoir-fluide , quant
au sixieme et dernier chapitre, il a pour objet I’étude de la réponse sismique du systéeme

complet reservoir-sol-fluide, et finalement, on terminera par une conclusion général.
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Chapitre |

Recherche bibliographique:

Introduction :

Les progres réalisés par la communauté scientifique concernant le comportement
dynamique des réservoirs de stockages montre I’importance grandissante de ce type de

structure.

Tres tot il était utilisé ce type de containeur dans I’industrie du pétrole et dans les
industries connexes ainsi que dans le stockage d’eau. Leurs nombre et taille devinrent de plus
en plus importantes et leur sensibilité a vibrer devient un probléeme majeur. Par exemple, la
rupture possible d’un réservoir de matiere toxique installé dans une région dense en
population présente un risque majeur pour la société durant un séisme, sans parler du liquide

contenu et des dommages causes a I’ouvrage.

L’effondrement d’un réservoir d’eau, Long Beach 1933 et les tremblements de terre de
1971 de San Ferando, provoqueérent la perte d’approvisionnement en eau public et eurent des
conséquences graves. De méme, I’endommagement des réservoirs stockant des matériaux
combustibles, Niigata 1964 (Japon) et les tremblements de terres de 1964 en Alaska, menerent

aux feux non controlés.

Dans un passé assez récent, I’utilisation des reservoirs dans I’industrie nucléaire a

conduit a des recherches approfondies dans I’étude de leur propriétés vibratoires.

Beaucoup de chercheurs ont étudié le comportement dynamique des réservoirs de
stockage liquides théoriqguement et expérimentalement. Des investigations ont été conduites
pour chercher des améliorations possibles de la conception de tels réservoirs pour résister a
des tremblements de terre. La recherche intensive sur le sujet a commencé vers la fin des

années 40, principalement aux USA, dans les domaines de la technologie aérospatiale.
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1.1 Calculs numériques :

Un calcul rigoureux du phénomene d’interaction dynamique entre le mouvement du
liquide contenu, la deformation des parois du réservoir et celle du sol ( fondation), incluant le
soulévement possible, représente un probleme d’une complexité analytique considérable
exigeant des moyens de calcul et des efforts tres souvent incompatibles avec les impératifs

industriels.

Malgreé le fait que des solutions, pour les cas les plus simples de réponses sismiques
des réservoirs, soient connues depuis les années soixante dix, le traitement des cas plus
complexes est toujours incomplet méme si des progrés ont été realises et sont toujours en
cours a ce jour. Les récents développements dans le domaine de I’analyse numérique associés
a I’évolution des puissances de calculs apportés par les ordinateurs ont permis d’améliorer
considérablement I’approche des problemes complexes comme les calculs dynamiques dans

le domaine non linéaire.

La méthode des éléments finis est utilisée pour prédire le comportement et I’état de

contraintes attendus lors d’un séisme.

Plusieurs approches numériques sont mises a la disposition du designer, de la plus
simple a la plus sophistiquée faisant appel a des capacités de calculs pouvant étres trés
importantes et souvent associées a des temps de calcul qui ne sont pas toujours compatibles

avec les impératifs du monde industriel.

Les méthodes disponibles permettant d’appréhender le comportement dynamique de
ces réservoirs sont de plusieurs types, Méthodes spectrales, Méthode par intégration directe,

etc...
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1.2 Interface fluide/structure :

La solution compléte de I’équation de Laplace pour le mouvement du liquide contenu
dans un cylindre rigide, peut étre exprimée comme la somme de deux contributions
différentes, dénommées respectivement « Impulsive » et « Convective ». La composante
« Impulsive » de la solution satisfait exactement les conditions limites aux parois et au fond
du réservoir (compatibilité entre les vitesses du liquide et du réservoir), mais donne (de
maniere incorrecte a cause de la présence des ondes) une pression nulle a la surface libre du
liquide. Pour cette raison, un second terme doit étre ajouté, qui ne doit pas altérer ces
conditions limites déja satisfaites, et qui rétablit la condition correcte d’équilibre a la face

supérieure.

La modélisation du comportement dynamique du fluide, sous un séisme horizontal, est

prise en compte suivant I’approche developpée par HOUSNER.

Basé sur la théorie développée par HOUSNER, la modélisation du fluide pour une
excitation horizontale est prise en compte en décomposant le fluide en deux masses distinctes,
une masse dite « convective » et une autre appelée «impulsive » (la somme des deux

représente la masse totale du fluide).

La masse convective représente les mouvements induits a la surface libre du liquide
(effet de vague), alors que la seconde, impulsive, modélise la partie du liquide mis en
mouvement par la structure. Cette partie du liquide est supposée bouger a I’unisson avec le
mur lui-méme, en d’autres termes les champs de déplacements, vitesses et d’accélérations a

I’interface fluide/structure sont strictement identiques.

De plus nous devons prendre en compte I’effet vertical, celui-ci appelé aussi mode de
respiration verticale du liquide (breathing mode) est considéré par une masse,ll est important
de noter maintenant que la théorie développée par HOUSNER est basée sur un corps

indéformable, corps rigide.

La prise en compte de cette singularité affecte de fagcon non négligeable le mode de
répartition de la pression dynamique engendrée par le mode impulsif. Il est admis que le mode

convectif et le mode vertical ne sont pas affectés, ou tres peu, par cette hypothése.
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1.3 Effet de site :

Lors d’un événement sismique, les ondes sont émises depuis le foyer et se propagent
jusqu’a la surface a travers divers milieux. Les mouvement d’un site donné, lors d’un
tremblement de terre, est généralement gouverné par trois facteurs principaux: la source, le

trajet parcouru par les ondes sismiques et les conditions géotechnique locales.

interaction
structure / sol [inter:a{:tinn site—villej @
o

1\ w;b:f

[ sigme incident j

Figure 1.1 Effets sismiques.

L’effet de site est cette caractéristique qu’a chaque site géologique, selon sa
composition physique et sa géomeétrie, de répondre différemment aux sollicitations produites
par un séisme (accélération, déformations, contraintes...). Ce phénomene est capital dans la
construction d’ouvrages résistants aux tremblements de terre. Chaque site doit étre étudié de

facon particuliere dans cette optique [84].

Les tremblements de terre antérieurs comme Lima (Pirou) en 1974, Loma Prieta
(Etats unis) en 1989 et Northridge (Etats unis) en 1995, on démontré le r6le que joue un site
donné dans la modification et le changement des caractéristiques des ondes sismiques, la
nature du sous sol influence la réponse sismique des structures en amplifiant Les ondes
sismiques transmises a la structure lors du passage de celles-ci par les couches mou du sol.

Les effets de sites peuvent causer des différents dommages a un méme endroit.

Dans le tremblement de terre de Lima, les valeurs maximales des accélérations
mesurées dans les régions trés endommagées étaient de I’ordre de 0.7 a 0.8g et dans les
7
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régions moins endommagées de 0.3g a 0.6g. Les mouvements ont été amplifiés par un facteur

de 1.5 a 2 fois dans les zones qui on subis de trés grands dommages.
1.4 Effets de L’interaction Sol/ Structure :

Pour les réservoirs fondés sur des sols relativement déformables, le mouvement de la
base résultant du séisme peut étre sensiblement d0 mouvement en champs libre et il inclut en
général une composante de balancement, en complément a une composante de translation

modifiée.

Des solutions précises du probléme d’interaction entre réservoir, liquide et sol n’ont
été mises au point que récemment, notamment pour le cas des réservoirs ayant des fondations
rigides sur des sols homogeénes. Les solutions sont basées sur la méthode de sous structure,
par laquelle la réponse du réservoir déformable et de sol de fondation sont exprimées d’abord
séparément pour une excitation consistant en un mouvement horizontal et un mouvement de
balancement : les condition d’équilibre et de compatibilité imposées a I’interface, fournissent

un systeme de deux équations pour les composantes inconnues du déplacement du sol.

Des calculs effectués sur des réservoirs de diverses geométries, confirment ce qui était

déja connu grace a des études antérieures sur des batiments a savoir :

v' L’augmentation de la flexibilitt du milieu support, allonge la période systéme
réservoir/liquide, réduit le pic de la réponse (pour les mémes données d’entrée) grace a

une augmentation de I’amortissement total. Pour une flexibilité du sol donnée.

v" I"augmentation de la période fondamentale est plus prononcée dans le cas des
réservoirs hauts, élancés, puisque la contribution de la composante de balancement est
plus grande pour ces structures que pour les réservoirs courts et larges. Néanmoins la
réduction du pic de réponse est en général moins significative pour les réservoirs
hauts, puisque I’amortissement associé au balancement est plus faible que

I’amortissement associé a une translation horizontale.

Remargue : les premiers modes propre sol/structure est toujours inférieurs a 1s. Ceci doit étre

nuancé quand un systeme d’isolation sismique est utilisé (appuis néoprene par exemple).
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1.5 Comportement non linéaire du sol :

Il ressort des constatations expérimentales que I’hypothése d’un comportement
élastique linéaire du sol, qui est communément utilisée, ne constitue qu’une approximation
relativement grossiére de la réalité. En effet, sous les sollicitations cycliques, le sol montre
souvent un comportement inélastique, non linéaire et hystérique. Le domaine d’élasticité

correspond a une gamme de déformation tres faible.

Sur la figure suivante est illustré le comportement typique en cisaillement d’un sol
pour un cycle de contrainte, on trouve que les deux propriétés mécaniques les plus
importantes, le module de cisaillement G et le coefficient d’amortissement D qui caractérise
I’énergie dissipée par le matériau lors d’un cycle), dépend fortement du niveau de

déformation.
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Figure 1.2 Comportement non linéaire du sol.
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Chapitre |

1.6 Stabilité des réservoirs :
Le type de déformations provoqué lors d’un séisme est différent et cela dépend de

I’ancrage du réservoir dans le sol ou non (voir Figure 1.4 et Figure 1.5)
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Figure 1.3 Déformation sous séisme d’un réservoir non ancré (soulevement)
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Réservoir Ancré < .
£ Réservoir Non Ancré

Mouvement
non linéaire de
la surface libre

Surface de
contact

Grandes déformations
de I'enveloppe.

Soulévement,
non linéaire,
de I'embase

Figure 1.4 Stabilité des réservoirs ancres et non-ancrés.

1.6.1 Réservoirs non-ancrés :

Les réservoirs sont souvent construits, pour des raisons d’économie, avec des parois
non ancrées aux fondations. Si en cas de séisme, le moment de renversement di aux forces

hydrodynamiques est supérieur au moment de stabilité il se produit un certaine soulevement.

Dans ce cas, il est difficile d’éviter des déformations plastiques dans le réservoir, au moins
dans la plague de fond. Néanmoins la fuite du liquide peut étre empéchée par un
dimensionnement approprié. Le mécanisme de soulévement du réservoir est manifestement

complexe et trés sensible a plusieurs parametres.

Dans la majorité des cas, les effets exercés par le soulévement, et le mouvement de
balancement qui I’accompagne, sur I’'amplitude et sur la distribution des pressions sont
négligés, et on utilise les pressions calculées pour un réservoir ancre. Ceci est estimé étre dans
bien des cas une démarche prudente, car le balancement ajoute de la flexibilité au systéme

réservoir/liquide, et déplace ainsi la période dans un domaine de moindre amplification.

L’effet principal du soulévement est d’augmenter la contrainte de compression vertical

dans la coque, qui est critique en ce qui concerne les modes de rupture par flambement. Les
11
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risque de flambement sont le plus souvent, le flambement en « patte d’éléphant » (Elephant

foot buckling) ou en « pointe de diamant » (Damond Shape Buckling).

Du coté opposé de la paroi, la ou la compression est maximale, se produisent dans la
coque des contraintes de compression circonférentielles, dues a I’action de membrane de la
plaque de fond. Toutefois ces dernieres contraintes, combinées avec les autres composantes
ne sont pas critiques pour la stabilité du réservoir. Finalement, il est accepté que la
plastification par flexion se produise dans la plaque de base et une vérification de la contrainte

de traction maximale est appropriée.
1.6.2 Réservoirs ancrés :

Les réservoirs ancrés doivent étre relies aux fondations pour empécher le soulevement
en cas de tremblement de terre. De plus pour le stockage de produits liquéfies, ces ancrages
doivent étre dimensionnés pour s’adapter a la contraction de la cuve tout en empéche le

soulévement de sa base.

De plus, il est toujours délicat de définir I’accrochage de ces ancrages sur la paroi de la
cuve pour éviter que ceux-ci viennent endommager cette cuve lors du soulevement de la base

sous un effort sismique.

12
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1.7 Différents modéles d’analyse des réservoirs :
1.7.1 Modeles mécaniques :

1.7.1.1 Modeéle de HOUSNER :

Introduction :

Ce modele bien connu permet d’aboutir a des expressions des efforts résultants

relativement plus simples, I’action du liquide est décomposé en deux types

- Une action passive provoguant des efforts d’impulsion.
- Une action active provoquant des efforts d’oscillation.

Les efforts d’impulsion proviennent de ce qu’une partie de la masse du fluide, dite
masse passive, réagit par inertie, a la translation des parois du réservoir. Le systéeme
mécanique équivalent est obtenu en considérant une masse m;, liée rigidement au réservoir a
une hauteur h; telle gu’elle exerce sur les parois les mémes efforts horizontaux que la masse

du liquide équivalente.

La figure (a) définit le systeme équivalent lorsque on néglige les oscillations du

liquide.

Quant aux efforts d’oscillations, ils proviennent de ce qu’une partie de la masse du fluide, dite
masse active, se met en mouvement d’oscillation sous I’action du séisme, son équivalent
mécanique s’obtient en considérant n masses mo, retenues par des ressorts de raideurs k, a des
niveaux ho, dont les oscillations horizontales exercent les mémes efforts vibratoires que la
masse active du fluide, les raideurs k, sont determinées sur la base des pulsations

k . I .
W = " Associées aux n modes d’oscillation du fluide.
mO

n

13
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Figure (1) Réservoirs cylindriques. Systémes physiques et systeme mecanique équivalent.

(a) équivalent mécanique des pressions d’impulsion.
(b) équivalent mécanique des pressions d’oscillation action sur les parois.

(c) équivalent mécanique des pressions d’oscillation action sur les parois et sur la base.

Le modele mécanique de HOUSNER est donne par la figure (2) suivante :

14
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K2 mg, Kof2
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o

Figure (2) Modele a une masse passif mi (impulsion) et deux masses actives Mgz, Mo
(oscillation).

1.7.1.2 Modéle de HOUSNER - EPSTEIN :

Soit un réservoir de rayon R. et de hauteurH,, on désigne par « le taux de

remplissage avec :
a=H,/R,

e Reéservoirs peu profonds : « <15

Les hypothéses décrites dans le modele de HOUSNER restent valables (c'est-a-dire
prendre la hauteur totale du fluide)

e Réservoirs profonds: «>1,5

On considére un réservoir avec un fond fictif a 1,5.R

Soit m” la masse du fluide contenu dans le réservoir fictif de hauteur 1,5 R et soit m/ la
masse restante du fluide.

Dans ce qui suit le signe ["] désigne la valeur a o =1,5 et le signe [] est associe a la région
ou a > 1,5 comme le montre la figure (4) qui suit.

15
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Figure 1.5 Modele physique et modele mécanique équivalent de HOUSNER-
EPSTEIN.

1.7.1.3 Modéle de VALESTOS ET TANG :

La superstructure représente un réservoir de rayon R et de hauteur H, de module de

Young E et de masse volumique p contenant un liquide incompressible de masse

volumique p,, ce systéme est encastré au sol suppose infiniment rigide.

Ce systeme ainsi défini est idéalisé par un systeme masse —ressort-amortissement.

m;, Ki, Cgi et Xi(t) représentent respectivement la masse, la raideur, I’amortissement du
mode impulsif, et m, K¢, Cqc et X¢(t) ceux du mode convectif. le systteme comme le montre

la figure ci-dessous.

Le systeme est excite par un séisme a la base X ;° (t) comme le montre la figure 1.6.

16
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Figure 1.6 Modéle de VALESTOS et TANG.

les deux équations représentant les modes impulsif et convectif sont respectivement :

{mixi”(t)-i'cdixi.(t)-" Kixi(t):_mixé.(t) (@)
M, X" (t)+ Cyo X o (t)+ K X, (t)=—m X 5" (t) (b)

dc’tc

en devisant (a) et (b) sur m; et m respectivement, avec :

Ki o et ﬁ=24'ia)i : &=a)
m. m. m

1 1 c c

On obtient alors :

X7+ 0 X () + 280X ()= X" ()
{x;'(t)+ 2 X (t)+ 24,0, X (t)=-X"(t)

Les pulsations des deux modes sont données par (VALASTOS et TANG 1990) :

et o, = 21‘[\//11 tanh(ﬂ.1 %)%

E
P

17
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g est I'accélération en raison de la gravité, et A, est la premiére racine de la premiére dérivée

de fonction de Bessel de premier genre et de premier ordre.
1.7.2 Modeéles numériques :
1.7.2.1 méthode des éléments finis :

La méthode des éléments finis a été employée pour étudier la réponse sismique des
réservoirs de stockage dans les années 1969 [6] par N.W Edwards, jusqu’a présent, elle est
encore la méthode la plus utilisée. Les avantages indiscutables de cette méthode, par rapport
aux autres méthodes numeériques, résident dans la capacité de modéliser efficacement des
domaines complexes comme : la géométrie complexe, I’hétérogéneité, I’inélasticite et la non
linearité des sols constituant le réservoir.

Elle combine a la fois les avantages de la modelisation en masses concentrées et celle
de la modélisation a l'aide de déplacements généralisés. Cette méthode est applicable a tout
type de structure. La structure est subdivisée en un nombre arbitraire d'éléments, de
dimensions quelconques. Les noeuds du systéeme représentent le systeme de coordonnées
géneéralisées. Le déplacement de la structure est exprimé en fonction de ces coordonnées
généralisées a l'aide de fonctions de déplacement. Ces fonctions sont appelées fonctions
d'interpolation car elles définissent le déplacement entre les noeuds considérés.

L’emploi de la méthode des éléments fini pour la résolution de tel probléme est un
outil essentiel, le calcul dynamique de la réponse linéaire des réservoirs par élément finis est

généralement effectué selon les étapes suivantes :
1- maillage du réservoir et de sa fondation.
2- évaluation des matrices élémentaires de raideur, d’amortissement et de masse.
3- assemblage et construction des matrices globales du systeme.
4- calcul des modes et des fréquences propres du réservoir

5- calcul de la réponse sismique du réservoir.
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Chapitre I Théorie des coques et équation de mouvement du fluide

Chapitre 11

Théorie des coques et équation

de mouvement du fluide:

Introduction :

Les coques sont des structures trés performantes, largement utilisées depuis
longtemps. Les publications concernant aussi bien leur comportement statique que dynamique

sont abondantes.

Aron, en 1874 a été le premier a présenter une formulation d'une théorie de structures
mince, en partant des équations générales de 1'¢lasticité. Il a été suivi par Love en 1888, et sa

théorie est communément appelée « approximation de Love ».

Depuis ce temps et jusqu'a nos jours, les chercheurs n'ont pas cessé d'examiner et de

réexaminer la théorie élastique des coques minces. [60]

Les coques cylindriques, ont fait I'objet d'études particulieres. A cet effet, Arnold et
Waburton [55] ont dérivé les équations dynamiques des coques cylindriques uniformes en
utilisant les méthodes énergétiques, les relations contraintes déformations de Timoshenko et

les équation de Lagrange.

Dans I'analyse de ces structures, la connaissance de leurs caractéristiques dynamiques
(fréquences propres et modes propres associés) constitue 1'étape la plus importante dont

dépend le reste de I'¢tude de la réponse sismique.

Pour analyser les structures, il est de coutume de travailler avec un systéme
mécanique équivalent avec un degré de liberté. Housner [4, 5] a développé en 1963 un modéle
simplifi¢ largement utilis¢ dans les applications du Génie Civil pour la prédiction des effets
sismiques des réservoirs, rectangulaires et cylindriques, de stockage des liquides. La pression

hydrodynamique est divisée en deux composantes:
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- Une pression impulsive due a la partie du liquide rigidement attachée a la coque;

- Une pression convective due a la partie du liquide en oscillation (mouvement de

vagues, ballottement) dans le réservoir.

Ainsi, le modéle de Housner consiste en deux masses et un ressort attaché au réservoir
rigide. Les valeurs des parameétres de ce modele mécanique dépendent des dimensions du

réservoir et de la densité et la hauteur du liquide.

Le séisme d'Alaska de 1964 a causé des dégats trop importants aux réservoirs de
conception moderne. Ceci est a 'origine de l'accélération des recherches dans ce domaine en
vue de mieux appréhender leurs comportements. L'effet de la flexibilité des parois sur la
réponse sismique des réservoirs a été introduit. D'autre part le développement de la micro
informatique, et la mise au point de nouveaux algorithmes de résolution des problémes
d'engineering par les méthodes numériques a permis aux chercheurs et ingénieurs intéressés
au sujet de proposer d'autres approches et contributions pour l'analyse de ces structures en

utilisant notamment la méthode des éléments finis.

L'une des premicres études dans ce sens, est celle de N.W Edwards en 1969 [6]
utilisant la méthode des éléments finis. Il a calculé les contraintes et les déplacements induits
par les séismes dans les réservoirs cylindriques remplis de liquides dont le rapport de la
hauteur au rayon est inférieur a 1. Le probléme de l'interaction entre la paroi élastique est le

liquide est traité dans cette étude.

Une approche similaire a été développée par H. Hsiung et V. Weingarten [7] pour
analyser le comportement des coques cylindriques minces, a symétrie axiale, en vibration
libre, particllement remplis de liquide. Le liquide est discrétisé en éléments annulaires a
sections rectangulaires. Deux simplifications ont ét¢ introduites, la premiére suppose que la
masse de la coque est négligeable et la seconde suppose que les mouvements de la surface

libre sont sans effet.

S. Shabane et W. Nash [8] utilisent la méme démarche pour étudier la réponse sismique

des réservoirs cylindriques par la M.E.F.

Une généralisation de cette méthode a été établie par Balendra et W. Nash [9] en

incluant un dome au sommet du réservoir. L'effet du ballottement a été négligé et en
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conséquence le probléme se réduit a celui d'un réservoir cylindrique vide avec une matrice

masse augmentée d'une masse ajoutée représentant 1'effet du liquide contenu dans le réservoir.

Une approche différente pour la solution du probléme de l'effet de flexibilité des
parois a été développée par Veletsos [15,16]. Elle présente une simple procédure pour
I'évaluation des forces hydrodynamiques induites dans les réservoirs a liquide. Les hypothéses

considérées dans ce modeéle sont:

- Le réservoir se comporte comme un oscillateur a un seul degré de liberté ;
- Les vibrations s'effectuent dans un mode donné et Les sections circulaires restent

circulaires durant la vibration.

Le moment de renversement, 1'effort tranchant a la base, la magnitude et la distribution
des forces hydrodynamiques ont étés évalués pour différents modes de vibration. Par la suite
Veletsos et Yang [11] utilisent la théorie des coques de Fliigee pour I'analyse des réservoirs.
Les composantes de déplacements d'un point arbitraire de la coque ont été exprimées en
termes du mode de vibration naturelle d’une poutre cantilever avec rigidité flexionnelle, et de
cisaillement. L'effet du liquide contenu est considéré en supposant qu'une partie de la masse
de ce liquide est attachée a la coque. Il a été constaté que, pour les réservoirs avec rigidités
réelles, les forces impulsives sont considérablement plus grandes que celles trouvée pour les

réservoirs rigides. La méme observation a été confirmée par Kana et Dodge. [17]

Une autre approche d'analyse des réservoirs en vibration a été développée par C. Wu.
T. Mouzakis, W. Nash et J. Colonell. [12] Une solution analytique du probléme a été obtenue
par une procédure itérative. Cependant 1’hypothese prise dans cette analyse suppose que les
formes de vibration des réservoirs sont difficiles a les justifier notamment dans le cas des
réservoirs longs. Aussi, les fréquences naturelles et les formes modales des modes cos (nf)

ont été évaluées en négligeant 1’effet de la précontrainte di a la pression hydrostatique.

Les recherches dans ce domaine se sont poursuivies [14- 22] et ont conduit a une

meilleure connaissance du comportement de ce type de probléme.

I1.1 Théorie des plaques :

Avant 1960, la notion de plaque n’était pas compleétement maitrisée. On utilisé alors
uniquement les théories des poutres. S’inspirant de ces dernicres, Kirchhoff et Mindlin, ont

travaillé sur les plaques, et ont pu élaborer quelques théories spécifiques a celles-ci.
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Cependant, la définition de la notion de plaque reste toujours d’actualité, notamment pour
connaitre toutes les équations d’équilibres qui la régissent, ainsi que les courbes qui en
découlent. On commencera par rappeler bricvement les relations principales sur les théories
des poutres, ensuite, on expliquera les théories des plaques, pour aboutir enfin a une équation

de type biharmonique qui décrira la flexion de la plaque.

11.1.1 Notions sur la théorie des poutres :

Il existe deux formulations pour les poutres, a savoir : la théorie de Bernoulli et la

théorie de Timoshenko, qui se basent toutes les deux sur la déformée des sections.

11.1.1.1 Théorie de Bernoulli :

Les structures d’épaisseur mince, obéissent a la théorie de Bernoulli ol les sections
droites initialement planes et perpendiculaires a 1’axe, restent planes dans la configuration
déformée. On prendra comme référence géométrique 1’axe de la poutre, (EA et EI sont
constantes), ce qui nous permettra d’étudier les deux comportements, axial et flexionnel. (Fig

2.1.)[7,9,13].

Ayy
/qx : qy
, S y
— > — N x,u . | 1 I X
U g ﬁ_.} ______ | ___________________________ .>
Fig2.1.a Fig 2.1.b

Fig 11.1 Comportement: (a)axial (barre et poutres),

(b) flexionnel (poutre).

a. Comportement axial (Fig 2.1.a) :

Apreés une ¢étude statique, pour avoir les équations d’équilibres, et en connaissant la

relation entre le déplacement et la déformation, on peut utiliser la loi de Hooke afin d’aboutir
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a une équation différentielle du second ordre, qui décrira le comportement axial. Les trois

relations sont :

d_N+ =0 g—d_u
qX_ dX

i N = EAe (11.1)

Des trois relations précédentes on a 1’équation différentielle :

d’u
EA + =0
ax® (11.2)
b. Comportement flexionnel (Fig. 2.1.b) :
Apres les mémes étapes on aura les équations suivantes :
d*™m d’v
o A
Des trois relations précédentes on déduit :
d*v
Bl ——=-4d,=0 (11.4)

L’équilibre de la poutre sous forme variationnelle faible résulte directement du principe des

travaux virtuels. Pour un élément fini de longueur L., on a:

(Noe+Moy)dx=|, oc odx=|, (Qu+q, =N)dXx+ad r=| duqdx+ad'r .
L, d L Tod L, (O y dx+ad’ L fgdx+ad’ (11.5)

11.1.1.2 Théorie de Timochenko :

Les structures sont dites d’épaisseur modérée quand, en comportement flexionnel,
I’hypotheése de Bernoulli ne s’applique plus : en configuration déformée, les normales de la
configuration initiale ne sont plus perpendiculaire a la référence géométrique et peuvent

méme gauchir. Pour cette théorie Timochenko ne néglige pas I’effort tranchant V, car en
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configuration déformée, I’angle entre la perpendiculaire a 1’axe et (a’- b’), est le glissement

moyen [ caractérisant la déformation par effort tranchant V (Fig 2.2) [7, 9,13].

Ou G est le module de glissement et B I’aire réduite

Fig 11.2 Déplacements flexionnels d’une section a-b d’une poutre de

Timochenko
Si on prend un point D dans la poutre, I’état de déformation en ce point sera :
ou, da _Oup OV, _dv (11.6)

ST T Vi T T ey T ax

Et I’état de contrainte vaudra :

o =Ee¢ T =Gy, (1.7)

Dans une section droite, le glissement y,, est constant et correspond au glissement moyen f3 ;
la contrainte tangentielle t est alors une moyenne qui, agissant sur I’aire réduit B, garantit
I’équilibre

da

dv M=|oy-dA=—-El =
. j IAay — (11.8)
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On remarque ’apparition des déformations suivantes :

e Le glissement moyen : 5 = dv o
dx q
o
dx

L’¢équilibre d‘un trongon dx de poutre, s’obtient comme pour les poutres minces,

e la courbure, pour ¢épaisseur modérée : K =

représenté sur la figure (2.3). Donc on aura [6]:

Y ra,=0 ~IM v =0 (11.9)
dx dx
E V+dV
AR :
_——— . — — — — . [P . Jgps NN —_——el i — e — i ——. _>
M+dM

Fig 1. 3 Trongon de poutre et ses forces (efforts intéricurs V et M ;

Charges reparties transversales qy

Des deux relations on peut extraire les équations d’équilibres suivantes :

d’v da d’a dv
e = El GBl ——a|=0 11.10
GB(dxz dx]+qy ’ d (dx aj (1110

Et L’¢équilibre de 1’¢1ément fini s’écrira comme suit :

(11.11)
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j L (N&U+VOB+MSr)dx = j Le5gTa-dx:.[Le(qX&J +q,d)dx+a"r = j L au'gdx+ T

11.1.2 Exposé de la théorie des plaques :

Apres avoir eu un apergu sur les théories des poutres, on s’intéressera maintenant a celles

des plaques :

11.1.2.1 Définition et notations générales :

Une plaque est un solide tridimensionnel élastique, dont la dimension, selon son

épaisseur h, est treés inférieure aux deux autres, et qui généralement comporte un plan de

symétrie au milieu de I’épaisseur que nous appellerons surface moyenne 2. ,,.

q(xy)

Plan

Fig 11.4 Géométrie de la plaque et forces extérieures

Par convention, cette surface moyenne sera paralleéle au plan xy, et 1’axe oz correspond a

I’axe transverse selon 1’épaisseur.

Les plaques sont classées en 2 catégories :

- Plaques épaisses, avec (1/20 < h/L < 1/4).

- Plaques minces, avec (h/L < 1/20).
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11.1.2.2 Hypothéses Fondamentales :
Les théories des plaques reposent fondamentalement sur les hypothéses suivantes [9,7] :

Hypothése 1 : les contraintes normales O zz sont négligeables par rapport aux autres

composantes de contrainte : Ozz =0

Hypothése 2 : les pentes et les surfaces moyennes aprés déformation 2., sont

supposées petites par rapport a ['unité.

Hypothése 3: On néglige I’interaction des phénoménes de membrane a la flexion due
aux grands déplacements. En d’autres termes on néglige les contraintes dans la surface

moyenne induite par la déformation transverse (flexion)

Hypothese 4: Les points situés sur une normale a la surface moyenne, avant

déformation, restent sur cette normale au cours de la déformation. Ceci revient a négliger

Ieffet du cisaillement transverse. On a donc dans ce cas : € zx =& zy =0 .

Hypothése 5: La prise en compte d’une loi de comportement de cisaillement
transversale CT, dépend de facteurs de correction,qui sont déterminés a priori par des
considérations énergétiques ; en généralisant la démarche utilisée pour les poutres et en

s’inspirant de la théorie de Reissner.
Remarque :

La théorie de Kirchhoff (hypotheses: 1, 2, 3.,4) ou théorie linéaire des plaques sans
cisaillement transversal. Cette théorie est valables dans le cas des plaques minces et lorsque
les caractéristiques du cisaillement transversal du matériau ne sont pas trés importants. Par
contres la théorie de Mindlin (hypotheses : 1, 2, 3, et 5) ou théorie linéaire des plaques avec
cisaillement transversal. Dans ce cas il faut prendre en compte les déformations de

cisaillement transversal. La théorie est valable dans le cas des plaques épaisses.
11.1.2.3 Plaques minces :

Les plaques minces sont celles dont la normale reste rectiligne et perpendiculaire au
plan moyen, en configuration déformée du comportement flexionnel ; en conséquence de cela,

les déformations dues a ’effort tranchant sont négligées, et le glissement (moyen) associé est
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nul. On ne tiendra pas compte ici de I’effet membrane c'est-a-dire les forces appliquées dans

le plan [7].
Az
T Ay /
“‘%A < » Y
Ax
¥ Mxy
M
X
%
Surface moyenna

Fig 11.5 Etat flexionnel d’une plaque : Charge repartie T,
Moment de flexion M, My, Moment de torsion My, = My,
Effort tranchant V4 et V,

Z, UL,
y’ Lt\ &
N
H
. 4

.
>

> X5 l'tx

o

AT

Fig 11.6 Représentation des déplacements et des rotations
dans une plaque.

11.1.2.3.1 Cinématique et lois constitutives :

Les hypotheses cinématiques de la plaque de Kirchhoff sont absolument similaires aux
hypothéses cinématiques relatives aux poutres de Bernoulli. La ligne connectant les surfaces

(supérieure et inférieure) de la plaque et normale au plan xy reste normale a la surface neutre

apres déformation. On a:
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Ux,y,z)=Ux,y) +zPx (x.y)

(11.12)
V(x,y,2)=V(x,y) +zBy (x.y)
W(x,y,2)=W(Xx,y)
On ne considere que les déformations par flexion et on aura :
U, y,2) = zPx (x,y)
V =
x,y,2) = zBy (x,y) (11.13)
Donc, en terme de déplacement :
U= -z av
OX
11.14
V= -2z all ( )
oy
W=W(,y)
On écrira alors le vecteur des déformations plane :
o’w
Exx~ -
ox’
2
Ey=-Z Zy\/zv (11.15)
2
2e~=-22 ow
oX oy

11.1.2.3.2 Forces et moments agissant dans la plaque :

La figure I1.7, montre la distribution des contraintes dans 1'épaisseur de la plaque. Dans
la théorie des poutres, nous avons employé des résultantes des forces dans la section : On a
défini le moment de flexion M, l'effort tranchant T et I'effort normal N. Dans la théorie des
plaques minces, on définit des distributions de forces par unité de longueur (Contraintes

intégrées sur I'épaisseur de la plaque).
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| _ Fesiur roved
V | //

7"

Y
{11 ! °§W='ﬂ vl
. , 7 0.
TR 0
VIR
//
"];./‘*"/1 'TP\

h h
2 n
M XX J.O-Xx zdz — J% (1 _EVZ) (gxx + ngy )Zdz

—— | T

_ E (0w o*w
o _\2 2 v 2
(1-v?)\ ox oy

2 2
M, = —p|EW, W
X2 oy?

Méme chose pour Myy et My, :

B Eh’ (o*w  o*w
22dz = - +V
12(1-v?){ ox? oy?

N |

(11.16)

h
2 3 2 2 2 2
W Iawzdz __En aW+vaW =-D. 6W+V6‘_W (11.17)
A 120-v?)l ayr  oxe oy o
2
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h

2 3 ) i
Et M, = [o,2dz = - En @—v)aN::—Dﬂ—N)&N (11.18)
120-v) " oxey oxdy

Le facteur D est appelé rigidité flexionnelle de la plaque. On a donc la relation de

comportement pour les plaques qui s'écrit de la fagon suivante :

o?w
M, e 1 v 0 gx2
2w
12(1-v?) oy?
M, 0 0 (I-v)/2 282w
oxoy

11.1.2.3.3 Equilibre et forme forte :

Les équations exprimant 1’équilibre de 1I’¢1ément plaque sont :

oM oM oM oV
M, My _y —g My My v —g N Ny yq=0  (1120)
OX oy OX oy ’ ox oy
En ¢liminant I’effort tranchant on aura 1’équation d’équilibre totale :
oM, o°M, M
. ~+q=0 (11.21)

+2 + +
ox? Oxoy oy?
En y introduisant moment et courbures, on obtient 1’équation différentielle de la plaque,

biharmonique, dite équation de Lagrange :

Et’ (o'w o'w  o'w
| —5*2 +—1-0=0
12(1-v2) | ox*  “ox2oyr oy

(11.22)

Pour exprimer 1’équilibre sous forme faible, il n’est pas nécessaire de dériver la forme forte, il

suffit d’écrire le principe des déplacements virtuels. Pour un élément fini, on obtient la forme

usuelle (dA= dx dy) [8] :

[(M,6y, +M 6y, +M, 57 )dA = A[&gTo-dA = Z\fq&odA +adTr (11.23)

Ae
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11.1.2.4 Plaques épaisses :

Les plaques sont dites d’épaisseur modérée quand, en comportement flexionnel,
I’hypothése de Kirchhoff ne s’applique plus : en configuration déformé les normales de la

configuration initiale ne sont plus perpendiculaires a la référence géométrique. ¢ca en gendre

un effort tranchant qui est pris en compte.

Les mémes étapes de calcul nous donnent la relation de comportement suivante :

o0°w
OX?
M,] [D D 0 0 0] 2w
M,| |vD D 0 0 o] o
20°w
My¢r=/0 0 Dd-v)/2 0 0 Xy (11.24)
V, 0 O 0 Gt 0 || sy
—+6
v, 0 0 0 0 Gt]lox
ow +0,
oy
. Eh’ . .
Avec G : le module de glissement et D = mest la raideur flexionnelle de la plaque
-V

[7].
11.2 Théorie des coques cylindriques de révolution :

11.2.1 Définition :

Une coque est un solide dont la géométrie est entiecrement définie par la spécification

de la forme de sa surface moyenne et de son épaisseur en chaque point.

Pour décrire la forme de la surface moyenne, il est nécessaire de présenter quelque
propriétés géométrique importantes de la surface, une des ces propriétés peut étre la symétrie

axiale, on parle alors de surface de révolution.
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Méridien

E/d ’
/ Parallele

Figure 11. 8 Coque cylindrique de révolution

Une surface de révolution est obtenue par rotation d’une courbe plane autour d’un axe
situé dans le plan de cette courbe, cette derniere est appelée le méridien et son plan, le plan
méridien. L’intersection de la surface avec des plans perpendiculaires a 1’axe de révolution
forme des cercles paralléles qu’on appelle les paralleles. Une coque cylindrique circulaire est

un réservoir circulaire.

Un réservoir est une enveloppe contenant un liquide. Ce liquide peut étre soit de I’eau
potable (réservoir d’eau des distributions publiques), usée (eau d’égouts) soit d’autres liquides

tels que le lait, les hydrocarbures (Tanks), ................ etc.
11.2.2 Hypothéses fondamentales :

Des hypotheses simplificatrices sont en général introduites dans le calcul des coques

minces :

1-le matériau constructif est supposé continu, homogene, isotrope et élastique
2-Les déformations sont petites par rapport a I’épaisseur de la coque. On introduit aussi
les hypotheses de love qui sont la transposition des hypothéses de Bernoulli relatives

aux poutres et celle de kirchoff relatives aux plaques et qui sont :
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3-Les points situés sur une normale a la surface moyenne non déformée restent sur une
normale a la surface moyenne déformée.

4-Les dilatations normales a la surface moyenne sont négligées.

5-Les contraintes normales agissant sur des facettes paralléles a la surface moyenne sont
négligées.

11.3 Théorie membranaire :

11.3.1 Equations d’équilibres :

Figure 11.9 Forces agissants sur une coque cylindrique.

Dans I’é¢tude d’une coque cylindrique Fig (I1.9) on suppose que la génératrice de la coque
est horizontale et parallele a 1’axe x. on découpe un élément de cette coque par deux
génératrices adjacentes et deux plans transversaux perpendiculaires a I’axe x, sa position est

définie par 1’abscisse x et I’angleg@. Les forces agissant sur les cotés de 1’élément sont

indiquées sur la figure (b). De plus, une charge est répartie sur la surface de 1’élément, les

composantes de 1’intensité de cette charge sont X, Y et Z.

Considérons I’élément en équilibre et sommons les forces suivant x, on obtient :

oN
(©N) Rd gdx + —&

(ax) dex + XRde =0 (a.)
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De méme, les forces suivant la tangente a la section droite, c'est-a-dire suivant y, donnent

I’équation d’équilibre :

oN oN
— Rdgdx + —2 dgdx + YRdgdx = 0 (b)
X o

Les forces suivant la normale a la coque, c'est-a-dire suivant z, donnent :
N,.dgdx + Z R.dgdx = 0 (c)
Apres simplification, les trois équations d’équilibre s’écrivent :

aNx+l ON,
X R o

oN, 1 oN,
bt =y (11.25)
o4 R 04

N, =-ZR

¢
Equation d’équilibre d’une coque cylindrique (Théorie membranaire)

11.3.2 Déformation :

I
dx Adx

Figure 11.10 Plissement d’élément de coque cylindrique

Partant de la figure (11.10) qui représente un élément de coque avant et apres la déformation,

nous définirons :
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_ (ads)
? ds
e, = (Adx)
dx

Vs = BAC — B/AC’

Ou e,, e, et y,représentent respectivement la dilatation annulaire, la dilatation axiale et le

glissement.

Nous désignons par u, v, w les trois déplacements, ou on compte positivement : u dans

le sens des x, v dans le sans des ¢ et w normalement a la coque vers I’extérieur. Visiblement
la dilatation longitudinal e, provient seulement de ce que le bord droit de I’élément de ligne

dx de la génératrice a re¢u un déplacement supérieur de
Adx =0 u/dx au déplacement du bord gauche :

. Ak _au
“ dx  ox

(@)

De la méme maniére (1/r)*(ov/v¢) fournit son apport a la dilation annulaire, mais ce

n’est pas le seul car le déplacement w le rayon r de la coque s’agrandit derar + w et le
périmetre croit aussi proportionnellement. Si 1’on divise cet accroissement 2z r par la
précédente valeur 27 r on obtient la deuxiéme contribution a la dilatation annulaire, soit au

total

W
=+ b
e, = (b)

Le glissement s’obtient par la rotation du rebord BA d’un angle du/ro® et par la rotation de
CA de I’ange v/ X :

pp= 4l O ©
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11.3.3 Application aux coques cylindriques circulaires :

Dans le cas d’un réservoir, c'est-a-dire une coque cylindrique circulaire chargée

symétriquement par rapport a I’axe de révolution on aura :
V=0 et 0/0¢=0
Ce qui conduit a :
e, = /X et e, =W/r (¥, =0)

La loi de 1’élasticité nous donne :

Et Et
N, =———(e +Vve N =——(e, +Vve
X (1_V2)( X ¢) ¢ (I_VZ)( ¢ X)
On détermine les efforts a 1’aide des équations d’équilibres qui sont : Nx = 0 et Ng=
y.r.(L—x) (figure II.11) et pour les déformations a I’aide de la loi de 1’¢lasticité et enfin les

déplacements a 1’aide des relations déformations et déplacements, en résumé on aura :

N, =0 RS
N¢:7-R(L—X)
_>
RZ

W=y.—(L-X

/4 Et( )

oW R?
ﬂ_ax_ yEt

Figure 11.11 Coque cylindrique circulaire.

37



Chapitre I Théorie des coques et équation de mouvement du fluide

Les conditions aux limites sont compatibles avec les hypothéses de la théorie des membranes.
Ce sont des appuis simples qui permettent aux bordures des coques de se dilater librement
sans apparition de moment de flexion ou d’effort tranchant dans la coque, et les réactions des

appuis sont tangentes aux méridiens.

Pour de tels appuis, les contraintes calculées par la théorie des membranes représentent avec
une grande exactitude les contraintes réelles de la coque, mais les appuis qu’on utilise, en

général, ne vérifient pas ces conditions.
11.4. Equation de mouvement du fluide :

L'équation de base gouvernant le mouvement du liquide a l'intérieur du réservoir sera
développée apres un rappel des hypotheses fondamentales. L'approche utilisée est basée sur
'équation différentielle du potentiel de vitesse compte tenu des conditions aux limites du

probleéme.
11.4.1 Hypotheses fondamentales :

Une solution "exacte" du probléme générale d'oscillation du fluide dans les réservoirs
est extrémement difficile. L'analyse qui suit, sera basée sur tes hypotheéses simplificatrices

suivantes :

1. Le liquide est homogene, incompressible; I'écoulement et non visqueux. Le champ
d'écoulement est irrotationnel. En effet, l'incompressibilité du liquide est en
général vérifiée comme le confirment les travaux de Westergaard qui a montré que
l'erreur introduite dans le calcul des pressions hydrodynamiques dans le cas des
liquides incompressibles reste inférieure a 4%.

2. Il n'existe pas de cavités ni sources dans le champ d'écoulement;

3. La vitesse du fluide est petite et par conséquent le carré de la vitesse est

négligeable.
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11.4.2 Equation du mouvement :

Compte tenu des hypothéses simplificatrices énoncées ci-dessus, il existe un potentiel
de vitesse satisfaisant 1'équation de Laplace dans le domaine occupé par le fluide c-a-d:

(0Sr<R0<0<L27,0<z<H):
V=0 (11.26)
Dans un systéme de coordonnées cylindriques 1’équation (I1.26) s’écrit :

o' 1og 1 8% 0%
LA S AR 11.27
o> ror r?o0* oz’ ( )

Le vecteur vitesse du fluide est le gradient du potentiel vitesse et par conséquent les

conditions aux limites peuvent s’écrire comme suit:
11.4.3 Conditions aux limites:

1) Au niveau de la base rigide z =0, la vitesse du liquide dans la direction verticale est nulle :

%(r,@,o,t) =0 (11.28)

2) Le liquide en contact avec la paroi du réservoir se déplace radialement avec la vitesse de
déplacement de la paroi. (dans le cas contraire, le contact entre la surface de la coque et la

couche périphérique du liquide ne serait pas réalisé)

¢ _ow
L (RO.2H="2(0,2.0) (11.29)

Ouw (4, z,t) est le déplacement radial de la coque

3) A la surface libre du liquide : z = H + &(r,6,1) z, une particule du fluide a un instant t reste

toujours sur la surface libre (condition cinématique).

Cette condition s’écrit:
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o9 _o¢
—(ROH.H=—"2(r,0.0) (11.30)

4) Une autre condition a la téte obtenue en exprimant que la pression est nulle (c'est la

condition dynamique). Ceci se traduit par I'équation de Bernoulli :

9. p 1 “H)=
at+pl+2v¢.v¢+g(z H)=0 (11.31)

Ou:

p est la pression du liquide
p, est la densité du liquide, et

g est 'accélération de la pesanteur

Du faitque P=0,Vg.Vg =0 , alors :
¢
pla(rﬂeaH:t)_Fplgé:(r:e:t):0 (”32)

Les équations (II.31), (I.32) se combinent pour donner une seule condition en terme du

potentiel de vitesse telle:

2
%(r,@,H,t)ngg—f(r,@,H,t):O (11.33)

La distribution de la pression peut étre déterminée a partir de 1I’équation de Bernoulli :

p(r,H,z,t)z—plzt—¢+plg(H -2) (11.34)

Ou le terme non linéaire V@,V @, est négligé
I1 est a noter que la pression P de 1’équation (I1.34) est 1a somme de :

De la pression hydrostatique dont la manifestation n’est pas liée au mouvement du liquide:
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P, = p,g(H -2) (11.35)

- De la pression dynamique dont la manifestation est consécutive a un mouvement du
liquide donnée par:

o¢
P —_ v 11.36
d P P ( )
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Chapitre 111

Interaction Sol — Structure :

II1.1 Introduction :

La prise en compte des phénomenes d’interactions sol- structure et fluide-structure
constitue a la fois une opération importante et délicate de I’analyse de tous systéme

sol- structure-fluide.

L’interaction sol structure a été identifiée comme facteur important dans la dynamique
des structures, depuis les années soixante, elle affecte d’une maniere significative la réponse
relative de la structure, le mouvement de sa base et le mouvement du sol environnant [46].

Parmi les manifestations importantes engendrées par I’interaction, on cite :
- Laréduction des contraintes et des forces dans la structure a la résonance.
- Elle peut causer une rotation significative de la base de la structure.
- Une modification dans les fréquences de la réponse a la créte.

Jusqu'a un pass¢ relativement récent, les ouvrages soumis aux séismes ¢Etaient
supposés encastrés a leurs fondations et soumis au mouvement enregistré au champ libre [10].
Les exigences rigoureuses de sécurité imposée a la conception d’ouvrage stratégique, tel ,les
centrales nucléaires, les barrages, les réservoirs de gaz liquéfié, et I’apparition de moyen de
calcul puissant, ont permis de développer des méthodes d’analyse plus précises. Cette
hypothése, est quelque fois trés conservatrice et ne tient pas compte d’éventuelle sollicitation
additionnelle, comme le balancement et la rotation de la fondation. En effet la présence d’un
ouvrage enterré dans le sol modifie substantiellement le mouvement initial au champ libre a
cause de la rigidité de la fondation par rapport au sol [59]. La fondation se présente comme un
objet opaque difractant les ondes sismiques incidentes et modifie localement le mouvement
du sol, ce phénoméne est appelé interaction cinématique et dépend de plusieurs parametres,

dont la géométrie de la fondation, la stratigraphie et les caractéristiques du sol. Le mouvement
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de la masse de I’ouvrage transmet des forces d’inertie au sol, produisant le phénoméne

d’interaction inertielle [59].

Les propriétés géotechniques complexes du sol, la géométrie des fondations, la nature
compliquée des tremblements de terre, combinent pour faire de I’interaction sol structure un
probléme extrémement complexe. Il est nécessaire, en général, de poser des hypothéses
simplificatrices dans tous les aspects du probléme avant que les calculs puissent étre
effectués. Dans la plupart des études, le sol est supposé linéaire, homogene, isotrope et milieu
continu ¢élastique (Sato et Yamaguchi, 1960; Parmelee, 1967; Sarrazin, 1970 ; Scavuzzo et
autres, 1971). La structure, est assimilée a une masse, un ressort et un amortisseur, la
fondation reposant sur le sol et son interaction avec celui-ci, est supposée représenter un

ensemble de ressorts et d’amortisseurs indépendant de la fréquence [20, 33, 36, 50, 49].

L’interaction sol structure est étudiée par plusieurs auteurs, pour des fondations de
différentes formes ancrées dans un demi espace homogene ou stratifié, et excitées par
différents types d’ondes. Loco et Westmann (1971), Veletsos et Virbio (1973), Thau et Umec
(1974), Luco et autres (1975), Thau (1976), Apsel et Luco (1976), Day et Frazier (1979),
Igichi (1984), et Pais et Kausel (1989). La modélisation de la fondation par des ressorts et des
amortisseurs est une approche attrayante, car le systéme résultant est similaire au systéme

habituel : structure a base fixe (encastrée) [59, 51, 45].

L’utilisation des méthodes numériques tel que la méthode des éléments finis et la
méthode des ¢éléments de frontiere [53, 10, 58, 57, 56, 53, 57, 55], peut éviter quelques
hypotheses ci-dessus, qui sont principalement géométriques, mais la simplification du modele
de sol et I’excitation sismique est encore requise a moins que 1’approche tridimensionnelle
soit utilisée, ou a la limite une modélisation bidimensionnelle du probléme, en déformation

plane.

Dans ce chapitre, on va s’intéresser aux différentes méthodes de prise en compte des
I’interactions sol structure et fluide-structure, tout en donnant un petit rappel sur la mécanique
du solide. Par la suite on passe a la formulation de I’interaction sol structure, en donnant en
premier lieu le modele analogique simplifié, puis & la méthode de prise en compte de

I’interaction fluide-structure.

I11.2 Rappel sur la mécanique du solide (Elasticité) :
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Le probléme de la mécanique du milieu continu se pose de la fagon la plus générale.
On considére un domaine Q de I’espace a trois dimensions ® et on se donne pour but
d’étudier la déformation ¢ et les efforts internes (ou contrainte) ¢ (N/m?) a Iintérieur de ce

corps quand il est soumis & des chargements volumiques F, (N/m’) et surfacique F (N/m?)

L’écriture directe de I’équilibre dynamique d’un solide ¢€lastique (Fig. II1.1) est donné
par le principe de d’Alembert (deuxiéme loi de Newton) [11] : le taux d’accroissement de la

quantité¢ de mouvement d’un solide de masse M est égale a la force qui lui est appliquée

_d(, dul)
PO=— [M—dt j (ITL.1)

U(t) : Vecteur position de la masse M en fonction du temps t.

P(t) : La résultante des forces extérieures appliquées au solide.

lu

lo
F

Figure I11.1 Domaine Q et sa frontiére divisée en deux parties disjointes I’y et I';

La forme forte (ou locale) du probléme de 1’¢lasticité linéaire s’écrit comme suit. 11
s’agit de trouver en chaque point x de Q les champs de déplacement U; (x), de déformation

&j (x) et de contrainte ojj (x) solution des équations suivantes :

44



Chapitre IlI Interaction sol — structure

[ 9 otF= i( P dule )j sur Q (I11.2.2)
Ox; dt dt

< &ij = %(%Uj + aiiji) = Ugj) (I1L.2.b)

oij = Cijki &kl (I11.2.¢)

U=, surT, (111.2.d)

\ cin=F, sur I (I11.2.¢)

Les équations (III.2.a), au nombre de trois (une par direction de 1’espace), expriment
I’équilibre en volume entre contraintes (efforts intérieurs) et les forces extérieures F;. Les
équations (IIL.2.b) expriment la compatibilité¢ des déplacements. Plus précisément, un champs
de déplacement U; est compatible s’il est suffisamment continu i.e. si son application au
domaine Q n’introduit pas dans celui-ci de singularités. Le fait de définir un champ de
déplacement, suffisamment continu entraine automatiquement la compatibilité. A partir de ce
champ de déplacement, (IIL.2.b) définit les déformations comme une combinaison de
dérivées de déplacement. Ici, on utilise en fait I’hypothése de petites déformations.
Finalement, (IIL2.c) est une loi de comportement de type élastique linéaire [29, 37, 39, 40].

Dans le cas isotrope, la loi se simplifie comme suit :
Gijj = A SmnSij +2u &jj (I11.3)

Avec les coefficients de Lamé :

_ Ev
= (1+0)1-20) (IL4)
E
H= Sivo) (IIL5)

E et v sont le module de Young et le coefficient de Poisson du matériau.

On a finalement les conditions aux limites (IIL.2.d) de type déplacements imposés
U :) qui expriment la compatibilité en surface et les conditions de tractions de surfaces

imposées F; (I11.2.e) qui expriment I’équilibre en surface. L’équilibre global du systéme sol
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structure, est assuré par des conditions de continuité, ou de transmission, des champs de
déplacements et des vecteurs contraintes a I’interface entre les deux domaines sol et structure,
qui traduisent la conservation de la masse et de la quantit¢ de mouvement. L’équilibre
cinématique traduit la continuité de la vitesse normale a I’interface sol structure [25], la

matiere ne pouvant pas la traverser. L’adhérence parfaite au niveau de I’interface 'y s’écrit :
Up(x) =Udx) Vx € Fb ; (I11.6)

Iy : interface entre le sol et la structure

Le probléme maintenant, est bien posé et possede une solution unique pour autant que

le domaine I, soit suffisamment étendu pour exclure les modes rigides cinématiques.
La loi de comportement est inversible, on peut écrire :
&;j = Djj okl (I11.7)
Ou plus précisément :

1+v v
& =~ i~ 1 Ok 0ij (111.8)

Si le tenseur d’ordre 4 d’identité s’écrit :

1
Liju = 5( dik Oj1 T i1 Ojk ) (111.9)
Alors, on a :
Cija = A 0j 06+ 2p Lijia (111.10)
Et
1+v v
Diju = & L - Z Jij Okl (IIL.11)

On peut écrire les équations de 1’¢élasticité linéaire en termes de déplacements. On

introduit pour cela (I1L.2.b) et (II1.2.c) dans (IIL.2.a). Ce sont les équations de Navier-Lamé :

A+ p)oUc+ p OU; +£=0 (I11.12)
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qui sont trois équations elliptiques du deuxiéme ordre couplées.

La loi de Hooke liant les contraintes et les déformations pour un matériau élastique
linéaire peut s’écrire sous forme indicielle (IIL.2.a). On peut aussi utiliser la symétrie des
tenseurs des contraintes et des déformations et représenter les contraintes et les déformations

sous forme d’un vecteur colonne a 6 composantes. La loi de Hooke s’écrit dés alors :

l-v v 0 0 0
Okr l1-v 0 0 0 &x
Oy l-o 0 0 0 &y
ZZ 1 - U ZZ
o=l_ E 00 0 —= 0 0 & (I11.13)
Oy (1 + U)(l - 21)) - 28y
" o o o o o v\
L 2
Ou sous forme compacte :
o =Dg¢ (I11.14)
Avec D matrice d’¢élasticité qui peut avoir la forme suivante :
di d2 0
D=|d> di 0 (IIL.15)
0 0 ds
Avec, pour le cas d’un probléme en contraintes planes :
E
d1 = P ) d2 =V d1 (III.16)
l-v
Et pour le cas d’un probléme en déformations planes :
d = _E(-v) gy Y (111.17)
(1+o)1-20) 1-v
Dans les deux cas, de contraintes ou de déformations planes, d; est défini par :
1
d3 = 5 (d1 - dz) (III.IS)
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L’expression du tenseur des contraintes peut étre réduit, du fait de la symétrie, a :

Ox

Oxx Oxy
c= =<0y ;0xy = Oyx (I11.19)
Oyx Oy
Oxy

et celle du tenseur des déformations a :

1
Exx — &y &
e= 1 2 =S 0& 5 Exy T Eyx (I11.20)
58 & &

La relation déformations déplacements s’écrit par :
e=SU (IIL.21)

Avec S opérateur de différenciation :

(I11.22)

w2

I
Qo o Plo
o2 o

I11.3. Principe des travaux virtuels :

Le matériau étudié¢ est un matériau élastique car la densité d’énergie interne de

déformation par unité de volume (W/m?) :

1 1
€= 5 Gijj & — — Cijkl €l &jj (III.23)

[\

est une forme quadratique de déformations, on a :

e

111.24
o (111.24)

Gij =

L’¢énergie de déformation U du solide est I’intégrale de la densité d’énergie de

déformation :

48



Chapitre IlI Interaction sol — structure

U= j edQ (I11.25)
Q

Elle correspond au travail de toutes les forces internes. Les charges conservatives
(indépendantes des déplacements) externes appliquées sur la structure sont soit des charges de

volume d’intensité F soit des charges de surfaces ayant pour intensité t, dont le travail est :

P=[U'FdQ + [T (I11.26)

L’énergie potentielle totale de la structure est I[1(U) est égale a U — P . Elle ne dépend
que du champ du déplacement, qui doit vérifier les conditions de continuité. Elle ne change
pas, au second ordre prés, lorsque la structure passe d’une configuration d’équilibre a une
autre configuration infiniment voisine quelconque : sa variation premicre est nulle. On dit que

I’énergie potentielle totale d’un corps en équilibre est stationnaire [6].

Le théoréme des travaux virtuels consiste a imposer un déplacement cinématiquement
admissible arbitraire Ju sur la structure et a égaler les travaux des efforts externes et internes
pour trouver la condition d’équilibre. Le travail des forces internes s’écrit pour les matériaux

¢lastiques :

Wine = j S g'adQ (I11.27)
Q

Le travail des forces externes s’écrit :

War = [duciidl (111.28)
r

Wool = _[é'uFdQ (I11.29)
Q

Wine = [ iupUdQ (I11.30)
Q

Avec :

W : le travail des forces de surface.

Wi : le travail des forces de volume.
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Wine : le travail des forces d’inertie.

Le solide est en équilibre dynamique si le travail virtuel des fores internes égale au

travail des forces externes :

[6 g = [suciidr + [ouFdQ + [upld (I11.31)
Q r Q Q

On réécrivant I’équation (II1.31) en déplacement, on aura :

[, SSuDSUdQ + [,8upUdQ + [ 6uFQ =0 (111.32)

L’équation (II1.32), qui va étre discrétiser dans le chapitre suivant. Elle représente la

forme intégrale de 1’équilibre dynamique d’un solide donné.
I11.4 Formulation de I’interaction sol-structure :

Avant d’examiner les différentes méthodes de prise en compte de I’interaction sol
structure, il est utile de formuler de fagon générale le probleme. Désignant par M, C, K les
matrices de masse, amortissement et de raideur du systéme, 1’équilibre dynamique de

I’ensemble s’écrit :

MU +CU + KU = Qf (I11.33)

Comme la source du mouvement (foyer du séisme) n’est généralement pas incluse
dans le mod¢le, le vecteur de charge Qs n’a de valeur non nulle que sur la frontiére extérieure
du mod¢le. En absence de structure, 1’équation du mouvement du champ libre est analogue de
par sa forme a I’équation (II1.33) ; les indices f désignant les matrices masses, amortissement

et raideur relative au seul champ libre, cette équation s’écrit :
MU +CU,*K,U,= Qf (I11L.34)
Posant :

U=U,+U, (I11.35)

L’¢équation (IT1.33) definit le déplacement d’interaction [/, qui satisfait I’équation :
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MU +CU+KU,=-0, (I11.36)

Avec :
Q= 1 - M fJU ot c-c ,-JU St k- K _,»JU ; (I11.37)

Le vecteur de charge Q est déterminé a partir des déplacements en champ libre.

L’¢équation (II1.37) met clairement en évidence le fait qu’il y a interaction dés qu’il y a
différence de masse (interaction inertielle) ou de raideur (interaction cinématique) entre le sol

et la structure [3].
I11.5 Méthodes de prise en compte de ’interaction sol structure :

Parmi les méthodes de prise en compte de I’interaction sol structure on peut distinguer
les méthodes globales, qui résolvent, comme son nom I’indique, le probléme global
(considération du systéme complet), et celles qui s’appuient sur une décomposition du
systéme en sous systémes, ces méthodes sont désignées sous le nom de méthodes de sous

structure.
I11.5.1 Méthode globale :

La méthode globale consiste a résoudre 1’équation d’équilibre dynamique suivante, en

une seule étape :

MU +CU + KU =-MI U& (111.38)
Avec :
U : représente le vecteur des déplacements relatifs du systéme par rapport a I’assise.
I : le vecteur unité, donnant la direction de la sollicitation Ug

M, K et C : les matrices masse, rigidité et amortissement du systéme.

Le mouvement sismique de dimensionnement, est connu (spécifi¢) a la surface du sol,
en champ libre. Le déplacement, est calculé¢ a la base inférieur du modele, choisie a une

profondeur suffisante pour que la présence d’une structure en surface n’affecte pas ce
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déplacement, cette étape est connue sous le nom de déconvolution du mouvement sismique.
Le mouvement déconvolué, est imposé uniformément a la base du systéme sol structure et la

réponse est calculée par résolution de I’équation (I11.38).

La difficult¢ de la résolution par ¢éléments finis des problémes dynamiques
d’interaction sol structure, réside dans le traitement des conditions aux limites. Pour résoudre
ce probléme, on introduit des frontieres absorbantes, dont le role est de rétablir les conditions
de contraintes et de déplacements a la fronticre. Dans la pratique, ces frontieres, sont
représentées par des amortisseurs, dont les caractéristiques, sont fonction de celles du milieu
extérieur au modele. Ces éléments ne constituent une solution exacte au probléme que dans le
domaine fréquentiel, dans le domaine temporel, elles ne représentent qu’une solution

approchée [3, 21, 24].
1I11.5.2 Méthode de sous structure :

Le principe de la méthode sous structure, est de reformuler le probléme global de
transmission en un probléme global posé uniquement sur les interfaces entre les sous
domaines, et des probléme locaux a chaque sous domaine. L’inconnue est le champ sur les
interfaces. Pour de raisons évidentes, les sous domaines envisagés sont constituées d’une part
par le sol, et d’autre part par la structure. Par la suite, on écrit les équations d’équilibre de
chaque sous domaine, puis les conditions de compatibilité a I’interface : continuité du
déplacement et du vecteur contrainte. Afin de déterminer effectivement le champ d’interface,
il convient d'imposer maintenant la réciprocité des contraintes sur l'interface sol structure.
Pour cela, on introduit les opérateurs d'impédance et de force induite qui traduisent
respectivement l'action d'un sous domaine sur son interface avec l'autre sous domaine, et
l'action des sollicitations imposées dans un sous domaine sur cette interface. Une fois connu
le champ d’interface, de couplage entre les sous domaines le champ des déplacement

rayonnés, sur chaque sous domaines, est recomposé [20, 25, 51].

Dans I’hypothése d’une fondation rigide, il est pertinent de scinder le probléme global

en trois sous problémes [3]:

- Détermination du mouvement d’une fondation rigide sans masse soumise a la

sollicitation sismique.

- Détermination de la matrice d’impédance de la fondation.
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- Calcul de la réponse dynamique de la structure reliée a la matrice d’impédance et

sujette a son support au mouvement d’interaction cinématique.
I11.6 Modélisation de I’interaction sol structure :

Dans cette section, on va exposer le modele analogique simplifié.
I11.6.1 Modéle analogique simplifié :

L’influence de I’interaction sol structure sur la réponse d’un ouvrage peut étre illustré
a I’aide du modele analogique de la figure (II1.2). La structure, est assimilée a une masse m et
un ressort, placés une hauteur h au dessus de la fondation. La liaison entre la structure et la
fondation, est réalisée par une barre rigide. La fondation repose sur le sol et son interaction
avec celui-ci, est modélisée par le biais des fonctions d’impédance. On admettra pour 1’instant
que les fonctions d’impédances, c’est a dire les réactions exercées par le sol sur la fondation,
peuvent étre représentées par un ensemble de ressorts et d’amortisseurs indépendants de la
fréquence ; 1’amortisseur rend théoriquement compte a la fois de 1’amortissement radiatif,
c’est dire de la dissipation d’énergie par les ondes s’¢loignant de la fondation, et de
I’amortissement propre du matériau sol, appelé amortissement matériel. Dans un souci de
simplification de la présentation, on supposera que I’amortissement matériel, est négligeable
devant I’amortissement radiatif (comportement élastique du sol), ce qui est valide pour un

milieu homogene et des sollicitations sismiques d’amplitudes faibles a moyennes [3].
Le systeme de la figure (I11.2) possede 3 degrés de liberté :
- Le déplacement horizontal U de la masse,
- Le déplacement horizontal U, de la fondation,
- Larotation 0 de la fondation autour d’un axe horizontal.

Il est soumis a un déplacement horizontal du sol support, harmonique de pulsation ®

et d’amplitude U,.

53



Chapitre IlI Interaction sol — structure
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Figure II1.2 Mod¢le simplifié d’interaction sol-structure

Les équations d’équilibre dynamique du systéme, s’obtiennent aisément a partir des

équations de Lagrange en prenant comme variables généralisées q; :
- qi = U : le déplacement relatif de la masse par rapport a A,
- q2=Up: le déplacement d la fondation,
- g3 =0 : larotation de la fondation.

On a la relation évidente entre le déplacement absolu U' de la masse m et les variables

précédentes :
U'=U,+ Uy +ho (I11.39)

Désignant par T 1’énergie cinétique totale :
= %m( U, + U, +hO) (I11.40)
Par V I’énergie potentielle :

V= % (kU? + kpUq” + keb?) (I1L.41)
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Et par W le travail des forces non conservatives (forces d’amortissement) :
W =- (CU 8U +Cy 7, 8Up + Co 030) (111.42)

Les équations de Lagrange s’écrivent :

dfor) [ or + v _W (111.43)
dt\ 04, 0q, dq,) Ogq,

Soit avec les notations précédentes en tenant compte des relations entre accélération

vitesse et déplacement :
f=iox , ¥=-w’x (I11.44)

Et on introduisant les pourcentages d’amortissement critique :

£= % £ = % £, = % (111.45)
(—ma@* U+ U +h0)+k(1+2iE)U = ma’U, (I11.46)
L —m@(U+U +h0)+ 1, (1 +2iE,) U = m U, (111.47)
- mho® U+ U +h0)+ ko (1+2i,)0 =mh o’ U, (111.48)

En introduisant les notations suivantes :
maor=k mar=ky Mpo,=ke (111.49)

et en éliminant Uy et O entre les trois équations précédentes, il vient :

. 2 . 2
ly2ig- @ 0 1A o 132 |, o, (I11.50)
ws op1+2iE, wyl+2ig, ;s

Tenant compte du fait que &,¢&,,&,<<1, ’équation précédente devient :

2 2 2 2
{1 +2iE =L~ L (1+2ig-2i&,) -2 (1+2ig - 2i gg)}U =2 U, (IIL51)
Wy Wh (7]

N
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Considérant maintenant un oscillateur simple a un degré de liberté de méme masse m,

~

de pulsation propre @ et d’amortissement £ soumis a un déplacement harmonique {7 . de

pulsation ® a sa base (cas de la structure encastrée a sa base). La réponse harmonique de cet

oscillateur est :

N 2 2
(1 +2iE - %jU =27, (I11.52)
() @

L’oscillateur équivalent aura la méme réponse que la structure de la figure (II1.2) si

les équations suivantes sont vérifiées :

1.t (I11.53)

< =%§+£§h+%§g (111.54)

0,=%U, (111.55)
Les équations précédentes sont obtenues en égalant partie réelle et partie imaginaire
des équation (IT1.51) et (IT1.52) et pour (ITL.55) en se plagant la résonance (v = @).

Il résulte des équations (II1.53, I11.54, II1.55) que I’interaction sol structure a pour
effet :

- De diminuer la pulsation propre ¢, de la structure a base encastrée (@ < g, ).

- D’augmenter I’amortissement du systéme (E > &) par rapport a la structure a base

encastrée.

- De diminuer la sollicitation incidente effective a la base de la structure (ﬁg <Uyg).
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II1.7 Prise en compte de ’interaction fluide-réservoir :

I11.7.1 Coefficient de masse effective [69]. :

Pour une analyse sismique de la réponse des systémes résevoirs-fluides, 1’effet
dynamique du fluide est en général, simplifié en introduisant une masse virtuelle a effet
d’inertie, par conséquent la densité équivalente du matériau constituant la structure en

incluant la masse ajoutée du fluide peut étre écrite sous la forme suivante :

1 R Hrem
L. =P, +5 er I P Coy (I11.56)

Formule dans laquelle :

p, :Densité équivalente.

p, :Densité de la coque du réservoir.
R, :Rayon du réservoir.

e, : Epaisseur du réservoir.

H,, :Hauteur de remplissage.

H :Hauteur du réservoir.

p, :Densité du liquide.

C o :Coefficient effectif de masse.

Le ceefficient de masse effective représente le rapport entre masse ajoutée et la masse totale

du fluide contenu dans le réservoir.

L’effet de la variation du parameétre H;Q’" sur le coefficient est représenté su la figure

I

: . . H
suivante et ce pour différents valeurs de 1’élancement R’ .
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Coefficient de masse effective
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Figure II1.3 Coefficient de masse effective.

L’examen de ces courbes appel les observations suivantes :
» En aucun cas, la masse totale du fluide participe dans la vibration ;
» Le coefficient de masse effective est pratiquement indépendant du rapport
d’élancement dans le cas des réservoirs pleins ;

» Le coefficient de masse effective du fluide en vibration (C, ), augmente avec

I’augmentation du taux de remplissage et ce d’autant plus que le réservoir est court ;

. e, . . . .
» Par ailleurs, le rapportR—’ n’a pas d’influence significative sur la variation de la masse

r

effective comme le montre le tableau suivant :

Tableau III.1 Masse effective en fonction du rapport% .

r

Masse effective du liquide [%]
}]I{m e’r = 0,001 ;— = 0,002 Z = 0,003 Z = 0,004
1 65,35 65,86 65,8 65,73
0,8 44,65 4448 44,06 43,78
0,6 29,16 28,30 27,53 27,12
0,4 17,81 15,79 14,11 12,81
0,2 7,16 3,54 2,31 1,96
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II1.8 Linéarité -Non linéarité :

Dans un matériau déformable, 1'action d'un certain nombre de forces conduit & un certain
nombre de déformations. Si I'on connait la relation entre les deux, a savoir la relation entre le
tenseur des contraintes o;; et le tenseur des déformations ¢;;, on est capable de caractériser et
de prévoir le comportement mécanique du matériau. Cette relation est appelée loi constitutive

du matériau.

Le cas le plus simple, correspondant a un grand nombre de matériaux réels pour de faibles
déformations, consiste a faire 'hypothése que cette relation est élastique et linéaire. Elastique
indique que 1'état des déformations ne dépend que de I'état présent des contraintes, ce qui
revient a supposer que les forces internes au matériau n'agissent que par contact immédiat et
que leur rayon d'action est proche de zéro. Un matériau élastique qui a ét¢ déformé sous
l'action de certaines forces regagne son état initial une fois que ces forces ont disparu, et il
peut restituer toute 1'énergie qu'il a absorbée, sa forme ne dépend pas de I'historique de ses

déformations,

Dans le modele élastique lin€aire, I’hypotheése de linéarité est faite deux fois. Dans une
premiere étape, les termes du second ordre du tenseur des déformations sont négligés
Lorsqu'il est calculé de facon rigoureuse, ce tenseur comporte des termes quadratiques : si
I’on néglige ces termes pour ne garder que les termes lin€aires, on fait implicitement
I'hypothése que les déformations sont faibles. Les vecteurs de forces intérieures dues aux
déformations sont alors proportionnels aux vecteurs de déplacements, on peut parler dans ce
cas de linéarité géométrique. Une conséquence de cette approximation est de conduire a des
distorsions lorsqu'une partie du systéme subit une rotation, si on considere les termes de

second ordre on parle alors de non linéarité¢ géométrique

La deuxiéme hypothése du modele €lastique linéaire consiste a supposer que le tenseur des
contraintes est proportionnel a celui des déformations, on parle alors de linéarité physique, si

ce n’est pas le cas on parle alors de non linéarité physique ou matérielle.

I11.8.1 Non linéarité géométrique:

Dans le modele élastique linéaire, I’hypothése de linéarité géométrique consiste
considérer seulement deux termes du tenseur de déformation c'est-a-dire qu'on fait
implicitement I'hypothése de petites déformations, tandis que dans le modele non linéaire
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géométrique on tiens compte des termes de second ordre inclus dans le tenseur de
déformation, on parle alors de non lin€arité géométrique, ce dernier deviens alors:

2
6=~ v+ 2y y (IIL57)
o2 ok ox Ox,0x ; ”

I11.9 Caractérisation du champ sismique incident :

Le champ sismique incident, appelé encore champ libre de site, est défini comme le
champ des déplacements qui régnerait dans le demi espace sol en ’absence de la fondation
lorsque celui-ci subit un tremblement de terre. Il est en toute rigueur généré par des sources de
type volumique ou surfacique a supports compacts, telles que des forces réparties ou des
dipoles associant deux forces de sens opposées et de points d’application trés proche. Ces
modeles permettent de représenter différents mécanisme de source sismique, par exemple une
explosion ou une rupture de faille sur laquelle apparait un saut des déplacements. Si 1’on
connait une telle description de la source sismique, ainsi que de la géométrie et des
caractéristiques mécaniques du sous sol en son voisinage, alors le champ incident vérifié une
équation d’équilibre dynamique, mais s’appliquant dans le domaine sol avant construction de

la structure [25].

Généralement, le mécanisme de source du tremblement de terre est a priori
indéterminé, le temps de déclenchement du séisme, est inconnu, mais on connait
éventuellement quelques enregistrement passés et données statistiques sur I’interface sol non
remani¢ (avant construction de la structure), et 1’air ambiant. De fait que, la source, est
souvent treés ¢loignée du site étudié, il est classique d’approcher le champ incident par un train
d’ondes (planes) équivalent provenant de I’infini, ce qui se justifie par le fait que

suffisamment loin de la source la courbure des fronts d’ondes est faible [25].
I11.10 Condition de radiation :

Si ’on défini pas de condition initiales, pour le champ diffracté total, on peut par
contre introduire des conditions sur l’allure du champ des déplacements sur I'g,. Elles
expriment le fait qu’en dehors d’un champ incident provenant éventuellement d'une source trés
lointaine (c'est-a-dire a 1'infini pour notre mode¢le) il n'existe pas d'onde se propageant depuis 1'infini
vers l'intérieur de €2 Une condition équivalente pour un milieu homogéne non borné consiste a

supposer qu'a l'infini le champ diffracté vérifie la relation d'impédance d'une onde plane liant le champ

de vecteur contrainte sur une facette de normale extérieure n(x) = x / ||X|| au champ des déplacements,
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dans les directions radiale et transverse par rapport a cette facette. Ces conditions, appelées conditions

de Sommerfeld [25].
I11.11 Conclusion :

Nous avons ici présenté les différentes méthodes possibles pour le traitement du
probléme d’interactions sol-structure, sous un champ incidents donné, et avec des
caractéristiques du sol adjacent a la fondation aléatoire, ainsi que la prise en compte de

l'interaction fluide-structure par l'intégration du concept de masse effective.

Tout en se basant sur une formulation variationnelle du probléme dynamique d’un
¢lasto-dynamique, on peut ressortir le systeme d’équations différentielles régissant le milieu
continu, en tenant compte des conditions, initiales, de continuité a 1’interface sol structure et

aux limites.

La méthode sous structure permet le traitement local du probléme d’interaction, mais
son utilisation dans le domaine temporelle pose plusieurs difficultés. Cepondant la méthode
globale traite le probléme complet, et prend du temps et d’espace mémoire, mais elle est plus

simple a utilisé.
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Chapitre IV

Modélisation numérique :

Introduction :

La méthode des ¢éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation
pour les cas de structure ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considére le
milieu solide, liquide ou gazeux constituant la structure comme un assemblage discret
d’¢éléments finis. Ces sont connectés entre eux par des nceuds situés sur les limites de ces

¢léments. Les structures réelles sont définies par un nombre infini de nceuds.

La structure étant ainsi subdivisée, elle peut étre analysée d’une maniére similaire a
celle utilisée dans la théorie des poutres. Pour chaque type d’éléments, une fonction de
déformation (fonction de forme) de forme polynomiale qui détermine la relation entre la
déformation et la force nodale peut étre dérivée sur la base de principe de 1’énergie minimale,
cette relation est connue sous le nom de la matrice de rigidité de I’élément. Un systéme
d’équation algébrique linéaire peut tre établi en imposant 1’équilibre de chaque nceud, tout en
considérant comme inconnues les déformations aux nivaux des nceuds. La solution consiste
donc a déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes peuvent étre

calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément.

A I’heure actuelle, on dispose de nombreux programmes basés sur la méthode des
¢léments finis M.E.F permettant le calcul automatique de structures diverses. L’ ingénieur
pourrait donc ignorer les principes de la M.E.F, il lui suffirait de savoir utiliser les
programmes de calcul et de connaitre les réglements en vigueurs. Seulement, cet utilisateur

serait incapable de se rendre compte de la correction des résultats donnés par I’ordinateur.

Il est donc indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la M.E.F, et

comprenne également le processus de la phase de solution. Cette compétence ne peut étre
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acquise que par  1’étude analytique du concept de la M.E.F et la connaissance des

techniques en rapport avec I’utilisation de ces outils de calcul.

Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations précédentes, formuler son
probléme de calcul de structure et controler presque sans effort les résultats fournis par

I’ordinateur.

Le logiciel permet d’effectuer les étapes de modélisation (définition de la géométrie,
conditions aux limites, chargements de la structure, etc.) de fagon totalement graphique,
numérique ou combinées, en utilisant les innombrables outils disponibles.

En effet, une structure peut étre composée en sous schémas (portiques, treillis, dalle, voile)
chacun défini dans sa base graphique correspondante, ensuite assemblée en schéma final de
calcul, pendant que la compatibilité des connections s’effectue automatiquement.

Par ailleurs, les éléments finis, associés a une des bases graphiques de génération de
schéma (base de treillis, de portique, de trame de poutre, de dalle, de voile, de coque, etc.),
sont directement parameétres, pour le cas de réservoir on utilisera des éléments voiles (shells),
le logiciel permet d’assembler différents sous ensembles pour le cas de structures complexes
ou pour la modélisation de coulpe sol-structure

Le pré processeur numérique qui traduit automatiquement les données saisies
graphiquement, offre une assistance permanente pour [’extension ou la correction des

documents générés. Ces données numériques sont traduites dans un fichier.
V.1 Etude du cas d’une poutre creuse encastrée :

On s’intéressera a 1’étude d’une poutre circulaire creuse, car cette dernicre
correspond d’une maniere significative au comportement d’un réservoir (encastré¢) développé

dans les deux chapitres suivants.
IV.1.1 Calcul par la résistance des matériaux :
IV.1.1.1 Détermination de la période :

Dans ce qui suit, on se propose de calculer la période de vibration fondamentale d’un

réservoir en considérant un modéle RDM de type poutre creuse.
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A
v

H

Figure 1V.1 Représentation du modele RDM de la poutre circulaire creuse.

La masse de la poutre est donnée par :

M = P '(Vext _Vint )

.D; .D;
Avec:V,, = H e g V., = H I

4 4
Sa rigidité par :

K = 3|._|E3.I
T

Avec: | = a(Dg‘xt - Difn)

La période de vibration est calculée par la formule suivante :

T=2x/ £
\' M

Soit une poutre creuse de dimensions suivantes :

H =3m; D, =03m ; D, =0,26m;e, =2cm.

E =324.10"Kpa ; v=02; p, =2,4.10°Kg/m”.

Ona:
2
0 =3 ”'((;’3) =3.7099 _512057504m’
2
=3 ”'(0;26) _3. 70067 _ 4 150278747m°
M =126.7
T VA
| ==—(D* -D* )= — *—(0,26)" )= 17329m*
64( ext mt) 64 ((0930) (09 6) ) 0,000 73 9m
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3.E.1  3.3,24.10'.0,00017329
K = 3 = 3
H (3)
T =0.0302Sec

=6238440N /m

Les résultats comparatifs sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau IV.1 Convergence de la période fondamentale RDM - Numérique.

Période [sec] RDM Numérique Erreur

T 0.0302 0.0390 22,56%

Cette erreur trés est du essentiellement a la prise en compte de flexibilité de la poutre
creuse circulaire dans le calcul numérique, ce qui n’est pas le cas dans le calcul exacte
(RDM), néanmoins une erreur inférieure ou égale a 30% dans le calcul des périodes est
tolérable.

IV.1.1.2 Détermination de la fléche :
La fleéche est donnée par I’expression suivante :

F
U= (IV.3)

Considérant la méme poutre définie précédemment, la poutre est soumise a une force

appliquée en son extrémité libre F,

F, =160KN

Cela donne une fleche U, égale a :

=0,2564m

X

U = i =
K 623844

IV.1.1.3 Modele numérique :

Dans le but de montrer la convergence de la solution numérique vers la solution
analytique (RDM), on effectuera plusieurs maillages de la poutre et on comparera avec la

solution exacte.

La poutre est représentée dans la figure suivante :
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Figure 1V.2 Schéma du maillage de la poutre circulaire creuse.

La fléche telle que montrée par le modéle numérique est représentée dans la figure suivante :

& Joint Displacements

Joint Object 243 Joint Element 243

1 2 3
Tranz 0.21917 5. D66E-D5 -0.01145
Fatn -5.749E-04 0.10909 4 688E-D4

Figure 1V.3 Déplacement au sommet selon le modéle numérique.

Les résultats obtenus pour différents maillages sont illustrés dans le tableau ci-aprés :
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Tableau IV.2 Convergence de la fléche en fonction du maillage de la poutre creuse.

Nbre Nbre de RDM Sap2000 Erreur [%]
d’éléments | noeuds [m] [m]

16 32 0,2564 0,1640 36,03
32 48 0,2564 0,2031 20,78
48 62 0,2564 0,2117 17,30
96 112 0,2564 0,2182 14,76
192 208 0,2564 0,2192 14,50
384 416 0,2564 0,2205 14.00
768 800 0,2564 0,2330 09,12
960 992 0,2564 0,2465 03,86
1152 1184 0,2564 0,2513 01,98
1344 1376 0,2564 0,2559 00,19

Ces résultats illustre la convergence entre les résultats obtenus par le modéle
numérique vers la solution exacte (RDM), et ce en raffinant le maillage, on peut ainsi dire que
pour obtenir des résultats acceptables, il faudrait avoir un maillage d’au moins égale a 96

¢léments voiles (shells), soit 112 nceuds, comme le montre la figure ci-dessous.

03 —=—RDM
' —a— Numérique
0.25 -
0.2 -
0.15 -
0.1 -
0.05 A
O T T T T T T T T T 1
© [V} [e0] <o N < (o] o N <
— ™ < (o)) (o)) o0 (o] [{e} Lo <
— ™ M~ ()] — [40)
— —

Figure 1V.4 Convergence de la fléche : RDM-Numérique.
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IV.1.2 Vérification par la méthode des éléments finis :

1VV.1.2.1 Discrétisation :

Soit une poutre circulaire creuse dont les dimensions sont définies ci dessous, cette
derniére est composée de trois éléments finis (poutres), chaque élément posséde quatre degrés

de liberté¢ (deux déplacement et deux rotations), comme montré sur la figure suivante.

u; 15} U3 I u4'
3

Y4

A
\ 4
A
Y
A
v

v

3L

Figure 1V.5 Discrétisation en éléments finis de la poutre circulaire creuse.

Les fonctions de formes d’un élément poutre sont données par :

N, :%, (IV.4.2)
N, =% (IV.4.b)
N, :%. (IV.40)
N, = L’Z‘B_' ; . (IV.4.d)

Les matrices ¢lémentaires de rigidité et de masse sont calculées a partir des relations

suivantes:

Ke:EIJL‘(dZN‘-dZN)-dx (IV.5)
0

M, :pAf(Nt ‘N)-dx (1V.6)
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D’ou les matrices élémentaires suivantes :

12 6L -12 6L
EI| 6L 4L -6L 2L°
T |-12 —6L 12 -6L|
6L 21 -6L 4L’
13/35 (11/210)-L 9/70 (-13/420)-L
M. = AL (11/210)-L  (1/105)-L*  (13/420)-L  (~1/140)-L°
¢ 9/70 (13/420)-L 13/35 (-11/210)-L |
(-13/420)-L (~1/140)-L* (~11/210)-L  (1/105)-L?

Ces matrices €lémentaires sont assemblées, nous obtenons alors les matrices globales

suivantes :

Ky =Kg + K + K (1V.7)
12 6 -12 6 0 0 0 0
6 4 -6 2 0 0 0 0
-12 -6 24 0 -12 6 0 0
Kg=3EI 6 2 0 8 -6 2 0 0
0 0 -12 -6 24 0 -12 6
0 0 6 2 0 8 -6 2
0 0 0 0 -12 -6 12 -6
0 0 0 0 6 2 -6 4
13/35 11/210 9/70 —13/420 0 0 0 0
11/210 1/105 13/420 —1/140 0 0 0 0
9/70 13/420 26/35 0 9/70 —13/420 0 0
M = —13/420 -1/140 0 2/105 13/420 —1/140 0 0
g 0 0 9/70 13/420 26/35 0 9/70 —13/420
0 0 —13/420 -1/140 0 2/105 13/420 —1/140
0 0 0 0 9/70 13/420 13/35  —-11/210
0 0 0 0 —-13/420 -1/140 —-11/210 1/105
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En appliquant les conditions aux limites :U, =0 et ¥, =0 , on obtient alors :

2 6 -12. 6 0 0
6 4 -6 2 0 0
~12 -6 24 0 -12 6
K, = 3El .
6 2 0 8 -6 2
0 0 -12 -6 24 0
0 0 6 2 0 8
13/35  11/210  9/70  -13/420 0 0
11/210  1/105 13/420 -1/140 0 0
M. —3pn O/70 13/420 26/35 0 9/70  -13/420 |
° ~13/420 -1/140 0 2/105  13/420 —1/140
0 0 9/70  13/420 26/35 0
0 0  -13/420 -1/140 0  2/105

IV.1.2.2 Détermination des périodes de vibrations :

En vibrations libres, les forces extérieures sont nulles, le mouvement est alors régis par
les conditions initiales, dans ce cas les équations d’équilibre dynamique s’écrivent comme
suit :

M Ju= ik Jut=0 (IV.8)

Par analogie au systéme a 1 degré de liberté, nous supposons que le mouvement est
harmonique qui s’exprime sous la forme :

U(t)= Asin(at + 6) (1V.9)
A : représente les modes de déformation possibles du systéme.
U*(t)=—0’Asin(at + ) = —0°U(t) (1V.10)
En rapportant (1V.9) et (1V.10) dans (1V.8) on obtient :
|- @M + K J{A}sin(et + 0) =0 .
Cette équation doit étre vérifier quelque soit t, donc pour toutes les valeurs de la fonction
Sinus, alors :

l-oM + KJ{A}=0 (IV.12)
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La solution de I’équation (I1VV.11) est possible si :
det|K —w*M]=0.

Cette équation est appelé équation aux fréquences du systéme, en développant ce
déterminant, on obtient une équation polynomiale de degré N en @” pour un systéme a N
degrés de liberté, les N solutions (a)l2 , a)22 yeeernes , a)ﬁ )sont les carrés des fréquences de N modes
de vibrations possibles.

Le mode correspondant a la fréquence la plus basse est appelé mode fondamentale ou
1¥ mode, le second mode correspond a la fréquence suivante.

Les résultats correspondants a la poutre creuse dont les dimensions sont définies

précédemment sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau IV.3 Convergence des périodes fondamentales : MEF-SAP.

MEF Différence [%]
Période | Masse Masse Numérique | Numérique/Masse | Numérique/Masse
[Sec] répartie | concentrée | (48 éléments) répartie concentrée
T, 0,0442 |0,0465 0,04336 1,53 06,40
T, 0,0070 |0,0082 0,00732 4,76 10,36
T3 0,0023 |0,0033 0,00260 10,85 21,21

De I’analyse de ses résultats il ressort ce qui suit :
» les périodes de vibrations données par le modele éléments finis et celui donné par le

modele numérique sont sensiblement identiques avec une différence acceptable.

I1VV.1.3 Prise en compte de la hauteur du liquide :

Dans le but de démontrer la validité de la méthode de coefficient de masse effective
exposée ultérieurement dans la prise en compte de I’effet du fluide, nous effectuerons une
é¢tude comparative entre le modele numérique et celui en éléments finis.

Soit une poutre circulaire creuse en béton dont les caractéristiques sont les suivants :

H =3m; D, =03m ; D,, =0,26m;e, =2cm.
E =324.10"Kpa ; v=02; p, =2,4.10°Kg/m’* ; p, =1,0.10°Kg/m”’.

On considérera la poutre creuse comme étant pleine avec un fluide (eau).

Les résultats obtenus sont illustrés dans le tableau suivant :
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Tableau IV.4 Convergence MEF-Numérique avec prise en compte du fluide.

MEF RDM Numérique (48 Différence [%]
Période ¢léments)
[Sec] | Masse Densité Masse | Masse Densité | Num/MEF | Num/MEF |RDM/SAP
Ajoutée | Equivalente | ajoutée | Ajoutée | Equivalente | (Masse (Densité | (Masse
Ajoutée) | Equivalente) | ajoutée)
T, 0,0472 0,0499 10.0425310,04352| 0,04908 8,13 1,64 2,27
T, 0,0075 0,0079 / 0,00735| 0,00830 2,40 4,81 /
Ts 0,0027 0,0028 / 0,00258 | 0,00304 4,44 7,89 /

L’analyse de ces résultats démontre ce qui suit:

% une augmentation de la période de vibration fondamentale dans le cas de la poutre

creuse circulaire pleine par rapport a celle vide, ceci est tout a fait logique du fait de la

masse ajoutée du fluide.

*
L X4

finis MEF.

Une erreur acceptable est enregistrée entre le modele numérique et le modéle éléments

¢ La méthode de la densité équivalente fournie des résultats satisfaisants avec une

différence acceptable.
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Chapitre V Analyse des vibrations libres

Chapitre V

Analyse des vibrations libres :

Introduction :

A fin de prévoir et de comprendre le comportement dynamique d’une structure donnée,
on doit connaitre ses parametres modaux : les fréquences et les modes propres. Leurs
déterminations pour des systémes physiques de grandes dimensions, tels que les barrages,
constituent souvent, une tache difficile, notamment lorsqu’il s’agit d’un systéme couplé, qui
tient compte des interactions fluide sol structure. Plusieurs investigations numériques ont été
menées dans ce sens, on site les travaux de Wilson [30], Chapra et Chakrabarti , sur le barrage
Pine Flat, « influence de la dissipation sur les frequences de resonance dans un bassin semi-
fini » Kadri, Hamidou et Tahakourt [80], Tiliouine et Moussaoui, et Seghir sur le barrage de
Oued Fodda [75], ainsi que d’autres auteurs. Les résultats obtenus par ces auteurs, ont permis
de mieux comprendre le phénomeéne d’interaction sol structure.

La résolution du probléme aux fréquences et modes propres d’un modele d’éléments
finis, correspond au probléme de valeurs et de vecteurs propres d’un systéme matriciel. Ce qui
consiste a trouver les racines d’un polyndome caractéristique du méme ordre que le systéme
matriciel. Parmi les méthodes de résolutions on cite : la méthode de Jacobi [11, 44] qui
permet de déterminer les valeurs et les vecteurs propres d’un systéme matriciel de petites
dimension, dont les matrices doivent étre définies positives et symétriques. La méthode de
sous espaces [53, 44], qui est utilisée pour la détermination des valeurs et des vecteurs propres
des systémes matriciels de grandes dimensions, tout en se basant sur la méthode de Jacobi

pour des systemes de dimensions plus réduites, ainsi que la méthodes de Ritz [11, 44, 53].

L’objet de notre travail, étant 1’étude de la réponse sismique des réservoirs de
stockages, dans ce qui suit, une étude paramétrique sera effectuée afin de mieux appréhender
le comportement dynamique des réservoirs de stockage.

Dans cette section nous étudions le réservoir.
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Deux cas sont examinés : 1’un considére un réservoir, encastré a sa base, 1’autre
concerne le méme réservoir reposant sur une couche de sol sédimentaire au dessus d’un
massif rocheux.

Dans ces exemples, les matériaux du réservoir, et celui du sol sont tous considérés
homogenes, isotropes, €lastiques linéaires.
V.1. Fréquences et modes propres de vibration :

La fréquence propre d’un systéme est définie comme la fréquence a laquelle oscille un
systéme si la fonction forgant est nulle.

Pour un systéme simple masse ressort, il y a une seule valeur propre, pour les systémes de
masses réparties, un nombre infini de valeurs propre existe.

La plus basse fréquence modale est désignée habituellement sous le nom de fréquence
fondamentale, elle a le plus bas potentiel ou énergie de tension. Cette dernicre est
habituellement la plus intéressante pour les ingénieurs d’étude, car la plus part des ouvrages
sont congu pour fonctionner au dessous d’elle.

Les valeurs propres sont connues en tant que racines de polyndme caractéristique, la
racine carrée de la valeur propre est appelée fréquence normale de résonance. Il y a également
un certain nombre de termes pour décrire les formes des modes de vibration, qu’on désigne
par vecteurs propres ou vecteurs caractéristiques.

Résoudre un probléme au valeurs propres consiste a déterminer les couples (/7,i ,¢i) qui

sont solution du probléme aux valeurs propres régit par la relation :

Kg=1.M.¢ (V.1)
Cette équation interpréte mathématiquement un probléme de vibration de structure tel
que :
K :La matrice de rigidité.
¢ : Les vecteurs des déplacements de la structure définissant les modes propres de celle ci
A: Les carrées des pulsations propres.
M : La matrice de masse.
V.2 Propriétés fondamentales des systéemes propres :
V.2.1 Valeurs propres :
L’équation précédente ne peut avoir de solutions non triviales que si la matrice
(K —AM) est singulicre.
C’est-a-dire : Det (K —AM)=0. (V.2)
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Ainsi la recherche des valeurs et vecteurs propres 4, est identique a la détermination
des racines d’un polynéme d’ordre n de A , appelé polyndme caractéristique. Celui si s’avére

impossible des que n dépasse 4, d’ou 'utilisation des méthodes itératives.
V.2.2 Vecteurs propres :
Les vecteurs propres sont seulement définis par leurs directions dans ’espace a n
dimensions considérés.
Cependant les vecteurs propres satisfont la relation d’orthogonalité suivante :

-orthogonalité vis-a-vis de la matrice K :

¢ K =4.0, (V.3)

-orthogonalité vis-a-vis de la matrice M :

# Mg =5, (V.4)

V.3 Méthode de calcul des fréquences et de modes propres :

La connaissance des fréquences et des modes propres de vibration constitue une phase
délicate, et souvent la plus cofliteuse du processus de I’analyse dynamique de la structure.
Toutes les méthodes de résolution de tel probléme sont alors de nature itérative [26], puisque
cela revient en principe au calcul des racines d’un polynéme caractéristique du méme ordre
que le systéme matriciel et qui est d'ordinaire supérieur a quatre. La difficult¢ majeure de
résolution d’un probléme aux modes et fréquences propres réside dans la taille des matrices
d’¢éléments finis correspondantes ; en effet la modélisation par élément finis entraine
couramment un nombre de d.d.l de quelques milliers.

Un certain nombre de méthodes de calcul de valeurs propres ont €té mises au point,
permettant de résoudre les problémes de grande taille.

Parmi ces méthodes on peut citer: la méthode de Jacobi la méthode de I’itération
polynomiale, la méthode de transformation et la méthode de sous espaces.
Deux techniques robustes sont d’utilisation fréquente : la méthode de recherche de

déterminant et la méthode d’itérations par sous espaces.

La méthode de Jacobi permet de calculer les n valeurs propres et vecteurs propres d’un

systtme de dimension inférieur a 100 dont les matrices doivent étre définies positives et
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symétriques. Son principe et de substituer un vecteur ¢, dans le second membre de 1’équation

(Kg(1/4,))=Mg et on calcul A, & partir du premier membre si la convergence n’est pas
atteinte, on détermine une nouvelle valeur propre en itérant le vecteur calculé de ma méme

maniere.

La méthode de sous espace est largement utilisée pour calculer des valeurs propres d’un
systtme de grande dimension. Elle utilise la méthode de Jacobi pour le calcul des valeurs
propres et vecteurs propres d’un systeéme de dimension plus réduite.

A cet effet on se propose d’étudier un réservoir, dont les caractéristiques sont représentées sur

la figure suivante :

-
1
Hr : Hauteur du réservoir.
Dr : Diametre du réservoir.
Hf : Hauteur de la fondation.
B Hr —
Lf: Largeur de la fondation. E_--
:_i._—-
L%
[
L
-
.
Hf
L~

Figure V.1 Représentation du systéme réservoir - fondation (sol)
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V.4 Analyse du réservoir :

V.4.1 Systéme réservoir seul :

Hr : Hauteur du reservoir;

Dr : diamétre du reservoir.

Figure V.2 Systéme réservoir seul.

a) Discrétisation géométrique ou maillage :
Le réservoir est subdivisé en éléments quadratique, telle que montrer sur la figure

suivante :
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Hr : Hauteur du reservoir;

Or : diamétre du reservoir.

Figure V.3 Maillage du réservoir.

b) Analyse des vibrations libres :

La réponse dynamique la plus simple d’un systéme a plusieurs degrés de liberté se

produit lorsque le systéme est en vibrations libres. Ces dernier sont le résultat uniquement des
conditions initiales (déplacement ou vitesse) sans excitation dynamique externe .la réponse en
vibration libre est trés importante pour déterminer les caractéristiques fondamentale du
systeme qui sont les périodes naturelles des modes de vibration.
Le comportement en vibration libre d’un systéme a plusieurs degrés de liberté (cas du
barrage) est déterminé a partir de la résolution du probléme aux valeurs propres de I’équation
du mouvement de la structure sans la prise en compte des termes d’amortissement et de
chargement.

En supposant les déplacements de la structure harmoniques d’amplitude ® et exprimés

par:

U =de";i* =-1 (V.5)
L’équation en vibrations libres du réservoir s’écrit alors :

Kp—wW'M g=0 (V.6)
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La solution de cette équation constitue 1’ensemble des vecteurs propres @i représentant
chacun une configuration géométrique du barrage et vibrant avec une amplitude oi.

Néanmoins, comme dans la plus part des cas d’études, les résultats sont exprimés et discutés

o W
en termes de périodes propres correspondantes T, = o

V.4.1.1 Réservoir court :

Dans le but de déterminer ’influence de 1’élancement du réservoir autrement dit le

rapport H%D , une étude est réalisée suivant le type du réservoir qu’il soit en béton armé ou
r

en acier, dans ce qui suit cela concerne un réservoir court comme suit :
e Le réservoir en acier a pour caractéristiques :
H, =122m ; R, =183m ; e, =2,54cm.
E, =21,00.10"Kpa ; v=03; p, =7,85.10°Kg/m”.
e Le réservoir en béton a pour caractéristiques:
H,=5m; R, =12m ; e, =7cm.

E, =3,24.10'Kpa ; v=0,2 ; p, =2,4.10°Kg/m”’.
Les résultats sont rapportés dans le tableau ci-dessous:

Tableau V.1 Périodes propres (sec) pour les deux types de réservoir(court).

Modes de vibration | Réservoir en acier Réservoir en béton
1 0,12407 0,05994
2 0,11793 0,05771
3 0,11793 0,05771
4 0,10262 0,05197
5 0,10262 0,05197
6 0,08406 0,04480
4 0,08406 0,04480
8 0,06626 0,03773
9 0,06626 0,03773
10 0,05072 0,03142
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A partir du tableau, on tire les remarques suivantes :
- La différence entre les périodes calculés des deux types de réservoirs est assez importante.
- D’autre part, les périodes des deux premiers modes de vibration dans les deux cas sont
sensiblement identiques.
On note que la valeur de la période propre fondamentale dans le cas du réservoir en acier est
largement supérieure a celle du réservoir en béton.

Cela peut s’expliquer par la différence d’inertie entre les deux types de réservoirs.

V.4.1.2 Réservoir long :
Dans ce qui suit cela concerne un réservoir long comme suit :
e le réservoir en acier a pour caractéristiques :
H, =22m ; R, =5m ; e, =2,54cm.
E, =21,00.10’Kpa ; v=03; p, =7,85.10°Kg/m”.
e Le réservoir en béton a pour caractéristiques:
H, =10m ; R, =12m ; e, =10cm.
E, = 3,24.10"Kpa ; v=0,2 ; P, = 2,4.10°Kg/m’.

Les résultats sont rapportés dans le tableau ci-dessous:

Tableau V.2 Périodes propres (sec) pour les deux types de réservoir (long).

Modes de vibration | Réservoir en acier Réservoir en béton
1 0,31714 0,08990
2 0,31714 0,08990
3 0,30158 0,08258
4 0,30158 0,08258
5 0,24087 0,05865
6 0,24087 0,05865
7 0,22544 0,05719
8 0,19926 0,05719
9 0,19926 0,04297
10 0,18549 0,04297
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A partir du tableau, on tire les remarques suivantes :

- La différence entre les périodes calculés entre les deux types de réservoirs est toujours assez

importante.
- Une augmentation des périodes de vibrations dans les deux cas d’étude.

- D’autre part, les périodes des deux premiers modes de vibration dans les deux cas sont

sensiblement identiques.

On note que la valeur de la période propre fondamentale dans le cas du réservoir en acier est

largement supérieure a celle du réservoir en béton.

Cela peut s’expliquer par la différence d’initie entre les deux type de réservoirs, ainsi que la

contribution de la composante de balancement est plus grande pour ces structures que pour les

réservoirs courts et larges

e Les modes de déformation du réservoir :
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Hr : Hauteur du réservoir.
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Dr : Diametre du réseruvoir.
Hf : Hauteur de la fondation
Lf: Largeur de la fondation.
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Figure V.4 Systéme réservoir — fondation.
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Dans le but de déterminer 1’influence de la discrétisation, une étude du maillage
optimum est effectuée sur le modele d’éléments finis du réservoir. Les résultats les plus
intéressants obtenus pour les périodes des dix premiers modes de vibration d’un réservoir
réservoir long en acier, sont reportés dans le tableau ci apres.

L, =24m , H, =1Im.

Pour ce faire nous avons effectués quatre maillages différents du réservoir ; les

résultats concernant les périodes propres correspondantes sont récapitulés dans le tableau

suivant :
Tableau V.3 Périodes propres (sec) en fonction du maillage.
Eléments 64 144 344 496
Modes
Noeuds 130 211 452 595
1 0,34201 0,32705 0,32310 0,32175
2 0,34201 0,32705 0,32310 0,32175
3 0,32800 0,30973 0,30485 0,30308
4 0,32800 0,30973 0,30485 0,30308
5 0,26339 0,24693 0,24264 0,24123
6 0,26339 0,24693 0,24264 0,24123
7 0,24131 0,23318 0,23121 0,23108
8 0,24131 0,23318 0,23121 0,23108
9 0,21920 0,20431 0,20053 0,19939
10 0,21920 0,20431 0,20053 0,19939

A partir des résultats du tableau ci-dessus, on tire les remarques suivantes :
-la différence entre les périodes de vibrations en raffinant le maillage, reste négligeable.
- D’autre part, on peut affirmer qu’un maillage constitué de Nel = 144¢éléments, et de Nn =
211 noeuds, est largement suffisant pour la modélisation du réservoir
On remarque aussi que la valeur de la période propre fondamentale n’est pratiquement pas
sensible au raffinement du maillage.
La sensibilité est d’autant plus importante lorsque on considére les modes de vibrations
supérieurs.

Dans ce qui suit on va observer les périodes de vibration du systéme reservoir-sol en
fonction du type de réservoir utilisé (acier ou béton).

Béton: L, =20m,H; =5m.

Acier: L, =24m,H, =11m.
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On considérera dans les deux cas un réservoir long, dont les caractéristiques sont

rapportées dans la partie V.4.1.2.

Les résultats obtenus sont illustrés dans le tableau suivant :

Tableau V.4 Périodes propres (Sec) en fonction du réservoir utilisé.

Modes de vibration | Réservoir en acier Réservoir en béton
1 0,32175 0,09217
2 0,32175 0,09217
3 0,30308 0,08319
4 0,30308 0,08319
5 0,24123 0,05909
6 0,24123 0,05909
7 0,23108 0,05873
8 0,23108 0,05873
9 0,19939 0,04297
10 0,19939 0,04297

A partir des résultats du tableau ci-dessus on tire les conclusions suivantes :

Les réservoirs en aciers sont plus sensibles aux effets de I’interaction sol-structure que

ceux en béton car la diminution des périodes de vibrations est nettement plus

significative pour le premier type d’ouvrage que pour le second.

On remarque une diminution des périodes de vibrations dans les deux cas, mais cette

diminution s’affaiblie lorsqu’on considére les modes supérieurs.

les périodes de vibrations entre les deux types d’ouvrage est trés importantes, cela est

principalement du a la différence d’inertie existante entre ces deux types de réservoirs,

et indique une interaction plus importante entre le sol et un réservoir en acier qu’avec

un réservoir en béton.
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Dans ce qui suit on va observer les périodes de vibration en fonction du module
d’¢lasticité du sol, on considérera le cas d’un réservoir long en acier, car plus sensible aux

variations de la rigidit¢ du milieu support et dont les caractéristiques ont étaient définies

précédemment :

On prendra comme valeur de départE,, et on ferra variée cette dernicre en la

multipliant par des scalaires, les résultats obtenus sont dans le tableau V.5 et la figure V.6 :

La valeur de départ E;, = 4000Mpa .

Tableau V.5 Périodes de vibration en fonction du module d’élasticité.

Rigidité du sol
Modes |E=1/10.Eq|E=1/4.Eq|E=1/2.Eq| E=E, | E=4.E¢ | E=10.E, | E=30.Eq
1 0,44472 | 0,39323 | 0,36295 |0,34272| 0,32416 | 0,32000 | 0,31810
2 0,44472 | 0,39323 | 0,36295 |0,34272| 0,32416 | 0,32000 | 0,31810
3 0,42929 | 0,33015 | 0,31499 [0,30932| 0,30377 | 0,30248 | 0,30189
4 0,42929 | 0,33015 | 0,31499 |0,30932| 0,30377 | 0,30248 | 0,30189
5 0,33438 | 0,32279 | 0,28433 |0,25706| 0,24137 | 0,24108 | 0,24094
6 0,33438 | 0,32279 | 0,28433 |0,25706| 0,24137 | 0,24108 | 0,24094
7 0,24866 | 0,24572 | 0,24393 |0,24263 | 0,23385 | 0,22885 | 0,22658
8 0,24866 | 0,24572 | 0,24393 |0,24263 | 0,23385 | 0,22885 | 0,22658
9 0,24839 | 0,20089 | 0,20028 [0,19984| 0,19943 | 0,19933 | 0,19929
10 0,24839 | 0,20089 | 0,20028 |0,19984 | 0,19943 | 0,19933 | 0,19929
05 - —=—T1
0.45 1 ——T2
o 04 -
© 035 - ‘\\‘\L ——T3
9‘ 03 = - Y r 'y —A
O 025
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Figure V.5 Influence de la rigidité du milieu support sur les périodes naturelles.
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- L’augmentation du module d’¢élasticité du sol conduit a une réduction des périodes de
vibration du réservoir et cette réduction est plus importante pour le mode
fondamentale par rapport aux modes supérieurs.

- Les périodes de vibrations augmentent avec 1’augmentation de la flexibilité¢ du milieu
support.

- Les périodes de vibrations se stabilisent dés qu’on se rapproche du cas d’une fondation

rigide (a partir de4 x E)).

V.4.3 Influence de I’épaisseur de la paroi du réservoir:

Pour étudier I’influence de 1’épaisseur sur les périodes de vibration des réservoirs, on
considere un réservoir long en acier et un autre en béton avec différentes épaisseurs de la
paroi de ce dernier, le sol est considéré comme étant rigide, les résultats obtenus sont illustrés

dans les tableaux ci-dessous :

Tableau V.6 Périodes propres (sec) en fonction du réservoir utilisé et de 1’épaisseur de la

paroi.

Réservoir en acier Réservoir en béton
Modes Epaisseur [cm]

2,54 3,20 4 5,20 10 15 20 25
0,32175]0,2953810,26518 | 0,22624 | 0,09217 | 0,08008 | 0,06895 | 0,05969

0,32175(0,295380,265180,22624|0,09217 | 0,08008 | 0,06895 | 0,05969
0,30308(0,253790,22602|0,21963 | 0,08319 | 0,05943 | 0,05920 | 0,05884
0,30308(0,253790,22602|0,21963 | 0,08319 | 0,05943 | 0,05920 | 0,05884
0,241230,22921|0,21043|0,16642 | 0,05909 | 0,05928 | 0,04580 | 0,03713
0,241230,22921|0,21043|0,16642 | 0,05909 | 0,05928 | 0,04580 | 0,03713
0,231080,19496|0,15776{0,12630 | 0,05873 {0,03979 | 0,03012 | 0,03043
0,231080,19496|0,15776{0,12630 | 0,05873 {0,03979 | 0,03012 | 0,03043
0,199390,159580,12833|0,122400,04297 | 0,02999 | 0,03003 | 0,02410
0,199390,159580,12833|0,122400,04297 | 0,02999 | 0,03003 | 0,02410

O| 0| N[O O | W| N| -

[HEN
o
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Figure V.6 Influence de I’épaisseur de la paroi sur les périodes naturelles
(Cas d’un réservoir long en acier).
De ces résultats il ressort les observations suivantes :
v Une diminution des périodes de vibrations pour les deux cas d’étude.
v' La diminution des périodes de vibrations est plus importante pour les réservoirs en
acier que celle enregistrées pour les réservoirs en béton.
v La période de vibration est inversement proportionnelle a la I’épaisseur de la paroi du
réservoir et de ce fait a I’inertie de la structure.
v L’élancement du réservoir influence les périodes de vibration qu’il soit en béton ou en
acier.
De ce fait on déduit I’importance de la flexibilité de la paroi du réservoir sur les périodes
de vibration ainsi que sur le comportement de ce dernier.
V.4.4 Influence de la hauteur du liquide sur les périodes naturelles :
Sur la base de I’étude paramétrique précédente du modele d’¢léments finis, le
comportement en vibrations libres du réservoir avec la variation du taux de remplissage peut
étre analysé pour déterminer 1’influence du taux de remplissage sur la réponse du réservoir,

pour ce faire on considérera le cas d’analyse pour un réservoir en acier long :
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Chapitre V Analyse des vibrations libres

Tableau V.7 Périodes propres (sec) en fonction de la hauteur du liquide.

Taux de remplissage
Modes [ Réservoirvide | 0.25H 0.5H 0.75H | 0.95H
1 0,32175 0,32277 0,32622 | 0,33004 | 0,33401
2 0,32175 0,32277 0,32622 | 0,33004 | 0,33401
3 0,30308 0,30404 0,30729 | 0,31089 | 0,31463
4 0,30308 0,30404 0,30729 | 0,31089 | 0,31463
5 0,24123 0,24200 0,24459 | 0,24746 | 0,25043
6 0,24123 0,24200 0,24459 | 0,24746 | 0,25043
7 0,23108 0,23181 | 0,23430 | 0,23704 | 0,23989
8 0,23108 0,23181 | 023430 | 0,23704 | 0,23989
9 0,19939 0,20002 0,20217 | 0,20453 | 0,20699
10 0,19939 0,20002 | 0,20217 | 0,20453 | 0,20699

Pour mieux apprécier le comportement de ce type de réservoirs compte tenu de la hauteur de

remplissage, la figure suivante est établie.

0.335 4

0.33

0.325

0.32 j I I

0.315 -

vide 25% 50% 75% 95%

Taux de remplissage [%

Période [Sec]

Figure V.7 Influence du taux de remplissage (réservoir long) sur la période fondamentale

(Ty).
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Chapitre V Analyse des vibrations libres

De I’analyse de ces résultats on déduit :

v
v
v

La période de vibration est proportionnelle aux taux de remplissage du réservoir.

On observe une augmentation significative des périodes de vibration.

Cette augmentation est d’autant plus importante pour la période du mode
fondamentale que celle des modes supérieurs.

L’augmentation concerne aussi bien les réservoirs courts que longs.

L’augmentation des périodes de vibration est proportionnelle a I’élancement du
réservoir.

L’influence du taux de remplissage est quasiment négligeable pour une hauteur du

liquide inférieure a 25 %( 0.25H) pour les réservoirs longs.

Ces résultats sont logiques et attendus car la masse du systeme augmente du fait de la

masse du fluide, tandis que la rigidité de la structure reste inchangée.

91



Etude de la réponse
sismique




Chapitre VI Etude de la réponse sismique

Etude de la réponse sismique :

Introduction :

La prévision du comportement dynamique des structures de grandes dimensions, telles
que les réservoirs, est équivalente a 1’analyse sismique. L’aspect aléatoire des séisme, du en
partie a la méconnaissance des phénoménes physiques et mécaniques, traduit également de
multiple aléas: lieu et date d’occurrence, intensité et magnitude, durée, amplitude et
fréquence des signaux (déplacement, vitesse et accélération) avec les dépendances éventuelles
entre ces variables. En dynamique des structures, les déplacements du systéme physique
correspondent a des accélérations qui traduisent des forces d’inerties, opposées a ces mémes

accélérations.

Pour un modéle d’¢léments finis, la détermination de la réponse sismique, revient a
résoudre un systéme d’équations différentielles de second ordre obtenu par la discrétisation
des formes intégrales. Pour résoudre ce systeme, deux grandes méthodes peuvent se
présenter : la premier consiste a utiliser la notion de mode de vibration, il s’agit de la méthode
de superposition modale. La seconde est de regarder les systémes traduisant 1’équilibre
dynamique au temps t comme un systeme d’équation différentielle ordinaire, a coefficients
constants, et de leurs appliquées les procédure classique d’intégration numérique, c’est la

méthode directe, dans ce dernier cas la solution est connue a chaque instant [11, 44, 53].

Chacune de ces méthodes, présente des avantages et des inconveniants et limites. Il est
clair, dés a présent, que la méthode d’intégration directe, est coliteuse en temps de calcul et
stockage d’information. A priori, elle n’est donc a employer que si le temps de la réponse est
bref, mais il peut y avoir d’autres raisons, les principales étant 1’existence de non linéaire qui

remettent en cause la notion de modes.

Dans ce chapitre, on va s’intéresser au premier lieu a la détermination de la réponse
sismique en terme de déplacement du réservoir encastré. Par la suite, on passe au systéme

couplé sol structure tout en se basant sur la discrétisation en éléments finis, et pour les deux
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Chapitre VI Etude de la réponse sismique

En dernier lieu on va effectuer une étude paramétrique, en faisant varier la largeur du massif
de sol et sa profondeur. Et on donne I’histoire de la réponse en déplacement et les

accélérations en créte du barrage ainsi que les contraintes.
VI.1 Le phénoméne physique :

Les séismes majeurs sont liés a I’existence de mouvements tectoniques globaux
continuellement en action qui soulévent des chaines de montagnes et creusent des tranchées
océaniques a la surface de la terre. Ces mouvements affectent une quinzaine de "plaques"
sphéroidales et engendrent des contraintes sur les lignes de contact des plaques. Lorsque ces
contraintes deviennent trop élevées et supérieures a la «résistance au frottement », une rupture
brutale se produit : c'est un tremblement de terre, a la suite duquel un nouvel état provisoire de

stabilité est réalisé.

Il résulte de cette description qu'il existe des régions du monde a plus ou moins haut
risque sismique, suivant qu'elles sont plus ou moins proches des zones de jonctions des

"plaques". Figure VI.1.

= [Flate boundaries

) e hL“p?'_.,-':'."H ;_"'f A e m."_, —# Direction of Movement
Agee Y C s o X5
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Figure VI.1 Carte du monde montrant les principales plaques tectoniques.
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V1.2 Caractérisation des séismes :
On peut caractériser la "taille" du tremblement de terre par différents parameétres :

La magnitude M (échelle de RICHTER) est une évaluation de 1'énergie
libérée au foyer du tremblement de terre. Comme telle, cette quantité n'est pas utilisable par
l'ingénieur des constructions qui s'intéresse a un mouvement en surface et dans une zone
géographique donnée. Le foyer peut se trouver a plusieurs kilomeétres sous la surface et a

plusieurs centaines de kilometres de la zone donnée.

L'intensité I (échelle de MERCALLI) est une caractérisation de l'importance
des effets matériels observés en surface et de la perception par la population. Cette
description vaut pour une zone géographique donnée, mais est assez qualitative.
L’intensité en un point dépend non seulement de la taille du séisme (magnitude) mais aussi

de la distance au foyer, de la géologie locale et de la topographie.

Un parametre important pour 1’évaluation des effets des séismes a un endroit donné
est 1'accélération maximale o, du sol ou accélération de pointe, PGA (Peak Ground
Accélération) en anglais. Son ordre de grandeur est de 04 g a 0,6g en zone tres
sismique (Japon, Turquie) et de 0 a 0,1g en zone faiblement sismique . L'amplitude de
l'accélération maximale du sol permet de se faire une idée de la résultante de force F
appliquée a la construction de masse m : F = m. a, si la construction est indéformable et

bouge comme le sol (en général F > m. ay).

Un autre paramétre utile pour 1’évaluation des effets des séismes a un endroit
donné est le déplacement maximal d, du sol, qui donne une idée de I’ordre de grandeur du
déplacement relatif du centre de gravité de la structure par rapport a la base de la structure :

quelques cm en zone faiblement sismique, jusqu’a un m en zone trés sismique.

La durée du tremblement de terre est un parametre significatif dans les processus de
fissurations et dégradations progressives des éléments d’une construction. Elle est liée a
la magnitude du séisme. Cette durée est au maximum de 1’ordre de 60 s en zone trés

sismique, mais n'est que de quelques secondes en zone peu sismique.

La caractérisation la plus explicite d'un tremblement de terre est
¢videmment constituée d'accélérogrammes enregistrés dans la zone géographique

considérée, qui contiennent a la fois les aspects accélérations, durée et contenu
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fréquentiel. Les accélérogrammes constituent une donnée d'action directement utilisable

par la dynamique des structures.

Enfin, les spectres de réponse constituent la caractérisation des tremblements
de terre la plus couramment utilisée par l'ingénieur des constructions. Ils sont des sous-
produits des accélérogrammes et permettent un calcul simple des efforts internes dans une

structure soumise a séisme.

V1.3 Excitation dynamique considérée :

Les excitations dynamiques considérées dans cette étude, sont les enregistrements
accélérométriques des composantes horizontales de la réplique d’El-Attaff du 29-10-1980, du
séisme d’El-Asnam, et celle du tremblement de terre de Loma Preita 1989. Les deux séismes

sont représentés sur la figure suivante :

1.50
1.00 1.302m/s> 4 t=1.60 sec

0.50 1

0.00

-0.50 1

-1.00 1

-1.50
0.00 0.60 120 1.80 240 3.00 3.60 420 480 540 600 6.60 720 7.80 840 9.00 9.60 10.20 10.80 11.40

Temps sec

Figure V1.2 L’accélération sismique considérée dans 1’étude
El Asnam 1980
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VI1.3.1 Analyse de la réponse du réservoir :
Dans une premicre étape on va analyser la réponse du réservoir sur une fondation
surmontant un substrat rocheux.
On prendra comme exemple un réservoir poss¢dant comme caractéristiques :
v' Hauteur : 22 m ;
v' Rayon:7.31m;
v' Epaisseur : 2.54cm.

e Caractéristiques mécaniques : Pour ce cas on prendra les valeurs suivantes :

Tableau VI.1 Caractéristiques des matériaux.

Ouvrage E [Kpa] \ p (KN)
Réservoir 2,1.10° 0,30 7.85
Rigide 5.10° 0,30 2
Sol . 7
Flexible 1.10 0,30 1,9

e Amortissements :

*

¢ Amortissement de la structure : pour ce qui conserne le reservoir, ce dernier
etant un reservoir long et ductile, la plupart des codes de calcul préconise un

amortissement &, =5%.

» Amortissement de la fondation : I’amortissement varie en fonction de la

L)

nature du sol et de I’intensité de la soucousse, la valeur communément admise
est £ =20%

V1.4 Analyse lineaire :

VI1.4.1 Analyse de ’effet de la rigidité du sol :

Dans cette partie on s’intéressera a 1’effet de la rigidite du sol sur les déplacements,

acceleration, et les contraintes dans le reservoir

Les résultats obtenus sont illustrés dans les courbes suivantes :
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Etude de la réponse sismique
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Figure VLS Evolution de I’accélération A au sommet du réservoir.
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Figure V1.6 Evolution du déplacement U, au sommet du réservoir.
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Figure VL.7 Evolution du déplacement U, au milieu du réservoir.
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Figure V1.8 Evolution de la contrainte o,, ala base du réservoir.
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Figure V1.9 Evolution de la contrainte o,, au milieu du réservoir.
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Figure VI.10 Evolution de la contrainte o, a la base du réservoir.
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Tau xy [Kn/M2]
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Figure VIL.11 Evolution de la contrainte z,, a la base du réservoir.
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Figure VI1.12 Evolution de I’intensite de contraintes a la base du reservoir.
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1000 T T T T
Encastré
Van — Mises(maz) = 9,423 102 KN [ me” Flexible
200 T
0 NM&MWMMMWAW
0 2 4 B g 10 12
1000 T T T T
Encastré
Von — Mises (max) = 9423102 KN im® | — Rigide
500 - T
0
I} 2 4 B g 10 12
& 1000
= ' ' ' o , Flaxible
c Van — Mises(mesz) = 9,375, 10° KNV Rigide
' E00F 1 i | n
2 IR |‘ I| ]
= Ly [ il 'IIII il Ml r
= AT LT | LTy AP Tk Aot hlida Al A " M A . A
£ ol 1 | N { 1 Sk bl ¥ | Vs abi A b st e g i
0 2 4 B g 10 12
temps [Sec]

Figure VI.13 Evolution de la contrainte de Von Mises a la base du reservoir.

Les resultats sont racapitulés dans les tableaux suivants :

Tableau V1.2 Etat de I’accération en fonction de la rigidité du sol.

Accélération Fléxible Rigide Encastré
2
[m/s7] Sommet Milieu Sommet Milieu Sommet Milieu
A. 0,6793 0,3670 0,6671 03606 0,6641 0,3233

Tableau V1.3 Etat des deplacememts en fonction de la rigidité du sol.

Déplacement Fléxible Rigide Encastré
[m] Sommet Milieu Sommet Milieu Sommet Milieu
U, 1,355.10" | 8,265.10° | 1,341.10™ | 8,177.107 | 1,336.10™ | 7,496.10"
u, 1,364.10° | 2,376.10° | 1,374.10° | 2,387.10° | 1,376.10° | 2,624.10°
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Tableau V1.4 Etat des contraintes a la base du réservoir en fonction de la rigidité du sol.

Contraintes max Flexible rigide encastré
[KN/m?]

o, 1,750.10° 1,710.10° 2,558.10°

oy 5,559.10° 5,609.10° 8,528.10°

Ty 3,706.10° 3.703.10° 1,760.10

Intensite de 7,850.10° 7,844.10° 9,008.10°
Contraintes

Von Mises 9,375.10° 9,254.10° 9,423.10°

Tableau VLS5 Etat des contraintes au milieu du réservoir en fonction de la rigidité du sol.

Contraintes max Flexible rigide encastré
[KN/m?]

o, 4,023.10' 3,986.10' 4,195.10'

oy 1,390.10° 1,494.10° 1,496.10°

Ty 2,089.10 2,113.10° 2,116.10

Intensite de 2,848.10° 2,873.10° 2,866.10°
Contraintes

Von Mises 4,710.10° 4,727.10° 4,720.10°

Il ressort de I’analyse de ces courbes et resultats ce qui suit :

v

Les déplacements sont maximaux qu’ils soient longitudinaux ou transversaux au
sommet du réservoir et ascendants du bas vers le haut de ce dernier, ce qui est logique.
les déplacements longitudinaux sont important par rapport a ceux transversaux , ce qui
est attendu car le sens du seisme etant le sens longitudinal

Les accelerations sont maximun au sommet du reservoir et sont proportionneles a la
fléxibilite du milieu support, car plus ce dernier est flexible plus les accélerations sont
importante.

I’augmentation des contraintes normales se fait d’une maniere croissante du haut vers
le bas, ceci est di essentiellement au contraste inertielle reservoir-fondation (sol).

Les contraintes tangentielles sont plus importantes au milieu du reservoir , ceci est du

essentiellement a la fléxibilite du reservoir.
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v A la base du reservoir les contraintes sont les plus importantes car les efforts y sont les

plus importants.

v" Au milieu du reservoir les contraintes sont plus importantes pour le cas flexible , ceci

est du a la fléxibilité du reservoir(paroi mince).

V1.4.2 Effet du taux de remplissage(hauteur du liquide) :

Dans le souci d’analyser 1’effet du taux de remplissage(hauteur du liquide) sur la

reponse sismique de ce dernier une etude parametrique est realise dans ce sens concernant le

reservoir defini precédement, les resultats obtenus sont illustrés dans les courbes suivantes.
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Figure VI.14 Effet du taux de remplissage sur le deplacementU , au sommet du reservoir
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Figure VI.15 Effet du taux de remplissage sur I’accélération AcC au sommet du reservoir
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Figure VI.16 Effet du taux de remplissage sur la contrainte o,, a la base du reservoir.
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Figure VI.17 Effet du taux de remplissage sur la contrainte o, a la base du reservoir.
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Figure VI.18 Effet du taux de remplissage sur les contraintes de Von Mises a la base du

reservoir.
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Figure VI.19 Effet du taux de remplissage sur I’intensite de contraintes a la base du

reservoir.

Pour mieux illustrés ces resultats , les tableaux suivants sont elaborés :

Tableau V1.6 Etat des contraintes a la base du reservoir en fonction du taux de remplissage.

Contraintes max Vide 25% 50% 75% 95%
[KN/m?’]

o, 1,708.10°| 1,717.10° | 1,745.10° | 1,783.10° | 1,831.10°

c, 5,611.10°| 5,634.10° | 5,731.10° | 5,856.10° 6,014.10°

Ty 3,705.10° | 3,724.10° | 3,784.10° | 3,868.10° | 3,971.10°

Intensite de | 7,847.10°| 7,887.10% | 8,015.10° | 8,191.10° 8,411.10°
contrainte

Von Mises  |9,245.10°| 9,353.10° | 9,678.10° | 10,07.10° 10,50.10°
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Tableau V1.7 Etat des contraintes au milieu du reservoir en fonction du taux de remplissage.

Contraintes max Vide 25% 50% 75% 95%
[KN/m?]

o, 3,985.10" | 4,022.10" | 4,133.10" | 4,268.10" | 4,420.10'

o, 1,495.10°]1,502.10° | 1,526.10° | 1,559.10° 1,607.10°

Ty 2,114.10*| 2,125.10° | 2,160.10° | 2,206.10° | 2,266.10

Intensite de [ 2,875.107| 2,889.10% | 2,935.10° | 2,999.10° 3,081.10°
contrainte

Von Mises  |4,720.10*| 4,756.10* | 4,900.10° | 5,113.10° 5,347.10°

Tableau V1.8 Etat de ’accélération au sommet du reservoir en fonction du taux de

remplissage.
Acceleration max Vide 25% 50% 75% 95%
[m/s’]
A. 0,6642 0,6696 0,6828 0,6938 0,7017

Tableau VI.9 Etat des deplacements au sommet du reservoir en fonction du taux de

remplissage
Déplacement Vide 25% 50% 75% 95%
[m]
U, 1,342.10 |1,349.10" [1,370.10* [1,400.10" |1,440.10"
4
u, 1,375.10° [ 1,382.10° |1,405.10° |[1,447.10° [1,521.10°
6

L’analyse de ses resultats permet de deduire ce qui suit :

» L’augmentation du taux de remplissage( hauteur du liquide) a pour effet
d’augmenter les deplacements, les accélérations ainsi que les contraintes dans le
reservoir.

» L’effet du taux de remplissage est pratiquement négligeable pour des hauteurs du
liquide inferieurs a 25% pour les reservoirs court, ce qui n’est pas le cas pour les
reservoirs elancés, ceci peut s’expliquer par [D’influence des pressions

hyrodynamiques, de plus 1’augmentation est plus importante lorsque on atteint
50% de remplissage , ceci est du aux effet de balottemernt qui accentu les

contraintes au niveau de la paroi du reservoir.
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» L’augmentation des deplacements ainsi que les contraintes est proportionnelle a
I’¢lancement du réservoir.

» Le fluide contenu dans le reservoir a pour effet d’augmenter les deplacements ainsi
que les contraintes et ce a cause de la masse hydrodynamique ajoutée.

» L’effet de la flexibilité des parois n’est pas négligeable dans le cadre d’une analyse
de la réponse sismique des réservoirs de stockage, les forces hydrodynamiques sur
les parois sont amplifiées par rapport a ceux correspondant aux réservoirs a parois
rigides.

Ces résultats sont logiques et attendus car la masse du systéme augmente du fait de la masse

du fluide, tandis que la rigidité de la structure reste inchangée.

VI1.4.3 Effet de la hauteur de la fondation (rapport Hy/H,) :

Dans le but d’analyser I’effet de la hauteur de la fondation prise en compte dans la
modelisation sur I’interaction sol-structure ainsi que sur la reponse sismique du reservoir,
nous avons realise une etude parametrique dans ce sens avec differentes hauteur de fondation,

les resultats obtenus sont representés dans les figures ci-dessous :

HE=1/2Hr

U, (maz) = 1,670.10* s

Uk [m]

U, (maz) = 1,601.10™

4 | 1 I I !
0 2 4 B g 10 12

Temps [Sec]

Figure VI1.22 Effet de la hauteur de la fondation sur le déplacementU , au sommet du

reservoir.
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Figure V1.23 Effet de la hauteur de la fondation sur le déplacementU , au milieu du

reservoir.
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Figure VI1.24 Effet de la hauteur de la fondation sur la contrainte o, a la base du

reservoir.
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Figure VI1.25 Effet de la hauteur de la fondation sur la contrainte o, a la base du

reservoir.
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Figure VI.26 Effet de la hauteur de la fondation sur I’accélération A , au sommet du

reservoir.
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Figure VI1.27 Effet de la hauteur de la fondation sur les contraintes de Von mises au

sommet du reservoir.
Pour de plus amples illustrations, les tableaux ci —dessous sont etablies :

Tableau VI.10 Etat des deplacements au sommet du reservoir en fonction du rapport

H
H, -

Déplacement H¢=1/2.H; H¢=1/3.H; H:=1/4 H,
[m] Sommet Milieu Sommet | Milieu | Sommet Milieu
U, 1,670.10" |1,021.10" |1,622.10" [9,926.10” |1,601.10" [9,791.107
u, 1,523.10° [2,451.10° [1,499.10° |2,436.10° | 1,486.10° |2,436.10°

111




Chapitre VI Etude de la réponse sismique

Tableau VI.11 Etat de I’accelération au sommet du reservoir en fonction du rapport

Hf
H, -

Acceleration H=1/2.H, H=1/3.H, H=1/4.H,

2
[m/s7] Sommet Milieu Sommet | Milieu Sommet | Milieu
A. 0,8764 0,4925 0,8376 0,4686 0,8170 0,4562

D’apres les courbes precédentes on deduit ce qui suit :

. H .
v" Les deplacements sont peut influencables par le rapport % , varient peut,
r

mais plus ce rapport augmente plus ces derniers augmentent aussi, d’autant plus
est le sol est flexible, ceci peut s’expliquer par I’interaction sol-structure, et le
contraste sol-structure

v' Les contraintes quelles soit normales et tangentielles augmentent avec

, . H,
I’augmentation du rapport H -

H . . o .
v’ Le rapport % influence d’avantage les contraintes ainsi que 1’acceleration
r
que les deplacements du reservoir.
, . . o H, .
v Les accélerations deminues avec la deminution du rapport H - cequiest
r

attendu, ceci est du a la diminution de I’interaction sol-structure, vu qu’on se
rapproche du cas d’un reservoir encastré(rigide).
Ceci peut s expliquer par le contraste inertielle entre la fondation et le reservoir.
V1.4.4 Effet de I’inertie du réservoir (épaisseur de la paroi) :
Dans le but d’analyser I’effet de la rigidité du réservoir (inertie du réservoir), autrement
dit ’influence de 1’épaisseur de la paroi du réservoir sur la réponse sismique de ce dernier.

Les résultats obtenus sont illustrés dans les courbes suivantes :
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Figure VI.29 Influence de I’épaisseur de la paroi sur l'accéleration A au sommet du

réservoir.
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Figure V1.30 Influence de I’épaisseur de la paroi sur l'accéleration A au milieu du réservoir.
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Figure V1.31 Influence de I’épaisseur sur le deplacement U, au sommet du réservoir.
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Figure V1.32 Influence de I’épaisseur sur la contrainte o, a la base du réservoir.
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Figure V1.33 Influence de I’épaisseur sur la contrainte o,, au milieu du réservoir.
XX

1000 T T T T

Ep=2 54cm

oo | a,, (max) =5,611.10° KN/ v’

-500 - -

1000 | | | | |
a

1000 T T T T

&, (max) = 5,691.10% KN/ m

800 -

Sigma yy [KndM2]

-500 - -

1000 | | | | |
0 2 4 B g 10 12

Temps [Sec]

igu . u Spaisseur su i o, a u ré ir.
Figure V1.34 Influence de 1’épaisseur sur la contrainte w & la base du réservoir
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Figure VI.35 Influence de 1’épaisseur sur I’intensité de contraintes a la base du réservoir.
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Figure VI1.36 Influence de 1’épaisseur sur les contraintes de Von mises a la base du réservoir.
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Pour illustrés ces resultats ,les tableaux suivants sont etablies :

Tableau VI.12 Etat de I’accelération au sommet du reservoir en fonction de I’epaisseur

du réservoir.

Accélération | Epaisseur(Ep)=2,54cm | Epaisseur(Ep)=4,50cm
2
[m/s7] Sommet Milieu Sommet | Milieu
A. 0,6642 0,3591 0,6639 03600

Tableau VI.13 Etat de depalcement U, au sommet du reservoir en fonction de

I’epaisseur du réservoir.

Déplacement | Epaisseur(Ep)=2,54cm | Epaisseur(Ep)=4,50cm
[m]

U

1,342.10™ 1,345.10™

X

Tableau VI1.14 Etat des contraintes a la base du reservoir en fonction de 1’epaisseur du

réservoir.
Contraintes max | Epaisseur(Ep)=2,54cm | Epaisseur(Ep)=4,50cm
[KN/m?’]
o, 1,708.10° 1,751.10'
o, 5,611.10° 5,691.10°
Ty 3,705.107 3,701.10°
Intensite de 7,847.10° 7,914.10°
contrainte
Von Mises 9,245.10° 9,296.10

L’analyse des ces courbes et tableaux permet d’avoir les observations suivantes :
» Les déplacements sont plus importants dans les réservoirs a paroi mince que ceux dans
les dans les réservoirs a paroi rigide (épaisse), cela peut s’expliquer par la différence

d’inertie entre les réservoirs, mais reste negligeable vu que I’inertie du reservoir ne
. e /4
varie pas d’une maniére importante (| = a(D:xt -D} )).

» Les déplacements sont maximaux au sommet du réservoir tandis que les contraintes le

sont a la base, ceux qui est attendu et logique.
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» La flexibilité des parois du réservoirs est un paramétre a effet non négligeable sur le
comportement sismique des réservoirs notamment ceux présentant un ¢lancement
important surtout vis-a-vis des contraintes.

» Les déplacements, les accelerations et les contraintes sont inversement
proportionnelles a I’épaisseur du réservoir.

VL.5 Analyse non lineaire :

Dans cette partie on se contentera d’exposer les resultats comparatif entre 1’analyse lineaire et

non lineaire en deplacements et acceleration.
VIL.5.1 Systéme reservoir-Fondation :

Les courbes montrant les resultats obtenus sont illustrés ci-dessous :

-4

5 ¥ 10
T T T T - )
Lineaire : U, (max) = 1342107 m. "”Eal'_re ,
1+ Nown — Lineaire 1 U (max) = 149210 i non Theare
E
— 0
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0 2 4 B g 10 12
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Figure V1.37 Déplacement Ux au sommet du reservoir.
X 10
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Figure VI1.38 Déplacement Ux au milieu du reservoir.
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Figure V1.39 Accéleration A au sommet du reservoir.
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Figure V1.40 Accéleration A au milieu du reservoir.

Les tableaux VI.14 et VI.15 sont aussi etablis :

Tableau VI.15 Etat de I’accélération.

Accélération Lineaire Non-Lineaire
2
[m/s7] Sommet Milieu Sommet Milieu
A, 0,6642 0,3591 1,079 0,6239

Tableau VI.16 Etat des déplacements.

Lineaire Non-Lineaire
DeplElce]ment Sommet Milieu Sommet | Milieu
m
u, 1,342.10" [0,8181.107 [ 1,492.10" [8,974.107
u, 1,375.10° |2,389.10° |1,669.10° |2,477.10°
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L’analyse de ces resultats nous permet d’observer que :
- les accélérations et les deplacements obtenues par 1’analyse non lineaire sont superieurs a
ceux obtenus par ’analyse libneaire, ceci est du au terme de second ordre inclus dans

I’analyse non lineaire geometrique.
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Conclusion générale

Dans ce présent travail, nous avons fait une investigation des effets de I’interaction
sol-structure et fluide-structure, sur la réponse sismique des réservoirs de stockage, avec un

modeéle numérique basé sur la méthode des éléments finis.

Dans ce mémoire nous avons exposé les principaux éléments et facteurs qui peuvent
affectés la réponse sismique des reservoirs de stockage, pour ce faire nous avons presenté les
principales méthode et modeles utilisés pour I’analyse de ce genre d’ouvrage, une analyse de
I’interaction sol structure ainsi que la prise en compte du fluide par le concept de masse
effective a été effectué

L’étude des vibrations libres basée la méthode de superposition modale, montre que :

e le fluide contenu dans le réservoir a un effet d’augmentation de la fréquence naturelle
de vibration du systéme et ce a cause de la masse ajoutée du fluide.

e la fréquence naturelle réservoir augmente avec la diminution du rapport

L IF4 H r
d’élancement /Dr )

e la flexibilité des parois des réservoirs est un paramétre non négligeable sur le
comportement des réservoirs notamment ceux présentant un élancement important.

e un raffinement du maillage du systéme permet d’avoir des résultats de meilleure
convergence.

e la notion de coefficient de masse effective a été abordée, outre le fait qu’elle
permettra de calculer les réservoirs en interaction avec les fluides qu’ils contiennent en
se basant sur les résultats de calcul des réservoirs vides, il a été montré qu’en aucun
cas le volume du fluide participe dans sa totalité dans la vibration latérale du réservoir.
Le coefficient de masse effective exprime la portion de la masse du fluide rentrant en
vibration en fonction de quelques parameétres.

e L’augmentation de la flexibilité du milieu support, allonge la période du systeme.

e |’augmentation de la période fondamentale est plus prononcée dans le cas des
réservoirs hauts, élancés, puisque la contribution de la composante de balancement est
plus grande pour ces structures que pour les réservoirs courts et larges. Néanmoins la

réduction du pic de réponse est en général moins significative pour les réservoirs
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hauts, puisque I’amortissement associé au balancement est plus faible que

I’amortissement associé a une translation horizontale.

e On note que la valeur de la période propre fondamentale dans le cas du réservoir en
acier est largement supérieure a celle du réservoir en béton, Cela peut s’expliquer par

la différence d’initie entre les deux type de réservoirs.

e la diminution du module d’élasticité du sol conduit a une augmentation des périodes
de vibration du réservoir et cette augmentation est plus importante pour le mode

fondamentale par rapport aux modes supérieurs.

o L’effet du taux de remplissage est pratiquement négligeable pour des hauteurs du
liquide inférieur a 25% pour les réservoirs longs, ceci peut s’expliquer par I’influence
des pressions hydrodynamiques.

e Les déplacements ainsi que les contraintes sont inversement proportionnelles a

I’épaisseur du réservoir.

L’étude de I’influence des interactions sol-structure fluide-structure sur la réponse
sismique du barrage, en terme de déplacements, accélérations et contraintes, nous a conduit a

faire les conclusions suivantes :
e Laprise en compte de I’effet d’interaction sol-structure, conduit & I’augmentation des
valeurs des déplacements et des contraintes

e |’augmentation des contraintes se fait d’une maniére croissante du haut vers le bas,
ceci est dd essentiellement au contraste inertiel reservoir-fondation (sol), ainsi qu’a
I’augmentation des pressions hydrodynamiques.

o L ’effet de la flexibilité des parois n’est pas négligeable dans le cadre d’une analyse de
la réponse sismique des réservoirs de stockage, I’effet du fluide sur les parois est
amplifié par rapport a celui correspondant aux réservoirs a parois rigides.

e Le fluide contenu dans le réservoir a pour effet d’augmenter les déplacements ainsi
que les contraintes et ce a cause de la masse ajoutée du fluide.

e Les contraintes quelles soit normales ou tangentielles ainsi que les déplacements sont
- , H, : s
aussi inversement proportionnelles au rapport H o Ceci peut s’expliquer par le
r

contraste inertielle entre la fondation et le réservoir et I’interaction sol-structure.
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e Les déglacements et accélération en analyse non linéaire sont plus importants que
ceux en analyse linéaire, ceci est du au terme d second ordre inclus dans I’analyse non

lineaire géométrique.

e La prise en compte de I’effet hydrodynamique, conduit a I’augmentation des valeurs

du déplacement au sommet du réservoir.

e Les dimensions de la fondation a prendre en compte jouent un réle important sur la

réponse sismique du réservoir.

Cette étude nous a permis de constater la grande importance de ce genre d’ouvrage dans le
domaine du génie civil, ainsi que sa vulnérabilité vis-a-vis du séisme, vu que son
comportement est tres complexe car dépendant de plusieurs parameétres (rigidité a la fois
du réservoir et du milieu support, le phénomene d’interaction sol —structures donc le
contraste inertielle sol-structure et I'interaction fluide-structure , I’influence du fluide
contenu dans le réservoir dans le phénomeéne vibratoire de ce dernier, ...........etc.).
> Perspectives et Recommandations :

L’evaluation de la réponse sismique des réservoirs de stockage reste un domaine

tres complexe et un champ d’investigation trés large vu les différents parameétres

entrant dans I’appréhension du comportement de ce genre d’ouvrage, il est a

signaler la possibilité de prendre en compte :

*

¢+ La prise en compte des ondes de vibrations du fluide contenu.

X4

L)

% L’analyse non linéaire a la fois géométrique que matériel du probléme
peut s’avérée plus efficace.

% L’influence de la variation de la rigidité au niveau des extrémités du
réservoir due a la présence d’une couverture rigide au sommet ou la
forme généralement courbe de la base mérite d’étre étudiée.

% Il est a noter aussi que I’hypothése des fluides incompressibles pourrait

L)

étre relaxée, et une obtention d’une solution dans le cas des fluides
compressibles est possible, ce résultat pourrait étre tres intéressant dans

le cas des chargements de hautes fréquences.

L)

% Envisager la prise en compte dans le dimensionnement des réservoirs
de stockage des liquides de I’effet de précontrainte du a la pression

hydrostatique du fluide.
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% Les réservoirs non ancrés dans le sol d’assise accusent un soulévement
de leur base, dans ce cas une analyse linéaire du systeme n’est pas tout

a fait indiquée, le recours a une analyse non linéaire est indispensable.
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