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Résumé 

Cette thèse a pour but de mener une investigation numérique des effets d'interaction fluide-sol-
structure sur les performances sismiques des réservoirs d’eau en béton surélevés. Dans un premier 
temps, le comportement dynamique linéaire d’un cas de réservoir surélevé est étudié en tenant 
compte des effets de l’interaction sol-structure et de la masse d’eau stockée. Ensuite, une analyse 
statique non linéaire pushover est utilisée et la demande sismique du réservoir surélevé est 
évaluée en utilisant la méthode N2. Enfin, en utilisant une analyse pushover et plusieurs analyses 
dynamiques incrémentales (IDA) sous l’effet de plusieurs accélérogrammes, les performances et 
les dommages sismiques, sont étudiés en considérant les effets d’interaction fluide-sol-structure et 
en tenant compte aussi bien du comportement non linéaire des matériaux constitutifs que du 
décollement de la fondation. Un indice d’endommagement global basé sur l’allongement des deux 
périodes, impulsive et convective ainsi que leurs valeurs ultimes est proposé. 

Mots clés : Interaction fluide-sol-structure, performances sismiques, comportement dynamique 
linéaire, pushover, méthode N2, analyses dynamiques incrémentales, comportement non linéaire, 
indice d'endommagement, périodes impulsive et convective.  

 

Abstract 

This thesis aims to carry out a numerical investigation of the effects of fluid-soil-structure 
interaction on the seismic performance of elevated reinforced concrete water tanks. Firstly, the 
linear dynamic behaviour of elevated concrete tanks is studied considering the effects of soil-
structure interaction and the mass of stored water. Then, nonlinear static pushover analysis is 
conducted, and the seismic demand of the elevated tank is evaluated using the N2 method. Finally, 
using a pushover analysis and several incremental dynamics analyses (IDA) under the effect of 
several accelerograms, seismic performance and damage, are studied by considering the nonlinear 
behaviour of the constitutive materials as well as the effects of fluid-soil-structure interaction and 
foundation uplifting. A global damage index based on the lengthening and the ultimate values of 
the impulsive and the convective periods is proposed.  

Keywords: fluid-soil-structure interaction, seismic performance, linear dynamic behaviour, 
pushover, N2 method, incremental dynamics analyses, nonlinear behaviour, damage index, 
impulsive and convective periods. 

 

 ملخّص  

�ة واله�كل ع� الأداء الزلزا�ي لخزانات الم�اە الخرسان�ة  ف السائل وال�ت ات التفاعل بني المرتفعة.   تهدف هذە الأطروحة إ� إجراء بحث عددي لتأث�ي
�ة و  ف ال�ت ات التفاعل بني ف الاعتبار تأث�ي اله�كل وكتلة  أوً�، تمت دراسة السلوك الدينام��ي الخ�ي للخزانات الخرسان�ة المرتفعة مع الأخذ بعني

ا،   .(N2) المرتفع باستخدام ط��قة   للخزّان وتم تقي�م الطلب الزلزا�ي    الخ�ي  غ�ي الم�اە المخزنة. بعد ذلك، استخدم تحل�ل بالدفع السا�ن   � أخ�ي
،    تسجیلات التسارع الزلزالیةتحت تأث�ي العد�د من   (IDA) والعد�د من التحل�لات الدينام�ك�ة التدرج�ة  التدریجي باستخدام تحل�ل بالدفع  

ض الاعتبار السلوك   ار الزلزال�ة، مع الأخذ بعني ف    غ�ي الخ�ي تمت دراسة الأداء والأ�ض ات تفاعلات بني ي تأث�ي
للمواد المكونة، من خلال النظر �ف

اح مؤ�ش   اق�ت تم  واله�كل وانفصال الأساس.  �ة  وال�ت الشاملالسائل  از�ة ت  الدورا �عتمد ع� طول    الضرر  �  وال�تلةندفاع�ة  الا  لل�تلة الاه�ت
 .وكذلك ق�مهما النهائ�ة  الموج�ة 

المفتاح�ة  ف السائل  :  ال�لمات  �ةالتفاعل بني ال�ت المرتفعة،  واله�كل  و  الخرسان�ة  ا  السلوك،  خزانات الم�اە   ، الخ�ي السا�ن، الدينام��ي  لدفع 
ر  ،الغ�ي الخ�ي  لسلوكا ، التحل�لات الدينام�ك�ة التدرج�ة ،(N2)ةط��ق از�ة ت الدورا   ،مؤ�ش �ض �  .الموج�ة ال�تلةو ندفاع�ة الا  لل�تلة الاه�ت
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Introduction générale

Les réservoirs de stockage de liquides sont utilisés dans de nombreux domaines d’ingénierie
tels que la distribution d’eau, le stockage de produits chimiques et de produits pétroliers
raffinés, le transport et le stockage d’énergie.

Leur stabilité sismique et leur sécurité sont donc d’une grande importance [50], en effet,
l’approvisionnement en eau est essentiel immédiatement après un tremblement de terre.
De plus, le risque d’effondrement des réservoirs contenants des produits inflammables peut
conduire à un incendie à grande échelle et tout déversement de produits chimiques peut
causer des dommages environnementaux considérables et peut même affecter des zones
urbaines.

Du fait, qu’une plus grande partie du poids soit concentrée à leur sommet avec un
système de support relativement mince, les réservoirs d’eau en béton surélevés sont
particulièrement soumis au risque de dommages sismiques [129]. La structure porteuse
des réservoirs surélevés est donc la partie la plus vulnérable ; les éléments clés de ces
systèmes de support sont les poutres et les poteaux qui supportent les charges jusqu’aux
fondations [121].

En raison du manque de la maîtrise du comportement du système de support lorsqu’il
est entraîné par les déplacements couplés réservoir-eau, certains réservoirs surélevés se
sont effondrés ou fortement endommagés lors d’un séisme [119]. De ce fait, la conception
de nouveaux réservoirs et l’évaluation de la stabilité des réservoirs existants doivent
donc être réalisées avec un haut niveau de précision. Le comportement sismique des
réservoirs surélevés est jugé complexe en raison de l’effet combiné des interactions
fluide-structure et sol-structure (IFS et ISS). En effet, lorsque le réservoir surélevé est
soumis à des vibrations sismiques qui sont transférées du sol au fluide par le mouvement
de la structure, la déformation du réservoir est générée par les forces d’inertie du fluide
agissant sur ses parois [182]. Ces forces d’inertie qui sont engendrées par les mouvements
du liquide peuvent provoquer des dommages structurels sévères et irréversibles sur le
réservoir et en conséquence, ce phénomène est l’un des sujets les plus cruciaux pour de
nombreuses recherches, d’ingénierie et d’applications industrielles, il est donc nécessaire
de prendre en compte l’IFS pour effectuer une modélisation précise lors de l’analyse
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dynamique des systèmes de stockage de liquides [95, 121].

L’effet de l’interaction fluide-structure(IFS) sur la réponse sismique des réservoirs d’eau
a fait l’objet de nombreuses études dans le passé. Plus tôt, Werstergaard [178] avait été
le premier à proposer une formulation de la pression hydrodynamique supplémentaire
engendrée par le mouvement sismique sur la face amont du barrage, au moyen d’une
approximation parabolique. En supposant que le réservoir est suffisamment rigide et que
le liquide est non visqueux, irrotationnel et incompressible, un modèle masse-ressort
simplifié a été construit par Housner [83] qui est un modèle traditionnel de simulation de
l’interaction fluide-réservoir. Dans cette représentation, la masse du liquide est
remplacée par des masses convectives et impulsives équivalentes. Un concept commun
est utilisé dans l’Eurocode 8 [53] qui démontre l’efficacité du modèle masse-ressort basé
sur l’analogie proposée par Housner [83] pour les réservoirs surélevés.

Par la suite, des procédures d’analyse sismique simplifiée pour les réservoirs surélevés
prenant en compte l’interaction fluide-structure-sol ont été proposées dans l’étude de
Livaoğlu et Doğangün [108] ; où une bonne revue de la modélisation des réservoirs est
fournie. Dans ce travail de recherche, les auteurs ont mené une étude comparative entre
huit modèles considérant l’IFS dans deux cas, l’un incluant l’interaction sol-structure(ISS)
et l’autre avec une hypothèse de base fixe. Trois d’entre eux sont réalisés en utilisant le
concept simplifié masses-ressorts recommandé dans [83] et [53]. Tandis que, les cinq autres
ont été réalisés à l’aide d’une modélisation par éléments finis avec l’approche des masses
ajoutées soit groupées ou distribuées.

Récemment, à titre d’exemple de recherches utilisant des modèles par éléments finis
dans lesquels le liquide est modélisé à l’aide du modèle équivalent masses-ressorts,
Mansour et al [121] ont évalué la vulnérabilité sismique des réservoirs surélevés avec un
modèle d’étage variable intégrant l’interaction fluide-structure. Sur la base de la même
méthode de modélisation du fluide, Tripathi et al [166] ont étudié les performances
sismiques des réservoirs surélevés avec la variation de la hauteur de remplissage et les
capacités de stockage du réservoir surélevé. L’efficacité des stratégies de contrôle
semi-actif utilisant des amortisseurs fluides-visqueux (SAFVD) pour l’atténuation
sismique des réservoirs surélevés en béton armé de stockage de liquides est étudiée par
Manisha et al [120], qui a considéré l’IFS en utilisant le modèle de Housner. Ces
recherches ne sont que quelques exemples du large éventail d’études publiées traitant de
la réponse dynamique des réservoirs surélevés où le fluide est dans la plupart des cas
représenté par des masses. En revanche, très peu d’études ont été réalisées en modélisant
le fluide comme milieu continu ou en utilisant une discrétisation numérique complète. À
titre d’exemple d’une telle modélisation, Ying et al [182] ont dérivé un potentiel de
vitesse convective pour le domaine fluide en utilisant des sous-domaines fluides et des
interfaces artificielles. Ils ont proposé un modèle équivalent avec des oscillateurs
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masse-ressort pour décrire les mouvements de ballotement du liquide contenu.
Également dans les travaux de Livaoğlu et Doğangün [109], l’interaction fluide-structure
a été prise en compte à l’aide d’une approche lagrangienne.

D’un autre côté, l’interaction sol-structure (ISS) a également un effet important sur le
comportement sismique des réservoirs d’eau [87]. En effet, la prise en compte de ses effets
dans la modélisation augmente aussi bien la période de vibration de la structure que le
déplacement au sommet et diminue l’effort tranchant à la base [71], notamment lorsqu’il
s’agit des structures élancées comme les réservoirs surélevés. Ces effets sont d’autant plus
importants qu’une grande partie de la masse du réservoir soit concentrée au sommet
et que ses fondations sont sujettes à d’éventuels soulèvements. Veletsos et al [168] ont
montré que l’ISS peut réduire de manière significative l’effet des parties impulsives sur la
réponse d’un réservoir cylindrique, mais cela a un effet négligeable sur les composantes
convectives. Livaoğlu et Doğangün [109] ont utilisé la modélisation par éléments finis avec
des limites visqueuses pour inclure une interaction réservoir surélevé-fondation-sol ; ils
ont étudié les effets de l’encastrement des fondations sur les comportements dynamiques
des réservoirs surélevés sous six types de sols différents. Sur la base de ce travail, une
évaluation numérique et empirique des performances structurelles des réservoirs surélevés
en tenant compte des effets de l’ISS a été menée dans [112].

Dans la plupart des études prenant en compte l’ISS, le décollement de la fondation n’est
pas pris en compte dans les analyses sismiques des réservoirs surélevés. Néanmoins, le
décollement des fondations est un phénomène courant lors d’un séisme sévère, les cas
pour lesquels l’interaction sol-structure et le décollement de la fondation doivent être pris
en compte sont identifiés par exemple dans [59]. Dolatshahi et al [42] ont montré que le
décollement des fondations engendre des ratios de déplacement sismique plus importants
dans les régimes élastiques et inélastiques par rapport aux conditions sans décollement
autorisé. Hamidia et al [77] ont, à leur tour, réalisé une étude des ratios de déplacement
sismique des systèmes structure-pile-sol permettant le décollement. Une comparaison des
ratios obtenus grâce aux effets élevés d’interaction structure-pile-sol et au faible indice de
traction, avec ceux du code ASCE41 [6] pour les fondations peu profondes à base fixe,
a été présentée par les auteurs. Ils ont conclu que les ratios de déplacement sont jusqu’à
deux fois supérieurs à ceux des prédictions des codes. De même, Jafarieh et Ghannad [85]
ont étudié les performances sismiques des systèmes sol-structure non linéaires situés sur
des sols meubles en tenant compte du décollement des fondations et de la déformation du
sol ; ils ont montré que le soulèvement des fondations et l’élasticité du sol peuvent réduire
la ductilité de la structure en tant que partie du système sol-structure. En outre, l’effet
du décollement des semelles et de la déformation plastique du sol sur le développement
d’une rotule plastique dans les structures a été étudié expérimentalement par Qin et al
[145] en utilisant un modèle réduit soumis, avec le décollement autorisé, à des excitations

3



Introduction générale

de table vibrantes.

Il existe un manque flagrant de références bibliographiques relatives aux études
considérant à la fois l’effet de l’ISS, de l’IFS et du décollement des fondations sur la
réponse non linéaire des réservoirs surélevés. De plus, contrairement à d’autres
structures telles que les bâtiments et les ponts [74, 177], l’évaluation et l’identification
des états de dommages pour les réservoirs d’eau surélevés avec structure de support ne
sont disponibles que dans peu de travaux de recherches [103, 121]. Des états limites de la
structure de support en béton armé des réservoirs d’eau surélevés correspondant à
différents états de dommages sismiques en utilisant les indices d’endommagement de
Park et Ang [135] ont été proposées par Lakhade et al [103]. Les états limites relatifs
entre étages et les états limites admissibles sont couramment utilisés comme base pour
définir un indice d’endommagement simple, comme cela a été fait dans [127].

D’autre part, Mansour et al [121] ont réalisé une étude de la vulnérabilité sismique des
réservoirs d’eau surélevés avec un modèle variable en tenant compte l’interaction
fluide-structure et des courbes de fragilité ont été générées. Dans ces études, la fondation
est supposée fixe et l’interaction sol-structure est négligée. Selon la recherche dans la
littérature exposée dans [103], qui est relativement très récente, on ne trouve pas de
travail recherche qui traite à la fois l’interaction sol-structure et l’évaluation de
l’endommagement des réservoirs surélevés.

Par conséquent, les conclusions tirées à partir de ce présent travail de thèse, contribuent
à combler cette lacune dans le domaine de la recherche. L’objectif de cette thèse est de
mener une investigation numérique des effets d’interaction fluide-sol-structure sur les
performances sismiques des réservoirs d’eau en béton surélevés. En tenant compte du
comportement non linéaire des matériaux constitutifs, les performances sismiques sont
étudiées dans les deux cas, sous hypothèse de base fixe et en considérant les effets
d’interaction fluide-sol-structure et du décollement de la fondation. A l’issue des
résultats obtenus, un nouvel indice d’endommagement global basé sur l’allongement des
deux périodes, impulsive et convective ainsi que leurs valeurs ultimes est proposé.

Le manuscrit se compose de quatre chapitres. Le premier chapitre est dédié à la
présentation des notions utilisées dans l’étude des performances sismiques des réservoirs
en béton surélevés, et à relater les travaux les plus importants publiés dans la
littérature. Les notions d’interactions fluide-structure et sol structure sont exposées ainsi
que les travaux qui ont mis en évidence les effets de ces interactions notamment sur le
comportement des réservoirs surélevés. Sont aussi exposées, les méthodes liées à la
modélisation de la non-linéarité dans les structures à travers des modèles à plasticité
concentrée et des modèles à plasticité distribuée qui permettent de prendre en compte la
non linéarité des matériaux constituant les poteaux et les poutres. Trois méthodes non
linéaires utilisées pour l’étude de la réponse et de la capacité sismique des structures
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sont décrites. Enfin, la notion d’indice d’endommagement a été relatée, et quelques
indices d’endommagement développés dans la littérature sont présentés.

Dans le deuxième chapitre, une analyse du comportement sismique des réservoirs surélevés
en béton armé est réalisée en tenant compte des effets de l’eau stockée, de l’interaction
sol-structure et de l’effet de la masse convective. Dans ce travail une étude comparative
a été réalisée en traitant un modèle 3D en éléments finis et des modèles mécaniques
simplifiés à deux degrés de liberté tenant compte du ballotement de la partie convective
du fluide ainsi qu’un modèle à un degré de liberté tenant compte uniquement du mode
impulsif du liquide. Le ballotement du fluide est considéré avec deux méthodes dans les
modèles simplifiés, la première méthode consiste à l’utilisation de l’Eurocode 8 [53] quant
à la deuxiéme méthode les expressions suggérées par Housner [83] ont été employées. La
modélisation du sol par des ressorts qui agissent en rotation et en translation a permis de
prendre en compte l’interaction du sol avec la structure. Le modèle tridimensionnel est
obtenu en discrétisant la structure par des éléments finis, et une masse ajoutée équivalente
est employée pour représenter le fluide. L’étude des variations des périodes propres, de la
réponse fréquentielle et sismique est réalisée afin de mettre en évidence l’importance des
effets de l’interaction sol-structure et du l’eau contenue dans le réservoir.

Le troisième chapitre s’intéresse à l’évaluation de la demande sismique des réservoirs
surélevés sous l’hypothèse de base fixe. A cet effet, la méthode statique non linéaire
(pushover) a été employée, le point de performance est obtenu en utilisant la méthode N2.
Pour ce faire, la structure de support du réservoir surélevé est étudiée ; le poids du réservoir
ainsi que celui de l’eau stockée sont répartis sur les poteaux du modèle en éléments finis
3D. Pour la prise en compte de la non-linéaire des matériaux, des éléments fibres ont
été utilisés et l’atténuation par hystérésis a été systématiquement prise en compte dans
leurs formulations. La demande sismique du réservoir surélevé a été évaluée en termes de
déplacement au sommet de sa structure de support et l’état de déformation est constaté
en examinant toutes les fibres au fur et à mesure qu’on exerce un chargement monotone.

Dans le dernier chapitre, une étude portant sur les performances et l’endommagement
sismique d’un réservoir en béton surélevé est réalisée en considérant simultanément
l’ISS, l’IFS et le décollement de la fondation. Le comportement et la capacité sismique
du réservoir surélevé sont étudiés, en effectuant une analyse pushover et plusieurs
analyses dynamiques et incrémentales (IDA) sous l’effet de plusieurs accélérogrammes.
Des modèles à plasticité concentrée sont employés et l’état des rotules plastiques (Hinge)
dans la structure de support est examiné en détail pour plusieurs niveaux d’intensité du
PGA (Peak Ground Acceleration). Les limites ultimes de stabilité sont déduites en
termes de déplacement au sommet et des valeurs des périodes de vibration. Ensuite, des
analyses modales sont réalisées pour différents niveaux de dégradation de la rigidité du
réservoir, ce qui conduit à déterminer les courbes d’allongement des périodes en fonction
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de la moyenne des niveaux des PGA. Tous ces travaux sont également menés pour le cas
de l’hypothèse de base fixe afin d’évaluer l’effet de l’ISS et du décollement de la
fondation. Sur la base des résultats obtenus, un indice d’endommagement global
combinant l’allongement des périodes impulsive et convective est proposé. Il permet de
quantifier le gain en sécurité des réservoirs dû à l’interaction sol-structure.

Enfin, le manuscrit est clôturé par une conclusion générale relatant l’ensemble des résultats
obtenus lors des études effectuées et décrites dans les chapitres 2, 3 et 4.
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CHAPITRE 1

Généralités et revue de la littérature

1.1 Introduction

Tout calcul et dimensionnement d’un ouvrage en génie civil doit être rigoureux. A cet
effet, une bonne connaissance et analyse approfondie du problème s’imposent, notamment
pour les constructions classées de grandes importances tel que les réservoirs [148]. Alors,
l’ingénieur doit prendre en compte l’ensemble des facteurs qui peuvent affecter de manière
non négligeable les résultats de ces calculs. Parmi ces facteurs, on trouve l’interaction
sol-structure et l’interaction fluide- structure qui constituent des problèmes très réputés
en génie civil. Les réservoirs de stockages constituent un problème typique d’interaction
conjuguée fluide-sol-structure.

Ce chapitre est consacré à la présentation des notions utilisées dans l’étude des
performances sismiques des réservoirs en béton surélevés, et à relater les travaux les plus
importants publiés dans la littérature. Les notions d’interactions fluide-structure et sol
structure sont exposées ainsi que les travaux qui ont mis en évidence les effets de ces
interactions notamment sur le comportement des réservoirs surélevés. Sont aussi
exposées, les méthodes liées à la modélisation de la non-linéarité dans les structures à
travers des modèles à plasticité concentrée et des modèles à plasticité distribuée. Ces
modèles simplifiés, permettent de prendre en compte la non linéarités des matériaux
constituant les poteaux et les poutres (acier et béton), en utilisant des modèles de
comportement non linéaire du béton et de l’acier comme le modèle de Mander et al[118]
pour le béton, et les modèles de Park et al [133] et de Menegotto-Pinto [124] pour
l’acier. Trois méthodes non linéaires utilisées pour l’étude de la réponse et de la capacité
sismique des structures sont décrites. Enfin, quelques indices d’endommagement
développés dans la littérature sont présentés.

1.2 Interaction sol-structure (ISS)

L’étude de la réponse sismique d’un ouvrage, nécessite de le considérer comme partie
intégrante d’un ensemble comprenant le sol et les structures avoisinantes. En effet, la
réponse dynamique d’une structure est influencée par la nature du sol sur lequel elle est
implantée, de même que par la présence de la structure la réponse du sol d’assise est
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influencée. Ce phénomène est appelé interaction sol-structure (ISS). Cette interaction est
bien entendu plus ou moins importante suivant la nature du sol, les caractéristiques de
l’ouvrage et le type de la fondation sur laquelle il repose.

Selon l’Eurocode 8 [53], l’étude des effets de l’interaction sol-structure est nécessaire dans
les cas suivants :

- Structures pour lesquelles les effets P − ∆ (effets du 2ème ordre) jouent un rôle
significatif.

- Structures avec fondations massives ou profondes, comme les piles de ponts, les
silos ou tout ouvrage industriel équivalent.

- Structures hautes et élancées, comme les tours et les cheminées.
- Structures supportées par des sols très mous, avec des vitesses des ondes de

cisaillement de VSmax < 100 m/s.
Certains codes para-sismiques, entre autres, le code américain FEMA 450 [63] suggèrent
la considération de l’ISS dans la conception sismique des structures. Le code
para-sismique ATC-3 [7] propose également, une simple formule pour l’estimation de la
période fondamentale et du coefficient d’amortissement des structures fondées sur un
demi-espace homogène.

A l’instar des autres règlements, le règlement para-sismique Algérien (RPA) [148], suggère
de prendre en considération l’ISS dans la réponse sismique des structures, en proposant une
classification des catégories de site au nombre de quatre, fonction des propriétés des sols
qui les constituent. Chaque catégorie de site est associé à un spectre de réponse élastique
calculé en fonction des caractéristiques du site considéré et de celles de la structure étudiée.

Par ailleurs, le phénomène d’interaction sol-structure a fait l’objet de plusieurs travaux
de recherches [167–170, 179–181, 184], qui ont abouti à un certain nombre de solutions
sophistiquées, de techniques mathématiques et des codes informatiques élaborés pour
prendre en compte les effets de l’ISS pour les bâtiments et autres structures de stockage
de liquides. Bien que les réservoirs surélevés soient très sensibles quant aux effets de l’ISS,
par le fait qu’une grande partie de leur masse soit regroupée à une certaine hauteur à partir
de leur base, et leur fondation étant appuyée sur une surface relativement petite, peu de
travaux ont été réalisés pour le cas des réservoirs surélevés avec prise en compte de l’ISS
jusqu’à la fin du siècle passé [38]. La plupart des travaux menés sur les réservoirs surélevés
concernaient l’évaluation du comportement du fluide et de la structure de support avec
l’hypothèse de base fixe [45–47]. Par la suite, une attention particulière a été donnée aux
études des réservoirs surélevés en prenant en compte de l’ISS notamment par Livaoğlu
et al([105–112] et dans d’autres travaux de recherche [44, 48, 87, 121, 164, 165, 173].
Dans toutes ces études citées ci-dessus, qui portent sur l’étude des réservoirs surélevés en
prenant compte de l’ISS, le décollement de la fondation n’est pas pris en considération.
Néanmoins, le décollement des fondations est un phénomène courant lors d’un séisme
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sévère. Comme il a été déjà signalé dans l’introduction générale de ce présent manuscrit, il
existe un manque flagrant de références bibliographiques relatives aux études considérant
à la fois l’effet de l’ISS, IFS et du décollement des fondations sur la réponse non linéaire
des réservoirs surélevés. Dans une partie des travaux réalisés dans le cadre de cette thèse,
le décollement de la fondation est pris en considération est son effet conjugué avec l’ISS
sur les performances sismiques des réservoirs surélevés compte tenu de l’eau stockée est
étudié.

1.3 Interaction Fluide-structure (IFS)

Lorsqu’une structure est en contact avec un fluide au repos ou en écoulement, son
comportement dynamique subit des changements considérables. La chute importante des
fréquences constatée lors de l’interaction du fluide avec la structure peut même affecter
la stabilité dynamique du système.

En effet, l’interaction fluide-structure est un phénomène qui traduit les effets réciproques
de deux milieux continus, fluide et solide. Le couplage des deux milieux est imposé par
un ensemble de conditions qui contraignent leurs mouvements relatifs de telle sorte que
l’évolution de chaque milieu dépend de celle de l’autre.

D’autre part, selon De Langre [36], l’interaction fluide-structure se manifeste dès qu’un
fluide et une structure sont en contact et que la dynamique de l’un modifie celle de
l’autre. Ce phénomène est caractérisé par des échanges instantanés et sans délai
d’énergie mécanique entre une structure déformable ou/et mobile et un écoulement de
fluide environnant ou interne. Afin que le fluide et le solide soient correctement
modélisés, il est nécessaire d’utiliser conjointement la mécanique des solides et la
mécanique des fluides. Le terme de couplage pour ce type de phénomènes est justifié par
le fait que la dynamique de chacun des deux milieux continus dépend de celle de l’autre.
D’une part le fluide exerce des efforts hydrodynamiques sur la structure, ce qui modifie
sa dynamique, et d’autre part la structure par le déplacement de son interface avec le
fluide modifie localement l’écoulement. La figure ci-après (figure 1.1) illustre le cycle de
l’interaction fluide-structure [94].

Il est bien connu que cette interaction peut modifier fortement les caractéristiques
dynamiques des structures en contact avec un fluide [129, 152].

Par ailleurs, les effets de l’interaction du fluide sur la réponse sismique des réservoirs
d’eau ont fait l’objet de plusieurs études dans les années passées [9, 49, 97, 105, 108, 109,
129, 155]. Cependant, parmi ces études, peu d’entre elles qui s’intéressaient à l’effet de
l’interaction du fluide sur les réservoirs surélevés, tandis que, un grand nombre de ces
recherches se sont concentrées sur l’effet de l’interaction du fluide sur des réservoirs d’eau

9



Chapitre 1 : Généralités et revue de la littérature

Figure 1.1 : Schéma du cycle d’interaction fluide-structure [94]

cylindriques posés au sol. La majorité de ces travaux de recherches ont utilisé un modèle
simplifié pour représenter l’interaction fluide structure [13, 41, 83, 178]. Livaoğlu et al
[108] ont proposé une procédure analytique simple pour l’analyse sismique du système
fluide-réservoir surélevé-fondation-sol. Dans leur étude, Haroun et al [123] ont développé
un modèle prenant en compte les modes de ballottement du fluide pour évaluer l’effet
de la flexibilité des parois du réservoir sur la réponse sismique des réservoirs surélevés.
Il existe quelques travaux qui sont menés sur le comportement sismique des réservoirs
surélevés, en utilisant uniquement une seule excitation sismique [9, 47, 105, 109, 155]. En
utilisant six enregistrements sismiques, Panchal et al [132], ont étudié la réponse sismique
d’un réservoir en acier de stockage de liquide isolé avec un système pendulaire à friction
variable. Omidinasab et al [129], ont étudié le comportement non linéaire d’un réservoir
surélevé à base fixe en utilisant sept excitations sismiques.

Dans plusieurs travaux de recherches récents sur les réservoir surélevés [86, 121, 156, 166,
171, 172], la modélisation simplifiée du fluide en le décomposant en deux masses distinctes,
une dite ”impulsive” et une autre dite ”convective” (modèle de Housner [83]), ne cesse
d’être utilisée dans les modèles 3D. De la même manière de modéliser le fluide dans le
modèle en éléments finis 3D, une partie du présent travail de thèse est réalisée.

1.4 Modèles à plasticité concentrée dans les
portiques en béton armé

Dans des conditions de chargement sismique, le comportement non linéaire des portiques
en béton armé tend à être concentré aux extrémités des poutres ou des poteaux, tandis
que, dans le cas de conditions de chargement statique, le comportement non linéaire est
concentré à mi-portée. La modélisation de ce comportement par l’utilisation des rotules
plastiques (plastic hinge) de longueur égale à zéro en tant que ressorts non linéaires situés
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aux endroits critiques et reliés par des éléments élastiques linéaires, était un des premiers
moyens adopté.

Le premier modèle aux composantes parallèles permettant une relation moment-rotation
(M -ϕ) bilinéaire, a été introduit par Clough et Johnston [29, 31], comme montré sur
figure 1.2, cet élément se compose de deux éléments parallèles : un élastique-parfaitement
plastique pour simuler la plastification et l’autre parfaitement élastique pour représenter
l’écrouissage.

Figure 1.2 : Éléments de plasticité concentrée : Modèle parallèle de Clough et Johnston [31].

Par la suite, Takizawa [162] a généralisé ce modèle au comportement monotone
multilinéaire pour tenir compte de la fissuration du béton.

Giberson.[72] a formellement introduit le modèle en série. Comme présenté dans la
figure 1.3.

Figure 1.3 : Éléments de plasticité concentrée : Modèle en série de Giberson [72].

Ce modèle est constitué d’un élément élastique linéaire avec un ressort équivalent en
rotation non linéaire attaché à chaque extrémité et dans lequel sont concentrées les
déformations inélastiques de l’élément. Il peut décrire un comportement hystérétique
plus complexe par la sélection de relations de moment-rotation appropriées pour les
ressorts des extrémités.

Initialement, les modèles à plasticité concentrée ont été utilisés pour l’analyse statique des
portiques en béton armé, puis ces modèles ont été développés avec différents niveaux de
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non-linéarité pour l’analyse cyclique ou dynamique des portiques en béton armé soumis
à des charges de gravité et aux charges sismiques.

Il existe des modèles à plasticité concentrée qui prennent en compte la dégradation de la
rigidité cyclique en flexion et en cisaillement [23, 30, 161]. La fissuration due au cisaillement
et au glissement des armatures a été également prise en compte dans les travaux de Banon
et al [11] et de Brancaleoni et al [23]. La prise en compte des rotations aux extrémités
fixes à l’interface du noeud poteau-poutre dues au glissement des armatures a été proposé
par Otani [130] et par Filippou et al [67].

Le développement de ces modèles à plasticité concentrée rencontre deux problèmes
fondamentaux :

- Les paramètres du modèle dépendent non seulement des caractéristiques de la
section, mais aussi de l’histoire de la charge et de la déformation, ce qui limite la
généralisation de cette approche.

- Une méthode cohérente et rationnelle pour la sélection des paramètres du modèle
nécessite des algorithmes spéciaux pour assurer un ajustement entre les résultats
numériques et les données expérimentales.

Un modèle de rotule en fibre a été proposé par Lai et al [102] afin de palier à certaines
limitations de la théorie de la plasticité classique concernant l’interaction entre la force
axiale et les moments de flexion. Ce modèle est constitué d’un élément élastique linéaire
couvrant toute la longueur de l’élément en béton armé et un élément inélastique à chaque
extrémité. Chaque élément inélastique est constitué d’un ressort inélastique à chaque coin
de section qui représente l’armature longitudinale et d’un ressort central en béton qui est
efficace uniquement en compression, tel que montré sur la figure 1.4.

Figure 1.4 : Dégradation inélastique d’un portique béton armé sous flexion bi axiale et force
axiale : (a) Élément en portique ; (b) modèle d’élément ; (c) Élément inélastique
[102].
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La théorie classique de la plasticité, est capable de simuler l’interaction force axiale-
moment de flexion bi-axial dans les éléments en béton armé d’une manière plus rationnelle
que possible en discrétisant les sections d’extrémité par cinq ressorts [163].

En vue d’analyser d’une manière efficace la réponse non linéaire des éléments en béton
armé, les chercheurs ont représenté la région de la rotule plastique par une longueur
constante, appelée la longueur de la rotule plastique (Lp) [133, 144]. Comme le montre la
figure 1.5 .

Figure 1.5 : Schéma du concept de la rotule plastique [144]

Cette représentation simplifie la répartition réelle de la courbure en deux segments les
parties élastiques et plastiques. La hauteur de la partie plastique (Lp), est la somme des
courbures plastiques au-dessus de la base du poteau (L′

p) et celles qui pénètrent dans le
pied du poteau, appelée la longueur de pénétration de la déformation (Lsp). De par sa
simplicité de déterminer les déplacements, cette approche est largement utilisée. De même
pour la courbure, le déplacement final au sommet d’un poteau en porte-à-faux peut être
défini par la somme de ses composants élastiques et plastiques :

∆u = ∆y + ∆p (1.1)

avec : ∆y, ∆p sont, respectivement, les déplacements élastique et plastique, tel que montré
dans la figure 1.6.

Le déplacement élastique ainsi que le déplacement plastique sont calculés à partir des
quantités de réponse sectionnelles et les composants de la rotule plastique, ces deux
déplacements sont donnés comme suit :

∆y = φy(L+ Lsp)2

3 (1.2)

∆p = (φu − φy)LpH (1.3)

13



Chapitre 1 : Généralités et revue de la littérature

Figure 1.6 : Profil de déplacement et la rotation plastique selon le concept de rotule plastique
[144].

où :
H = L− Lp

2 (1.4)

φy et φu sont la courbure élastique idéale et la courbure ultime, respectivement.

Priestley et al [143] ont proposé une méthode plus raffinée qui rend possible l’estimation
des déplacements par la prise en compte de l’écrouissage au lieu de supposer une réponse
bilinéaire. (voir la figure 1.7).

Figure 1.7 : Réponse Moment-Courbure [143].

Les expressions suivantes sont utilisées dans ce cas [143] :

∆′
y =

φ′
y(L+ Lsp)2

3 (1.5)

∆p = ∆′
y

M

My

+
(
φu − φ′

y

M

My

)
LPH (1.6)
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avec : ∆′
y, φ′

y sont respectivement, le déplacement élastique et la courbure élastique, en
prenant en compte de l’écrouissage. Toute déformation plastique est supposée se produire
dans la rotule plastique, avec des rotations qui se produisent uniquement au milieu de la
longueur de la rotule plastique (voir la figure 1.6.(b)). Selon Priestley et al [143], il est
aussi acceptable de supposer que les rotations se produisent à la base plutôt qu’au milieu
de la rotule plastique et par conséquence, de l’équation 1.4, H serait égal à la longueur
du poteau (H = L).

La longueur de la rotule plastique fut un sujet de recherche de plusieurs chercheurs.
En effet, divers modèles ont été proposés pour la conception de la rotule plastique, ces
modèles sont calibrées à partir des données expérimentales ; et tous ont convenu que la
longueur de la rotule plastique dépend de la longueur du poteau et de la quantité d’acier
et/ou du niveau de charge axiale. Parmi ces modèles de conception de la longueur de
la rotule plastique, on cite le modèle de Priestley et Park [142], dans ce modèle, une
approche alternative a été développée en considérant les relations moment-courbure pour
différentes sections le long de la hauteur du poteau, au lieu d’obtenir la longueur de la
rotule plastique à l’aide d’une distribution de courbure élastique linéaire le long du poteau.

Paulay et Priestley [137], ont proposé un modèle qui est une révision du modèle proposé
par Priestley et al [142], les auteurs ont monté, que les valeurs théoriques pour la longueur
de la rotule plastique équivalente basée sur l’intégration de la distribution de courbure
pour les éléments typiques dépendent de la hauteur du poteau. Cependant, les valeurs de la
longueur de la rotule plastique qui sont nécessaires pour calculer un déplacement latéral,
n’étaient pas compatibles avec les longueurs des rotules mesurées expérimentalement,
d’où, la révision en considérant l’effet de l’armature de flexion avec différentes résistances
sur la longueur d’une rotule plastique formée en bas d’un poteau en porte-à-faux.

De nombreuses autres recherches ont été menées au sujet de la longueur de la rotule
plastique, et de nouvelles expressions ont été proposées par les auteurs [10, 17, 131],
en tenant compte de différents paramètres à savoir : La limite élastique de l’acier, la
résistance à la compression du béton, la quantité d’armature longitudinale, la charge
axiale et le rapport entre les deux dimensions de l’élément en béton armé. Tous ces
paramètres influent sur la longueur de la rotule plastique, toutefois, les chercheurs ne se
sont pas mis d’accord sur le degré d’influence de ces paramètres. Ainsi, la signification de
tous ces paramètres, ainsi que la proposition d’un modèle sophistiqué au détriment de la
simplicité reste un sujet de discussion au sein de la communauté des chercheurs.
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1.5 Modèles fibres dans les structures en béton armé

La réponse non-linéaire des structures soumises à des excitations sismiques est reproduite
par deux approches principales :

- Par un modèle à non-linéarité répartie dans lequel la section transversale des
éléments peut être discrétisée en fibres. Le comportement de la section peut alors
être formulé par des relations contraintes-déformations axiales des fibres (acier,
béton confiné et non confiné)

- Par un modèle à plasticité concentrée dans lequel la non-linéarité est introduite
aux extrémités des éléments [88].

Les modèles fibres sont des modèles simplifiés, basés sur la théorie des barres. Ils
permettent de modéliser les éléments d’un portique (poteaux-poutres) par des éléments
poutres, et leurs sections sont divisées en fibres individuelles [104, 113, 159, 163] comme
montré sur la figure 1.8 .

Figure 1.8 : Modèle d’élément fibre [113]

Les équations clés du modèle d’élément poutre multi-fibres s’écrivent comme suit [113] :

εic = εsect + ϕsect
x yic − ϕsect

y xic (1.7)

εis = εsect + ϕsect
x yis − ϕsect

y xis (1.8)

N =
nc∑

ic=1
σicAic +

ns∑
is=1

σisAis (1.9)
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Mx =
nc∑

ic=1
σicAicyic +

ns∑
is=1

σisAisyis (1.10)

My =
nc∑

ic=1
σicAic(−xic) +

ns∑
is=1

σisAis(−xis) (1.11)

où : εsect est la déformation axiale de la section ; ϕsect
x et ϕsect

y sont les courbures de la
section sur les axes x et y, respectivement. N est l’effort normal sur la section, Mx et My

sont les moments dans l’axe x et y, respectivement (figure 1.8), n est le nombre de fibres.
Les autres notations des paramètres sont données dans le tableau suivant :

Tableau 1.1 : Notation des paramètres du modèle d’élément fibre
Béton Acier

Numéro et nombre total des fibres ic, nc is, ns
Coordonnées de la fibre xic, yic xis, yis

Section de la fibre Aic Ais

Déformation de la fibre εic εis
Contrainte dans la fibre σic σis
Module de Young de la fibre Et

ic Et
is

Chaque élément fibre dans une section, possède sa propre loi constitutive uni-axiale et
est soumis à l’hypothèse qu’une section plane reste plane après déformation. Ce modèle
simplifié peut simuler le couplage effort axial-flexion des portiques en béton armé, et peut
s’adapter à différentes formes de section et il prend en compte la flexibilité sur la longueur
de l’élément [64, 114].

Néanmoins, l’un des problèmes critiques du modèle d’élément de poutre en fibres est de
savoir comment calculer les contraintes des fibres de béton et d’acier à partir de leurs
déformations [113]. Il est à noter que de nombreux modèles contrainte-déformation ont
été proposés pour l’élément de poutre en fibres [159, 163, 175, 176].

Sachant que les fibres de béton sont plus fragiles à la rupture par cisaillement ou par
torsion qu’à la rupture par flexion, l’un des défis de ce modèle à fibres réside dans sa
capacité à simuler avec précision le cisaillement ou la torsion non linéaire. Une solution
simplifiée à ce problème a été proposée par Lu et al [113] dans laquelle, lorsque la force de
cisaillement interne ou le moment de torsion dépasse la résistance au cisaillement ou à la
torsion prescrite de l’élément de poutre en fibres, la résistance et la rigidité de l’élément
sont supposées chuter brusquement à zéro.
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1.5.1 Modèles de comportement du béton

Les premières études sur le béton armé étaient basées sur la théorie de résistance ultime
[147], la théorie élastique a été généralement admise, en grande partie, parce qu’elle était
déjà utilisée pour les autres matériaux de construction. Les essais ont montré que le
dimensionnement avec la théorie élastique sous condition de choisir des valeurs
adéquates pour les contraintes admissibles conduit à des structures ayant un bon
comportement. Cependant, cette théorie élastique avait beaucoup d’inconvénients dont
l’économie n’était pas la moindre. De plus, sous de grandes charges, les sections en
béton armé ont un comportement non élastique, la théorie élastique ne peut donc pas
prévoir un comportement exact du béton armé en raison de l’apparition de déformations
non élastiques. Par conséquent, la réflexion était orientée vers l’analyse non linéaire des
structures en béton armé, cette analyse a conduit à une bonne connaissance de la
ductilité des structures. La considération donc de la non-linéarité physique c’est-à-dire
celle due aux lois de comportement des matériaux, était à la base de plusieurs recherches
effectuées, cela a conduit à la proposition de quelques modèles permettant d’inclure les
phénomènes d’endommagement et de rupture du béton.

Kent et Park [93] ont proposé un simple modèle contrainte-déformation applicable pour
un béton confiné en se basant sur les résultats expérimentaux des poteaux carrés avec
des résistances de béton jusqu’à 60 MPa et confiné à l’aide des cadres transversaux. Dans
ce modèle, les auteurs ont considéré que l’effet de confinement pourra influer la phase
plastique seulement. scott et al [151] et Park et al [134] ont par la suite modifié le modéle
de Kent et Park [93] pour inclure un facteur d’amélioration qui dépend du taux et de la
limite élastique des armatures transversales. Sheikh et al [157] ont développé le premier
modèle qui a considéré l’influence de la disposition des armatures longitudinales et la
méthode de configuration des cadres transversaux sur la pression latérale.

Mander et al [118] ont proposé un modèle de confinement qui est capable de prédire les
avantages de confinement dans les poteaux circulaires ou rectangulaires sous un
chargement cyclique ou monotone ; pour tenir compte de l’observation expérimentale
que toute la section du béton n’est pas effectivement confinée, les auteurs réduisent la
pression de confinement latérale par un coefficient calculé en divisant la section de béton
confinée effective par la section totale du béton.

Dans le travail de Cusson et Paultre [34], le modèle de béton confiné est développé et
calibré sur la base des résultats expérimentaux sur cinquante poteaux de grandes
dimensions en béton à haute performance testés sous un chargement centré. Dans leur
modèle, les effets de la résistance en compression du béton, des limites élastiques des
aciers utilisés, de la quantité, de la disposition et l’espacement des étriers, et de la
quantité d’armatures longitudinales sont pris en considération.
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En se basant sur d’anciens modèles, Samani et Attard [150] ont proposé un modèle qui
permet de prédire le comportement d’un béton ordinaire et à haute résistance avec et
sans confinement.

Deux formules pour prédire la déformation et la contrainte maximale d’un béton confiné
avec armatures transversales, ont été proposées par Halima et al [1] en se basant sur
une analyse basée sur une large base de données expérimentales de plusieurs chercheurs.
Les deux formules proposées par les auteurs sont applicables pour un béton ayant une
résistance jusqu’à 200 MPa. Dans la majorité des modèles proposés, il a été montré que
la pression latérale due au confinement a un effet positif sur le comportement du béton.

Plusieurs modèles de béton confiné avec armatures transversales ont également été
proposés et continuent d’être développés apportant chacun des améliorations ou des
modifications aux lois de comportement du béton.

Dans ce qui suit, le modèle de Mander et al [118] va être développé car il servira dans la
modélisation du réservoir en béton surélevé étudié dans le cadre du présent travail.

Modèle de Mander

Dans le modèle de Mander et al [118] une relation contrainte-déformation a été proposée
pour béton confiné et non confiné. Pour le cas du béton confiné la résistance a été améliorée
en raison de la pression latérale exercée par les armatures transversales sur le béton comme
illustré sur la figure 1.9.

Figure 1.9 : Modèle contrainte-déformation de Mander et al (1988) proposé pour le chargement
monotone du béton confiné et non confiné [118]

Pour un chargement monotone et une vitesse de déformation lente, la résistance à la
compression du béton fc est donnée par :

fc = f ′
cc x r

r − 1 + xr
(1.12)

Où :
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x = εc

εcc

(1.13)

εcc = εc0

[
1 + 5

(
f ′

cc

f ′
c0

− 1
)]

(1.14)

r = Ec

Ec − Esec

(1.15)

Ec = 5000
√
f ′

c0 (1.16)

Esec = f ′
cc

εcc

(1.17)

εc est la déformation de compression longitudinale, εcc est la déformation du béton confiné,
f ′

c0 est la résistance à la compression du béton non confiné, εc0 est la déformation du béton
non confiné ( généralement sa valeur est prise égale à 0.002). Ec et Esec représentent,
respectivement, les modules d’élasticité tangent et sécant du béton.

La résistance à la compression du béton confiné f ′
cc s’exprime en fonction de la pression

latérale exercée par les armatures transversales par :

f ′
cc = f ′

co

(
2.254

√
1 + 7.94f ′

l

f ′
co

− 2 f
′
l

f ′
co

− 1.245
)

(1.18)

f ′
l est la pression latérale de confinement effective, elle s’exprime comme suit :

f ′
l = kefl (1.19)

fl est la pression latérale de confinement. est le coefficient d’efficacité du confinement, il
tient compte de la géométrie de la section et de la configuration des armatures
longitudinales et transversales.

Dans le cas de sections circulaires comme montré sur la figure 1.10, fl est donnée par :

fl = 1
2ρsfyh (1.20)

Le coefficient d’efficacité du confinement ke est donné pour le cas d’armatures circulaires
(cerces) par :

ke =

(
1 − s′

2ds

)2

1 − ρcc

(1.21)
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Pour les armatures spirales, le coefficient d’efficacité du confinement est donné par :

ke =

(
1 − s′

2ds

)
1 − ρcc

(1.22)

où ds est le diamètre de la spirale (centre à centre). s′ et s sont, l’espacement nette et
l’espacement entre centres des cerces, respectivement.

Figure 1.10 : Noyau efficacement confiné par des cerces [118].

Le coefficient ke est s’exprime pour des sections rectangulaires (Figure 1.11) par :

ke =

(
1 −∑n

i=1
w′

i

6bcdc

) (
1 − s′

2bc

) (
1 − s′

2dc

)
1 − ρcc

(1.23)

Figure 1.11 : Noyau efficacement confiné par des cadres rectangulaires [118].
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avec : bc et dc sont les dimensions du cadre extérieur mesurées à partir du centre de la
barre dans les directions x et y, respectivement. w′

i est la distance nette entre deux barres
longitudinales et s′ est l’espacement net des cadres. ρcc est le rapport entre la section des
armatures longitudinales et la section du béton confiné.

Dans le cas où, des éléments rectangulaires en béton armé ont des quantités différentes
en terme d’acier de confinement transversal dans les deux directions x et y. Les pressions
latérales de confinement effective sont données par :

f ′
lx = ke ρxfyh (1.24)

f ′
ly = ke ρyfyh (1.25)

avec, fyh est la limite élastique des armatures transversales. ρx et ρy sont les
pourcentages des armatures transversales dans les deux directions, x et y,
respectivement. Ils représentent, dans chaque direction, le rapport du volume d’acier de
confinement transversal au volume du noyau du béton confiné et sont donnés comme
suit :

ρx = Asx

sdc

(1.26)

ρy = Asy

sbc

(1.27)

Asx et Asy sont les surfaces totales des barres transversales qui fonctionnent dans les
directions x et y, respectivement, et s est l’espacement des cadres du centre au centre.

Pour une description complète de la loi de comportement, il est nécessaire de déterminer
la déformation ultime εcu qui peut être exprimée par :

εcu = 0.004 + 1.4fyρsεsu

f ′
cc

(1.28)

avec, εsu est la déformation ultime de l’acier d’armature. ρs est le rapport volumétrique
de l’acier de confinement, il est égal à ( ρx + ρy) pour les sections rectangulaires et à
(4As/dss) pour les cerces, As étant la section des armatures transversales.

Le béton non confiné suit la même courbe que le béton confiné (équation (1.18)) avec
une pression de confinement latérale effective nulle (f ′

l = 0). La partie de la branche
descendante pour des déformations supérieures à 2 εc0 est supposée être une ligne droite
qui atteint zéro à la déformation d’éclatement du béton non confiné εsp, comme illustré
sur la figure1.9 .

En traction, une relation linéaire contrainte-déformation est supposée jusqu’à la résistance
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ultime à la traction, à condition que cette dernière ne soit pas dépassée. La contrainte
longitudinale de la traction du béton ft est donnée par :

ft =

Ecεt, quand ft < f ′
t

0, Si non
(1.29)

εt est la déformation longitudinale du béton en traction, et f ′
t est la résistance à la traction.

1.5.2 Modèles de comportement de l’acier

Plusieurs modèles représentatifs de la relation contrainte-déformation dans l’acier ont été
proposés. On cite comme exemple, le modèle développé par Gomes et Appleton [73],
qui est une modification de la relation contrainte-déformation de l’acier proposée par
Menegotto et al [124], tenant compte de l’effet du flambement inélastique des barres
d’acier dans le béton armé. Ce modèle numérique a été validé en se basant sur des résultats
expérimentaux.

Un autre modèle a été également développé par Dhakal et Maekawa [37], qui est une
modification du modèle de Menegotto-Pinto [124], cette modification permet de tenir
compte de l’effet du flambement, a cet effet, un modèle constitutif cyclique complet
dépendant du chemin est obtenu en combinant les équations représentant les deux
enveloppes monotones et les boucles cycliques ; une comparaison avec les résultats des
tests de barres nues a montré que le modèle proposé pourrait raisonnablement prédire le
comportement cyclique des barres d’armature, y compris les boucles de
post-flambement.

Dans le cadre de la présente thèse, les modèles de Menegotto-Pinto [124] et de Park et
Paulay [133] qui sont très connus, seront utilisés pour deux parties distinctes de l’étude
du réservoir en béton surélevé. Ces deux modèles sont décrits dans ce qui suit.

Modèle de Menegotto-Pinto

Dans le modèle de Menegotto-Pinto [124], la loi constitutive contrainte-déformation de
l’acier d’armature est donnée comme suit :

σ∗ = bε∗ +
[

1 − b

(1 + (ε∗)R)1/R

]
ε∗ (1.30)

Les coordonnées (ε, σ) sont la déformation et la contrainte au point étudié, (εr, σr) sont
les coordonnées du dernier point d’inversion de déformation dans le plan de contrainte-
déformation et (ε0, σ0) représentent les coordonnées des deux intersections asymptotes

23



Chapitre 1 : Généralités et revue de la littérature

tel que montré sur la figure 1.12. Ces paramètres sont actualisés après chaque inversion
de la déformation.

Figure 1.12 : Modèle de Menegotto-Pinto pour l’acier d’armature. [124].

Le paramètre b représente le taux de durcissement, R détermine la courbure de la courbe
de transition ; il est actualisé après chaque inversion de la déformation par la relation
suivante :

R = R0 − R1ξ

R2 + ξ
(1.31)

où : ξ est appelée excursion plastique normalisée, il est également actualisée après chaque
inversion de la déformation. R0, R1 et R2 sont des constantes matérielles qui contrôlent la
courbure des branches hystérétiques. L’écrouissage isotrope peut être incorporé dans ce
modèle en introduisant le décalage de contrainte suivant σshift, qui déplace la position de
l’asymptote de plastification et elle est actualisée après chaque inversion de la déformation.

σshift

σy

= Max
∣∣∣∣∣a1

[
εmax

εy

− a2

]
, 0
∣∣∣∣∣ (1.32)

avec : σy et εy désignent la contrainte de plastification initiale et la déformation
correspondante, respectivement. εmax est la déformation maximale absolue à l’instant de
l’inversion de déformation, a1 détermine l’amplitude du décalage de contrainte , a2 est le
seuil pour (εmax/εy), au-dessus duquel la contrainte de décalage est activée. La
contrainte de plastification initiale (σy) et la déformation (εy), sont obtenues à partir des
essais de traction effectués sur des échantillons de barres d’armature.

Dans cette relation contrainte-déformation, les branches de chargement et de
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déchargement de la loi de comportement uni-axiale suivent une courbe de transition à
partir de deux asymptotes linéaires, comme illustré dans la figure 1.12.

Modèle de Park et Paulay

Le modéle proposé par Park et Paulay [133] est illsuré sur la figure 1.13, sous fome de
relation contrainte déformation, cette loi de comportement présente globalement trois
régions.

Figure 1.13 : Courbe contrainte-déformation de l’acier proposée par Park and Paulay [133].

Pour chaque région, les équations utilisées pour développer les lois constitutives dans ce
modèle sont les suivantes :

Région AB : 0 ≤ εs ≤ εy

fs = Es · εs (1.33)

εy = fy

Es

(1.34)

Région BC : εy ≤ εs ≤ εsh

fs = fy (1.35)

Région CD : εsh ≤ εs ≤ εsu

fs = fy

[
m (εs − εsh) + 2
60 (εs − εsh) + 2 + (εs − εsh) (60 −m)

2(30r + 1)2

]
(1.36)

εsh = 16εy (1.37)
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avec : 
m =

(
fsu

fy

)
(30r + 1)2 − 60r − 1

15r2

r = εsu − εsh

(1.38)

Tous ces paramètres utilisés dans ces équations sont montrés sur la figure 1.13, où : fy

est la limite d’élasticité de l’acier, fsu est la contrainte ultime de l’acier, Es est le module
d’élasticité, εy et εsh sont, respectivement, la déformation élastique limite et la déformation
d’écrouissage, et εsu est la déformation ultime de l’acier.

1.6 Capacité sismique des structures

On entend par la capacité sismique d’une structure, sa capacité à résister au mouvement
du sol auquel elle est soumise [139]. Autrement dit, quand un chargement sismique se
produit, il provoque des forces internes sur la structure, la manière dont la structure se
comporte est appelée capacité sismique. Celle-ci est représentée sous forme d’une courbe
force-déplacement, appelée courbe de capacité, qui relie l’effort tranchant à la base auquel
la structure peut résister en fonction des déformations exprimées en termes de déplacement
au sommet qu’elle peut supporter [88, 140].

Cette courbe de capacité est obtenue à travers les analyses non-linéaires statiques et
dynamiques, les méthodes utilisées dans les travaux réalisés dans le cadre de cette présente
thèse sont : la méthode statique non linéaire Pushover, la méthode dynamique non linéaire
et la méthode d’analyse dynamique incrémentale (IDA).

1.6.1 Méthode statique non linéaire Pushover

La méthode statique non linéaire est aujourd’hui utilisée pour l’évaluation de la
performance sismique des bâtiments existants ou à réaliser. Cette méthode consiste à
exercer des forces latérales croissantes de façon monotone sur la structure jusqu’à ce que
le déplacement cible, qui est généralement localisé au sommet, est atteint [60]. Le terme
pushover provient de ce que le fondement de la méthode consiste à établir une courbe
effort-déplacement unique pour caractériser le comportement de la structure en «
poussant » dessus, de plus en plus intensément, jusqu’à ce qu’elle atteigne son
déplacement maximal [27]. Cette méthode est relativement simple, elle permet d’estimer
la demande sismique et la capacité d’une structure avec une précision acceptable. Les
deux hypothèses sur lesquelles est basée la procédure statique non linéaire sont :

- La réponse de la structure est contrôlée par le mode fondamental.
- La forme du mode ne change pas quand la structure se déforme (entre dans la
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phase inélastique).

Il est à noter qu’après la déformation de la structure, ces deux hypothèses sont
approximatives. De plus, la précision de cette procédure statique non linéaire est limitée
aux structures de faible et moyenne hauteur, pour lesquelles l’action inélastique est
répartie sur toute la hauteur de la structure [99]. Plusieurs procédures améliorées
d’analyse pushover ont été développées pour palier aux limitations de la procédure
statique non linéaire dans la distribution de forces invariantes, qui ne prend pas en
compte la contribution des modes supérieurs à la réponse, ou de la redistribution des
forces d’inertie en raison de la déformation de la structure [51]. Parmi ces procédures
améliorées, la procédure d’analyse pushover modale (MPA), basée sur la théorie de la
dynamique structurelle et qui conserve la simplicité de la procédure pushover et
proposée par Chopra et al [27]. Dans cette procédure améliorée, les contributions des
modes supérieurs sont incluses, ce qui donne une précision supérieure dans l’estimation
des demandes sismiques. Toutefois, les distributions des forces latérales invariables sont
toujours adoptées dans cette procédure. Pour y remédier, Mao et al [122] ont amélioré la
procédure MPA en considérant la redistribution des forces d’inertie après que la
structure se déforme [122].

1.6.2 Méthode d’analyse dynamique non linéaire

Cette méthode d’analyse dynamique non linéaire évalue les performances sismiques
structurelles en appliquant une ou plusieurs accélérations des mouvements de sol à la
structure pour représenter le séisme de conception [137]. Pour l’évaluation et la
conception sismique, cette méthode est considérée comme la plus précise. En effet, elle
permet d’évaluer la réponse dynamique temporelle de la structure et évite l’utilisation
des facteurs de comportement qui peuvent ne pas prendre en compte correctement la
ductilité de la structure. L’utilisation de cette méthode nécessite trois étapes qui sont
nécessaires pour sélectionner l’accélération sismique. En premier lieu, le spectre de
réponse de conception doit être spécifié en fonction du code sismique réglementaire lié à
la zone d’implantation du bâtiment, ensuite, plusieurs accélérogrammes sont sélectionnés
correspondant aux caractéristiques aussi bien du site qu’au spectre de conception
sismique. Enfin, les accélérogrammes sélectionnés sont chargés puis, en considérant un
cas de chargement, ces accélérogrammes sont appliqués à la structure pour évaluer sa
performance sismique. Par ailleurs, il est nécessaire d’utiliser un ensemble
d’enregistrements sismiques, et de calculer les réponses moyennes ou maximales afin
d’obtenir des résultats plus fiables en raison de la dispersion des résultats due à la
complexité du comportement non linéaire des structure. Cependant, du fait d’effectuer
plusieurs analyses, cela entraîne une augmentation du temps de calcul et de l’espace de
stockage des résultats.
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1.6.3 Méthode d’analyse dynamique incrémentale (IDA)

L’idée de l’analyse dynamique incrémentale (IDA) a été proposée pour la première fois
par Bertero [18] en 1977, cette analyse a par la suite, été développée et améliorée par de
nombreux chercheurs à la fin du dernier siècle et au début de ce siècle [14, 39, 115, 116].
Cette méthode d’analyse a été adoptée est considérée comme la méthode la plus pertinente
pour estimer de manière plus approfondie la performance d’une structure soumise à des
excitations sismiques [26]. Dans cette analyse, un modèle structurel correctement défini
est soumis à une série d’analyse dynamique non linéaires, en utilisant un (ou plusieurs)
enregistrement(s) de mouvement du sol avec des niveaux d’intensité progressives jusqu’à
ce que la structure passe de l’état élastique à l’état non linéaire suivi d’un effondrement
structurel, ainsi, une (ou plusieurs) courbe(s) de réponse paramétrée(s) sont obtenues en
fonction du niveau d’intensité de ces séismes [39].

Cette analyse permet d’obtenir des courbes qui visualisent les réponses structurelles et
décrivent le comportement des structures soumises aux charges sismiques. La conception
de ces courbes nécessite de choisir au préalable deux paramètres essentiels [26] :

- Les paramètre de la réponse sismique qui peut être représentée par le déplacement
maximal au sommet, l’effort tranchant à la base ou bien la rotation maximale.

- La mesure de l’intensité du séisme, ce paramètre peut être défini par l’accélération
maximale au sol « PGA (Peak Ground Acceleration) » ou l’accélération spectrale
correspondante à la période fondamentale de la structure.

A partir de ces courbes obtenues par l’analyse dynamique incrémentale, la capacité
sismique de la structure peut être exprimée sous la forme d’une courbe de capacité
sismique IDA. Chaque point de cette courbe est déterminé en sélectionnant le
déplacement maximal au sommet de la structure atteint durant un niveau d’analyse et
l’effort tranchant à la base maximal correspondant. Cette capacité sismique de la
structure, est valide uniquement pour l’accélérogramme considéré. De ce fait, il est
nécessaire de considérer une courbe de capacité sismique moyenne en utilisant un
nombre suffisant d’enregistrement du mouvement du sol.

Par ailleurs, bien que cette méthode d’analyse incrémentale dynamique présente
beaucoup d’avantages, son utilisation nécessite un temps de calcul et un stockage des
donnés important. L’un des aspects clés de la méthode IDA, est le choix des
accélérogrammes à utiliser, qui peuvent être des accélérogrammes réels présentant des
enregistrements sismiques réels ou des accélérogrammes artificiels présentant un spectre
de réponse moyen cohérent avec le spectre de conception.
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1.7 Performance sismique

Deux éléments clés, sont nécessaires pour la conception et l’évaluation basées sur les
performances sismiques d’une structure ; la capacité sismique et la demande sismique
qui décrit les effets d’un séisme sur une structure. L’évaluation de la performance est
faite de sorte que la capacité sismique d’une structure soit supérieure à sa demande
sismique [8]. Cette évaluation est effectuée à travers un point appelé point de performance
ou déplacement cible, qui désigne l’intersection de la courbe de capacité et du spectre
de demande [60, 62]. Le point de performance permet de vérifier la performance d’une
structure par rapport à ces niveaux de performance. Il peut être soit un état ou une
condition limite des dommages, décrit par les déformations physiques à l’intérieur d’une
structure et la capacité de fonctionnement d’une structure après un séisme.

Vu leur grande importance, notamment pour assurer l’approvisionnement en eau après
un tremblement de terre ; les réservoirs surélevés ont fait l’objet de plusieurs travaux de
recherches, visant à comprendre et améliorer leur comportement sismique et d’assurer
leur performance sismique. On cite par exemple, l’étude réalisée par Ghosh et al [28] qui a
été conduite en faisant une comparaison du comportement sismique de deux conceptions
de réservoirs en béton surélevés, dans la première conception, la structure de support
est faite en portique (poteaux et poutres) tandis que dans la deuxième conception, la
structure de support est d’une forme en fût. Leur étude a révélé que le réservoir surélevé
avec une structure de support en portique est plus résistante au séisme. Ils ont également
suggéré de prendre en compte de la force du vent dans le dimensionnement des réservoirs
surélevés. Soroushnia et al [158] ont étudié les causes des dommages causés aux réservoirs
d’eau lors de tremblements de terre précédents, dans le but d’identifier et de fournir des
modèles pour les types de dommages qui se produisent dans ces structures. La recherche
a révélé que les réservoirs surélevés en béton armé ayant une structure de support en
poteaux et poutres présente un meilleur comportement sismique comparativement au cas
du réservoir avec une structure de support en fût. De plus, dans leur étude effectuée sur
les performances sismiques d’un réservoir surélevé d’une capacité de stockage de 900 m3,
les auteurs ont déterminé les modes de rupture dominants dus aux forces de cisaillement
dans les poutres ainsi que les modes de rupture dus aux forces axiales qui sont dominant
dans ce réservoir.

La performance sismique des réservoirs surélevés, en tenant compte de l’interaction sol-
structure (ISS), a été étudiée par Kumar et al [100]. Les auteurs ont évalué l’effet de l’ISS
sur les performances sismiques du réservoir surélevé, ils ont aussi évalué l’efficacité de la
technique d’isolation de la base pour améliorer les performances sismiques des réservoir
surélevé. Dans leur étude, il est montré que la fragilité sismique de la structure du réservoir
dépend largement de la rigidité du sol ainsi que de la rigidité de la structure de support. De
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plus, le système d’isolation s’est avère efficace pour améliorer les performances sismiques
des réservoirs surélevés.

Mansour et al [121] ont réalisé des analyses dynamiques non linéaires sur les réservoirs
surélevés en béton armé en tenant compte de l’interaction fluide-structure. Les auteurs
ont examiné trois variantes de la structure de support composée de poteaux et poutres,
afin d’évaluer l’effet de la forme de la structure de support sur les performances sismique
du réservoir surélevé, des courbes de fragilité ont été générées selon trois états limites de
performance spécifiés dans Vision 2000 [174] et basés sur les résultats d’analyses
dynamiques incrémentales pour chaque modèle. Enfin, les ratios de marge
d’effondrement ont été quantifiés pour évaluer la marge de sécurité sismique par rapport
à l’effondrement des réservoirs surélevés. Les résultats de l’analyse, ont montré que les
réservoirs d’eau surélevés ayant une structure de support composée de poteaux et
poutres formant des croix, ont une meilleure performances sismique.

Omidinasab et al [129], ont également étudié le comportement non linéaire d’un réservoir
surélevé à base fixe en variant la hauteur de remplissage.

Par ailleurs, la revue de littérature a révélé qu’il y a encore plusieurs travaux de recherches
effectués sur l’évaluation des performances sismiques des réservoirs surélevés, cependant,
peu de ces travaux de recherches ont examiné le comportement sismique non linéaire en
tenant compte des interactions fluide-sol-structure (IFSS).

Dans les travaux de recherche réalisés dans le cadre de cette présente thèse, des études sur
le comportement sismique non linéaire des réservoirs en béton surélevés sont effectuées
avec et sans interactions fluide-sol-structure (IFSS).

1.8 Indice d’endommagement

Un indice d’endommagement sismique est un paramètre qui permet d’évaluer
numériquement le degré de détérioration d’une structure ou d’un élément de la structure
après un tremblement de terre. Ce paramètre sert comme outil de support pour la
conception de structures résistantes aux séismes ou pour la réparation des structures
endommagées [101]. Il permet aussi d’étudier la fiabilité des structures existantes et les
scénarios de dommages sismiques, sur la base desquels il est possible de prendre la
décision si une structure doit être renforcée ou non (renforcement pré-séisme). Du fait
qu’il peut fournir des prévisions de performance sismique pour de nouveaux types de
structures, en particulier celles de grande importance, ces prévisions peuvent constituer
une aide précieuse pour la conception sismique de ces structures [90]. Cependant, il
existe des incertitudes dans le calcul d’endommagement, en particulier dans les
hypothèses de modélisation pour l’analyse structurelle et dans le choix des accélérations
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sismiques. De plus, les résistances réelles des matériaux et des éléments structurels
peuvent être très différentes de celles supposées pour l’analyse. Il est également difficile
d’identifier les caractéristiques du mouvement du sol qui décrivent la puissance
destructrice d’un tremblement de terre [141].

La quantification des critères de performance sismique, nécessite d’exprimer les dommages
de manière quantitative, en utilisant des indices d’endommagement sismique. Ces indices
sont représentés par une quantité qui varie de 0 à 1 (ou de 0 à 100%) dont la valeur
est nulle lorsqu’aucun dommage ne se produit et dont la valeur égale à l’unité 1 (ou
100%) lorsqu’un l’endommagement total se produit [90]. Ces indices d’endommagement
sont basés sur un paramètre de dommage, ou sur une combinaison de deux paramètres de
dommage ou plus. En général, ces paramètres peuvent être basés sur une valeur maximale
unique, une plage maximale ou une valeur cumulative. Lorsque le paramètre de dommage
est basé sur la force ou la demande en énergie, une valeur maximale unique semble être la
plus appropriée, et s’il est basé sur des déformations inélastiques, il est préférable d’utiliser
une valeur cumulative [141].

Pour évaluer un indice d’endommagement sismique, une analyse statique ou dynamique
non linéaire est nécessaire afin d’estimer les dommages sismiques des éléments qui sont
entrés dans la phase plastique de leur réponse (la réponse non linéaire de la structure). Par
conséquent, il est idéal d’utiliser l’analyse dynamique non linéaire [90, 141]. D’autres types
d’analyse moins exigeants peuvent être utilisés, tels que l’analyse statique non linéaire
(Pushover). D’autre part, il existe des indices d’endommagement qui peuvent être estimés
de manière empirique, sans effectuer d’analyses, en utilisant des formules simples qui
mettent en corrélation les mesures d’un séisme, telles que la magnitude ou l’intensité, aux
dommages causés à différents types de structures [90].

Dans la littérature, il existe plusieurs propositions d’indices d’endommagement qui
concernent des structures en béton armé soumises à l’action sismique. Ces propositions
sont le produit d’une large expérience du comportement de ces structures sous
chargement sismique, issue aussi bien de l’observation de séismes réels que des
expériences menées en laboratoire [101]. Ces indices d’endommagement peuvent être
classés, en fonction de la partie de la structure dont on décrit les dommages, en trois
catégories : les indices locaux, intermédiaires et globaux ; selon qu’ils se réfèrent à un
seul élément, à une partie de la structure (sous-structure comme un étage d’un
bâtiment), ou à la structure entière, respectivement [90]. Selon Negulscu et al [128], les
indices d’endommagement peuvent être classés en deux catégories, en fonction des
paramètres utilisés pour les définir, nommés indices d’endommagement modaux et non
modaux qui sont basés sur des paramètres modaux et non modaux, respectivement.
Parmi ces indices on peut citer : les indices d’endommagement basés sur une
combinaison de ductilité définie en termes de déplacement et de la dissipation d’énergie
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proposés par Ansari et Agrawal [5], et par Park et al [135]. Un indice d’endommagement
basé sur le concept de la fatigue cyclique est proposé par Krawinkler et al [80]. D’autres
travaux comme ceux dans [5, 40, 128], ont proposé des indices d’endommagement basés
sur la période élastique, inélastique, et celle d’endommagement d’une structure.

Récemment, Benkhellat et al [16] ont proposé un indice d’endommagement global basé
sur le déplacement cible et la dégradation de la rigidité afin d’évaluer les différents états
de dommage d’un silo de stockage en béton armé.

Par ailleurs, pour le cas des réservoirs en béton surélevés avec une structure de support
composée de poteaux et de poutres, il existe très peu de travaux traitant
l’endommagement sismique [103, 121], afin de contribuer au comblement de cette lacune,
un indice d’endommagement global basé sur l’allongement des deux périodes impulsive
et convective ainsi que leurs valeurs ultimes a été proposé par Bouchala et al [21] afin
d’évaluer les différents états de dommage d’un réservoir surélevé compte tenu de
l’interaction fluide-sol-structure et du décollement de la fondation.

1.9 Conclusion

Ce premier chapitre qui est dédié aux généralités et à la revue de la littérature, a permis
d’introduire les notions qui vont servir dans la modélisation des réservoirs surélevés en
tenant compte des effets conjugués des interactions fluide-sol-structure (IFSS) ainsi que
les méthodes utilisées pour évaluer leur capacité sismique, dans les chapitres dédiés aux
applications. En effet, la modélisation et l’évaluation des performances sismiques des
réservoirs en béton surélevés de façon adéquate, nécessitent de prendre en compte aussi
bien l’interaction du fluide avec le réservoir que l’interaction de sa fondation avec le sol.
De plus, l’analyse du comportement non-linéaire des structures nécessite d’introduire
des lois représentatives du comportement réel. Lors de la modélisation des structures en
béton armé, la non-linéarité peut être introduite de manière répartie à travers des
modèles à fibres qui sont dotées de lois de comportement uni-axiales, ou bien à travers
des modèles à plasticité concentrée permettant la formation de rotules plastiques. Les
modèles, de Mander et al pour le béton et les deux modèles de Menegotto-Pinto et de
Park et Paulay pour l’acier, fournissent une représentation satisfaisante du
comportement non-linéaire des structures en béton armé.

En outre, la capacité sismique d’une structure peut être déterminée en faisant des
analyses statiques non linaire (pushover) ou dynamiques non linéaire. Il est bien connu
que l’analyse dynamique non linéaire permet d’obtenir des résultats plus précis que
l’analyse statique non linéaire, cependant, du fait d’effectuer plusieurs analyses, cela
entraîne une augmentation du temps de calcul et de l’espace de stockage des résultats.
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Enfin, la revue de la littérature des différents travaux de recherches effectués sur les
performances sismiques des réservoirs en béton surélevés, a révélé qu’il existe très peu de
travaux portant à la fois sur l’évaluation du comportement sismique non linéaire, et la
quantification des dommages sismiques que peut subir un réservoir en béton surélevé, en
tenant compte des effets conjugués des interactions fluide-sol-structure.
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CHAPITRE 2

Effet de l’interaction sol-structure et de la masse
d’eau stockée sur le comportement sismique des

réservoirs surélevés

2.1 Introduction

Les interactions dynamiques aussi bien entre le mouvement du fluide et la déformation
des parois du réservoir qu’entre la flexibilité du sol et la fondation, rendent l’analyse
dynamique des réservoirs plus complexe. En effet, plusieurs travaux de recherches ont
révélé que les interactions fluide-structure (IFS) et sol-structure (ISS) ont un effet très
important sur le comportement dynamique de ces structures [160].

Les phénomènes d’interaction sont très présents dans le domaine industriel impliquant
simultanément trois sous domaines : fluide, sol et structure. L’interaction
fluide-sol-structure continue donc de faire l’objet de plusieurs travaux de recherche [108].

En raison de la complexité de l’analyse dynamique tridimensionnelle qui nécessite une
connaissance approfondie des techniques numériques de couplage du fluide avec la
structure et qui prend un temps de calcul et un espace mémoire très importants [153].
L’utilisation des modèles simplifiés permet donc la résolution du problème d’une manière
globale avec une prise en compte approximative mais satisfaisante, des interactions avec
simplicité et rapidité. Le modèle de Housner [83] qui est un modèle mécanique simplifié
dans lequel le fluide stocké est représenté par deux masses ; l’une impulsive qui est
supposée bouger à l’unisson avec le réservoir et une autre masse dite convective ayant un
mouvement découplé de celui du réservoir. Deux hypothèses essentielles sont à signaler
dans ce modèle à savoir : les parois sont infiniment rigides, le fluide est incompressible
qui subit des déplacements petits. Dans ce modèle, la modélisation du réservoir surélevé
peut être réalisée en utilisant un modèle discret à deux degrés de libertés (2DDL) [83],
dans lequel les valeurs des masses et leurs positions ainsi que les expressions des ressorts
sont en fonction de la hauteur de remplissage et des caractéristiques géométriques du
réservoir. Dans l’Eurocode 8 [53] les caractéristiques du modèle à 2DDL sont données
dans un tableau en fonction de la hauteur de remplissage et du rayon du réservoir.

Dans le présent chapitre, nous présentons une analyse du comportement sismique des
réservoirs surélevés en béton armé que nous avons réalisée en tenant compte des effets de
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l’eau stockée, de l’interaction sol-structure et de l’effet de la masse convective. Dans ce
travail une étude comparative a été réalisée en traitant un modèle 3D en éléments finis et
des modèles mécaniques simplifiés à deux degrés de liberté tenant compte du ballotement
de la partie convective du fluide ainsi qu’un modèle à un degré de liberté tenant compte
uniquement du mode impulsif du liquide. Le ballotement du fluide est considéré avec
deux méthodes dans les modèles simplifiés, la première méthode consiste à l’utilisation
de l’Eurocode 8 [53] quant à la deuxiéme méthode les expressions suggérées par Housner
[83] ont été employées. La modélisation du sol par des ressorts qui agissent en rotation
et en translation a permis de prendre en compte l’interaction du sol avec la structure.
Le modèle tridimensionnel est obtenu en discrétisant la structure par des éléments finis,
et une masse ajoutée équivalente est employée pour représenter le fluide. L’étude des
variations des périodes propres, de la réponse fréquentielle et sismique est réalisée afin
de mettre en évidence l’importance des effets de l’interaction sol-structure et de l’eau
contenue dans le réservoir.

Dans ce travail , une étude comparative est conduite en mettant en ouvre quatre modèles ;
trois sont des modèles mécaniques simplifiés (voir figure 2.8), et un modèle 3D en éléments
finis qui est montré dans la figure 2.7.

2.2 Modélisation de l’interaction fluide-sol-structure

Quelques méthodes de prise en compte de l’interaction fluide-sol-structure sont exposées
dans cette partie à savoir : La méthode globale, la méthode de sous-structuration et la
méthode des impédances pour le cas d’interaction sol-structure. Pour le cas d’interaction
fluide-structure, la méthode de la masse ajoutée de Westergaard [178] et la méthode de
Housner [83] ainsi que la méthode de calcul dans l’Eurocode 8 sont exposées.

2.2.1 Modélisation de l’interaction sol-structure (ISS)

De nombreuses approches ont été développées pour modéliser l’interaction entre le sol et
la structure. Parmi ces approches, la méthode de sous-structuration est particulièrement
adaptée aux cas de structures reposant sur des fondations rigides implantées sur un sol
homogène. Cette technique consiste à décomposer le système global en deux ou trois
sous-ensembles, selon que l’on considère ou non la fondation et le sol environnant. En
revanche, lorsqu’il s’agit de sols flexibles, cette méthode montre ses limites, en effet, les
effets d’interaction les plus marqués peuvent engendrer des comportements non linéaires,
rendant la superposition des réponses moins efficace. Dans ces situations, la méthode
globale, qui traite le problème couplé dans son ensemble, est souvent utilisée. Par ailleurs,
en complément des méthodes numériques telles que les éléments finis ou de frontière, il
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existe également des méthodes simplifiés utilisant des systèmes à ressorts [65, 138, 152].

Modélisation à l’aide de l’impédance de fondation

La manière la plus élémentaire pour modéliser l’effet du sol dans les calculs des structures
consiste à le représenter par des ressorts reliant un ou plusieurs points à une base rigide
soumise à un mouvement imposé. Par exemple, dans un modèle en deux dimensions et
dans le cas d’une fondation superficielle, l’interaction avec une semelle isolée peut être
modélisée à l’aide de deux ressorts l’un agit en translation et l’autre en rotation. Lorsqu’il
s’agit d’une fondation rigide soumise à un mouvement quelconque, celle-ci peut être décrite
à partir de la relation entre le torseur des forces exercées (comprenant trois composantes
de forces et trois de moments) et les déplacements rigides correspondants de la fondation
[44, 92]. Si le sol présente un comportement linéaire, qu’il soit élastique ou viscoélastique,
cette relation est définie par une matrice 6×6, appelée matrice d’impédance de la fondation
[24].

Pour le cas d’une semelle filante ou d’un radier, le sol peut aussi être modélisé par une série
de ressorts et d’amortisseurs, tant horizontaux que verticaux, disposés en un ensemble de
nœuds qui servent de points pour les calculs ou la discrétisation.

Les caractéristiques dynamiques du sol étant généralement mal comprises, on a souvent
recours à des hypothèses simplificatrices pour estimer les impédances à partir des données
expérimentales. Les formules permettant de calculer les coefficients de raideur kv, kh, kθ

et kα qui sont reprises dans le tableau 2.1

Tableau 2.1 : Formules des coefficients de raideur équivalents pour le cas d’une fondation
circulaire rigide [108, 181]

Mouvement Formules des ressorts équivalents

Vertical kv = 4Gr/(1 − ν)

Translation kh = 8Gr/(2 − ν)

Rotation kθ = 8Gr3/3(1 − ν)

Torsion kα = 16Gr3/3(1 − ν)

G : Module de déformation du sol en cisaillement
ν : Coefficient de Poisson
r : Rayon de la fondation

Ces formules sont présentes dans la majorité des ouvrages consacrés à la dynamique des
sols et des structures. [60, 65, 70, 138, 181].
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Prise en compte de l’interaction sol-structure par la méthode globale

Cette approche dite globale (ou directe) consiste à résoudre l’équation dynamique [138]
en une seule étape :

MÜ + CU̇ +KU = −MIüg (2.1)

Où : U : Représente le vecteur des déplacements relatifs du système par rapport à
l’assise, I : Un vecteur unitaire, donnant la direction de la sollicitation üg et M ,K,C sont
respectivement : Les matrices de masse, de raideur et d’amortissement du système.
Dans la plupart des cas, la méthode de résolution repose sur la technique des éléments
finis, qui offre une grande flexibilité et qui permet également de prendre en compte des
phénomènes non linéaires, tels que l’inélasticité du comportement des matériaux, le
glissement ou décollement des fondations [138].

Figure 2.1 : Prise en compte de l’ISS par la méthode directe [152]

Le principal défi que représente cette méthode directe concerne le calcul de la charge
sismique équivalente à appliquer au modèle numérique. La méthode de déconvolution du
mouvement sismique peut être utilisée, comme illustré dans la figure 2.1 :

- A la surface du sol, en champ libre, le mouvement sismique de dimensionnement
est spécifié.

- A une profondeur suffisante, le mouvement est calculé à la base inférieure du modèle
de tel sorte que l’existence d’une structure en surface ne peut pas modifier ce
mouvement ; cette étape est appelée déconvolution du mouvement sismique.

- D’une manière uniforme, sur la base du système sol-structure, le mouvement
déconvolué est imposé.

Par ailleurs, une autre problématique de la méthode directe, réside dans la détermination
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des conditions aux limites du sol afin d’éviter la réflexion des ondes de contrainte pouvant
se propager vers le domaine intérieur et modifier les réponses qui seront contradictoires
au cas physique réel [15].

Méthode de réduction de domaine

Cette approche dynamique consiste à réduire la dimension du sol. Elle est développée
en particulier pour l’analyse sismique [20, 33, 183, 185] , cette réduction du domaine
induit des gains en ressources du système. Elle permet également l’utilisation directe du
mouvement du sol en champ libre à l’interface structure-sol.

Figure 2.2 : Approche de réduction du domaine [138].

Cette méthode consiste principalement à décomposer le système en deux domaines, un
domaine proche (ou interne) et un domaine lointain (ou extérieur), tel que montré sur la
figure 2.2

- Le domaine intérieur désigné par la lettre "i" comprend la structure et d’une portion
du sol proche ayant une grande dimension.

- Le reste du domaine est désigné par la lettre "e". Cette partie est considérée
comme milieu extérieur du fait de son éloignement. Elle peut donc être tronquée.
Le contour désigné par la lettre "c" représente la frontière fictive entre les deux
parties intérieure et extérieure.

Cette méthode permet de ramener les efforts qui agissent sur le système global à une
surface continue qui entoure la structure et une petite portion du sol [152]. De ce fait, la
méthode est considérée comme une variante de la méthode globale ayant comme avantage
la réduction du domaine sol.

38



Chapitre 2 : Effet de l’interaction sol-structure et de la masse d’eau stockée sur le
comportement sismique des réservoirs surélevés

Méthode de sous structure

Le principe de cette méthode, consiste à séparer le problème d’interaction sol-structure
en deux étapes puis superposer les solutions. [65, 138]

Figure 2.3 : Sous structure [138, 152].

Le système global est subdivisé en deux parties désignées par sous-structures qui
concernent la structure elle-même et le sol sur lequel elle est implantée (Figure 2.3).

Chaque sous-structure peut être analysée individuellement et la réponse globale est
déterminée par l’addition des contributions des deux réponses à l’interface de connexion
des deux sous-structures [138].

Etape 1 : considérer le sol+fondation+structure sans poids.

- L’interface entre le sol et la fondation est supposée d’une rigidité infinie.
- Utiliser l’accélérogramme sur le rocher et calculer l’accélération à l’interface entre

le sol et la fondation (Üf ).
- Dans le cas où l’accélération (Üf ) est différente de celle du champ libre (Ücl) ; cela se

justifie par la modification du mouvement sismique par la présence de la fondation,
cette variation est baptisée : L’interaction cinématique.

Etape 2 : calculer la réponse du système sol+fondation+structure avec masse soumis à
(Üf ), c’est l’interaction inertielle ; elle provient de l’action des forces d’inerties associées à
(Üf ) .

- Examiner les impédances dynamiques au niveau de la fondation.
- La réponse de la structure sous (Üf ) est calculée en supposant qu’elle est connectée

à des ressorts qui correspondent aux impédances dynamiques au niveau
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de la fondation tel que illustré sur la figure 2.4.

Figure 2.4 : Théorème de superposition de Kausel [91, 138]

Cette approche diminue de manière significative la taille du problème, ce qui la rend
donc plus rapide que la méthode directe. Cependant, son fondement sur le principe de
superposition limite son utilisation au cas de comportement linéaire. De ce fait, Elle ne
convient pas aux problèmes d’interactions qui prennent en compte la non linéarité du
comportement des matériaux [152].

2.2.2 Méthodes de prise en compte de l’interaction
fluide-structure

Approche de masse ajoutée

Initialement développée par Westergaard [178] pour les barrages, cette technique peut
également être utilisée sur d’autres ouvrages hydrauliques qui sont soumis à un mouvement
sismique [2, 108]. A titre d’exemple, l’étude menée par Livaoğlu et Doğangün [108] sur les
réservoirs surélevés illustre bien cette approche.

Cette technique efficace et simplifiée est basée sur la solution analytique du problème
à deux dimension de vibration du réservoir, en supposant que le barrage est infiniment
rigide, d’un réservoir rectangulaire semi-infini et d’une excitation sismique horizontale
harmonique décrite par l’expression :

ẍ = a g cos
(2π
T
t
)

à x = 0 (2.2)

avec a est le coefficient d’accélération sismique, g constante de gravité , 2π/T désigne la
pulsation et t est le temps.

La forme du réservoir de hauteur (H) est associée à un système de coordonnées (xOy),
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où l’axe Ox est orienté suivant le fond et l’axe Oy avec la paroi du barrage rigide. On
suppose que la pression hydrodynamique est égale à zéro à la surface libre et à travers
tout le domaine éloigné de l’interface entre le barrage et le réservoir. En outre, on suppose
que le fond du réservoir n’a pas de mouvement vertical. Ces conditions sont formulées de
la manière suivante :



p(x, y = H) = 0

limx→∞ p(x, y) = 0

uy(x, y = 0) = 0

ux(x = 0, y) = −a g T 2

4π2 cos
(

2πt
T

)
(2.3)

L’évolution temporelle des composantes de déplacement ux (x,y,t) et uy (x,y,t) est donnée
par la résolution du problème. Par la suite, la pression hydrodynamique est calculée
en utilisant la relation de compressibilité linéaire : p = K

(
∂ux

∂x
+ ∂uy

∂y

)
. Cette pression

s’exprime comme suit [152] :

p(x, y, t) = 8aρgH
π2 cos

(2π
T
t
) ∞∑

n=1,3,5,...

( 1
n2cn

e−qnx sin
(
nπ

H − y

2H

))
(2.4)

où qn et Cn sont données par :

qn = nπcn

2H ; cn =
√

1 − 16H2

n2c2T 2 (2.5)

avec c =
√
K/ρ désigne la vitesse des ondes de pression dans l’eau. La pression à l’interface

entre le barrage et le réservoir ( où x=0) devient maximale quand t = kT , k entier, Elle
est donnée par :

pmax(y) = p(0, y, kT ) = 8aρgH
π2

∞∑
n=1,3,5,...

( 1
n2cn

sin
(
nπ

H − y

2H

))
(2.6)

Cette formule donne lieu à une configuration de l’allure de pression en forme de quart
d’ellipse. Sa valeur maximale est atteinte au fond du réservoir et s’annule au niveau de
la surface libre. En se référant à l’équation 2.4 où la pression a les mêmes pulsations et
phases que l’excitation sismique, Westergaard avait suggéré de remplacer l’expression 2.6
par une autre équation plus pratique qui donne un effet inertiel équivalent en prenant en
compte une certaine masse d’eau qui vibre à l’unisson avec le parement amont, ce qui
permet d’introduire le concept de la masse ajoutée. La largeur b de cette masse ajoutée
change en fonction de la hauteur de la manière suivante :
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b = 7
8
√
H(H − y) (2.7)

Figure 2.5 : Approche de la masse ajoutée [136, 178]

L’approche de masse ajoutée est fréquemment employée dans la résolution pratique lié
aux problèmes d’interaction entre fluide et structure. L’équation 2.7 est d’une grande
simplicité, elle permet d’intégrer l’effet du réservoir sur la dynamique du barrage avec
l’ajout d’une masse fictive dépourvue de rigidité. Ce concept de Westergaard 2.4 est
applicable si les valeurs de cn sont réelles, c’est-à-dire :

1 − 16H2

n2c2T 2 ≥ 0

ce qui conduit à :

T >
4H
nc

; n = 2i− 1, i = 1, 2, 3, . . .

L’expression :
Ti = 4H

(2i− 1)c (2.8)

est la période du réservoir au mode propre i. Ainsi, l’approche de masse ajoutée n’est
applicable que si la période fondamentale du réservoir T1 = 4H/c est plus courte que la
période de l’excitation sismique.

Système mécanique équivalent de Housner

Cette technique de Housner [83], largement reconnue, conduit à des formulations
relativement plus simples des efforts résultants, où la masse du liquide stocké est divisée
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en deux composantes :

- Une composante passive entraînant des efforts d’impulsion.
- Une composante convective entraînant des efforts d’oscillation.

Les forces d’impulsion sont générées par une portion de la masse du fluide également
appelée « masse passive », qui réagit à la translation des parois du réservoir par inertie.
On aura un système mécanique équivalent en prenant en compte d’une masse (mi), fixée
rigidement au réservoir à une hauteur (hi) qui applique sur les parois les mêmes
contraintes horizontales que la masse du liquide équivalent. En ce qui concerne les forces
d’oscillation, elles sont générées par la portion du fluide appelée « masse active » qui se
met en ballottement sous l’effet du mouvement sismique. On peut obtenir son équivalent
mécanique en tenant compte d’une masse mc, maintenue par un ressort de rigidité (Kc)
à un niveau hc. Ce ballottement génère les mêmes vibrations que la masse dynamique du
fluide, et la rigidité Kc est calculée en fonction de la pulsation.

ω =
√
Kc

mc

Sur la base du concept de Housner, le réservoir d’eau surélevé est représenté par un modèle
équivalent comme illustré dans la figure 2.6

Figure 2.6 : Modélisation d’un réservoir d’eau par le système mécanique équivalent de Housner
[83]

Selon la forme géométrique du réservoir, les masses impulsive et convective mi, mc, la
raideur du ressort Kc, ainsi que les hauteurs respectives des masses impulsive et convective
hi et hc, sont données par les formules suivantes [83] :

— Cas d’un réservoir de forme cylindrique d’un rayon R, de masse totale de l’eau me,
et d’une hauteur de remplissage h :

mi = me

tanh
(

1.7R
h

)
1.7R

h

(2.9)
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mc = 0.6me

tanh
(

1.8h
R

)
1.8h

R

(2.10)

Kc = 5.4m2
c

gh

meR2 (2.11)
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mc

)(
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− 0.56βR

h

√√√√(meR
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)2
− 1

 (2.13)

avec
β = 2.0 α = 1.33

— Cas d’un réservoir de forme rectangulaire d’une longueur 2L, de masse totale de
l’eau me, et d’une hauteur de remplissage h :

mi = me
tanh(1.7L/h)

1.7L/h (2.14)

mc = me

0.83 tanh 1.6h
L

1.6h
L

(2.15)

Kc = 3m
2
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me
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L2 (2.16)

hi = 3
8h

{
1 + α
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me

mc

(
L

h

)2
− 1

]}
(2.17)

α = 1.33

hc = h
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3
me

mc

(
L

h

)2
− 0.63βL

h

√√√√0.28
(
me

mc

L

h

)2
− 1

 (2.18)

β = 2

Où :

g : Accélération gravitationnelle. hi, hc : Hauteur associée à la masse mi et mc,
respectivement.
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Système mécanique équivalent selon l’Eurocode 8

En fonction des conditions d’excitation, on observe, selon Eurocode 8 [53], plusieurs types
de pressions hydrodynamiques qui s’exercent sur un réservoir :

1- Sous une accélération horizontale du sol, on observe :

(1-1) Une pression hydrodynamique impulsive rigide
(1-2) Une pression hydrodynamique convective rigide
(1-3) Une pression hydrodynamique impulsive flexible
(1-4) Une pression hydrodynamique convective flexible

2- Sous une accélération verticale du sol, on observe :

(2-1) Une pression hydrodynamique impulsive rigide
(2-2) Une pression hydrodynamique convective rigide
(2-3) Une pression hydrodynamique impulsive flexible
(2-4) Une pression hydrodynamique convective flexible

Toutefois, sur la base des hypothèses et des recherches antérieures, uniquement les
pressions (1-1), (1-2), (1-3), (2-1) et (2-3) sont prises en considération dans les normes
en vigueur. Selon les recherches précédentes, les pressions (1-4), (2-2) et (2-4) génèrent
des effets minimes et peuvent par conséquent être ignorées [22].

Selon l’Eurocode 8 [53], les périodes impulsives et convectives pour le cas d’un réservoir
cylindrique sont calculées à partir des expressions suivantes :

Ti = Ci

√
ρl√

tw/R

h√
E

(2.19)

Tc = Cc

√
R (2.20)

avec :

Ti : est la période du mode impulsif [s], Tc : est la période du mode convectif [s], Ci est Cc :
sont respectivement des coefficients associés aux composantes impulsives et convectives,
qu’on obtient à partir du tableau 2.2 en fonction de la hauteur de remplissage sur le rayon
du réservoir(h/R). h : est la hauteur de remplissage, R : est le rayon de la cuve, tw : est
l’épaisseur de la paroi de la cuve, ρl : est la densité du liquide et E : est le module de
Young du matériau.
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Tableau 2.2 : Valeurs des premiers modes impulsifs et convectifs en fonction du rapport entre
la hauteur de remplissage et du rayon du réservoir (h/R) [53]

h/R Ci Cc mi/me mc/me hi/h hc/h
0.3 9.28 2.09 0.176 0.824 0.400 0.521
0.5 7.74 1.74 0.300 0.700 0.400 0.543
0.7 6.97 1.6 0.414 0.586 0.401 0.571
1.0 6.36 1.52 0.548 0.452 0.419 0.616
1.5 6.06 1.48 0.686 0.314 0.439 0.690
2.0 6.21 1.48 0.763 0.237 0.448 0.751
2.5 6.56 1.48 0.810 0.190 0.452 0.794
3.0 7.03 1.48 0.842 0.158 0.453 0.825

2.3 Applications

2.3.1 Description du réservoir surélevé étudié

Le réservoir d’eau surélevé en béton armé considéré dans cette étude, est reproduit à
l’identique de celui étudié dans [108], ses dimensions sont détaillées dans la figure 2.7. La
hauteur du réservoir est de 32.3 m, la cuve est d’une capacité de 900 m3, sa hauteur est
de 9.4 m, son épaisseur est de 40 cm et son rayon varie linéairement de 4.3 m à 6 m sur les
hauteurs de 21.2 m et 24.15 m respectivement, ensuite il reste constant jusqu’à la hauteur
de 30.6 m.

20.00 m 

21.20 m 

24.15 m

30.60 m 

32.30 m 

14.0 m 

7.0 m 

0.0 m 

30.,00 m 
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Figure 2.7 : Détails du réservoir étudié [108] et le modèle 3D en éléments finis
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Le réservoir est supporté par huit poteaux d’une section carrée liés entre eux par des
poutres circonférentielles à des niveaux de 7 m et 14 m de hauteur. Les dimensions des
poteaux et des poutres sont 75×75 cm2 et 55×50 cm2, respectivement. Les poteaux sont
renforcés par des barres d’armature en acier de 12ϕ25, les poutres par 8ϕ25+8ϕ20. Le
module d’élasticité et la densité du béton armé sont pris comme suit : E = 32164.2 MPa
et γ = 25 kN/m3, respectivement. La masse volumique de l’eau est de 1000 kg/m3. Les
poteaux sont fixés à la base à l’aide d’un radier circulaire d’un rayon de 9 m, considéré
comme une plaque rigide en contact avec le sol.

2.3.2 Modélisation

Les modèles simplifiés masse-ressort à 1DDL et 2DDL sont illustrés dans la figure 2.8.

Figure 2.8 : Modèles simplifiés. (a) Modèle à un degré de liberté, (b) Modèle mécanique
équivalent, (c) Modèle à deux degrés de liberté sans interaction sol-structure et
(d) Modèle à deux degrés de liberté avec interaction sol-structure

Dans ces modèles mécaniques équivalents la masse m1 est composée de : poids propre du
container, maximum 66% du poids de la structure de support, et la masse totale de l’eau
dans le cas du modèle à 1DDL ou la masse impulsive dans le cas du modèle à 2DDL [83].
Dans le cas du modèle à un degré de liberté montré sur la figure (2-a), le réservoir se
comporte comme un pendule inversé de raideur ks exprimée par :

Ks = 3EIc

l3cg

avec lcg est la hauteur du centre de gravité de l’eau stockée par rapport à la base du
réservoir, E désigne le module d’élasticité du matériau constituant le réservoir et Ic désigne
le moment d’inertie de la structure qui supporte le réservoir [108].

Dans le modèle à deux degrés de liberté illustré sur la figure (2-b), la masse du fluide est
composée d’une portion impulsive mi ayant le même mouvement que la structure, et d’une
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portion convective mc liée aux parois du réservoir par des ressorts ayant une rigidité kc.
Les formules de Housner [83] qui sont également utilisées dans plusieurs études [84, 108],
permettent de calculer ces deux masses :

mc = me
0.318R
h

tanh
(1.84h

R

)
; mi = me

h

1.74R tanh
(1.74R

h

)
(2.21)

où me désigne masse totale de l’eau, R est le rayon du réservoir et h est la hauteur
de remplissage. Ces masses impulsives et convectives sont placées respectivement aux
hauteurs hi et hc données par :

hi = 3
8h ; hc = h− R

1.84
cosh (1.84h/R) − 1

sinh (1.84h/R) (2.22)

La masse impulsive supposée se déplacer avec le conteneur est rigidement attachée aux
parois, tandis que la masse convective représentant le ballottement du liquide est liée
aux parois par un ressort de rigidité kc = ω2

cmc avec ωc comme fréquence du mode de
ballottement du liquide donnée par :

ω2
c = (1.84g/R) tanh (1.84h/R) (2.23)

avec g est l’accélération de la pesanteur .

La structure de support du réservoir est d’une rigidité latérale k1 qui est calculée en
utilisant la méthode des éléments finis ou selon Dutta et al [46] par :

K1 = 12EcIcNc

Ch3
p

; C =
2IcNp(4N2

p − 1)
AcR2

s

+Np + 2(Np − 1)EcIc/hp

EbIb/L

où Ac et Ic sont respectivement la section et le moment d’inertie des poteaux. Ec, Eb

désignent les modules d’élasticité des matériaux constituant les poteaux et les poutres.
Nc et Np sont respectivement les nombres de poteaux et de panneaux. hp est la hauteur
du panneau, Rs est le rayon intermédiaire et L est la portée de la poutre.

Selon l’Eurocode 8 [53], si le réservoir surélevé prend la forme d’un cône tronqué inversé (ou
s’en rapproche), on peut considérer un cylindre équivalent, qui possède le même volume
de liquide que le réservoir en question. Le diamètre correspond alors à celui du cône au
niveau du liquide. D’où, le cylindre équivalent est d’un rayon R = 6m, d’une hauteur de
remplissage h = 8m et d’un rapport h/R= 1.333.

Afin d’effectuer une évaluation des effets de l’interaction sol-structure (ISS) sur la réponse
dynamique du réservoir surélevé, la méthode des impédances de fondation a été adoptée.
Les expressions des impédances dynamiques montrées sur la figure (2-d) ky et kθ sont
exprimées selon FEMA368/369 [61] et selon Wolf [180, 181] par :
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kh = 8Gr/(2 − ν) ; kθ = 8Gr3/3(1 − ν) (2.24)

où : r désigne le rayon de la fondation circulaire, G, ν sont respectivement le module de
cisaillement est le coefficient de poisson du sol.

Dans le quatrième modèle illustré sur la figure 2.7, on a effectué une discrétisation de la
structure en éléments finis en trois dimensions. En utilisant des éléments de poutre de
Bernoulli ayant 6 degrés de liberté par élément, les poteaux et les poutres sont modélisés
tandis que le réservoir est modélisé par des éléments coques à 24 degrés de liberté par
élément. Au poids volumique des parois s’ajoute la masse de l’eau qui est présumée
inerte. De part ces avantages, la méthode des impédances de fondation est utilisée pour
prendre en compte l’interaction entre le sol et la structure, pour éviter un grand nombre
de degrés de liberté générés par la discrétisation du sol et les problèmes numériques
associés, notamment à la troncature géométrique, l’application de l’accélération sismique
et à la lenteur des calculs. Cette technique de prise en considération de l’ISS est
acceptable, en supposant que le sol est traité comme un milieu semi-infini homogène
ayant un comportement linéaire. Il convient de noter que la fondation présumée
infiniment rigide est représentée en imposant aux points d’appui un comportement
similaire à celui d’un corps rigide.

Les caractéristiques mi, m1, mc, hi, hc et kc obtenues en utilisant les expressions aussi
bien de Housner [83] que celles de l’Eurocode 8 [53] sont montrées dans le tableau 2.3.

Tableau 2.3 : Caractéristiques des modéles mecaniques simplifiés 1DDL et 2DDL selon
l’Eurocode 8[53] et les expressions de Housner[83]

Caractéristique Housner Eurocode 8
mi (106kg) 0.59 0.578
m1 (106kg) 1.213 1.194
mc (106kg) 0.212 0.325
hc (m) 5.26 5.32
hi (m) 3 3.456
kc (kN/m) 628 963

Les valeurs des hauteurs hi et hc déterminées avec l’Eurocode-8 [53] sont légèrement plus
élevées que celles calculées avec les formules de Housner [83]. Cependant, ce n’est pas le
cas pour la rigidité Kc et la masse mc, qui se révèlent être très supérieures à celles obtenues
par Housner. Ces deux valeurs sont toutes deux augmentées d’un même pourcentage de
53%, ce qui aboutirait à des périodes assez proches. Le modèle à 1DDL est d’une masse
de m1 = 1.52 106 kg et d’une rigidité de ks = 20507 kN/m respectivement. La structure
de support des modèles à 2DDL, avec ou sans ISS, est d’une rigidité de k1 = 43835 kN/m.

Pour analyser l’effet de l’interaction sol-structure sur le comportement des réservoirs, les
propriétés du sol sont diversifiées afin de représenter les différents sites identifiés dans
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le règlement parasismique Algérien (RPA) [148] comme S2, S3 et S4. Le fait que le site
de type S1 soit très ferme n’apporte guère de modifications par rapport au cas de base
fixe. Le tableau 2.4 présente les caractéristiques choisies pour ces types de sols. Elles sont
déterminées en fonction de la vitesse de propagation des ondes sismiques Vs. Pour les
trois types de sols étudiés, nous avons fixé le coefficient de Poisson à ν=0.33 et le poids
volumique à γ=20 kN/m3, respectivement.

Tableau 2.4 : Propriétés des sols et impédances utilisées
Type de sol Vs(m/s) G (MPa) E (MN/m) Kh (MN/m) kθ (MN.m)
S2 600 733.944954 1952.29358 24611.3278 1001962.66
S3 300 183.486239 488.073394 6152.83195 250490.666
S4 150 45.8715596 122.018349 1538.20799 62622.6665

2.3.3 Comportement du réservoir en vibrations libres

Dans une première étude, on s’intéresse à l’évaluation du comportement du réservoir en
vibrations libres. Le calcul des modes propres permet d’évaluer les périodes de vibrations
de la structure seule encastrée à la base, avec et sans tenir compte de l’effet de l’eau et
de la flexibilité du sol. Ces effets sont quantifiés en comparant notamment les valeurs de
la période du mode fondamental.

Évaluation de l’effet de la masse d’eau stockée

La comparaison de la période de vibration propre du mode fondamental de la structure
a permis d’examiner l’effet de la masse d’eau stockée. La totalité de cette masse d’eau
stockée est présumée participer au comportement dynamique dans le modèle à un seul
degré de liberté. En effet, sans tenir compte de l’eau stockée, la période de vibration
calculée est de Ts = 1.0925 s, tandis que si on tient compte de l’eau, la période de vibration
calculée est de Tse = 1.7106 s, soit une augmentation de 60%. Ce résultat est prévisible du
fait que l’eau ne fait qu’augmenter la masse de la structure sans pour autant augmenter sa
rigidité. Le modèle tenant compte du ballottement, obtenu avec les formules de Housner
ou avec l’Eurocode-8, a permis d’examiner aussi bien l’effet inertiel que le ballottement
de l’eau. Ainsi, on obtient deux périodes l’une convective Tc et l’autre impulsive Ti qui
sont données dans le tableau 2.5.

Tableau 2.5 : Périodes de vibration des modèles à 2DDL
Périodes (s) Modèle de l’EC-08 Modèle de Housner
Ti 1.1506 1.1647
Tc 3.7313 3.6873
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Bien que les masses et la rigidité des modèles à deux degrés de liberté évalués selon
Housner et l’Eurocode-8 soient différentes, on constate qu’elles ont néanmoins abouti à
des périodes quasiment identiques. Contrairement au modèle 1DDL où l’ensemble de la
masse d’eau participe aux effets inertiels, dans ces modèles avec ballottement, la période
impulsive est inférieure à Tse, ce qui indique que seulement une portion de la masse d’eau
qui doit être prise en compte dans le calcul dynamique. La partie convective de l’eau a un
mouvement diffèrent de celui de la structure, avec une période Tc significativement plus
étendue. Cette différence considérable entre la valeur de la période impulsive et celle de
la période convective montre que les deux comportements sont plus ou moins découplés.

La masse équivalente de l’eau dans le modèle 3D en éléments finis est déterminée, d’une
manière à obtenir une période de vibration du mode fondamental proche de la période
impulsive Ti du modèle à deux degrés de liberté. Ainsi, la valeur de la masse d’eau
équivalente est me3D = 617 000 kg, qui est répartie sur les parois du réservoir à partir du
fond jusqu’à une hauteur de 6 m. Cette masse équivalente me3D égale à la masse
impulsive mi à laquelle s’ajoute une petite partie de la masse convective mc qui est de
l’ordre de 9 % dans le cas du modèle obtenu avec les expressions de Housner et de
l’ordre de 12 % pour le modèle obtenu selon l’Eurocode-8.

me 3D = miHousner
+ 0.09mcHousner

(2.25)

me 3D = miEC−08 + 0.12mcEC−08 (2.26)

Il est à noter que ces expressions dépendent du taux de remplissage du réservoir surélevé
et de sa forme géométrique.

Évaluation de l’effet de la flexibilité du sol

L’interaction sol-structure (ISS) est mise en évidence en supposant que la structure n’est
pas encastrée à sa base. Dans ce cas, la radier est considéré rigide et posé sur un sol
semi-infini homogène flexible, qui est représenté par des ressorts agissant à la translation
et à la rotation. Comme indiqué dans le tableau 2.4, les propriétés mécaniques du sol
ont été variées et selon chaque type de sol, les périodes de vibration ont été calculées
en prenant en compte de l’effet de l’eau stockée. Ces périodes obtenues sont représentées
dans le tableau 2.6.

Les périodes de vibration calculées par le modèle à deux degrés de liberté sont relativement
proches de celles calculées par la modélisation en éléments finis 3D. Il est à noter également
que l’ISS a pour effet d’accroître encore plus la période de vibration de la structure, cet
allongement est proportionnel à la flexibilité du sol, toutefois, il est à signaler qu’il est
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Tableau 2.6 : Périodes de vibration obtenues avec la prise en compte de l’effet de la flexibilité
du sol

Modèle 2DDL Modèle 3D en éléments finis
Type de sol S2 S3 S4 S2 S3 S4
Période calculée (s) 1.1631 1.199 1.3345 1.1829 1.2242 1.3196

négligeable dans le cas du sol de type S2 qui est un sol ferme.

2.3.4 Réponse du réservoir surélevé sous excitation horizontale
harmonique

La réponse fréquentielle du réservoir surélevé est évaluée sous un chargement horizontale
harmonique d’une pulsation ω et d’une amplitude unitaire, imposé à la base de la
structure ẍg(t) = eiωt, ω = 2π/T , T varie de 0 à 5 second. Selon chaque modèle
considéré, la résolution de l’équation du mouvement dynamique de la structure est
effectuée en déplacement U = U(max)e

iωt, le taux d’amortissement critique est pris
ξ = 5% . Par la suite, l’évaluation de l’effort tranchant à la base en fonction de la
période de vibration est effectuée puis tracée sur les figures 2.9 et 2.10.

Évaluation de l’effet de la masse d’eau stockée

En négligeant l’ISS, l’effort tranchant à la base du modèle en éléments finis 3D est évalué
dans les deux cas avec et sans prise en compte de la masse d’eau stockée. Cette évolution
de l’effort tranchant à la base (V base) est tracée dans la figure 2.9.

Figure 2.9 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle 3D avec et sans prise en compte
de la masse d’eau stockée.

Il est montré dans cette figure que la masse d’eau stockée a pour effet d’amplifier l’effort
tranchant à la base du modèle et également de repousser le pic vers les grandes périodes
de vibration, ces résultats concordent avec ceux obtenus du calcul des modes propres.

L’évolution de l’effort tranchant à la base en fonction des périodes pour les deux modèles
à 2DDL et le modèle d’éléments finis 3D est représentée dans la figure 2.10. Les réponses
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évaluées avec les trois modèles sont pratiquement les mêmes, en effet, le pic de chaque
réponse des trois modèles correspond à la même période de vibration ce qui montre la
fiabilité des résultats obtenus par le modèle d’éléments finis 3D. L’unique différence se
trouve dans la valeur du pic de chaque réponse ; dans le modèle d’éléments finis 3D le pic
est 20.94 % et de 57.68 % plus grand que celui des réponses des modèles de Housner et
de l’Eurocode 8 respectivement.

On voit dans les deux figures 2.9 et 2.10 l’apparition de pics d’une amplitude faible qui
correspondent aux modes supérieurs du modèle en éléments finis 3D, ces pics sont d’une
contribution très faible à la réponse du modèle devant celle du premier mode.

Figure 2.10 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D et des
modèles de Housner et de l’Eurocode 8

Évaluation de l’effet de la flexibilité du sol

La figure 2.11 illustre l’effet de l’ISS sur la réponse fréquentielle du réservoir surélevé,
en présentant la réponse fréquentielle en termes d’effort tranchant à la base du modèle
d’éléments finis 3D calculée pour les trois catégories de sol considérés dans cette étude.

Figure 2.11 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D pour les
trois types de sol considérés

On voit dans cette figure que l’ISS tend à repousser les pics vers des périodes plus
lentes. Il est aussi clair que l’amplification qui correspond au site de type S3 est la plus
significative. Il paraît que les propriétés de ce site sont les plus nuisibles vis-à-vis de la
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réponse fréquentielle du réservoir surélevé. On doit également noter ici la même
observation relative aux pics des modes supérieurs, comme souligné dans les figures 2.9
et 2.10.

2.3.5 Réponse du réservoir surélevé sous excitation sismique

Afin d’évaluer l’effet de la masse d’eau stockée et de la flexibilité du sol sur le
comportement sismique du réservoir, les modèles à deux degrés de libertés de Housner et
de l’Eurocode 8 ainsi que le modèle 3D en éléments finis sont soumis aux excitations du
mouvement sismique du 21/05/2003 à Boumerdès. Dans cette étude, l’enregistrement
accéléromètrique considéré est celui de la composante Nord-Sud de la station Dar El
Beida.

Figure 2.12 : Accélération sismique : Composante Nord-Sud de l’enregistrement à la station
Dar El Beida du séisme de Boumerdes 21/05/2003

Évaluation de l’effet de la masse d’eau stockée

Le modèle d’éléments finis 3D à base fixe (sans ISS) est employé afin d’évaluer l’effort
tranchant à la base obtenu dans les deux cas avec et sans considération de la masse d’eau
stockée. La figure 2.13 représente l’évolution de l’effort tranchant (V base) en fonction du
temps (t).

On remarque à partir de ces courbes représentées dans cette figure, une augmentation de
l’effort tranchant à la base de la structure qui est due à la prise en compte de la masse d’eau
stockée, ce qui concorde avec les résultats des périodes des modes propres. Effectivement,
la prise en compte de la masse d’eau dans le modèle fait accroitre les forces d’inertie
auxquelles est soumise la structure, tandis que sa rigidité reste inchangée. En outre, le pic
s’accroît de 1637.53 KN à 4261.83 KN, équivalant à une augmentation d’environ 160.25%.
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Figure 2.13 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D avec et
sans prise en compte de l’eau

Cela montre l’importance cruciale de prendre en compte de l’eau stockée pour effectuer
un calcul dynamique précis des réservoirs surélevés.

Une comparaison a également été effectuée entre le modèle à éléments finis en 3D et les
modèles à 2DDL. La figure 2.14 montre la progression temporelle de l’effort tranchant à
la base pour les trois modèles. Il est à remarquer que le comportement sismique des trois
modèles est presque le même.

Figure 2.14 : Evolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D et des
modèles à deux degrés de liberté

L’unique différence peut être soulignée dans les valeurs des pics. Le modèle d’éléments
finis 3D est d’un pic plus grand de 31.78 % et de 41.63 % que le pic de la réponse des
modèles de Housner et de l’Eurocode 8, respectivement.

Évaluation de l’effet de la flexibilité du sol

L’évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D est représentée
dans les figures 2.15, 2.16 et 2.17 pour les trois types de sol considérés dans cette étude.

Il est à noter à partir de ces résultats que la flexibilité du sol a pour effet de réduire les
efforts tranchants à la base du modèle. En effet, le pic est réduit de 4294.04 KN à 3366.49
KN et à 2556.98 KN quand on varie respectivement le type de sol du type S2 au type S3

et au type S4. Il est évident que ce constat dépend aussi bien du contenu fréquentiel de
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Figure 2.15 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D avec Sol
de type S2

Figure 2.16 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D avec Sol
de type S3

l’excitation sismique que de la différence entre la rigidité du réservoir surélevé et celle du
sol.

2.4 Conclusion

Dans ce chapitre on s’est intéressé à la réponse sismique des réservoirs surélevés, avec
la prise en compte aussi bien de la masse d’eau stockée et de sa partie convective que
de la flexibilité du sol. Une étude comparative a été conduite en utilisant des modèles
mécaniques simplifiés à 1DDL (sans l’effet de la partie convective de l’eau) et à 2DDL (avec

Figure 2.17 : Évolution de l’effort tranchant à la base du modèle d’éléments finis 3D avec Sol
de type S4
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l’effet d’oscillation de la partie convective de l’eau ), ainsi qu’un modèle d’éléments finis
3D. Les propriétés mécaniques des modèles simplifiés, prenant en compte le ballottement
sont déterminées à l’aide des formules de l’Eurocode 8 et de Housner . L’interaction entre
le sol et le réservoir surélevé est considérée en représentant le sol par un système de ressorts
qui travaillent en translation et en rotation.

Dans le modèle en trois dimensions, la structure est subdivisée en éléments finis, tandis
que le fluide a été représenté par une masse équivalente qui est prise en considération en
augmentant la masse volumique du matériau constituant les parois du réservoir. L’étude
des variations des périodes de vibration naturelles, de la réponse sous une excitation
horizontale harmonique et de la réponse sous excitation sismique, ont permis de mettre
en évidence l’importance des interactions entre le fluide et la structure ainsi que entre le
sol et la structure. Dans cette optique, divers modèles mécaniques et numériques ont été
mis en œuvre, les conclusions tirées ont montré principalement :

- L’augmentation de la période du mode propre par le fait de prendre en compte
la masse d’eau stockée, en effet, l’eau ne fait qu’accroitre la masse de la structure
tandis que sa rigidité reste inchangée.

- La période de vibration du modèle à un degré de liberté est supérieure à la période
du mode impulsif des modèles à deux degrés de liberté. Dans le modèle à 1DDL
c’est la totalité de la masse d’eau qui contribue aux effets inertiels.

- Bien que leurs rigidités et masses ne soient pas les mêmes, les modèles mécaniques
simplifiés calculés selon les formules de Housner et de l’Eurocode 8 ont le même
comportement en termes de périodes de vibration.

- Dans cette investigation, il a été démontré qu’une masse équivalente tenant compte
de la totalité de la masse impulsive et d’une portion de la masse convective peut
être appliquée dans les modèles 3D par éléments finis des réservoirs surélevés. Il a
été prouvé qu’elle produit des résultats satisfaisants.

- Tout comme dans de nombreux travaux de recherches sur l’interaction
sol-structure, notre étude a également permis de constater que la flexibilité du sol
amplifie la période de vibration, tout en diminuant l’effort tranchant à la base du
réservoir surélevé.
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CHAPITRE 3

Évaluation de la demande sismique du réservoir
surélevé à base fixe

3.1 Introduction

L’objectif fondamental du calcul para-sismique des structures est de leur garantir un
niveau de sûreté admissible qui diminue les risques liés aux défaillances structurelles,
aux désastres et aux pertes humaines. Selon la nature et l’usage de la structure,
l’analyse de sa réaction face à un séisme dans le cadre des normes et réglementations
para-sismiques se fait en utilisant des techniques simplifiées [187]. L’analyse de ces
ouvrages repose principalement sur la comparaison entre un critère d’exigence et un
critère de capacité. Le calcul para-sismique classique se base sur l’évaluation de l’effort
tranchant à la base de l’ouvrage. En effet, l’ingénieur évalue l’effort induit par un
tremblement de terre spécifique à la base de l’édifice, et il le confronte à la capacité de
résistance de la structure [81].

Lorsqu’un ouvrage est soumis à un tremblement de terre intense, il subit dans la plupart
du temps une sollicitation au-delà de son domaine élastique et par conséquent, son
comportement devient fortement non linéaire. En raison de la nature élasto-plastique du
béton armé, la détérioration se manifeste soit de manière graduelle, soit soudaine, dans
différents compartiments de la structure, entraînant ainsi une plastification (ou
dégradation), ce qui conduit à une redistribution des charges. Lors de la réponse
dynamique une modification de la rigidité globale est entrainée et la capacité de
résistance est liée au comportement spécifique de chaque élément de la structure [78].

L’endommagement est beaucoup plus lié au déplacement qu’à l’effort subit par la
structure, car la déformation est principalement associée à un dépassement de sa limite
plutôt qu’à un excès de la limite en sollicitation. Ainsi, recourir à l’analyse linéaire
s’avère insuffisant et non économique. Toutefois, l’utilisation d’une analyse temporelle
non-linéaire qui est complexe à l’échelle d’un bureau d’ingénierie, bien qu’elle paraisse
être la méthode la plus adaptée pour obtenir une réponse dynamique assez précise,
souffre d’un défaut majeur relatif au manque d’un ensemble d’accélérations sismiques
représentatives pour un type de site donné [81, 187].

Pour pallier à ces contraintes, Chopra et Goel [27] ont élaboré différentes approches comme
la technique des coefficients de déplacement ou celle du spectre de capacité. En s’appuyant
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sur ces différentes approches, une nouvelle technique axée sur les notions de capacité et de
performance a été développée [55]. Il s’agit d’utiliser une technique de dimensionnement
direct basée sur l’approche des déplacements, en déterminant au préalable le déplacement
cible (limite) de l’ouvrage, plutôt que de le dimensionner selon la méthode des forces qui
est généralement utilisée par les normes para-sismiques.

Cette méthode associe l’analyse statique non linéaire d’un système à plusieurs degrés
de liberté (PDDL), et l’analyse basée sur le spectre de réponse d’un système à un seul
degré de liberté, dans un format inédit (d’accélérations-déplacements) [55]. Il s’agit d’une
technique d’analyse pseudo-statique simplifiée, non linéaire qui n’est pa en fonction du
temps.

Dans ce présent chapitre, cette méthode est utilisée afin d’évaluer le comportement non-
linéaire d’un réservoir surélevé dont une description détaillée est présentée dans la section
2.3.1. Pour ce faire, la structure qui supporte le réservoir surélevé a été étudiée ; le poids du
réservoir ainsi que celui de l’eau stockée sont distribués sur les huit poteaux du modèle en
éléments finis 3D. Afin de mettre en évidence le comportement non-linéaire des matériaux,
des éléments fibres ont été utilisés et l’atténuation par hystérésis a été systématiquement
prise en compte dans leurs formulations. Les modèles constitutifs de Mander [118] et de
Menegotto-pinto [124] sont employés pour représenter le béton et l’acier,respectivement.
Ainsi, la demande sismique du réservoir surélevé a été évaluée en terme de déplacement au
sommet de sa structure de support et l’état de déformation a été constaté en examinant
toutes les fibres au fur et à mesure qu’on exerce un chargement monotone.

3.2 Performance sismique selon la méthode N2

Dans le cadre d’une évolution rationnelle des méthodes de calcul parasismique, la
communauté des ingénieurs a été contrainte de concevoir une nouvelle génération de
méthodes de calcul et démarches de réhabilitation intégrant des concepts basés sur la
performance des structures. Il est bien évident que le contrôle des dommages doit être
plus explicite dans ces nouvelles approches. Cet objectif ne peut être réalisé que par
l’implémentation de techniques d’analyse non linéaire lors du dimensionnement telles
que la méthode du spectre de capacité développée par Freeman [69] ou la méthode N2
élaborée par Fajfar et Fischinger [56, 57].

L’élaboration de la méthode N2 a débuté dans les années 1980, l’idée initiale étant
dérivée du modèle Q conçu par Saiidi et Sozen [149], qui a subi moult
perfectionnements. Dernièrement, en s’inspirant de Bertero [19] et Reinhorn [146], cette
méthode a été développée au format accélération-déplacement. Cette mise à jour permet
d’intégrer les bénéfices de la représentation graphique de la technique du spectre de
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capacité ainsi que du spectre de réponse inélastique déduit à partir du spectre élastique
réduit.

Dans l’analyse statique non linéaire Pushover, l’attribution des charges latérales est
directement associée au mode de déplacement, ce qui rend possible la conversion d’un
système à plusieurs degrés de liberté (PDDL) en un autre équivalent à un seul degré de
liberté (1DDL). Il s’agit de l’hypothèse fondamentale pour établir l’équivalence entre un
système à PDDL et un système à 1DDL[55].

3.2.1 Procédures de la méthode N2

Cette procédure se base sur quatre étapes essentielles [55–57].

Étape 1 : Le modèle structurel à PDDL bi-dimensionnel est utilisé, la relation non
linéaire force-déplacement pour les éléments principaux sous un chargement monotone
est déterminée.

Le modèle est traité comme une poutre dotée d’une plasticité localisée sur ses supports.
On emploie une relation bilinéaire ou trilineaire M − θ. Ainsi, la demande sismique est
exprimée sous forme de spectre de réponse élastique, où l’accélération spectrale est
déterminée en fonction de la période naturelle T de l’ouvrage pour un coefficient
d’amortissement spécifié.

Étape 2 : Partant d’un spectre élastique basé sur l’accélération, un spectre inélastique
sera dérivé de celui-ci au format accélération-déplacement. Pour un système élastique à
un degré de liberté, on peut appliquer la relation suivante :

Sde = T 2

4π2Sae (3.1)

avec Sae et Sde désignent respectivement l’accélération et les déplacements spectraux
élastiques associés à la période T pour une ductilité inchangée. Pour un système à un
degré de liberté inélastique avec une relation bilinéaire entre la force et le déplacement,
on peut déterminer l’accélération ainsi que le déplacement spectral par :

Sa = Sae

Rµ

(3.2)

Sd = µ

Rµ

, Sde = µ

Rµ

T 2

4π2 , Sae = µT 2

4π2 Sa (3.3)

avec, µ et Rµ représentent respectivement la ductilité et le facteur de ductilité employés
pour prendre en compte la dissipation d’énergie par hystérétique des ouvrages ductiles,
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calculée à travers des relations (Rµ-µ-T ).

Dans la méthode N2, on prend en compte l’expression suivante :

Rµ = (µ− 1) T
Tc

+ 1 si T < Tc (3.4)

Rµ = µ si T ≥ Tc (3.5)

avec, Tc représente la période de transition entre la phase d’accélations constantes (pour les
périodes courtes) et la section parabolique à vitesse stable (pour les périodes moyennes).
On peut constater à partir des équations 3.4 et 3.5 que :

Rµ = µ si T ≥ Tc Sd = µ

Rµ

Sde = µ

µ
Sde ⇐⇒ Sd = Sde (3.6)

La loi des déplacements égaux s’applique aux périodes moyennes et longues (le
déplacement d’un système inélastique est identique à celui d’un système élastique sur la
même période).

A partir des équations 3.2 à 3.5, on obtient un spectre de demande inélastique pour une
ductilité stable.
Etape 3 :

L’analyse statique non linéaire Pushover est perfectionnée en imposant à l’ouvrage une
charge latérale croissante, représentant les forces d’inertie susceptibles d’agir sur la
structure lors de son chargement. Face à une charge de plus en plus importante, divers
éléments structuraux se plastifient et, de ce fait, perdent une partie de leur rigidité. Pour
le système PDDL, une relation entre force et déplacement est définie, qui représente
l’effort tranchant à la base et le déplacement au sommet de la structure. La sélection de
la distribution de la charge latérale est cruciale pour l’analyse statique non linéaire, et
s’appuyer uniquement sur une seule distribution peut ne pas fournir des résultats
satisfaisants. La meilleure technique consiste donc à faire une combinaison de deux
méthodes de chargement.

La charge latérale P utilisée dans la méthode N2, est définie par :

P = p · ψ = p ·M · ϕ (3.7)

où M désigne la matrice diagonale de masse et ϕ le vecteur modal. Le facteur (p) régule
l’intensité de la charge latérale, tandis que la forme de la distribution (indiquée par ψ)
est principalement déterminée par le mode ϕ. L’équation 3.8 indique que le chargement
latéral au niveau i, de masse mi, est lié au mode ϕi.
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Pi = p ·mi · ϕi (3.8)

Étape 4 : Diagramme de capacité et modèle du système équivalent.

On établit une correspondance entre la structure réelle (système à PDDL) et un système
à 1DDL. Étant donné que l’équation du mouvement du système réel est déterminée de la
manière suivante :

M · Ü +R = M · I · a (3.9)

dont le vecteur déplacement est noté U et le vecteur forces internes du système est désigné
par R. I représente le vecteur unité et (a) correspond à l’accélération temporelle du sol.
Dans le spectre de dimensionnement, l’amortissement sera pris en considération.

Cette approche repose sur l’hypothèse que le mode propre ϕ demeure stable pendant
la réponse de l’ouvrage sous un chargement sismique. Le vecteur de déplacement U est
formulé comme suit : U = ϕ ·Dt

Suite à la reformulation de l’équation 3.9 pour un système à PDDL, on obtient l’équation
suivante pour le système équivalent à 1DDL :

m∗ · D̈∗ + F ∗ = −m∗ · a (3.10)

Étant donné que la force et le déplacement pour le système 1DDL sont définis comme
suit :

m∗ = ϕT ·M · I =
∑

mi · ϕi (3.11)

F ∗ = Tbase

α
et D∗ = ∆tête

α
(3.12)

où
α =

∑
mi · ϕi∑
mi · ϕ2

i

= m∗∑
mi · ϕ2

i

(3.13)

Le facteur de participation modale, noté α, contrôle la conversion des paramètres d’un
système à PDDL vers un système à 1DDL et vice versa.

On obtient le diagramme de capacité en termes d’accélération-déplacement en divisant
les forces du diagramme F ∗ −D∗ par la masse équivalente m∗.

Sa = F∗

m∗ (3.14)
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Le point de performance, dans cette méthode, est déterminé quand la ductilité de la
structure est égale à la demande en ductilité du spectre.

Figure 3.1 : Déplacement cible du système équivalent à 1DDL dans l’analyse statique non
linéaire : a) Intervalles de moyenne et longue période ; b) Intervalles des périodes
courtes

Pour évaluer la demande sismique, il est nécessaire de calculer la période élastique T ∗

du système équivalent. D’après Fajfar [57], on peut déterminer la période T ∗ à travers
l’équation ci-après :

T ∗ = 2π
√√√√m∗ ·D∗

y

F ∗
y

(3.15)

La limite et la rigidité élastique du système équivalent, correspondent à la force et au
déplacement F ∗

y etD∗
y, respectivement. Ils sont déterminés en considérant une linéarisation

de la courbe de capacité en une courbe élastique parfaitement plastique, comme l’indique
la figure 3.2 ci-après :

Figure 3.2 : Courbe élastique parfaitement plastique obtenue par la linéarisation de la courbe
de capacité

D’après la courbe élastique parfaitement plastique, la force élastique F ∗
y , est prise en

compte comme étant la résistance ultime du système équivalent, qui correspond à la force
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F ∗ lorsqu’un mécanisme plastique complet se manifeste (c’est le point terminal de la
courbe de capacité). Ensuite, on peut appliquer le principe d’égalité des énergie pour
déterminer le déplacement élastique d∗

y du système équivalent :

d∗
y = 2

(
d∗

m − E∗
m

F ∗
y

)
(3.16)

La rigidité élastique du système équivalent à un seul degré de liberté est dans ce cas égale
à F ∗

y /d∗
y

3.2.2 Définition de la demande sismique à travers le
déplacement cible

Le déplacement cible d’une structure se réfère au déplacement maximal à son sommet et
au niveau de son centre de gravité. C’est un indicateur estimatif du déplacement total
que la structure pourrait subir sous un chargement sismique. D’après la méthode N2 [55],
le déplacement cible est défini en se basant sur l’égalité des déplacements.

Si T ∗ ≥ Tc, le déplacement cible d∗
t (Sd) est considéré comme étant égal au déplacement

spectral d∗
s(Sde) du système équivalent à un degré de liberté :

Sd = Sde(T ∗) et µ = Rµ (3.17)

Dans le cas où T ∗ ≥ Tc d∗
t = d∗

s(T ∗) =
[
T ∗

2π

]2
Sa(T ∗) (3.18)

Sinon si T ∗ < Tc d∗
t = ds(T ∗)

qu

[
1 + (qu − 1) Tc

T ∗

]
≥ ds(T ∗) (3.19)

où qu = m∗Sa(T ∗)
F ∗

y

(3.20)

et désigne le facteur de réduction de la résistance.

3.3 Définition du point de performance

On a souvent recours à des spectres de réponse en déplacement ou en accélération pour
considérer la demande sismique. Il est donc nécessaire de transformer les axes de la courbe
de capacité pour qu’ils soient exprimés dans les mêmes unités :

- On divise la réaction à la base sur la masse pour obtenir une accélération.
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- On divise le déplacement sur le facteur de participation modale pour obtenir
déplacement du système équivalent.

Il existe diverses techniques pour définir le point de performance. Par exemple, l’Eurocode
8 [53] facilite la détermination du point de performance en se basant sur la règle d’égalité
des déplacements. En revanche, d’autres normes envisagent des itérations utilisant divers
spectres représentant différents coefficients d’amortissement visqueux. Dans les deux cas,
on identifie ce qu’on appelle un point de performance avec lequel on peut évaluer le
comportement d’une structure en réponse à un séisme.

D’après les recommandations de l’Eurocode 8 [53], le déplacement élastique d’une
structure équivalente est déterminé en prolongeant la partie élastique de la courbe de
capacité jusqu’à son intersection avec le spectre. Le déplacement inélastique de la
structure réelle représente celui qui lui correspond sur la courbe de capacité. Par ce
moyen, on peut déterminer si la structure nécessite une amélioration de sa capacité à se
déformer ou plutôt d’augmenter sa rigidité.

3.4 Applications

3.4.1 Détermination du point de performance du réservoir
surélevé avec base fixe par l’utilisation de la méthode N2

Le but de cette étude est d’examiner la structure supportant le réservoir surélevé dont
une description détaillée est donnée dans la section 2.3.1. La réponse non-linéaire de la
structure de support du modèle d’éléments finis 3D du réservoir surélevé est étudiée en
utilisant SeismoStruct [154] ; qui est un logiciel basé sur la méthode des éléments finis,
permettant de modéliser les sections des poteaux et poutres par le modèle fibre. Une
relation contrainte-déformation uni-axiale (Figure 3.3) est définie pour toutes les fibres.
Les états des contraintes et des déformations dans les sections sont ensuite obtenus par
l’introduction de la réponse uni-axiale non-linéaire de chaque fibre.

Figure 3.3 : Le modèle fibre [154].
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Dans la modélisation, la non linéarité du comportement des matériaux ainsi que
l’atténuation par hystérésis ont été systématiquement prise en compte dans la
formulation des éléments fibres employés.

Le modèle de Mander et al [118] qui est un modèle non-linéaire sans résistance à la traction,
est employé pour représenter le comportement du béton. Ce modèle est applicable à toutes
les formes de sections et à tous les niveaux de confinement pour toutes les conditions de
chargement. Il est dans la plupart des cas recommandé par les règlements de calcul pour
la modélisation du comportement du béton confiné [58]. Le modèle du béton confiné
comprend une amélioration de la résistance en raison des pressions latérales fournies par
les armatures transversales.

L’acier d’armatures est modélisé en utilisant le modèle non-linéaire proposé par Menegotto
et Pinto [124] et modifié par Filippou et al [66] pour prendre en compte l’écrouissage. Dans
le logiciel SeismoStruct, les non-linéarités géométriques locales et globales sont considérées
dans l’analyse.

Afin de valider les résultats obtenus en utilisant le logiciel SeismoStruct, une autre
modélisation en éléments finis 3D de la structure de support a été effectuée en utilisant
le logiciel SAP2000 [32]. Dans ce logiciel, le caractère non-linéaire des poutres et des
poteaux est considéré à travers l’utilisation d’éléments de fibres qui fonctionnent
uniquement en traction ou en compression. Les lois de comportement, contraintes et
déformations appliquées au béton et à l’acier sont celles suggérées par Mander [118] et
Park [133], respectivement.

Il est à noter que dans les deux modélisations de la structure de support du réservoir
surélevé réalisées avec SeismoStruct et SAP2000, le poids du réservoir ainsi que celui de
l’eau contenue sont distribués entre les huit poteaux constituant la structure de support.

Résultats de l’analyse et interprétations

L’analyse statique non linéaire (pushover ) fournit des résultats sous forme d’une courbe
non linéaire illustrant l’évolution de l’effort tranchant à la base de la structure en fonction
du déplacement au sommet (Figure 3.4).

On peut noter que les deux courbes pushover générées par les deux modélisations sont
pratiquement identiques, ce qui confirme la validité du modèle d’éléments finis 3D de la
structure porteuse du réservoir surélevé.

Selon le règlement parasismique Algérien (RPA) version 2003 [148], le réservoir surélevé
est traité comme un pendule inversé, une grande partie de son poids étant concentrée
à une hauteur donnée à partir de sa base ; par conséquent, le facteur de participation
modale est fixé à α = 1, et la masse équivalente est de m∗ = 1165.86 tonnes. La Figure
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Figure 3.4 : Courbe non linéaire de pushover

3.5 illustre la courbe de capacité que nous avons obtenue.

Figure 3.5 : Courbe de capacité au format accélération-déplacement

Afin de définir les propriétés de la structure à sa limite d’élasticité, la courbe de capacité
est simplifiée en une courbe bilinéaire élastique parfaitement plastique (figure 3.6) en
appliquant le principe d’égalité d’énergie.

Figure 3.6 : Idéalisation de la courbe de capacité en une courbe bilinéaire

D’après le RPA [148], les formules suivantes sont utilisées pour déterminer l’accélération
spectrale normalisée par rapport à l’accélération due à la gravité (Sa/g) :
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Sa
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(3.21)

avec, T désigne la période fondamentale de la structure, tandis que T1 et T2 font référence
aux périodes spécifiques liées à la catégorie du site (tableau 3.1). Elles correspondent
respectivement au début et à la fin du palier du spectre de réponse de calcul.

Tableau 3.1 : Périodes caractéristiques associées au type de site
Type de Site

S1 S2 S3 S4
Rocheux Ferme Meuble Très meuble

T1 (s) 0.15 0.15 0.15 0.15
T2 (s) 0.3 0.4 0.5 0.7

Le coefficient d’accélération de la zone A désigne le degré d’accélération sismique par
unité de g qu’il convient d’appliquer à un ensemble d’ouvrages implantés dans une région
sismique donnée. Dans le cas du réservoir surélevé (groupe d’utilisation Ib), les valeurs
du coefficient d’accélération de la zone sont indiquées dans le tableau 3.2 en fonction des
diverses zones sismiques.

Tableau 3.2 : Coefficient d’accélération de zone à appliquer en fonction de la zone sismique
Zone sismique I IIa IIb III

Niveau de sismicité Faible Moyenne Moyenne Élevé
A(g) 0.12 0.20 0.25 0.30

L’analyse dynamique du réservoir surélevé est réalisée en utilisant un spectre de réponse
de calcul associé à un sol meuble classé selon le RPA [148] de classe S3 (où Tc = 0.5s),
avec un coefficient d’accélération de zone fixé à A = 0.2.

Le spectre de réponse au format accélération-déplacement (figure 3.7) est par conséquent,
obtenu par la transformation de celui au format accélération-période.

L’équation 3.15 est employée pour calculer la période élastique T ∗ du système équivalent,
ce qui permet de déterminer la demande sismique.
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Figure 3.7 : Spectre de réponse de calcul obtenu au format accélération-déplacement

T∗ = 2.11 s ≥ Tc = 0.5 s et d’après l’équation 3.6 on obtient : Rµ = µ ⇐⇒ Sd = Sde

La ductilité obtenue à partir de la courbe de capacité est µ = 2.49.

Figure 3.8 : Réduction du spectre élastique

Sachant que le point de performance est déterminé lorsque la demande en ductilité du
spectre soit égale à la ductilité de la structure support du réservoir surélevé.

Figure 3.9 : Détermination du point de performance

Ainsi, le point de performance ou le déplacement cible est obtenu à X = 0.31 m.
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3.4.2 Examen de l’état de déformation de la structure de
support du réservoir surélevé

Les éléments de la structure de support du réservoir surélevé ont été examinés en vérifiant
progressivement l’état des fibres en fonction du déplacement au sommet, comme suit :

D’abord, l’acier de certains poteaux supérieurs atteint sa limite élastique (εs = 2‰)
lorsque le déplacement au sommet arrive à X = 0.05 m.

Figure 3.10 : État de la structure de support à X = 0.05 m

Lorsque le déplacement au sommet arrive à une valeur de X = 0.07 m, les fibres d’acier
dans les sections transversales des poteaux supérieurs subissent une plastification.

Figure 3.11 : État de la structure de support à X = 0,07 m
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Dans certains poteaux supérieurs, le béton qu’il soit d’enrobage ou confiné commence à
atteindre une limite de déformation de (εb = 2‰) lorsque le déplacement au sommet
arrive à une valeur de X=0.09 m.

Figure 3.12 : État de déformation de la structure de support à un déplacement au sommet X
= 0.09 m

Le béton confiné dans quatre poteaux supérieurs commencent à craquer (εb = 3.5‰)
lorsque le déplacement au sommet atteint une valeur de X = 0.11 m. Cet état correspond
à la limite élastique de la structure de support déterminée à partir de la courbe de capacité
idéalisée.

Figure 3.13 : État de la structure de support à un déplacement au sommet de X = 0.11 m

Jusqu’à un déplacement au sommet de X = 0.26 m, la structure montre le craquement
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du béton aussi bien confiné que d’enrobage dans les poteaux supérieurs.

Quand le déplacement au sommet atteint une valeur de X = 0.27 m, l’acier commence à
atteindre une déformation de (εb = 6‰) dans tous les poteaux du niveau supérieur.

Figure 3.14 : État de la structure de support à un déplacement au sommet de X = 0.27 m

Lorsqu’on atteint le point de performance qui correspond à un déplacement au sommet
d’une valeur X= 0.31 m, l’acier parvient à sa limite de plastification (εs = 10‰) dans deux
poteaux supérieurs. L’atteinte de cette limite de plastification de l’acier, nous permet de
conclure que la structure porteuse du réservoir surélevé est insuffisamment dimensionnée ;
elle requiert par conséquent, un renforcement de sa rigidité.

Figure 3.15 : État de la structure de support au point de performance correspondant à un
déplacement au sommet de X= 0.31 m
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3.5 Conclusion

Ce chapitre est consacré à l’évaluation de la demande sismique du réservoir surélevé à
base fixe. Pour ce faire, la méthode statique non linéaire pushover a été mise en œuvre,
la méthode N2 a été utilisée pour déterminer le point de performance. L’application de
cette technique a démontré sa facilité d’utilisation et son efficacité. Elle réduit l’analyse
du comportement dynamique global d’une structure généralement difficile à l’étude d’un
simple oscillateur élasto-plastique à un seul degré de liberté. De plus, cette approche
permet une prise en compte facile du comportement non linéaire des matériaux,
particulièrement la fissuration du béton et la plastification de l’acier.

En outre, le choix du type de chargement est une phase cruciale dans l’analyse pushover,
car ce mode de chargement est censé reprendre les forces d’inertie dans les calculs
sismiques. Il est donc évident que ces forces dépendent de l’intensité du mouvement
sismique. Cependant, dans le cadre de cette analyse, l’hypothèse fondamentale est que la
forme de la distribution des forces latérales demeure inchangée et que les déformations
qui en résultent doivent être comparables à celles produites par une analyse dynamique.

Ces suppositions peuvent fluctuer dans certaines situations et pas dans d’autres, elles
sont valables seulement si le comportement de l’ouvrage n’est pas véritablement influencé
par l’effet des modes supérieurs. Il a été constaté que pour le cas du réservoir d’eau en
béton surélevé, une force appliquée au sommet de la structure de support, permet de
représenter convenablement les sollicitations sismiques appliquées, d’autant plus que la
structure entière se comporte comme un pendule inversé, représentant ainsi un système à
un degré de liberté.
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CHAPITRE 4

Performances sismiques des réservoirs surélevés et
indice d’endommagement global

4.1 Introduction

Les dommages subis par les réservoirs d’eau surélevés lors d’événements sismiques
précédents, sont généralement observés au niveau de leur structure de support. A cet
effet, l’évaluation des performances de cette structure porteuse devient essentielle afin de
quantifier au préalable les dommages que peut subir un réservoir surélevé lors d’un
séisme sévère et de vérifier ses performances sismiques [121].

Ce chapitre présente les résultats obtenus lors de l’évaluation de l’endommagement
sismique d’un réservoir d’eau en béton surélevé. Un modèle 3D en éléments finis est mis
en œuvre, afin d’étudier à la fois l’effet de l’eau stockée, de la flexibilité du sol et du
décollement de la fondation sur la réponse non linéaire du réservoir. Dans un premier
temps, les résultats de calculs basés sur les codes sismiques [148] et la comparaison avec
des travaux antérieurs publiés ont permis de valider le modèle numérique. Comme
résultat complémentaire, des analyses modales sont également effectuées sur la structure
intacte.

Ensuite, la capacité sismique du réservoir d’eau est évaluée en effectuant une analyse
pushover et des analyses dynamiques incrémentales (IDA). Les résultats obtenus ont
conduit à la connaissance des états limites du réservoir pour les deux cas où l’ISS est
prise en compte ou non. L’état des rotules plastiques a également été examiné pour
plusieurs niveaux d’intensité du PGA, conduisant à l’identification de l’état global
ultime du réservoir en termes de périodes impulsives et convectives. Enfin, un indice
d’endommagement global est dérivé de l’allongement des deux périodes et de leurs
valeurs ultimes, et l’effet de l’ISS est évalué en termes de différence en pourcentage qui
peut être interprétée comme le bénéfice en matière de sécurité du réservoir d’eau.

4.2 Modéle numérique

Cette étude est menée sur un réservoir en béton surélevé (voir la figure 4.1) dont les
dimensions sont décrites en détail dans la section 2.3.1.
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La méthode des éléments finis est utilisée pour modéliser l’ensemble de la structure ; les
murs du conteneur et la fondation sont modélisés avec des éléments coques, tandis que
la structure de support est modélisé à l’aide d’éléments poutres de Bernoulli. Un modèle
d’éléments fibres basé sur l’interaction de l’effort axial - moment biaxial (PMM) [186] est
sélectionné pour définir les rotules plastiques d’une longueur d’élément de 10% à chacune
des deux extrémités des poteaux. Les lois de comportement du matériaux de chaque fibre
sont définies selon le modèle de Mander [98, 117, 118] pour le béton et le modèle de Park
pour les barres d’armature en acier [98, 133]. La déformation en compression du béton est
εbc = 2‰ à la contrainte maximale fbc = 25 MPa, et la déformation ultime est εbcu = 5‰.
La déformation en traction est εbt = 0.1‰ à la contrainte maximale fbt = 3.1 MPa et
la déformation ultime en traction est εbtu = 1‰. La limite élastique et la déformation de
l’acier sont fy = 348 MPa et εy = 2‰, respectivement. La déformation ultime est prise
εu = 10‰ et la contrainte maximale est fu = 400 MPa selon les recommandations des
codes de calcul [25, 52].

Figure 4.1 : Modèle d’éléments finis 3D du réservoir surélevé étudié

En supposant que le réservoir est suffisamment rigide et que le liquide est non visqueux,
irrotationnel et incompressible, le modèle simplifié masse-ressort , couramment utilisé dans
la pratique, est adopté pour tenir compte des effets inertiels du liquide dans le modèle
d’éléments finis 3D du réservoir surélevé. Selon Housner [83], le fluide est remplacé par
des masses distinctes ; une masse impulsive mi qui est rigidement attachée à la paroi de
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la cuve du réservoir, et par des masses convectives mc qui sont reliées aux parois par
l’intermédiaire d’un ressort de raideur kc. Une seule masse convective est généralement
utilisée pour la conception pratique des réservoirs surélevés [79, 108], les modes supérieurs
de ballottement ont un effet négligeable en terme de forces exercées sur le réservoir même
si la fréquence fondamentale de celui-ci est au voisinage de l’une des fréquences naturelles
de ballottement [123]. Récemment, Mansour et al [121] ont utilisé cette technique de
modélisation pour tirer parti de son avantage en réduisant le temps de calcul et en évitant
les complexités inutiles. Les masses du modèle masse-ressort sont les suivantes [83, 84,
108] :

mc = me
0.318R
h

tanh
(1.84h

R

)
; mi = me

h

1.74R tanh
(1.74R

h

)
(4.1)

avec me comme masse totale du l’eau, R est le rayon du réservoir et h est la hauteur du
liquide. Ces masses impulsives et convectives sont placées respectivement aux hauteurs hi

et hc données par :

hi = 3
8h ; hc = h− R

1.84
cosh (1.84h/R) − 1

sinh (1.84h/R) (4.2)

La masse impulsive qui est supposée avoir la même période de vibration que le réservoir
est rigidement attachée aux parois, tandis que la masse convective représentant le
ballottement du liquide est liée aux parois par un ressort de rigidité kc = ω2

cmc avec ωc

comme fréquence du mode de ballottement du liquide donnée par :

ω2
c = (1.84g/R) tanh (1.84h/R) (4.3)

Les valeurs de l’ensemble des paramètres de modélisation sont reportées dans le tableau 4.1

Tableau 4.1 : Paramètres de modélisation du fluide
mi mc kc hi hc

(tone) (tone) (kN/m) (m) (m)
590 212 628 3.0 5.26

4.3 Prise en compte de l’interaction sol structure et
du décollement de la fondation

Dans le but d’étudier l’effet de l’interaction sol-structure et le décollement de la fondation,
sur les performance sismiques du réservoir surélevé, en termes d’effort tranchant à la base
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et le déplacement au sommet, la modélisation à l’aide de l’impédance de fondation est
employée dans cette étude. Le sol est représenté par des éléments ressorts-gap répartis
sous la fondation. Les raideurs verticales et horizontales kv et kh des ressorts distribués
sont évaluées selon FEMA368/369 [61] et Wolf [180, 181] comme suit :

kv = 4Gr/(1 − ν) ; kh = 8Gr/(2 − ν) (4.4)

où : G et ν représentent respectivement, le module de cisaillement et le coefficient de
Poisson du sol, r est le rayon de la fondation. Les éléments ”gap” garantissent que seule la
compression est activée dans le sens vertical, permettant ainsi à la fondation de se décoller
sous des rotations sévères. Dans la direction horizontale, la fondation est supposée collée
au sol et suit le même mouvement sans glissement. En comparaison avec les ressorts
de translation et de rotation groupés [44, 108], la modélisation proposée ici permet la
prise en compte à la fois des effets de l’interaction sol-structure et du décollement de
la fondation. Cette manière simplifiée de prendre en compte l’ISS permet d’éviter les
difficultés inhérentes lorsque on utilise par exemple la formulation en macro-éléments [68,
75, 76, 125], elle permet également d’éviter des complexités des calculs liées à l’interface
de contact notamment en modélisation tri-dimensionnelle (3D) [3, 35, 96]. Dans cette
étude, les paramètres du sol correspondent au sol de type "D" dans [12, 43, 53, 108], avec
un module de cisaillement G = 34.404 MPa, coefficient de Poisson ν = 0.4 et une masse
volumique de γs = 15 kN/m3. Les valeurs totales des rigidités du sol, kv et kh calculées
en utilisant l’équation 4.4 et rapportées dans le tableau 4.2, sont divisées par la surface
du radier et affectées aux éléments coques correspondants. Les valeurs de ces rigidités
horizontale et verticale par unité de surface sont 6.087 MN/m/m2 et 8.116 MN/m/m2,
respectivement.

Tableau 4.2 : Paramètres de modélisation du sol
kv kh

(GN/m) (GN/m)
2.064 1.548

4.4 Analyse modale et validation

L’analyse modale du réservoir surélevé est effectuée afin de valider le modèle numérique ;
les périodes de vibration calculées sont comparées à celles obtenues en faisant un calcul
manuel et à celles fournies dans [108]. De plus, des calculs pseudo-statiques sont effectués
pour évaluer les valeurs de l’effort tranchant à la base Vbase, du moment à la base Mbase

et du déplacement au sommet Usommet.
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Ces valeurs sont estimées en se référant au code parasismique Algérien [148], qui définit
l’effort tranchant total à la base par Vbase = WADQ/R ; où : A est le coefficient
d’accélération de zone, D est le facteur d’amplification dynamique moyen, Q est le
facteur de qualité de la structure, W est le poids total de l’ouvrage et R désigne le
facteur de comportement global de celui-ci. Ces paramètres sont pris comme suit :
Q = 1.2, R = 2, A = 0.4, le RPA [148] considère les réservoirs surélevés comme des
structures de grande importance sans redondance et sans régularité en plan, ayant un
comportement dynamique comme un pendule inversé. Le poids total du réservoir est
estimé à W = 15203 kN.

Le facteur d’amplification dynamique est donné par D = 2, 5η(T2/T )2/3 ; T est la
période fondamentale de la structure, η est le facteur de correction d’amortissement qui
est fonction du taux d’amortissement critique ξ (ξ = 5%, η= 1) et T2 = 0.7 s est la
période caractéristique associée à la catégorie de site. Le sol est de type "S4" selon le
RPA [148] et de type "D" dans [108]. La période fondamentale T est évaluée à partir de
la masse totale et de la rigidité latérale globale K1 de la structure. Cette raideur est
évaluée à l’aide de l’expression (8) dans [46] qui s’écrit comme suit :

K1 = 12EcIcNc

Ch3
p

; C =
2IcNp(4N2

p − 1)
AcR2

s

+Np + 2(Np − 1)EcIc/hp

EbIb/L

où : Ac et Ic sont la surface et le moment d’inertie de la section transversale des
poteaux, respectivement. Ec et Eb sont les modules d’élasticité des matériaux
constituant les poteaux et les poutres. Nc et Np sont respectivement les nombres de
poteaux et de panneaux. hp est la hauteur du panneau, Rs est le rayon intermédiaire et
L est la portée de la poutre. Les valeurs calculées sont Ks = 43835 kN/m et T = 1.18 s,
et donc D = 1.765 et Vbase = 6440.2 kN.

Le moment fléchissant total à la base est la somme des moments des forces d’inertie
agissant sur les différentes masses regroupées dans le réservoir. Mbase = FsZs + FvZv +
FiZi + FcZc, les indices faisant référence respectivement, à la structure porteuse, à la
cuve, à la masse impulsive et à la masse convective. Selon la section 4.2, les hauteurs
sont : Zs = 10.6 m, Zv = 25.7 m, Zi = 24.2 m et Zc = 26.46 m. Les forces sont calculées
à partir de la répartition de l’effort tranchant total à la base, sur les différentes masses
groupées suivant l’expression du RPA [148] : Fk = VWkZk/

∑
WjZj, où : Wk est le poids

de la masse mk à la hauteur hk. Leurs valeurs sont Fs = 558.34 kN, Fv = 2202.12 kN,
Fi = 2641.82 kN et Fc = 1037.91 kN. Le moment fléchissant total à la base est donc
Mbase = 153.90 MNm. En supposant que la déflexion horizontale totale du réservoir est
due uniquement à la flexibilité de la structure de support, de rigidité Ks, l’effort tranchant
à la base induit un déplacement maximal au sommet Usommet = Vbase/Ks = 146.9 mm.

Toutes ces valeurs calculées manuellement sont rapportées dans le tableau 4.3 avec celles
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extraites du présent modèle numérique et avec l’écart en pourcentage. La déviation
maximale a atteint 7.75% pour la valeur de l’effort tranchant à la base, ce qui est
acceptable comme différence relative par rapport aux calculs sismiques pseudo-statiques.
Aussi, en comparant aux résultats de [108], la différence entre les valeurs calculées et
celles des différents modèles de référence a montré une bonne concordance.

Tableau 4.3 : Résultats obtenus avec le présent modèle 3D et avec un calcul manuel
Modélisation Calcul analogique Déviation%

Tc (s) 3.697 3.662 0.95
Ti (s) 1.162 1.181 1.6
Vbase (kN) 6939.379 6440.206 7.75
Mbase (kN.m) 158571.146 153908.430 3.02
Usommet(mm) 141.9 146.9 3.4

La figure 4.2 montre une représentation schématique des trois premiers modes propres
dont le taux de participation massique modale (MPR) est plus élevé. Le premier mode,
correspond à la période impulsive, il mobilise 70.25% de la masse totale. Dans ce mode,
toute la structure se déplace dans la même direction mais pas la masse convective qui se
déplace dans la direction appropriée avec un déplacement négligeable. En revanche,
cette masse est entièrement mobilisée dans le mode convectif (Fig. 4.2c), qui ne présente
pratiquement aucun déplacement structurel. Il semble que le mouvement de la masse
convective soit découplé de la réponse modale structurelle. Le taux de participation
massique modale est ici de 24% soit un taux de participation cumulé de 94% pour les
deux modes. Selon le règlement parasismique [148], ces deux modes sont suffisants pour
le calcul sismique du réservoir surélevé. Les modes supérieurs participent avec de petits
rapports de masse modale et avec une masse convective sans mouvement comme le
montre la figure 4.2(d) ; ces modes supérieurs sont de haute fréquence par rapport à
celui du ballottement.

Lorsque le décollement n’est pas pris en compte lors de l’analyse modale linéaire, les
modes propres représentés dans la figure 4.2, ont la même forme que ceux dans le cas
avec prise en compte de l’ISS, mais avec une période impulsive allongée et des taux de
participation massique modale légèrement inférieurs pour tous les modes, à l’exception
du mode convectif. Les périodes calculées et les taux de participation sont reportés dans
le tableau 4.4 pour les deux cas avec base fixe et avec ISS. La période modifiée T ∗ de la
structure avec ISS peut être estimée approximativement selon FEMA 368/369 [61] comme
suit :

T̃ = T
√

1 + (ke/kh)(1 + khH2/kθ) (4.5)

où : ke est la rigidité latérale globale équivalente du système avec ISS, H est la hauteur
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Top: H = 32.3 m

Mc: H = 26.46 m

Mi: H = 24.2 m

H = 21.2 m

H = 14 m

H = 7 m

Ti = 1.162 s 
MPR = 70.25 %

Tc = 3.697 s 
MPR = 23.94 %

T2 = 0.381 s 
MPR = 2.52 %

(a) Sans déformation (b) Mode impulsif (c) Mode convectif (d) Mode supérieur

Figure 4.2 : Schématisation de la forme des trois premiers modes propres dont le taux de
participation massique est plus élevé. Les périodes et les taux de participation
massique (MPR) sont donnés pour le cas à base fixe sans ISS

du réservoir surélevé et kθ = 8Gr3/3(1 − ν), qui désigne la rigidité agissant à la rotation
de la fondation. La valeur de kh est donnée dans le tableau 4.2, kθ = 40129 MNm et
ke = 20219 kN/m. La période estimée du système avec interaction sol-structure est donc
T̃ = 1.465 s, alors que la période calculée à l’aide du modèle éléments finis est de 1.417 s
ce qui donne un écart de 3.4%.

Tableau 4.4 : Périodes (sec) et MPR (%) obtenus avec base fixe et avec ISS
Impulsive Convective 2éme Mode
Ti MPRi% Tc MPRc% T2 MPR2%

Base fixe 1.162 70.25 3.697 23.94 0.381 2.52
ISS 1.417 66.8 3.736 26.35 0.392 1.27

4.5 Capacité sismique

La capacité sismique d’une structure, est sa capacité à résister à un chargement sismique
auquel elle est soumise [139], elle est traduite par une courbe qui relie l’effort auquel la
structure peut résister et les déplacements au sommet qu’elle peut supporter. Cette
relation est appelée courbe de capacité, qui fournit des informations sur la capacité
globale de résistance et de déformation de la structure analysée. La courbe de capacité
est obtenue soit par une analyse statique non-linéaires (analyse Pushover) ou par des
analyses dynamiques incrémentales (IDA).

L’IDA est une méthode paramétrique dans laquelle une structure est soumise à une série
de mouvements du sol avec des niveaux d’intensité progressive pour estimer avec précision
les performances structurelles sous charge sismique [16, 39, 54, 127].
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Plusieurs analyses dynamiques incrémentales (IDA), utilisant six (06) accélérogrammes
horizontaux enregistrés, sont réalisées afin d’évaluer la capacité sismique du réservoir
surélevé et de définir son indice d’endommagement global.

Les excitations sismiques utilisées dans cette étude sont répertoriées dans le tableau 4.5,
où sont donnés des détails concernant le nom du séisme, l’année de l’événement, le nom
de la station d’enregistrement, l’accélération maximale du sol (PGA), la magnitude du
moment (M) et la vitesse moyenne de cisaillement jusqu’à 30 m de profondeur (Vs30).
Leurs spectres de réponses correspondants sont mis à l’échelle à 1g et tracés dans la
figure 4.3.

Tableau 4.5 : Caractéristiques des six excitations sismiques utilisées
Séisme Année Station Comp. PGA (g) Mag. Vs30(m/s)
Imperial Valley-03 1951 El Centro Array 9 0◦ 0.280 5.6 213.44
Northern Calif-02 1952 Ferndale City Hall 44◦ 0.533 5.2 219.31
Northern Calif-07 1975 Ferndale City Hall 224◦ 0.888 5.2 219.31
Central Calif-02 1960 Hollister City Hall 181◦ 0.224 5.0 198.77
Friuli, Italy-02 1976 Codroipo 270◦ 0.189 5.91 249.28
San Fernando 1971 Bakersfield 180◦ 0.066 6.61 241.41
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Figure 4.3 : Spectres de réponse des accélérogrammes utilisés- Normalisés à 1g

La réponse sismique non linéaire en terme de déplacement au sommet maximal
(Usommet) et d’effort tranchant à la base (Vbase) est obtenue sous les six excitations
sismiques considérées, après leur mise à l’échelle jusqu’au niveau de PGA souhaité. La
figure 4.4 montre un exemple de cette réponse du réservoir surélevé avec ISS, sous
l’excitation sismique de l’Imperial Valley mise à l’échelle à 0.3 g.

Tandis que, la figure 4.5 montre le déplacement vertical et la force verticale correspondante
agissant sur l’extrémité de la fondation lors de cette réponse. Le déplacement au sommet
maximal dans ce cas est Usommet = 12.1 cm à 7.42 s, et l’effort tranchant à la base maximal
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Figure 4.4 : Déplacement au sommet et Effort tranchant à la base sous l’excitation Imperial

Valley-03 (El Centro Array 9)

est Vbase = 1593 kN à t = 7.39 s. Les déplacements verticaux maximum et minimum de la
fondation sont respectivement, Uz+ = 2 cm et Uz− = 1.59 cm, ils sont observés aux temps
7.40 s et 8.11 s, respectivement. Leurs réactions du sol correspondantes, sont Rz+ = 0
kN et Rz− = 66.87 kN (produites aux mêmes moments). Ce dernier résultat indique
que le décollement de la fondation a eu lieu, il se produit à chaque laps de temps où le
déplacement est positif, la figure 4.6 montre un exemple de décollement de la fondation
du modèle d’éléments finis 3D sous l’excitation sismique de l’Imperial Valley à 0.3g.

En augmentant progressivement les niveaux d’intensité de l’enregistrement du
mouvement du sol (PGA), une série de points (Vbase, Usommet) est obtenue et tracée
comme montré dans la figure 4.7 pour les deux cas avec et sans prise en compte des
effets de l’ISS et du décollement de la fondation. Cette relation représente une courbe de
capacité sismique d’une structure, valable uniquement pour l’accélérogramme considéré,
elle change d’un accélérogramme à l’autre. Par conséquent, il est plus pratique de
considérer un ensemble d’accélérogrammes et d’évaluer une courbe moyenne pour une
représentation efficace de la capacité. Les courbes moyennes de la figure 4.7 sont
déterminées en calculant les déplacements moyens et l’effort tranchant à la base moyen.
La courbe de couleur grise représente la capacité moyenne de la structure qui est
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Figure 4.5 : Déplacement vertical Force verticale du coté gauche de la fondation sous
l’excitation Imperial Valley-03 (El Centro Array 9)

considérée fixée à sa base, tandis que, la courbe de couleur noire représente la capacité
moyenne de la structure avec la prise en compte de l’interaction sol-structure et du
décollement de la fondation. Les courbes pushover tracées sur la figure 4.7 sont évaluées
en utilisant des accélérations constantes comme forces pseudo statiques d’intensité
croissante, pour les deux cas avec et sans ISS ; la courbe en pointillé rouge correspond au
cas de la base fixe et celle en pointillé marron correspond au cas avec ISS. Ces deux
courbes sont respectivement, quasiment identiques aux deux courbes de capacité
moyennes obtenues en utilisant l’IDA.

L’ensemble des courbes de la figure 4.7 indique clairement l’effet de l’ISS, qui se traduit
par la réduction des valeurs maximales de l’effort tranchant à la base induites par les
charges latérales sur la structure. Cette réduction est due à l’absorption d’énergie par
l’ISS et au décollement de la fondation, elle augmente rapidement jusqu’à 45% dans la
plage des déplacements au sommet inférieurs à 6 cm, puis elle tend à se stabiliser autour
de 30%. On peut également remarquer sur la figure 4.7, que les courbes ont tendance à
présenter globalement un comportement trilinéaire. Pour des déplacements au sommet
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Figure 4.6 : Décollement de la fondation du modèle en éléments finis 3D sous l’excitation
Imperial Valley-03 (El Centro Array 9)

inférieurs à 3 cm, la capacité de la structure avec base fixe présente un comportement
linéaire, tandis que lorsque l’ISS est prise en compte, ce comportement linéaire s’étend
jusqu’à 4 cm. La deuxième branche, correspondant à un comportement non linéaire avec
de faibles dommages possibles, couvre jusqu’à 9 cm pour les deux cas. Au-delà de cette
limite, la demande sismique en termes de déplacement au sommet induit un risque élevé
de dommages notables. Quand le déplacement au sommet a atteint une valeur de 15 cm,
l’analyse des rotules plastiques dans les poteaux a révélé que la plupart des fibres ont
atteint leurs états limites de déformation.

Les localisations des fibres de béton et d’acier dans la section du poteau et leurs notations
sont schématisés dans la figure 4.8 où : Ci−j désignent les fibres du béton et Si−j celles en
acier.
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Figure 4.8 : Localisation et notation des fibres. Béton de couleur bleue et acier de couleur verte

La figure 4.9, montre un exemple de comportement des fibres des rotules plastiques dans
les deux poteaux à ±R dans la direction des charges appliquées en utilisant les excitations
sismiques de Imperial valley.

La figure 4.10, représente le comportement des fibres dans les rotules plastiques des
quatre poteaux à 45° de la direction de chargement. Ces rotules plastiques sont les plus
endommagées ; elles se produisent au sommet des six poteaux. Cet état
d’endommagement est considéré comme la limite de la condition de stabilité du réservoir
puisqu’il concerne six poteaux sur huit. De même, tous les accélérogrammes appliqués
conduisent à la même observation.

Les sous-figures intitulées "Etat de la rotule" dans les figures 4.9 et 4.10, montrent les
courbes d’hystérésis des moments de section des poteaux en fonction de la rotation de la
section. La valeur maximale du moment positif M+

m = 500 kNm, est atteinte en flexion
avec des cycles de traction où le béton est complètement fissuré comme on peut le voir
sur la sous-figure intitulée "Fibre C3-3", qui représente l’évolution contrainte-déformation
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du béton confiné.

Aux cycles de moments positifs, le béton ne participe pas à la résistance à la traction,
toutes les contraintes de traction dans la section sont supportées par les barres
d’armature en acier. Cependant, aux moments négatifs correspondant aux cycles de
flexion avec compression, le béton participe à la résistance à la compression avec les
fibres d’acier. Les moments négatifs maximum sont donc plus élevés dans cette situation,
ils atteignent M−

m = 910 kNm dans les poteaux au niveau de l’axe de chargement latéral.

De plus, à partir des courbes contrainte-déformation des figures 4.9 et 4.10, on peut
remarquer que les fibres d’acier comme par exemple S1-4 et S4-1 ont dépassé leur limite
d’élasticité et la limite admissible de 10‰ qui est recommandée par les règles de
conception des structures en béton. Tous les accélérogrammes utilisés avec des échelles
différentes ont conduit à des résultats similaires sur les fibres. Par exemple, l’extension
de la déformation maximale de ces fibres est de 24 ‰ sous l’accélérogramme d’Imperial
Valley mis à l’échelle à 0.8 g induisant un déplacement au sommet maximum de 15 cm.
A cette limite de l’état des rotules plastiques, l’effritement du béton d’enrobage est
identifié dans les fibres C1-5 et C5-1. Les déformations dans ces fibres sont supérieures à
la déformation ultime de 0.1 % en traction. Compte tenu de tous les résultats ci-dessus,
cet état de la rotule plastique est retenu comme limite ultime de la stabilité dynamique
du réservoir d’eau étudié.
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Figure 4.9 : État de la rotule plastique et comportement des fibres dans le sommet du poteau

centrale à (x = ±R, y = 0) sous l’excitation Imperial Valley-03 (El Centro Array
9) réduit à 0.8 g
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Figure 4.10 : État de la rotule plastique et comportement des fibres dans le sommet du poteau

centrale à (x = y = ±R/
√

2) sous l’excitation Imperial Valley-03 (El Centro
Array 9) réduit à 0.8 g

4.6 Indice d’endommagement global

L’indice d’endommagement (DI) est un paramètre bien accepté pour l’évaluation des
performances non linéaires d’une structure [126]. Cet indice peut être défini en utilisant
un ou plusieurs paramètres, pour représenter les quantités de réponse structurelle qui
peuvent être utilisées pour calculer les dommages subis par une structure [141]. Pour
l’évaluation des dommages sismiques d’une structure, ces paramètres peuvent être la force,
déplacement, la déformation plastique, dissipation d’énergie hystérétique, fatigue cyclique
et les paramètres modaux (comme les périodes naturelles et formes de mode) [82, 127].
Ces indices sont généralement normalisés pour qu’ils prennent une valeur égale à zéro
en l’absence de dommage et une valeur égale à l’unité lors de l’effondrement total d’une
structure [16, 51].

Dans le but d’évaluer le niveau d’endommagement sismique des réservoirs surélevés, un
indice d’endommagement global basé sur les deux périodes ; impulsive et convective, est
proposé en adaptant l’indice d’endommagement proposé par Ansari et Agarwal [4] au cas
des réservoirs surélevés en prenant en compte aussi de la période convective.
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4.6.1 Indice de Ansari et Agrawal basé sur la période naturelle
fondamentale

Dans l’étude expérimentale réalisée par Ansari et Agrawal [4], l’un des indices
d’endommagement sismique est dérivé sur la base de la période naturelle fondamentale
de la structure.

En effet, l’augmentation de la période naturelle d’une structure indique la dégradation
de sa rigidité. Elle peut donc être utilisée pour évaluer l’état d’endommagement de la
structure en tant que paramètre global. Les périodes naturelles du modèle en trois états,
à savoir intact, partiellement endommagé et complètement endommagé, sont utilisées pour
déterminer l’indice d’endommagement donnée par :

DIT = (Ti − T0)2

(Tf − T0)2 (4.6)

avec : DIT est l’indice d’endommagement global ; T0 est la période naturelle de la
structure intacte ; Ti est la période naturelle de la structure endommagée à tout stade
avant l’effondrement final et Tf est la période naturelle de la structure complètement
endommagée.

4.6.2 Indice d’endommagement global proposé sur la base de la
période impulsive et la période convective

L’indice d’endommagement global d’une structure est généralement dérivé de
l’allongement des périodes de vibration libre, de la dissipation d’énergie, des mesures
géométriques, de la déformation plastique, de la fatigue cyclique et de divers autres
paramètres [82, 127].

Étant donné que les deux modes impulsif et convectif sont les principaux modes qui
participent de manière significative à la réponse du réservoir surélevé (plus de 94%
calculé dans la section 4.4), il est proposé ici d’utiliser les deux périodes correspondantes
dans la mesure de l’indice d’endommagement global. En se référant à l’indice
d’endommagement proposé par Ansari et Agrawal [4], DI est exprimé ici en utilisant
l’équation 4.6 et normalisé dans la plage [0, 1].

DI = 1
2

((
Ti − Tie

Tiu − Tie

)2
+
(
Tc − Tce

Tcu − Tce

)2)
(4.7)

où : Ti et Tc sont les périodes impulsives et convectives du réservoir d’eau surélevé calculées
à tout stade avant effondrement total en appliquant un chargement sismique à des niveaux

88



Chapitre 4 : Performances sismiques des réservoirs surélevés et indice d’endommagement global

d’intensité progressive du PGA. Tie et Tce sont leurs valeurs lorsque le réservoir surélevé
est intacte, et Tiu et Tcu sont les valeurs à l’état ultime où le réservoir est considéré
entièrement endommagé. Pour Ti = Tie et Tc = Tce, le réservoir surélevé est considéré
intacte et l’indice d’endommagement global est pris DI= 0. Cependant, lorsque Ti et
Tc atteignent les périodes ultimes Tiu et Tcu respectivement, l’indice d’endommagement
atteint la valeur DI = 1 ; pour toutes les valeurs Ti > Tiu et Tc > Tcu, DI est pris constant
et égal à 1.

La détermination des valeurs ultimes est l’un des paramètres clés de l’évaluation de
l’indice d’endommagement de la structure. La moyenne des valeurs de Tiu et Tcu

calculées après chaque analyse dynamique incrémentale semble donner une bonne
mesure. Pour le cas de base fixe, les périodes ultimes moyennes sont Tiu = 1.45 s et
Tcu = 3.736 s ; elles correspondent à une déformation moyenne atteinte par les fibres
d’acier égale à 14‰, qui est considérée, comme déjà argumenté ci-dessus, comme une
limite de stabilité de la structure. Le déplacement au sommet dans ce cas est égal à 15
cm pour tous les accélérogrammes utilisés et le PGA mis à l’échelle moyen est de 0.5 g.
La même déformation moyenne (14‰) des fibres d’acier dans le cas avec ISS est obtenue
lorsque les périodes moyennes ultimes sont Tiu = 1.894 s et Tcu = 3.848 s et le PGA
moyen mis à l’échelle est de 0.7 g. La différence entre les valeurs du PGA moyen et les
périodes ultimes dans les deux cas avec et sans ISS, montre clairement l’effet de
l’interaction sol-structure sur les performances sismiques de la structure.

Il est communément admis que l’ISS a un effet bénéfique sur la réponse des structures. En
effet, en supposant une base fixe, toute l’énergie sismique sera absorbée seulement par les
déformations de la structure. Cependant, les déformations du sol vont également absorber
une certaine quantité d’énergie à condition que la réponse dynamique soit différente des
conditions de résonance. De plus, on peut même s’attendre à ce que le décollement de la
fondation puisse agir comme une isolation sismique pour les systèmes sol-fondation, mais
à son tour, il doit être bien contrôlé [89].

Ces faits établis justifient clairement cette différence entre les valeurs du PGA de 0.5g et
0.7g avec base fixe et avec ISS. L’évolution des périodes ; impulsive et convective moyennes
en augmentant progressivement le niveau moyen de PGA est tracée dans la figure 4.11.
Ces courbes indiquent globalement qu’il y a peu ou pas d’allongement de période dans la
plage de PGA moyenne inférieure à 0.1 g. Puis entre 0.1g et 0.5g, les périodes augmentent
constamment au fur et à mesure que le PGA moyen augmente. À 0.5 g, les deux périodes
atteignent leurs valeurs ultimes pour le cas de base fixe et augmentent rapidement pour
atteindre les valeurs ultimes à 0.7 g dans le cas avec ISS.

Sur la base de ces résultats, l’indice d’endommagement global du réservoir d’eau
surélevé est évalué selon l’équation (4.7) et mis à l’échelle dans la plage [0, 1] pour les
deux cas avec ISS et avec base fixe. Les résultats sont tracés dans la figure 4.12(a) à côté
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des différences en pourcentage dans la figure 4.12(b). Cette différence en pourcentage
peut être interprétée comme le gain en sécurité du réservoir d’eau dû à l’effet de l’ISS.
L’indice d’endommagement suit la même tendance que les périodes impulsives et
convectives puisqu’il est évalué à partir de leur évolution. Pour un premier temps, ces
courbes indiquent que le réservoir surélevé étudié ne subit aucun dommage pour de
faibles valeurs de PGA (inférieures à 0.1 g) ; cet intervalle spécifie une zone sans
dommage. Avec la condition de base fixe, une petite partie dans laquelle une
augmentation globale des dommages (jusqu’à 20%) est observée dans la plage des PGA
allant de 0.1 g à 0.2 g ; le réservoir surélevé peut donc subir de légers dommages avec ce
niveau de chargement. Pour les PGA compris entre 0.2 g et 0.35 g, des dommages
modérés (entre 20% et 50%) peuvent survenir dans la structure de support du réservoir.
Au-delà de 0.35 g, des dégâts importants sont attendus et le réservoir risque fort de
perdre sa stabilité. Dans le cas de l’ISS, la plage dans laquelle aucun dommage n’est à
signaler reste inchangée ; cependant, l’intervalle à dégâts légers s’étend jusqu’à 0.4 g et
celui dans lequel les dégâts sont modérés s’étend jusqu’à 0.55 g. Le bénéfice de l’effet de
l’interaction sol-structure sur la stabilité du réservoir surélevé est quasiment nul dans le
domaine de réponse élastique (sans dommage). Elle augmente rapidement dans la plage
inélastique (avec des dommages possibles légers à modérés) où elle fluctue autour de
60%, de 0.2 g à 0.5 g, puis chute rapidement dans la zone de dommages étendue au-delà
de 0.5 g.

Certains détails des déformations maximales calculées dans les fibres de la section du
poteau pour un niveau d’intensité du mouvement du sol (PGA) à 0.3 g sont reportés
dans le tableau 4.6 pour deux accélérogrammes appliqués. Les fibres du béton confiné ont
connu une déformation maximal de 2.28‰ et de 2.11‰ dans le cas de base fixe ; ces valeurs
dépassent légèrement la limite admissible de déformation du béton en traction. Le béton
d’enrobage subit de grandes augmentations de la déformation sous condition de base fixe
et de légères augmentations dans le cas de l’ISS. Cependant, les barres d’armature en acier
se comportent toujours en dessous de leur limite ultime, mais avec une certaine élasticité
dans le cas de base fixe. Cet état des fibres est bien reflété par la zone d’endommagement
modéré pour le cas de base fixe et par la zone d’endommagement léger pour le cas de
l’ISS tel que défini dans la figure 4.12(a).

Tableau 4.6 : Exemple de la déformation maximale(en ‰) des fibres pour un PGA=0.3g
Béton enrobage Béton noyau Barres acier
Base fixe ISS Base fixe ISS Base fixe ISS

Central Calif-02 2.28 0.79 6.47 2.16 6.19 2.06
Northern Calif-02 2.11 0.92 5.66 2.93 5.41 2.8
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Figure 4.11 : Évolution des périodes Impulsive (a) et Convective (b) avec et sans prise en
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Figure 4.12 : (a) Indice d’endommagement global du réservoir surélevé avec ISS (couleur

noire avec marques circulaires) et avec base fixe (couleur rouge avec marques
triangulaires) (b) Gain en stabilité du réservoir surélevé dû à l’effet conjugué de
l’ISS et du décollement de la fondation

4.7 Conclusion

L’endommagement sismique des réservoirs en béton surélevés est évalué dans cette étude,
en tenant compte de l’effet de l’eau stockée, de l’interaction sol-structure avec décollement
de la fondation. L’effet de l’interaction sol-structure est pris en compte en utilisant des
ressorts qui sont associés à des éléments type ”gap” pour permettre le décollement de la
fondation. Dans le modèle 3D en éléments finis, l’action du liquide stockée est décomposée
en deux types :

- Une action passive provoquant des efforts d’impulsion.

- Une action active provoquant des efforts d’oscillation.

La structure de support est modélisée par des éléments poutre à rotule plastique . Un
modèle d’éléments fibres basé sur l’interaction de l’effort axial - moment biaxial (PMM)
de la section de la rotule plastique, est choisi pour définir la relation de base
force-déformation du béton et de l’acier. La validation du modèle 3D en éléments finis
ainsi que l’analyse modale du réservoir intacte sont présentées en premier lieu. Ensuite,
le comportement et la capacité sismique du réservoir surélevé sont étudiés, en effectuant
une analyse pushover et plusieurs analyses dynamiques et incrémentales sous l’effet de

91



Chapitre 4 : Performances sismiques des réservoirs surélevés et indice d’endommagement global

plusieurs accélérogrammes. L’état des rotules plastiques est examiné en détail et les
limites ultimes de sécurité du réservoir sont déduites à partir des modèles dégradés de la
structure après endommagement. Enfin, des analyses modales sont réalisées pour
différents niveaux de dégradation de la rigidité, ce qui conduit à déterminer les courbes
d’allongement des périodes en fonction de la moyenne des niveaux des PGA.

Tous ces travaux sont également menés pour le cas de l’hypothèse de base fixe afin
d’évaluer l’effet de l’ISS et du décollement de la fondation. Sur la base des résultats
obtenus, un indice d’endommagement global combinant l’allongement des périodes
impulsive et convective est proposé. Il permet de quantifier le gain en sécurité des
réservoirs dû à l’interaction sol-structure et du décollement de la fondation.

Cette étude a principalement montré que :

- Le taux de participation massique modale cumulé des modes impulsif et convectif
est supérieur à 90%, selon les codes sismiques, ces deux modes sont suffisants pour
le calcul sismique des réservoirs surélevés.

- Dans le cas de l’ISS, la période impulsive est allongée et les ratios de participation
massique modale sont légèrement réduits pour tous les modes à l’exception du
mode convectif.

- L’ISS et le décollement de la fondation ont pour effet de réduire les paramètres de
réponse du réservoir en termes de valeurs maximales de l’effort tranchant à la base
et de déformations des fibres dans les rotules plastiques ; cependant, cela augmente
les déplacements au sommet.

- La détermination des valeurs ultimes est l’un des paramètres clés dans l’évaluation
de l’indice d’endommagement. La moyenne des valeurs des périodes calculées après
chaque analyse dynamique incrémentale semble donner une mesure précise.

- L’indice d’endommagement global combinant à la fois les périodes impulsives et
convectives reflète bien les différents états de dommage du réservoir surélevé étudié.

- Le bénéfice de l’effet de l’ISS sur la stabilité du réservoir surélevé est presque nul
dans la plage de réponse élastique, et il augmente rapidement dans l’intervalle
inélastique puis diminue rapidement dans le palier de dommage étendu.
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Cette thèse a pour but de mener une investigation numérique des effets d’interaction
fluide-sol-structure sur les performances sismiques des réservoirs surélevés. Pour atteindre
l’objectif de ce travail, des modèles mécaniques simplifiés à un degré de liberté (sans
ballottement), à deux degrés de liberté (avec ballottement) ainsi que des modèle 3D en
éléments finis développés avec différentes manières de prendre en compte l’eau stockée,
ont été traités.

Tout d’abord, une étude du comportement dynamique des réservoirs surélevés a été
réalisée, en effet, l’étude des variations des périodes de vibration naturelles, de la
réponse sous une excitation horizontale harmonique et de la réponse sous excitation
sismique, ont permis de mettre en évidence l’importance des interactions entre le fluide
et la structure ainsi que entre le sol et la structure. Dans cette optique, divers modèles
mécaniques et numériques ont été mis en œuvre, les conclusions tirées ont révélé que le
fait de prendre en compte l’eau dans les modèles analysés, accroît aussi bien la période
du mode propre que l’effort de tranchant à la base du modèle. Ce résultat était à prévoir
puisque l’eau ne fait qu’augmenter la masse de la structure sans pour autant renforcer sa
rigidité. Par ailleurs, les modèles à deux degrés de liberté, qui prennent en compte le
ballottement, présentent une période impulsive plus courte que celle du modèle à un
degré de liberté. Dans ce dernier, la masse totale de l’eau est impliquée dans les effets
inertiels. En outre, les modèles mécaniques simplifiés, déterminés d’après les formules de
Housner et les recommandations de l’Eurocode 8, présentent des périodes de vibration
quasi identiques bien qu’une différence entre les valeurs respectives de leurs masses et
rigidités calculées, a été constatée. Ce travail a également démontré qu’une masse
équivalente prenant en compte non seulement la masse impulsive, mais aussi d’une part
de la masse convective, peut être employée dans les modèles 3D par éléments finis des
réservoirs. La comparaison des résultats issus des modèles à 2DDL et du modèle
d’éléments finis 3D, en déterminant les fréquences propres et l’effort tranchant à la base,
a démontré que cette masse équivalente offre des résultats acceptables. Comme c’est
souvent le cas dans les recherches qui s’intéressent à l’interaction sol-structure, il a été
montré que la flexibilité du sol tend à prolonger la période de vibration du réservoir
surélevé et à diminuer l’effort tranchant à la base du réservoir surélevé.
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Ensuite, une évaluation de la demande sismique du réservoir surélevé à base fixe est
conduite. Pour ce faire, la méthode statique non linéaire pushover a été mise en œuvre, et
la méthode N2 a été utilisée pour déterminer le point de performance. La prise en compte
de manière systématique du comportement non linéaire des matériaux, en utilisant des
éléments fibres dans la modélisation de la structure de support, nous a permis d’examiner
l’état de déformation de cette structure au fur et à mesure que son déplacement au sommet
augmente jusqu’à ce que le point de performance soit atteint. A ce niveau, la rigidité de la
structure de support du réservoir surélevé a été jugée insuffisante et nécessite donc d’être
améliorée. Il a été également constaté que pour le cas du réservoir d’eau en béton surélevé,
une force appliquée au sommet de la structure de support, permet de représenter de
manière satisfaisante les sollicitations sismiques appliquées, d’autant plus que la structure
entière se comporte comme un pendule inversé.

Enfin, l’évaluation de l’endommagement sismique d’un réservoir d’eau en béton surélevé
est menée, en utilisant un modèle 3D d’éléments finis dans lequel, l’effet de l’eau stockée est
pris en compte en divisant le fluide en deux masses distinctes, une masse dite impulsive qui
bouge à l’unisson avec le réservoir et une autre masse dite convective liée par des ressorts
aux parois du réservoir. Ces deux masses ainsi que leur hauteur et la rigidité des ressorts
sont calculés en utilisant les expressions de Housner. Les résultats de calculs basés sur les
codes sismiques et la comparaison avec des travaux antérieurs publiés ont permis de valider
le modèle numérique. Les taux de participation massique modale cumulée des modes
impulsif et convectif sont supérieurs à 90%, selon les codes sismiques ces deux modes sont
suffisants pour le calcul sismique des réservoirs surélevés. Par ailleurs, dans le but d’étudier
l’effet de l’interaction sol-structure et le décollement de la fondation, la modélisation à
l’aide de l’impédance de fondation a été employée, le sol est représenté par des éléments
ressorts-gap répartis sous la fondation du réservoir, un agissant à la translation et l’autre
au renversement, ces éléments "gap" garantissent que seule la compression est activée dans
le sens vertical, permettant ainsi à la fondation de se décoller sous des rotations sévères.

La structure de support est modélisée par des éléments poutre à rotule plastique , un
modèle d’éléments fibres basé sur l’interaction de l’effort axial - moment biaxial (PMM) de
la section de la rotule plastique est choisi pour définir la relation de base force-déformation
du béton et de l’acier.

Ainsi, la capacité sismique du réservoir d’eau est évaluée en effectuant une analyse
pushover et des analyses dynamiques incrémentales (IDA). Les résultats obtenus ont
conduit à la connaissance des états limites du réservoir pour les deux cas où l’ISS est
prise en compte ou pas. L’état des rotules plastiques a également été examiné pour
plusieurs niveaux d’intensité du PGA, conduisant à l’identification de l’état global
ultime du réservoir en termes de périodes impulsives et convectives.

A l’issue de cette étude, un indice d’endommagement global est dérivé de l’allongement
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des deux périodes et de leurs valeurs ultimes, et l’effet de l’ISS est évalué en termes
de différence en pourcentage qui peut être interprétée comme le bénéfice en matière de
sécurité du réservoir d’eau en béton surélevé.

Dans le cas de prise en compte de l’ISS, la période impulsive est allongée et les ratios de
participation massique modale sont légèrement réduits pour tous les modes à l’exception
du mode convectif.

L’effet de l’ISS et du décollement de la fondation a tendance à réduire les paramètres
de réponse du réservoir en termes de valeurs maximales de l’effort tranchant à la base
et de déformations des fibres dans les rotules plastiques ; cependant, cela augmente les
déplacements au sommet.

La détermination des valeurs ultimes est l’un des paramètres clés dans l’évaluation de
l’indice d’endommagement. La moyenne des valeurs des périodes calculées après chaque
analyse dynamique incrémentale semble donner une mesure précise.

L’indice d’endommagement global combinant à la fois les périodes impulsives et
convectives reflète bien les différents états de dommage du réservoir surélevé étudié.

En outre, le bénéfice de l’effet de l’ISS sur la sécurité du réservoir surélevé est presque nul
dans la plage de réponse élastique, et il augmente rapidement dans l’intervalle inélastique
puis diminue brusquement dans le palier de dommage étendu.

En conclusion, la réponse et le comportement sismique d’un réservoir surélevé sont
influencés par plusieurs paramètres tels que l’interaction fluide-structure et l’interaction
sol-structure. Il est donc nécessaire de considérer ces paramètres dans les procédures de
conception structurelle pour assurer une conception fiable. En effet, L’ISS et L’IFS
affectent considérablement la réponse sismique des réservoirs en béton surélevés, en
termes d’effort tranchant à la base, du déplacement au sommet et de la dégradation de
la structure de support du réservoir. L’utilisation de la méthode statique non linéaire
pushover et la méthode d’analyse dynamique incrémentale, permet de mieux
comprendre le comportement de ce type d’ouvrage et d’évaluer leur capacité sismique.
Pour les réservoirs surélevés existants ou à construire, il est nécessaire d’évaluer leur
performance sismique et de quantifier les dommages qu’ils peuvent subir sous des
séismes de différents niveaux d’intensité. Cela, en utilisant des indices
d’endommagement, tel que l’indice proposé dans le présent travail qui est basé sur la
période impulsive et la période convective. Ces études permettent de déterminer la
performance et l’état de la structure, elles peuvent également constituer une aide
importante pour la conception sismique de ce type de structure.
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