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CONTEXTE DE LETUDE

Dans notre précédent article paru aux Annales du BTP
(N° 2-3, avril-juin 2010), nous nous sommes intéressés a
I’analyse des réservoirs posés au sol de forme circulaire, en
se basant sur le modele d’Housner lequel propose une modé-
lisation de 1’effet hydrodynamique, et en prenant en compte
I’action sismique représentée par un spectre de réponse
proposé par le Reglement Parasismique Algérien (RPA).
Nous avions mis en évidence que la négligence du phéno-
mene hydrodynamique sous-estimait considérablement les
contraintes de traction au niveau de la paroi des réservoirs
posés au sol. En effet, contrairement a ce qui est énoncé dans
le RPA, la prise en compte de 1’effet hydrodynamique dans
les calculs des réservoirs est nécessaire, quelque soit leur
capacité de stockage.

La présente étude, que nous soumettons ici, consacrée aux ré-
servoirs circulaires surélevés en béton armé, s’inscrit dans la
continuité des travaux entrepris précédemment. Elle présente
une méthodologie pratique de mise aux normes parasismiques
des réservoirs surélevés de forme circulaire, au stade de leur
conception en bureau d’études. L’approche proposée s’arti-
cule principalement sur la prise en compte de deux points es-
sentiels, soit d’une part I’effet hydrodynamique (trop souvent
négligé par les ingénieurs praticiens), et d’autre part 1’action
sismique traduite par un spectre de réponse fourni par le regle-
ment parasismique Algérien.
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Le travail que nous présentons dans cette contribution, a I’ins-
tar de nos précédents articles publiés dans les Annales du BTP,
s’inscrit clairement dans un environnement pratique de la pro-
fession de I’ingénieur civil, par le fait qu’elle a un caractere
applicatif. Le lecteur trouvera méme un calcul pratique qui
illustre bien la méthode de calcul exposée.

1. INTRODUCTION

Les réservoirs surélevés sont considérés comme des structures
lourdes dont la plus grande portion du poids est concentrée
dans la partie supérieure a une hauteur donnée. Plusieurs tra-
vaux de recherche portant sur leur comportement dynamique
ont fait I’objet de plusieurs publications, dans le but d’amélio-
rer leur conception et leur résistance vis-a-vis de fortes exci-
tations sismiques.

Les premiers travaux publiés dans ce domaine ont été menés
par Hoskin et Jacobsen (1934) [14] qui, en se basant sur le tra-
vail de Westergaard (1933) [29] mené sur les barrages poids
rectangulaires rigides, conduisirent des études théoriques et
expérimentales pour évaluer les pressions hydrodynamiques
développées dans les réservoirs rectangulaires soumis a une ex-
citation sismique. Ruge (1938) [26], fut ’un des pionniers dans
les recherches menées sur les réservoirs surélevés, en étudiant
expérimentalement les effets d’un séisme sur cette catégorie
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précise de réservoirs, ce qui a permis de mettre en évidence le
couplage entre le fluide et le systéme réservoir-support élevé.
Par la suite, Jacobsen (1949) [18] et Jacobsen et Ayre (1951)
[19] étudierent, de maniere expérimentale et analytique, la ré-
ponse dynamique de réservoirs cylindriques rigides. Werner et
Sundquist (1949) [28] étendirent les conclusions des travaux
de Jacobsen aux réservoirs de forme rectangulaires, semi-circu-
laires, triangulaires et sphériques. Graham et Rodriquez (1952)
[7] fournirent une analyse détaillée des pressions hydrodyna-
miques convectives, liées au ballotement du fluide, et impul-
sives dans les réservoirs rectangulaires. Vers la fin des années
1950 et le début des années 1960, les travaux de Housner (1957,
1963) [15,16] permettront de formuler la méthode analytique
simplifiée, selon laquelle les réservoirs sont remplacés par un
systeme équivalent a deux degrés de liberté, en concentrant la
masse de 1’ouvrage en deux points (impulsive et convective).
Cette méthode, encore employée de nos jours par les ingénieurs
de la pratique, a largement répondu a la problématique de la
réponse sismique des réservoirs de stockage de liquides. Plus
tard dans les années 1970, Epstein (1976) [5] en se basant sur le
modele d’Housner, a développé des formules et des courbes de
dimensionnement dans le but d’estimer les moments de flexion
et de renversement dans les réservoirs rectangulaires et cylin-
driques soumis a une excitation sismique. Hunt et Priestley
(1978) [17] proposeront une nouvelle méthodologie de calcul
des réservoirs (cylindrique et rectangulaire), en tenant compte a
la fois des phénomenes d’impulsion et d’oscillation.

A partir des années 1980, Haroun (1980, 1983, 1984, 1985,
1988) [9-13] publia une série de travaux en collaboration avec
Housner portant sur le comportement dynamique des réser-
voirs cylindriques et rectangulaires, et notamment sur 1’effet
du liquide sur la paroi de la structure, en tenant compte de la
déformabilité de cette derniere. Le modele développé prend
en compte certaines insuffisances des précédents modeles
trop compliqués pour étre employés en ingénierie, en phase
de conception ou trop simple pour donner des résultats précis.
Davidovici et Haddadi (1981) [2] présentent et comparent
quelques méthodes mises au point par les auteurs sus men-
tionnés, telles que la méthode de Jacobsen et Ayre avec celle
de Hunt et Priestley appliquées aux réservoirs cylindriques,
puis la méthode de Graham et Rodriguez avec celle de Hunt et
Priestley établies aux réservoirs rectangulaires.

Park et al. (1990) [24] fournirent une méthode numérique
robuste basée sur la méthode des éléments de frontiere et fini,
la premicere est utilisée pour calculer les pressions hydrodyna-
miques tenant compte du ballotement, tandis que la deuxieme
est utilisée pour évaluer la réponse de la structure.

Livaoglu et al. (2006, 2007, 2008) [21-23] et Sezen et al.
(2008) [27] ont mené plusieurs travaux qui ont porté sur la
I’interaction liquide-structure-sol, en considérant ’effet de
I’encastrement et le type de sol sur le comportement sismique
de réservoir. Ces travaux sont effectués sur différents types
et taille d’ouvrages (support et cuve), et ont conclu que les
déplacements de la partie supérieure du réservoir sont affectés
sensiblement par 1’encastrement dans le cas des sols meubles,
mais qu’ils sont plus faibles dans le cas des sols fermes.

Les travaux de Hammoum et al. (2010) [8] se sont intéressés
a I’analyse de réservoirs posés au sol de forme circulaire, en
se basant sur le modele d’Housner, et proposent une modélisa-
tion de I’effet hydrodynamique, en prenant en compte 1’action
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sismique représentée par un spectre de réponse proposé par
le Reglement Parasismique Algérien (RPA). IIs mettent en
évidence que la négligence du phénomene hydrodynamique
sous-estimerait considérablement les contraintes de traction
au niveau de la paroi des réservoirs posés au sol. En effet,
contrairement a ce qui est énoncé dans le RPA, la prise en
compte de I’effet hydrodynamique dans les calculs des réser-
voirs est nécessaire, quelque soit leur capacité de stockage.
La présente étude, consacrée aux réservoirs circulaires suré-
levés en béton armé, s’inscrit dans la continuité des travaux
entrepris précédemment. La méthodologie de calcul exposée
en section 2 a un caractere applicatif lié & un environnement
pratique de la profession de 1’ingénieur civil. Un exemple de
calcul pratique présenté en section 3 permet d’illustrer la mé-
thode de calcul exposée.

2. METHODE DE CALCUL

Il est vain de prétendre prémunir un ouvrage contre les effets
des séismes par le seul emploi des calculs dits parasismiques.
L’expérience a montré que les ouvrages dont la conception a
été saine et les regles correctement appliquées ont une proba-
bilité assez élevée de supporter convenablement les secousses
destructrices d’intensité modérées. Le choix de la méthode
de calcul et la modélisation de la structure doivent avoir pour
objectif de reproduire au mieux le comportement réel de la
structure. D’apres le RPA, le calcul des forces sismiques
peut étre mené suivant trois méthodes : la méthode statique
équivalente, la méthode d’analyse par accélérogrammes, et
la méthode dynamique d’analyse modale spectrale que nous
développerons plus loin dans cette section.

Conformément au RPA [3], lors du dimensionnement para-
sismique d’un chateau d’eau d’une capacité plus ou moins
importante, il est nécessaire d’étudier I’effet hydrodyna-
mique de I’eau sur la structure lorsque la capacité est supé-
rieure ou égale 2 1500 m® en zone de moyenne (zone II) et
forte (zone III) sismicité. L’évaluation des forces hydrodyna-
miques étant une étape cruciale dans la démarche, nous nous
appuyons sur la méthode analytique de Housner afin d’estimer
la réponse d’un liquide dans des réservoirs rigides, excités par
une action sismique.

2.1. Effet hydrodynamique

Dans le cas d’un chateau d’eau, nous ne pouvons pas considé-
rer la cuve comme étant rigidement liée au sol et subissant par
conséquent la méme valeur de I’accélération maximale que le
sol, comme cela est le cas pour un réservoir posé au sol [8]. En
effet, lorsque la cuve est au sommet d’un support pouvant étre
une tour ou pilotis, nous devons considérer sa flexibilité. Le
calcul approché par la méthode de Housner consiste a décom-
poser I’action du liquide en deux actions, une action passive
provoquant des actions d’impulsion et la seconde action active
provoquant des actions d’oscillation [2]. Ainsi la modélisation
de I’ensemble du chateau d’eau est représentée par son équi-
valent mécanique et son modele mathématique présentés en
Figure 1.
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Figure 1 : Chateau d’eau, son systéme mécanique équivalent et le modéle mathématique

Les efforts d’impulsion proviennent de ce qu’une partie de la
masse du liquide, dite masse passive M., r€agit par inertie a
la translation des parois du réservoir. Son systéme mécanique
€quivalent est obtenu en considérant la masse M,, liée rigi-
dement au réservoir a une hauteur h, telle qu’elle exerce sur
les parois, les mémes efforts horizontaux que la masse d’eau
équivalente.

Quant aux efforts d’oscillations, ils proviennent de ce que
I’autre partie de la masse du liquide, dite masse active M,, se
met en mouvement d’oscillation sous 1’action du séisme. Son
équivalent mécanique s’obtient en considérant la masse M
retenue par des ressorts de raideurs K, a un niveau hO, dont
les oscillations horizontales exercent les mémes efforts vibra-
toires que la masse active du liquide.

En résumé, la masse totale de I’eau M peut étre décompo-
sée en une masse passive M, et une masse active M reli€es
rigidement d’une part et par I’intermédiaire d’un ressort de
constante de rapport K d’autre part.

Dans le modele mathématique adopté pour le chateau d’eau
(Figure 1) la masse M est reliée a la structure par une tige de
méme raideur K formant un couplage direct avec M, tandis
que M, est reliée au sol par une tige représentant le support de
la structure et de constante de rappel K. Le systeme est donc
a deux degrés de liberté.

2.2. Evaluation des masses M, et M,
ainsi que leur point d’application

La masse M, est composée de la masse inerte (passive) du
liquide M,, de la masse de la cuve vide M_ et enfin d’une partie
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de la masse totale du support M,. Elle est donnée par la for-
mule suivante :

1\/[1 =Mi +1\/[c +/J’.M[ (1)

Le coefficient 3 est pris égal a ﬂ=£ selon Rayleigh a en juger
par la relation de la période proposée dans le PS69 révisé 92
[4], comme nous le verrons plus loin dans I’équation (12).
Il est bon de signaler que ce coefficient est pris égal a /j:z
selon les recommandations de I’American Concrete Institute
(ACI) [21] et que (Priestley et al., 1986) [25] recommandent
de prendre p=1.

La masse inerte (passive) M, est donnée par la formule suivante :

R
th| —+/3
Hf

NG

M. =M.. @)

R
He
avec :
M, : masse de I’eau dans la cuve,
R : rayon intérieur de la cuve,
H, : hauteur d’eau dans la cuve.

La masse oscillante (active) M est donnée par la formule sui-
vante :

R H
M, =M, .0,318.—th{1,84.—* (3)
H R

€

Le niveau d’application h, des pressions d’impulsion induites
par la masse M, par rapport au fond de la cuve est donné par
la relation suivante :
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Le niveau d’application h des pressions d’oscillation induites
par la masse M par rapport au fond de la cuve est donné par
la relation suivante :

h,=H,.|1- ! + ! &)
a.th(o) o.sh(a)
avec :
_H. |5 ©
R \2
2.3. Evaluation des raideurs K,et K,
La raideur K| de la masse oscillante M est donnée par :
K,=M,.0 )

La pulsation fondamentale de vibration (DO du liquide dans la
cuve est donnée par :

(ui:%.‘/%.th %Il{{ (8)

La raideur K est donnée par la relation suivante :

K,=M,_ .0 ©

M, , désigne la masse concentrée au dessus du support repré-
sentant la masse de la cuve vide augmentée de la masse de

I’eau qu’elle contient.
M, =M.+ M, (10)

La pulsation fondamentale de vibration 0 de la structure peut
étre estimée a partir de la valeur de la période fondamentale de
la structure, donnée soit par des relations empiriques, soit par
des méthodes analytiques ou encore par des méthodes numé-
riques. Notons que les relations empiriques proposées par le
reglement parasismique Algérien ne sont applicables qu’aux
batiments. Dans le cas d’un réservoir surélevé, considéré
d’une maniere réaliste comme un pendule inverse (ie. 50% ou
plus de sa masse est concentrée dans le tiers supérieur de la
structure), la période fondamentale du premier mode de vibra-
tion de la structure est déterminée par la méthode de Rayleigh
[4]. Cette derniere assimile le réservoir surélevé a une console
verticale dont la masse concentrée est posée sur un support
de masse non négligeable, de section transversale et d’iner-
tie constante. Le réservoir est ainsi modélisé mécaniquement
comme une seule masse posée sur un support (Voir Figure 2).
La période est alors donnée par :

T=2rm. (11)

avec :
I: moment d’inertie de la section transversale du support,
E: module d’¢élasticité du béton composant le support,
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L=

Figure 2 : Réservoir modélisé mécaniquement en une seule masse
concentrée sur un support

1: hauteur du centre de gravité de la masse concentrée par rap-
port a ’encastrement du support.
Le poids P’ est défini par :

P = (M +£.Mt).g (12)
140

La relation donnant la période suppose implicitement, qu’il
s’agit d’oscillations planes non couplées avec d’autres modes
d’oscillations. C’est-a-dire qu’il s’agit d’oscillations dans les-
quelles les diverses masses composant la structure se dépla-
cent parallelement a un méme plan, sans exciter de ce fait les
oscillations perpendiculaires a ce plan. Cette condition est
satisfaite par les structures présentant un plan de symétrie ver-
tical, comme c’est le cas des réservoirs circulaires. En plus
des caractéristiques géométriques de 1’ouvrage (dimensions
du réservoir), cette derniere relation (11) fait appel a la rigidité
flexionnelle (EI) et a la répartition uniforme du poids du sup-
port de la cuve. Ce sont 1a deux parametres absents dans les
relations empiriques proposées dans le RPA.

A partir de la relation (11), nous déduisons :

224;52 _3gEl (13)
™ P
Tenant compte des relations (9) et (12), Il vient que :
M . (14)
Ky=| —— e — | 22
M, + M, | !
140
23



2.4. Evaluation des pulsations propres

Le systeme est a deux degrés de liberté et I’équation générale
d’équilibre peut étre formulée comme suit :

foO}+{f, O} +{f.0}={fv} (15)
Nous désignons par {f(t)} le vecteur des forces extérieures.

Le vecteur des forces d’inertie {fi (t)} s’écrit :

{f (t)}=[M]-{X (t)} (16)

Le vecteur des forces d’amortissement {fa (t)} s’écrit :

{fa(t)}z[C].{X(t)} a7
Le vecteur des forces élastiques {fC (t)} s”écrit :

{£. (t)}:[K].{X (t)} (18)

Le systeme est non amorti, I’amortissement est supposé nul,
par conséquent {f (t)} = {0}
a

Le systeme est a oscillation libre (ie. sans chargement exté-

rieur), par conséquent {f(t)} = {()}

Dans notre cas, nous nous limiterons uniquement a la déter-
mination des modes propres de vibration, et nous n’aurons a
considérer que les matrices [M] et [K].

L’équation du mouvement s’écrira alors sous forme matricielle:

[M].{X(t)}+[K].{X(t)}={0} (19)

Nous supposerons aussi que le mouvement est de type harmo-
nique, c’est-a-dire décrit sous la forme :

{x®}={a} sin(wt+¢) (20)
1l vient alors que :
{X (t)}:(i;{X(t)} = -{a}.w’sin(wt+¢) = -0’ X} 1)
L’équation se réécrit comme suit :
-[M]o* {xO}+[K]{X®}={o} @
Ou encore comme suit :
(K]~ [M]].{X®}={0} (23)

La solution évidente de 1’équation (23) est la solution triviale
{X(t)}={0}. Cette solution correspond a la position initiale
non déformée du réservoir. Etant donné que le réservoir os-
cille, donc se déforme a un instants t donné, il devra avoir un
vecteur déplacement {X(t)} = {0}
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Alors, pour que ce systéme d’équations admette une solution
non nulle, il faudrait que son déterminant soit nul. C’est-a-dire :

[K]-w [M]=0 (24)

[K] et [M] sont des matrices carrées de dimensions (2x2),
s’écrivant comme Ssuit :

[K]= Koo K01 — K1 'Kl (25)
K10 K11 'Kl K1 + Ko
Et
M 0
M]=|" " (26)
0 M,
L’équation (24) peut se mettre sous la forme :
-Koo K01 —o Mo 0] -0 27
_KIO K11 0 M1 |
Ou encore :
Ky, -o'M, K, 0 @®
K, K, -o.M,

Le déterminant sera :
(Koo’ M, ).(K, 0" M, ) K, K =0 29

La résolution de cette derniere équation, nous donne les pulsa-
tions de vibration des deux modes principaux, qui sont :

2
&_'_& + &_'_& +4. KUI.KIO
M, M | \|M M, M, M,

Le systeme présente autant de degrés de liberté que de modes

propres. Connaissant les pulsations w, et , des deux modes

propres de vibrations, nous pouvons déduire les périodes cor-
respondantes, comme su'ﬁ :
TT

T=— etT,=

, ,

, 1

(30)

®; ,
T2

2
- 31

2.5. Les modes propres

La détermination des modes propres de vibration (vecteurs
propres), consiste a 1’évaluation du vecteur { } a, | du
a —
1
ay,

premier mode de vibration correspondant a la pulsation o ; et

du vecteur } {a } du second mode de vibration corres-
02

ar. =

2

4

pondant a la pulsation w,.
Ceci revient a résoudre, pour le mode « i », 1’équation suivante:

(Kl M)l -0} o

Ou encore sous forme matricielle :

2
Kpo =0 .M, Ko Qoi | 0 (33)
KIO Kll - wiz 'Ml a; 0
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Qui s’écrit aussi sous la forme :

(KOO -’ M, ) a; +K,a,=0
i (34)
Ko 2y +(K,, ~0? M, )a, =0

Sinous résolvons le systeme comme étant un systeme classique
de Cramer, nous obtenons la solution suivante : a, =a,, =0.
Or, comme tout mode propre correspond a une position défor-
mée, la solution doit étre différente de zéro. Pour cela, nous
donnons une valeur arbitraire a a, (généralement unitaire,
a, =1), et a partir de I’équation (34) nous déduisons a,; :

_ K,o-07 M,
KOI

(35)

li 'aOi

2.6. Evaluation de la force sismique par
la méthode dynamique d’analyse modale
spectrale

Le réglement parasismique Algérien permet sous certaines
conditions le calcul de la structure par la méthode pseudo
dynamique qui consiste a considérer la structure comme étant
soumise a un effort tranchant qui est fonction de plusieurs
parametres. Dans cette méthode les masses sont supposées
concentrées au niveau des nceuds principaux et seuls les dé-
placements horizontaux des nceuds sont pris en compte. La
force sismique latérale pour un niveau « k » et pour un mode
«1» est donnée par la formule suivante :
S..

E.=—"*y.M, a,_ (36)
Avec :
i:indice désignant le numéro du mode propre.
k : indice désignant le numéro de la masse.
S, :Accélération du sol au mode « i ».
M, :Masse du niveau « Kk ».
a: L’amplitude de la masse « k » au mode « i ».
v.: Coefficient de distribution modal (mode i) qui est donné

par la formule suivante [3]:
2

V=5 (37)

=1

La résultante de la force sismique de calcul appliquée a
chaque masse M, est obtenue par la combinaison quadratique
des valeurs des forces modales comme suit [3]:

(38)

2.7. Calcul de l'accélération S,

L’accélération S imposée au réservoir, compte tenu de son
interaction avec le sol, est une donnée du code de calcul en
fonction de la zone sismique et d’autres parametres. Elle
représente une fraction de I’accélération de la pesanteur. Le
reglement parasismique Algérien propose, pour sa détermina-
tion, les relations suivantes :
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125A (1+£(2.5ng—1)) 0=<T<T,
T, R
257 (1254) (£ T sT=T,
SH R 1 2
- 23 39
£ as 7 (125 A) (%) (%) T,<T <30s 59
T 2/3 3 5/3 Q
251 (1.2 2 =] [= 3.0s
S5n (1 5A)(3) (T) (R) T >30s

Ou A désigne le coefficient d’accélération de zone, fonction de
la zone sismique et du groupe d’usage de I’ouvrage. Le RPA
classe les chateaux d’eau et réservoirs de grande et moyenne
importance comme étant des ouvrages de groupe 1B, c’est a
dire des ouvrages publics d’intérét national ou ayant une im-
portance socio-culturelle et économique certaine [3].

1 est un facteur de correction d’amortissement, lequel est
fonction du pourcentage d’amortissement critique dont la va-
leur dépend du matériau constitutif, du type de la structure et
de I’'importance des remplissages.

R représente le coefficient de comportement global de la struc-
ture. Sa valeur unique est donnée en fonction du systeme de
contreventement. Le systéme de contreventement retenu pour
un chateau d’eau est le systéme a pendule inverse. Le RPA
propose pour valeur du coefficient de comportement global de
la structure, R= 2.

Q est le facteur de qualité de la structure.

T, . T,sont des périodes caractéristiques associées a la catégo-
rie du sol du site d’implantation.

Le lecteur intéressé par plus de détails sur le choix des diffé-
rents coefficients cités plus haut peut consulter la référence

[3].

2.8. Les déplacements horizontaux des
masses

Les deplacements horizontaux des masses M, et M|, corre-
pondant a chaque mode « i » de vibration sont donnés par les
equations suivantes :

Sai
Xi=Y:- 5 (40)
Et 1
a,.
X, =Xp-—+ (41)
Ao

2.9. Les déplacements verticaux
des vagues

L’Eurocode 8 dans sa partie 4 [1], consacrée aux réservoirs
énonce que sous I’effet de I’action sismique, le réservoir peut
subir des dommages au niveau de la coupole dus a I’effet
de vague ou le débordement du liquide lorsque le réservoir
n’a pas de couverture rigide. Il y’a lieu de s’assurer que la
capacité du systeéme peut étre restaurée jusqu’a un niveau de
fonctionnement prédéfini, apres les opérations de contrdle des
dommages de ses composants et que réservoir conserve son
étanchéité aux fuites du contenu.
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Ainsi, pour les réservoirs cylindriques, la hauteur maximale
des vagues, apres oscillation correspondant a chaque mode
« 1 »,est donnée par la relation suivante [2]:

B 0.408 R

dmax,i
— & | wmf1sa e} @D
.0, R R

Ou 0, dépend de I’amplitude de vibration, donc du mode
«i»:

0,=153 X0 %) (180 Be) )
R R

Nous pouvons déduire le déplacement maximal correspondant
a I’ensemble des deux modes de vibration, par la somme qua-
dratique suivante:

+d?

max,2

d_ =Jd

max max,1

(44)

Toujours, selon I’Eurocode 8 [1], la contribution prédomi-
nante pour la hauteur de I’onde de ballottement est assurée par
le premier mode fondamental, et I’expression du pic du bord
peut étre évaluée comme suit :

J S

=0.84 =L R (45)
g

max, i

2.10. Etat limite ultime de stabilité

Sous I’effet de I’action sismique a 1’état limite ultime, la sta-
bilité¢ d’ensemble du réservoir vis-a-vis de I’effondrement doit
&tre satisfaite. La stabilité d’ensemble se rapportant a un com-
portement de corps rigide peut étre perdue par glissement ou
par renversement. Le moment de renversement qui peut étre
causé par 1’action sismique doit étre calculé par rapport au
niveau de contact sol-fondation. Le moment stabilisant sera
calculé en prenant en compte le poids total équivalent au poids
de la structure, au poids des fondations et éventuellement au
poids du remblai sur les fondations.
A cet effet, le coefficient de sécurité au renversement F, doit
satisfaire 1’inégalité suivante :

F= & >1.50 (46)

Mr

ou, M_ et M sont respectivement, le moment stabilisant et le
moment renversant, lequel est donné par :

M, =F, H,+F H, (47)

La stabilité au glissement sous la fondation du réservoir est
vérifiée en tenant compte de I’application a la résistance ul-
time au glissement d’un coefficient de sécurité de 1,2. La ré-
sistance au glissement est calculée en admettant que la rupture
se produit dans le sol et non pas a I’interface fondation - sol.
Selon le Fascicule 74 [6], pour les fondations des réservoirs
surélevés, sous les combinaisons a 1’état limite ultime, 1’iné-
galité suivante est a vérifier :

F(J+F1 SM_Fﬂ (48)
1.2 1.5

26

MO

HO

H1

L S P

Figure 3 : Les forces sismiques appliquées sur les masses

N, est la composante verticale des sollicitations en considé-
rant le poids total du réservoir, le poids des fondations et éven-
tuellement le poids du remblai sur les fondations. C et ¢ sont
respectivement la cohésion et I’angle de frottement interne du
sol de fondation. Quant a A, il désigne 1’aire de la partie de la
fondation au contact du sol.

2.11. Vérification des contraintes
dans la tour du support

Le support en fiit est soumis a un effort normal vertical N (re-
présentant le poids de la cuve vide de stockage augmentée du
poids de I’eau qu’elle contient ainsi que le poids de la tour du
support) et a un moment de flexion di aux forces sismiques
horizontales (F et F)). Le fit est alors sollicit€ en flexion com-
posée (M, N). Il se développe, sur les fibres extrémes du fiit,
des contraintes normales de compression et de traction, qui
peuvent étre estimées par la relation suivante.

o= N + M By (49)

Q I

La section de la tour de support (fit) a une forme d’un anneau,
et sa section horizontale sera donnée par :

nt

Q-= ;.(Djxt D;,) (50)
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D, et D, désignent respectivement le diametre intérieur et
extérieur du flt du support du réservoir.

Le moment d’inertie de la tour de support (fiit) par rapport a
un axe du réservoir passant par le centre de gravité du réser-

voir sera donné par :
T 4 4
I= 64 '(Dexl _Dint ) (51)

v désigne la distance de la fibre la plus tendue du fit par rap-
port a un axe passant par le centre de gravité du réservoir.
Selon le Fascicule 74 [6], les contraintes de traction du béton
dans les sections entierement tendues calculées vis-a-vis de
I’état limite de service et en section homogénéisée, ne peuvent
excéder la valeur de :

0,=1,10 .0 .1,

(52)
Ou:
O=1, dans le cas de la traction simple
2e
0=1+ 3 0 dans le cas de la flexion plane composée, la force

0

de traction extérieure ayant une excentricité e, inférieure a
1I"épaisseur h de la paroi ;

5
O= =, dans les autres cas

Sous combinaison a 1’état limite de service, la contrainte de
compression du béton est limitée a la plus petite des valeurs
suivantes :

h 130.h
6. =min °+30’55 fos ?;’ o f120060£, 0 (53)

mt

Ou h  désigne I’épaisseur de la paroi de la tour du support (fiit).

3. APPLICATION PRATIQUE

Comme application pratique pour illustrer la méthode de
calcul exposée en section 2, nous analysons un chateau d’eau
de capacité 200 m?® posé sur un support en tour (Figure 4),
implanté dans la commune de Tadmait, Tizi Ouzou, Algérie. Il
s’agit d’une commune classée zone Ila, de moyenne sismicité,
par le réglement parasismique Algérien. Les caractéristiques
géométriques du réservoir sont résumées dans le tableau 1.

Diamétre intérieur de la cuve du réservoir| 8,20 m
Hauteur d’eau moyenne dans la cuve He 4,95 m
Hauteur du support du réservoir (fot) 14,50 | m
Diamétre intérieur de la tour (fot) 5,00 m
Diamétre extérieur de la tour (f0t) 5,40 m
Epaisseur de la tour (fot) 0,20 m
Volume réel du réservoir 200,497 | m®

Tableau 1 : Caractéristiques géométriques du réservoir surélevé
de capacité 200 m?
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10: Coupole de couverture

r 9: Ceinture supérieure

/,8 : Paroi circulaire

5: Cheminée interieure

H 7 : Ceinture intérmediaire

[ : [ 7l| 4:Coupole inférieure
T %

#/ _6:Cone de réduction

m ./ 3:Ceinture inférieure

B \

H _2:Support

=

B

1: Fondation

% 11 : Systeme de drainage
rA 9| ’

Figure 4 : Vue et coupe du réservoir surélevé de capacité 200 m*

Les masses des différents éléments résistants du réservoir, pré-
sentés dans la figure 4, sont évaluées en déterminant leur volume
et en considérant que la masse volumique du béton armé est égale
22,5 t/m?. Les résultats sont consignés dans le tableau 2.

Les masses M, M, M,_, M,, M, et M sont évaluées par les
relations exposées en section 2, et les résultats sont consignés
dans le tableau 3.

Les raideurs K, et K sont évaluées respectivement par les rela-
tions (7) et (9). Les résultats sont consignés dans le tableau 4.
Les pulsations w, et w, des deux modes propres de vibrations
et les périodes correspondantes, sont données par les relations
(30) et (31). Les résultats sont consignés dans le tableau 5.
Le rapport de I’accélération sismique est évalué a partir de
la relation (39). Le tableau 6, résume les valeurs des diffé-
rents parametres utilisés pour construire le spectre de réponse
donné en Figure 5.

Masse réelle de I'eau de la cuve M_ | 200,497 | Tonnes
76,532 | Tonnes
277,030 | Tonnes
118,378 | Tonnes
124,747 | Tonnes
229,183 | Tonnes
51,582 | Tonnes

Tableau 3 : Evaluation des différentes masses

Masse de la cuve vide M,
Masse fotale M,

Masse du support (tour) M,
Masse inerte M,
Masse M,

Masse oscillante M,
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N° Désignation de I’élément résistant Masse (Kg)
1 | Masse de la coupole 13 831,70
2 | Masse du lanterneau d’aération 1 483,65
3 | Masse de la ceinture supérieure 5 807,04
4 | Masse de "acrotére 2 026,33
5 | Masse de la cuve cylindrique 22 815,82
6 | Masse de la ceinture intermédiaire 5 807,04
7 | Masse du tronc de céne 7 147,12
8 | Masse de la coupole inférieure 4 804,20
9 | Masse de la cheminée 4 645,63
10 | Masse de la ceinture inférieure 8 164,00
11 | Masse de la tour de support en voile (f0t) 118 378,00
12 | Masse du radier 123 150,43
13 | Masse de I’enduit ordinaire extérieur 6 481,68
14 | Masse de I'enduit ordinaire intérieur 1784,34
15 | Masse de I’enduit étanche intérieur 1784,34
16 | Masse de I'enduit de finition extérieur 6 481,68
17 | Masse de I'enduit de la chape de ciment sur fronc de céne et coupole inférieure 522,34
18 | Masse de I'étanchéité multicouche sur coupole de couverture 3 430,26
Tableau 2 : Masses des différents éléments résistants du réservoir

Pulsation fondamentale de vibration de I'eau dans la cuve w2 4,29 (rd/s)?

La raideur K, 221,428 KN/m

Moment d’inertie « | » de la section du support (en forme 11,06 m*

d’anneau)

Module élastique du béton du support E 32164 195,120 | KN/m?2

La période fondamentale T 0,19 s

La raideur K| 318 019,425 | KN/m

Tableau 4 : Evaluation des raideurs K,et K,

Les modes propres | w2 (rd/s)? | w,(rd/s) | T,(s)
Mode 1 4,29 2,07 3,03
Mode 2 1388,59 37,26 0,17

Tableau 5 : Evaluation des pulsations et périodes propres

Coefficient d’accélération de zone A = 0,20 | Zone de moyenne sismicité, niveau lla
Pourcentage d’amortissement 10,00 | Contreventement en voile de béton armé
Coefficient comportement structure R = 2,00 | Structure en pendule inverse

Période caractéristique T = 0,15 | Sol meuble de type S,

Période caractéristique T, = 0,50 | Sol meuble de type S,

Facteur de qualité Q= 1,00 | Tous les facteurs sont observés

Facteur de correction d’amortissement = 0,76 | Supérieur a 0.7

Tableau 6 : Parameétres utilisés dans le spectre de réponse
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Figure 5 : Spectre de réponse

Connaissant la période de chaque mode propre, nous pouvons
déduire I’accélération maximale pour chaque mode a partir du
spectre de réponse de la figure 5. La détermination des modes
propres de vibration (vecteurs propres), consiste a 1’évalua-
tion des amplitudes de chaque masse et pour chaque mode de
vibration par la relation (35). Les résultats sont consignés dans
le tableau 7.

La force sismique latérale appliquée pour chaque masse « k »
et pour un mode « i » est donnée par la relation (36) en fonc-
tion du coefficient de distribution y,, qui lui est donné par la
relation (37). Les résultats sont cosignés dans le tableau 8.
Lors de I’analyse des sollicitations dynamiques, nous consta-
tons que la contribution du second mode de vibration est plus
importante que celle du premier mode pour I’évaluation de la
sollicitation résultante maximale.

Les fleches (Figure 6) dues aux masses M, et M au mode
«1» sont données par les relations (40) et (41). Les résultats
sont consignés dans le tableau 9. L’analyse des fleches révele
que le déplacement maximal en téte d’ouvrage se produit au
premier mode de vibration.

La hauteur maximale des vagues (Figure 7), aprés oscilla-
tion correspondant a chaque mode « i », ainsi que la hauteur
maximale du pic de I’onde de ballottement correspondant a

Les modes T (s) S./9 a a,
propres
Mode 1 3,03 |0,072284 | 1,00 | 0,0007
Mode 2 0,17 |0,239000 | 1,00 | - 322,47

xo1 MO

X11 /M1

\errrrerrr s

Mode 1

3,00

F01=3.74t

F11=0.012 ¢t

3,50

4,00

MO xo2

F02-0.038 t <_Q

T,

M1

Mode 2

4,50

F12=54.662 t

Figure 6 : Fleches des masses M, et M, pour chaque mode de

vibration
Le n?ode Le coef. v. F,. F,,
«i» i i i

Mode 1 1,00 3740,10 11,60 Kg
Mode 2 -0,00309885 | -38,15 |54 662,25 | Kg
Sollicitation
maximale 3 740,29 | 54 662,25 | Kg
résultante

Point
d’appli- 19,75 17,56 m
cation

Tableau 7 : Evaluation des vecteurs propres
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Tableau 8 : Evaluation des forces sismiques latérales
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Mode 1

Mode 2

Figure 7 : Hauteur maximale des vagues dans la cuve
pour chaque mode de vibration

Les modes propres X, (m) X, (m)
Mode 1 0,165815 0,000116
Mode 2 - 0,000005 0,001685

Tableau 9 : Evaluation des fléches des masses M, et M,
aux modes 1 et 2

Les modes 0 d_.(m) | d_(m)
propres ' '
Mode 1 0,0604 0,094
0,096
Mode 2 -0,0006 | -0,016

Tableau 10 : Evaluation de la hauteur maximale des vagues

I’ensemble des deux modes de vibration, sont donnés par les
relations (42), (43) et (44). Les résultats sont consignés dans
le tableau 10. Nous remarquons que la contribution du second
mode de vibration, pour la détermination de la hauteur maxi-
male du pic de ’onde de ballottement est négligeable devant
celle du premier mode.

Pour la stabilité au renversement du réservoir, nous devons
vérifier I'inégalité donnée par la relation (46). Les calculs
numériques consignés dans le tableau 11, montrent que la sta-
bilité au renversement du réservoir face au séisme est assurée.
La résistance au glissement est calculée sous les combinaisons
a I’état limite ultime, en utilisant 1’inégalité (48). Les calculs

Masse du réservoir
lorsqu'il est plein

539,043 tonnes

Rayon extérieur du radier de 5,60 m
fondation du chéteau d’eau

29 612 870,83 | Nm
10 138 846,26 | Nm
Coefficient de sécurité 2,92

Moment stabilisant

Moment de renversement

Tableau 11 : Evaluation de la stabilité au renversement

F,, résultante maximale de la N
force sismique sur la masse M, 36 692,27
F,, résultante maximale de la N
force sismique sur la masse M, 536 236,66

Force vertical ultime Nu 7 433 849,13 N

Angle de frottement interne du

sol de fondation 20,00

Cohésion de frottement interne N/m?2
du sol de fondation 5 000,00

Diamétre du radier général du m
chéteau d’eau 11,20

Surface du radier général du m?
chéteau d’eau 98,52

Résultante de la force horizon- N
tale 572 928,93

2 583 150,99 N

Tableau 12 : Evaluation de la stabilité au glissement

Résultante de la force verticale

numériques consignés dans le tableau 12, montrent que la sta-
bilité au glissement du réservoir face au séisme est assurée.
Les contraintes normales de compression et de traction
qui se développent sur les fibres extrémes du fiit sont esti-
mées par les relations (49 a 53). Les calculs numériques
consignés dans le tableau 13, montrent que les contraintes
admissibles en compression et en traction ne sont pas dé-
passées.

PNogs du réservoir plein & la base de la tour 4079 906,91 N

mo;nent total de flexion du & I"action sismique 9 737 796,01 Nm
Moment d'inertie de la tour par rapport & |’axe horizontal 11.06 m*
| = ’

Distance de I'axe du réservoir jusqu’d la fibre extréme du support 270 m

vV = ’

Surface horizontale totale de la tour de support 397 m?
Q = 7

Contrainte normale de compression sur la fibre supérieure 3,63 Mpa
Contrainte limite admissible de compression 6,25 Mpa
Contrainte normale de traction sur la fibre inférieure 1,13 Mpa
Contrainte limite admissible de fraction 3,85 Mpa

Tableau 13 : Analyse des contraintes dans le fit sous sollicitation sismique
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4. CONCLUSION

Sur un exemple réel, cette étude simule I’excitation sis-
mique par l’intermédiaire de 1’analyse modale spectrale
telle qu’exposée par le RPA, en introduisant 1’effet hydo-
dynamique tel qu’exposé dans le modele d’Housner. Nous
montrons que la démarche de résolution proposée n’est pas
complexe d’utilisation, et s’accommode aisément d’une
programmation avec Matlab ou tout simplement sur un clas-
seur Excel.

L’analyse des contraintes a mis en évidence 1’apparition de
contraintes de traction verticales a la base du support de
I’ordre de 1,27 Mpa. Ces contraintes auraient été plus impor-
tantes si la capacité du réservoir avait ét€ plus grande ou si le
réservoir avait été implanté en zone de forte sismicité. Ces
contraintes auraient été occultées si I’on n’avait pas considéré
I’effet hydrodynamique étant donné que le mode est impor-
tant. Selon les travaux de Blume et Boyce, I’effet hydrodyna-
mique peut majorer 1’effort tranchant a la base du réservoir de
facon importante (d’une valeur supérieure a environ 20 %).
Dans cet article, nous avons montré que la négligence du phé-
nomene hydrodynamique sous estimait considérablement les
contraintes de traction normales verticales agissant dans le
support. Contrairement a ce qui est énoncé dans le RPA, la
prise en compte de I’effet hydrodynamique dans les calculs
des réservoirs, quelque soit leur capacité de stockage et la
zone sismique, n’est pas un non sens.
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