Zeitschrift: Bulletin de I'Association suisse des électriciens
Herausgeber: Association suisse des électriciens

Band: 36 (1945)

Heft: 10

Artikel: Les fondations des supports de lignes électriques aériennes et leur
calcul

Autor: Sulzberger, G.

DOl: https://doi.org/10.5169/seals-1056469

Nutzungsbedingungen

Die ETH-Bibliothek ist die Anbieterin der digitalisierten Zeitschriften auf E-Periodica. Sie besitzt keine
Urheberrechte an den Zeitschriften und ist nicht verantwortlich fur deren Inhalte. Die Rechte liegen in
der Regel bei den Herausgebern beziehungsweise den externen Rechteinhabern. Das Veroffentlichen
von Bildern in Print- und Online-Publikationen sowie auf Social Media-Kanalen oder Webseiten ist nur
mit vorheriger Genehmigung der Rechteinhaber erlaubt. Mehr erfahren

Conditions d'utilisation

L'ETH Library est le fournisseur des revues numérisées. Elle ne détient aucun droit d'auteur sur les
revues et n'est pas responsable de leur contenu. En regle générale, les droits sont détenus par les
éditeurs ou les détenteurs de droits externes. La reproduction d'images dans des publications
imprimées ou en ligne ainsi que sur des canaux de médias sociaux ou des sites web n'est autorisée
gu'avec l'accord préalable des détenteurs des droits. En savoir plus

Terms of use

The ETH Library is the provider of the digitised journals. It does not own any copyrights to the journals
and is not responsible for their content. The rights usually lie with the publishers or the external rights
holders. Publishing images in print and online publications, as well as on social media channels or
websites, is only permitted with the prior consent of the rights holders. Find out more

Download PDF: 30.11.2025

ETH-Bibliothek Zurich, E-Periodica, https://www.e-periodica.ch


https://doi.org/10.5169/seals-1056469
https://www.e-periodica.ch/digbib/terms?lang=de
https://www.e-periodica.ch/digbib/terms?lang=fr
https://www.e-periodica.ch/digbib/terms?lang=en

ASSOCIATION SUISSE DES ELECTRICIENS

BULLETIN

REDACTION:
Secrétariat de I’Association Suisse des Electriciens
Zurich 8, Seefeldstrasse 301

ADMINISTRATION:
Zurich, Stauffacherquai 36 ¢ Téléphone 251742
Chéques postaux VIII 8481

Reproduction interdite sans ’assentiment de la rédaction et sans indication des sources

XXXVIe Année

N° 10

Mercredi, 16 Mai ].945

Les fondations des supports de lignes électriques aériennes
et leur calcul

Par G. Sulzberger, Berne

Cet article est une revision des articles parus sous ce titre
dans le Bulletin ASE 1922, No. 10, 1924, Nos. 5 et 7, 1925,
No. 10, et 1927, No. 6. Les procédés de calcul mentionnés
dans ces articles, notamment dans les deux derniers numéros
indiqués, ont été appliqués depuis lors avec succés a la cons-
truction des lignes aériennes en Suisse. Ils ont donc été
maintenus en principe dans le présent article. Seul, le mode
de représentation a subi quelques modifications, en tenant
compte de certains points de détail et de certains desiderata,

ainsi que des articles paru a ce sujet dans d’autres revues

techniques, Les questions essentiellement théoriques et les
modes de calculs applicables @ des cas spéciaux ont été re-
portés en annexe. La bibliographie a été complétée par Uin-
dication des principales publications parues depuis lors sur
ce méme sujet.

Introduction

Les massifs de fondation des supports de lignes
aériennes de transmission d’énergie électrique
doivent remplir le méme but que ceux des auires
constructions, a savoir la transmission au sol des
efforts résultant de leur propre poids et des forces
extérieures qui leur sont appliquées. Les régles et
les lois essentielles de la statique des constructions
sont donc également applicables aux calculs de ces
massifs. Les particularités de la construction des
lignes électriques aériennes obligent toutefois a en-
visager un mode de calcul approprié, qui tienne
compte notamment des points suivants:

a) Les forces extérieures qui agissent sur les
supports résultent en majeure partie de la traction
exercée sur ceux-ci par les conducteurs, ainsi que
de D’effort du vent sur les conducteurs et les sup-
ports. Ces efforts peuvent étre horizontaux ou
présenter une composante horizontale et une com-
posante verticale. Leur grandeur et leur mode d’ap-
plication a introduire dans les calculs sont géné-
ralement fixés par des prescriptions officielles ou
autres. Leur point d’application se trouvant a une
hauteur relativement grande au-dessus du sol, ils

621.315.66 - 218

Die folgende Abhandlung stellt eine Neubearbeitung der
im Bulletin SEV 1922 Nr. 10, 1924 Nrn. 5 und 7, 1925 Nr. 10
und 1927 Nr. 6 erschienenen Aufsitze iiber das im Titel be-
zeichnete Thema dar. Die dort, namentlich in den beiden
zuletzt genannten Nummern entwickelten Berechnungsverfah-
ren haben sich seither in der Praxis des schweizerischen
Freileitungsbaues gut eingelebt und bewihrt. Sie sind daher
im folgenden grundsiitzlich beibehalten worden. Aenderun-
gen wurden nur in der Darstellungsweise und soweit getrof-
fen, als es auf Grund der dem Verfasser bekannt gewordenen
Fragen und Wiinsche und der in andern Zeitschriften er-
schienenen Aufsiiize iiber den gleichen Gegenstand geboten
schien. Um den praktischen Bediirfnissen tunlichst Rechnung
zu tragen, wurden die vorwiegend theoretischen Fragen und
die nur in besondern Fiillen anzuwendenden Berechnungs-
arten in einem Anhang zusammengefasst. Das Literaturver-
zeichnis wurde durch die Angabe der wichtigsten in andern
Zeitschriften iiber den gleichen Gegenstand erschienenen Ver-
offentlichungen erginzt.

agissent sur les massifs de fondation en exercant un
couple beaucoup plus caractérisé que dans d’autres
genres de constructions.

b) Tandis que les fondations des autres ouvrages
sont en général des corps relativement volumineux,
sollicités essentiellement par leur propre poids, les
massifs de fondation des supports de lignes élec-
triques aériennes peuvent étre sollicités, selon les
cas, a la traction, a la pression et a la torsion autour
d’un axe horizontal, voire méme a la flexion, pour
les motifs indiqués en a). Leur calcul doit étre adapté
a ces particularités.

¢) Tandis qu’il ne s’agit généralement, pour les
autres ouvrages, que d’éviter des tassements exagérés
et surtout irréguliers des fondations, les massifs de
fondation de supports de lignes électriques aériennes
doivent étre concus et dimensionnés de maniére
que la position des supports ne subisse pas, sous
Peffet des sollicitations maxima auxquels ceux-ci
peuvent étre soumis, de modifications capables de
provoquer une augmentation dangereuse de la
fleche des conducteurs. Pour étre convenable, la
méthode de calcul de tels massifs de fondation
devrait donc permettre avant tout de déterminer et
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de suivre par les calculs les modifications de posi-
tion des massifs pour différentes charges des sup-
ports. Faute d’'une méthode de calcul répondant a
cette exigence, il faudrait chercher a atteindre le
méme but en déterminant par le calcul un coeffi-
cient de sécurité contre le renversement des sup-
ports sollicités par un effort maximum (coefficient
de stabilité). Il ne s’agirait dans ce dernier cas que
d’un pis aller. Le degré de sécurité réel contre le
renversement d’un support ne peut en effet géné-
ralement pas étre déterminé par un calcul, car au
fur et 2 mesure que le support s’incline, les efforts
et les moments exercés par les conducteurs dimi-
nuent rapidement par suite de l’augmentation de
leur fleche et il n’est guére possible de calculer
avec une précision suffisante cette diminution des
sollicitations.

d) Les massifs de fondation des supports de
lignes électriques aériennes sont le plus souvent des
corps relativement petits qui doivent pouvoir étre
aménagés sans grands préparatifs et avec des
moyens simples, a des endroits assez éloignés les uns
des autres, dans des terrains les plus divers. Il arrive
fréquemment que la méme fouille traverse des ter-
rains de différente nature. En pratique, il n’est
donc généralement pas possible de procéder a des
essais des terres dans chaque fouille, essais compli-
qués et coiiteux, qui ne se justifient que lorsqu’il
s’agit des fondations d’importantes constructions.
La détermination des caractéristiques du terrain,
nécessaire au calcul et a I’exécution des massifs de
fondation des supports, doit pouvoir se faire sur
place, rapidement et simplement. Un examen dé-
taillé du terrain ne doit étre nécessaire que dans
des cas d’une importance exceptionnelle.

e) En raison de la difficulté de classer avec
précision les divers terrains et de la grande diversité
de leurs caractéristiques selon leur état, tous les
calculs dans lesquels entrent des coefficients se rap-
portant au terrain sont affectés d’une certaine im-
précision. En outre, il faut admettre des simpli-
fications a propos de la répartition des pressions
dans le sol. Il est par conséquent inutile de compli-
quer les calculs par une précision exagérée. La
régle a calcul, avec suppression des décimales, per-
met d’obtenir des résultats amplement suffisants.

Régles a observer
pour l’exécution des massifs

Protection contre le danger du gel

Les massifs d’une certaine ampleur doivent étre
aménagés de maniére que leur assise se trouve a une
profondeur ou le gel n’agit plus, c’est-a-dire a au
moins 1 m de la surface du sol. Lorsque la période
des grands froids se prolonge, le sol peut geler
jusqu’a 130 ou 150 cm de profondeur. La dimension
de 1 m doit donc étre considérée comme le mini-
mum de profondeur d’une fouille (voir Annexe).

Protection contre la rouille et la pourriture

Les parties enterrées de supports en acier doivent
étre enrobées de béton ou d'une autre matiére
(par exemple plusieurs couches de goudron chaud,
exempt d’acides), afin qu’elles ne se rouillent pas.
Les parties enterrées de supports en bois devront
étre protégées de la pourriture par des méthodes
éprouvées. L’enrobage de béton active la pourriture

du bois.
Désignations

Pour caractériser les supports au point de vue
de la forme de leurs parties fixées dans le sol, nous
distinguerons dans ce qui suit:

1° les supports a un seul fiit, dont la partie infé-
rieure est fixée dans un massif monobloc, tels que
les poteaux en bois, tubulaires, en béton ou en treil-
lis (fondations massives);

2° les supports dont la partie inférieure comporte
plusieurs pieds fixés chacun dans un massif séparé
(fondations fractionnées).

Dans les chapitres suivants, nous étudierons suc-
cessivement les sollicitations énumérées a la lettre b)
de l’introduction et leurs méthodes de calcul, en
tenant compte notamment des dispositions suivantes
de I’Ordonnance fédérale sur les installations élec-
triques a fort courant du 7 juillet 1933:

Art. 104.

Dans les hypothéses de charge définies aux articles 94 et
95, les fondations des supports des lignes aériennes a fort
courant devront satisfaire aux conditions suivantes:

a) Le coefficient de sécurité au renversement sera de 1,5
au minimum. g

b) L’inclinaison des supports par suite du déplacement
des fondations sous l’'influence de la charge maximum ad-
missible ne doit pas étre de nature a compromettre la sécu-
rité de la circulation ou celle d’autres installations.

Commentaires: On peut classer les fondations les plus
usuelles en deux groupes principaux:

1° les fondations dont la stabilité repose exclusivement
ou principalement sur leur poids (dalles a encastre-
ment latéral nul ou minime dans le sol, bloes super-
ficiels indépendants) ;

2° les fondations dont la stabilité provient surtout de
I’effet d’encastrement du terrain sur leurs parois laté-
rales (blocs enfouis profondément).

I1 semble a premiére vue que la disposition sous
lettre b) suffise a définir les conditions que doivent rem-
plir d’'une maniére générale les fondations des supports
de lignes. D’aprés ce paragraphe, 'inclinaison qui peut se
produire sous la charge maximum possible ne doit pas
dépasser la limite imposée par la sécurité, c’est-a-dire
qu’elle ne doit pas étre telle que les conducteurs s’ap-
prochent trop du sol ou risquent d’entrer en contact avec
d’autres lignes aux croisements. Il était néanmoins né-
cessaire de prévoir une disposition prescrivant un certain
coefficient de sécurité au renversement, sous lettre a), sur-
tout pour les fondations du premier groupe. En effet,
pour ces derniéres, une augmentation des forces agissant
sur le support peut, déja a partir d’une inclinaison relative-
ment faible du pylone, amener un état d’équilibre instable
et provoquer un renversement complet et subit. Pour
éviter cet accident, on doit donc compter avec le coeffi-
cient de sécurité prescrit. En outre, pour les fondations
de ce genre qui sont immergées dans I’eau (nappes sou-
terraines naturelles), il y a lieu de tenir compte de la
diminution de poids résultant de cette immersion (sous-
pression).
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Avec les fondations du deuxiéme groupe, les supports
ne risquent de tomber que pour un moment de renverse-
ment anormal beaucoup plus grand qu’avec celles du pre-
mier groupe, car les masses de terre dans lesquelles la
fondation est encastrée s’opposent au renversement tant
que leur résistance n’est pas épuisée par dislocation.

C’est pourquoi le calcul des fondations du premier
groupe suivant lettre a), et de celles du deuxiéme groupe
suivant lettre b), est en général déterminant et suffisant,
bien que, en principe, tous les genres de fondations doi-
vent remplir les deux conditions. On trouvera, par exem-
ple, des données sur le calcul des fondations d’aprés les
considérations ci-dessus, qui correspondent a I’état actuel
de la technique, au Bulletin de I’Association Suisse des
Electriciens 1925, No. 10, et 1927, No. 6 (ou, plus exacte-
ment, le texte remanié actuel).

Art. 105.

1 Les poteaux de bois doivent étre enterrés a la profon-
deur minimum suivante:

poteaux jusqu’a 8 m de haut. au-dessus du sol 130 cm

pour chaque métre de hauteur en plus . 10 cm de plus
2 Les poteaux de bois doivent étre calés solidement au

moyen d’empierrements circulaires, compte tenu des condi-

tions locales.

3 Si l’on fait usage de fondations spéciales, on emploiera
a cet effet des socles bien damés dans le sol, ou ancrés soli-
dement d’une autre facon, formés de matériaux résistant a
Paction du terrain et auxquels les poteaux seront fixés de
maniére a pouvoir étre remplacés facilement tout en étant
protégés contre Thumidité du sol et I’accumulation d’eau de
pluie. Les socles doivent présenter une résistance au moins
égale a celle des poteaux eux-mémes. Sauf pour les installa-
tions temporaires de courte durée, il est inadmissible d’en-
Eastrer les poteaux de bois directement dans des massifs de
éton.

Commentaires: Chiffre 2. Pour bien caler les poteaux,
il est bon de prévoir une couronne de pierres au pied
du poteau et une seconde au tiers supérieur environ de la
fouille; la hauteur des couronnes doit étre alors a peu
prés égale au diamétre du poteau. S’il s’agit de poteaux
fortement chargés ou enfoncés dans le sol a plus de 2 m
de profondeur dans un terrain particuliérement mou, il
est nécessaire de poser plus de deux couronnes de pierres,
ou bien il convient de veiller par d’autres moyens a ce
que les pressions sur les parois et le fond de la fouille
ne dépassent pas la limite admissible. Pour l’empierre-
ment, on utilisera autant que possible des gros cailloux
durs.

Chiffre 3. Si I’on coule le béton dans le sol en contact
direct avec le pied du poteau, le ceeur du bois enrobé
pourrira généralement au bout de peu de temps; en outre
la fondation en béton ne pourra pas resservir lorsqu’on
remplacera le poteau. Pour éviter ces inconvénients, on
emploiera des socles dépassant le niveau du sol et mainte-
nant le poteau au-dessus de celui-ci, et formés d’un maté-
riau capable de résister durablement a l'influence du ter-
rain, comme le béton armé, le fer, la fonte, etc.

I. Massifs de fondation sollicités a la traction

Conformément aux résultats des essais publiés
dans le Bulletin ASE 1925, No. 10 (voir Annexe),
la résistance qu’opposent les supports ou leurs fon-
dations a leur arrachement du sol peut se calculer
de la maniére suivante:

1.

Poteaux en bois implantés dans le sol et calés
par des couronnes de pierres:

a) Poteaux dont la partie enterrée est de forme
) a peu prés cylindrique

La résistance a I'arrachement est assurée par le

poids du poteau équipé et le frottement de la sur-

face de celui-ci contre le terrain. Si I'effort de trac-
tion atteint la valeur & laquelle le frottement sta-
tique est dépassé, un déplacement du poteau se
produira plus ou moins vite sans soulever une masse
de terre appréciable. L'importance du déplacement
dépend de la durée de la sollicitation. Exprimée en
chiffres, la résistance a I’arrachement de ces poieaux
ou autres supports a surface lisse est égale au poids
du support et au produit de la surface de sa partie
enterrée en cm? par un coefficient de frottement
qui varie selon la nature et I’état du terrain et peut
atteindre 0,03 a 0,06 pour les poteaux en bois et
0,05 a 0,1 pour les massifs de fondation lisses en
béton (par exemple des socles). Les valeurs infé-
rieures de ce coefficient s’entendent pour les ter-
rains argileux ou humides, les valeurs supérieures
pour les terrains sablonneux ou pierreux.

b) Poteaux dont la partie enterrée est évasée et
massifs de fondation analogues, lisses

L’arrachement de ces poteaux ou de ces massifs
entraine et déplace latéralement une partie de la
terre avoisinante, selon la nature de leur surface et
celle du terrain. La butée des terres qui en résulte
augmente beaucoup le frottement et par conséquent
la résistance i I’arrachement. Il n’est toutefois pas
possible de calculer exactement l'effort nécessaire
a l'arrachement. On peut admettre approximative-
ment que, lors du passage de la partie évasée du
poteau ou du massif a travers les couronnes de
pierres et la terre adjacente, la compression radiale,
en cm, de celles-ci provoque une réaction égale au
produit de la compression radiale par le coefficient
de compressibilité du terrain, réaction qui s’exerce
sur la partie enterrée du poteau et augmente en
conséquence le frottement.

Etant donné que la nature et la composition du
sol sont extrémement variables, il est préférable de
considérer les résistances calculées selon a) et b)
comme des valeurs maxima, au-dela desquelles il se
produit un relachement qui dépend de la durée
d’application des efforts. Les résultats d’essais con-
signés en annexe fournissent de plus amples ren-
seignements a ce sujet. Il est dans tous les cas
avantageux de donner une forme évasée a la partie
enterrée des poteaux et autres supports lisses qui
sont sollicités en permanence ou fréquemment a la
traction, ou d’utiliser des poteaux en bois a pied
large (ayant conservé une partie de leur racine).

Exemples

1. Soit un poteau cylindrique enterré de 150 cm et calé
de la maniére habituelle. Le diamétre au niveau du sol est
de 20 cm. On a donc F'=20-3,14-150 = 9420 cm? En ad-
mettant un coefficient de frottement de 0,04 et un poids du
poteau de 250 kg, la résistance a l'arrachement sera de
0,04-9420 -+ 250 = 627 kg.

2. Soit un poteau selon la figure 1.

La résistance a l’arrachement serait de 627 kg, comme
dans ’exemple ci-dessus, si ce poteau avait une forme cylin-
drique et un diamétre de 20 cm.
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La conicité de la partie inférieure du poteau provoque,
lors de I’arrachement de celui-ci, un frottement additionnel
considérable entre sa surface et les couronnes de pierre, ainsi
que la terre compressée latéralement. Selon les résultats d’es-
sais consignés au tableau VIII, cette résistance additionnelle
dépasse généralement plusieurs fois celle du poteau cylin-

| Fig. 1.
A | % Poteau a base évasée, calé par deux
A ! couronnes de plerres
La conicité du poteau provoque un coince-
ment, qui augmente la résistance a
'arrachement.

I
15

y;
][V.’!’;L‘é_a:
drique, par exemple 2 t environ dans ce cas. Cette valeur
varie toutefois beaucoup suivant les circonstances et ne peut
étre calculée d’avance que trés approximativement. On sait
néanmoins que le frottement additionnel est considérable et
d’autant plus grand que 1’élargissement de la base du poteau
est plus accentué et que les couronnes de pierres cassées

sont mieux tassées. On trouvera quelques indications a ce
sujet dans le tableau VIII.

2,
Massifs de fondation en forme de plaques, de
grilles, de pieux fortement évasés vers le bas.
La résistance qu'opposent a l'arrachement les
massifs de fondation de ce genre est assurée par
a) leur poids et celui du support,
b) le poids de la terre située directement au-dessus
de la partie évasée,
¢) le poids de la terre soulevée latéralement par
frottement et cohésion.

Lorsqu’il s’agit de massifs de fondation placés
dans une fouille ouverte ou bétonnés sur le fond
d’une telle fouille, la terre située directement au-
dessus de la partie évasée (lettre b) a naturellement
plus ou moins perdu sa cohésion. Si elle est damée,
on peut introduire dans les calculs les poids volu-
miques suivants (poids par unité de volume, y com-
pris les vides):

Poids volumiques des terres remuées et damées

Tableau I

(g:g:fe- Nature du terrain ‘7:1% hut;'r‘!’;‘,je
I | Sable grossier ,2..15 (1,5...1,9
1I | Sable fin . 1,2..1,65/1,6.... 2,0
IIT | Terre maigre . e e 201501518
IV | Terre argileuse . . . . . .|1,6..19 [1,8..2,0
V | Argile e o s 1B 18 | 1,720
VI | Gravier . e s 5 5w ow s | L0 1,8 | 1:8 5. 2,0
VIl | Cailloutis avec un peu de sable | 1,8...2,0 [1,9...2,1

11 est préférable de se baser sur les poids de terre
séche. Dans les cas importants, il est recomman-
dable de déterminer par des pesées le poids a
introduire dans les calculs. Lorsque le massif se
trouve dans une nappe d’eau souterraine, il faut
également tenir compte de la perte de poids due a
la poussée de l'eau.

Commentaire de la letire c)

La terre sortie d’une fouille destinée a recevoir
un massif de fondation perd plus ou moins sa struc-

ture et par conséquent sa densité, sa cohésion et
son angle de frottement interne, ainsi que son ad-
hérence avec la terre non remuée des parois de la
fouille, qui ne sera dés lors plus assurée que par
frottement. Par suite de cette perturbation des
couches naturelles, la quantité de terre participant
a la résistance a l’arrachement est d’autant plus
réduite que le terrain était plus cohérent. Ce dés-
avantage peut étre en partie supprimé si I'on utilise
des massifs de fondation dont I'introduction dans
le sol est possible sans modifier plus ou moins com-
plétement la structure de celui-ci. C'est par exemple
le cas pour les massifs en béton armé confectionnés
dans des fouilles dont le fond a été élargi a laide
d’explosifs (procédé de la Sprengkultur-Gesell-
schaft, systéme Malone, etc.), les massifs coniques
ou pyramidaux bétonnés dans des fouilles de forme
appropriée, les massifs bétonnés dans des fouilles
ouvertes dont le bas des parois est évidé autant que
possible, de maniére que la base du massif pénétre
latéralement sous la terre non remuée (figure 2).

Fig. 2.

Massif de fondation & base évasée
Grace a l'épanouissement de la base du
massif qui pénétre dans la terre non re-
muée, la stabilité du massif est augmentée.

L’emploi et ’ampleur de tels procédés destinés
a économiser du béton et du temps dépendent de la
nature du terrain et de sa composition.

On peut admettre que les quantités de terre
mentionnées a la lettre c¢) sont limitées par une
enveloppante entourant latéralement la base du
massif et inclinée vers I’extérieur d’un angle g par
rapport a I’axe principal.

Valeurs de f
Tableau IT

Massifs de fondation bé-
tonnés dans une fouille
A parois rugueuses

Massifs
] Q
= Lol |0 placés
Caté- . S8 | niw E22e
. Nature du terrain £-5 | 555 |5§8%5 dwe
gorie 20T | o8 |80 58|, unc
282 | 5= [585% fouille
Zo. | €38 g5 ouverte
52 | E55 |293%
Efg | ESE [©88a
« p=F— ha
3 S -2 |«
Ao Bo co Do

I | Terrain marécageux, sa-
ble fin, remblais de ter-
re légére B o
II | Terrain argileux et sa-
bleux avec peu de pier-
res. . . . . . . . 8] 12 | 20 6
III | Terr. caillout. avec sable
grossier et peu d’argile| 12 19 25 10
IV | Terrain sablonneux trés
ferme avec peu d’argile

[#)]
o]
—
[\
w

et de cailloux . . .| 15 20 26 12
V | Terr. caillout. trés ferme ’
avec sable grossier . .| 20 25 30 20

II a V: 5° de plus dans les terrains trés cohérents.
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En ce qui concerne le coefficient de sécurité que
les massifs de fondation doivent présenter conire
larrachement, on peut indiquer ce qui suit:

Un déplacement considérable de ces massifs
équivaut, dans la plupart des cas, & une forte incli-
naison du support, a la rupture de certaines parties,
voire méme au renversement du support. Il est donc
indiqué d’introduire dans les calculs un coefficient
de sécurité d’au moins 1,5. La valeur du déplace-
ment dépend d’un si grand nombre de facteurs
imprécis, qu’il est impossible de
la déterminer d’avance avec quel-
que précision. Ce sont surtout les
pylones a fondations fractionnées
qui risquent de se briser lorsque
les fondations se déplacent, car de
dangereux efforts de flexion peu-
vent se produire a la base des

Fig. 3.

Pylone en treillis avec fondation
fractionnée
Si la fondation fractionnée sollicitée a la
traction se déplace, il se produit un mo-
ment de flexion aux points de sortie (a)
des montants, par suite du guidage reecti-
ligne des socles dans le sol.

montants. Dans les calculs des fondations de ces
supports, il est donc recommandable d’introduire
un coefficient de sécurité relativement élevé, afin
quil n’y ait pas lieu de craindre un déplacement,
méme aux plus fortes sollicitations (voir figure 3).

II. Massifs de fondation sollicités a la pression
par des forces verticales

Les indications qui suivent se rapportent aux
charges des fondations par des forces verticales ou
a peu prés verticales, c’est-a-dire en général par des
poids centrés. Pour d’autres efforts de pression, voir
au chapitre III.

Les efforts de pression sont compensés surtout
par la réaction du sol (butée des terres). Il est pré-
férable de ne pas faire entrer en ligne de compte
les forces de frottement entre les surfaces latérales
du massif de fondation et la terre adjacente, car
on manque le plus souvent de données précises a ce
sujet. Ces frottements contribuent a réduire la
pression exercée sur le fond de la fouille. Si cela
est nécessaire et justifié, on peut cependant en tenir
compte dans des cas spéciaux, en apportant la
preuve qu’ils provoquent un allégement.

Les massifs de fondation des supports de lignes
aériennes ont presque toujours des dimensions rela-
tivement faibles. Leur assise est en général déter-
minée statiquement. Leur face inférieure doit étre
dimensionnée de maniére que la pression exercée
par celle-ci sur le fond de la fouille, et que 'on
suppose étre réguliérement répartie, ne dépasse pas
la charge admissible indiquée au tableau III.

Charge admissible du fond de la fouille par des
forces verticales

(Voir également a I’annexe.)
Tableau III

Caté- Charge en

gorie Nature du terrain kgfem? Remarques
I | Tourbiére, marécage, etc. Z 05

II- | Terres rapportées . . . .| 0,5..1,0 Selon le degré
III | Argile et terre glaise, hu- de tassement
mides . .« . . .[10..2,0 Diminue lors-
que le degré

d’humidité

augmente

Sable avec argile, terre

glaise, sable mi-fin . 2,0...3

V | Sable grossier, tassé . . . 3 D

VI | Gravier avec sable, compact 5..7
VII | Pierres tendres . 7..20 Selon la struc

ture et la du-

reté

- Ces chiffres correspondent approximativement a
ceux qui sont indiqués dans les normes allemandes
DIN E 1054 II (voir Hiitte, tome III). On entend
ici par «charge admissibles une partie 1/n de la
résistance du sol. Cette résistance est définie par la
charge verticale, a partir de laquelle le massif de
fondation commence a s'enfoncer, du fait que le
terrain céde latéralement. Les chiffres figurant au
tableau III sont basés sur un coefficient de sécu-
rité n égal a 1,5 environ, appliqué généralement
aux batiments, tours, superstructures rigides en fer
et en béton armé et autres constructions dont les
assises sont déterminées statiquement.

III. Massifs de fondation implantés dans le sol
et sollicités a la torsion autour d’un axe hori-
zontal (fondations massives)

Dans cette catégorie rentrent les massifs de fon-
dation de tous les supports a un seul fit.

III a. Poteaux en bois

La maniére de fixer les poteaux en bois et les
socles est indiquée a D'article 105 de I’'Ordonnance
fédérale sur les-installations électriques a fort cou-
rant du 7 juillet 1933 (voir Introduction). Les petits
poteaux en tube d’acier ou en béton armé soumis
a des sollicitations modérées peuvent étre traités
comme les poteaux en bois lorsque le terrain est
suffisamment résistant.

III b. Poteaux en acier et en béton armé

L’implantation de grands supports a un fiit en
acier et en béton armé exige généralement une
fondation massive, qui sera calculée conformément
aux prescriptions de I'article 104 de I'Ordonnance
du 7 juillet 1933. C’est ainsi que, dans les hypo-
théses de charge définies aux articles 94 et 95 de
cette méme Ordonnance,

a) ces fondations doivent assurer aux supports un
coefficient de sécurité au renversement de 1,5 au
minimum et

b) I'inclinaison des supports par suite du dé-
placement des fondations ne doit pas dépasser 1/,,,
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de leur longueur (tg a=0,01) (1/,,, pour les sup-
ports de lignes de contact).

L’exigence spécifiée sous a) s’applique princi-
palement aux fondations dont la stabilité est due
avant tout a leur poids (dalles, massifs superficiels),
celle sous b) aux fondations profondes, dont la sta-
bilité résulte principalement de l'effet d’encastre-
ment du terrain sur leurs parois latérales. La face
inférieure de tous ces massifs de fondation devant
étre a une profondeur que le gel n’atteint pas, c’est-
a-dire 3 au moins 1 m au-dessous du niveau du sol,
ces deux effets sont en réalité toujours plus ou
moins conjugés. A mesure que l’effet d’encastre-
ment du massif prédomine, la sécurité contre le
renversement perd en importance. Le coefficient de
sécurité au renversement de 1,5 valable dans le cas
limite d’un trés faible encastrement peut donc étre
réduit au fur et a mesure que le massif de fondation
est plus profond. Dans ce cas, en effet, la limitation
de l'inclinaison du support gagne en importance,
tandis que la sécurité contre le renversement devient
pour ainsi dire fictive.

La plupart des modes de calcul des fondations
massives sont basés sur la limitation des pressions
spécifiques maxima exercées sur les parois et le fond
de la fouille, lorsqu’une telle fondation est sollicitée
a la torsion par les forces agissant sur le support.
Toutes ces méthodes négligent la grandeur du dé-
placement du massif qui se produit dans ce cas,
ainsi que l'inclinaison du support qui en résulte,
ou se bornent a les maintenir dans des limites raison-
nables, en limitant les compressions maxima du sol.
Or, dans le domaine spécial des lignes aériennes
de transmission d’énergie électrique, I'inclinaison
du support et ses modifications jouent un trés
grand réle, car ce sont d’elles que dépendent la
grandeur et la limitation de la fléche des conduc-
teurs, dont I'importance est extréme pour la sécurité
des installations. La valeur de la compression du sol
ne présente par contre qu'un intérét secondaire.

Un autre défaut de ces procédés de calcul réside
dans le fait que les différentes compressions du sol
sont déterminées indépendamment les unes des
autres. Or, puisqu’elles sont produites par la rota-
tion du méme massif, elles devraient étre également
représentées en fonction de cette rotation, sinon
elles ne seraient pas correctes.

La méthode de calcul décrite ci-aprés et qui fut
mise au point a la suite des essais entrepris a3 Gosgen
(voir Bulletin ASE 1924, Nos. 5 et 7), ne présente
pas ces défauts. Elle est basée sur les hypothéses
suivantes:

1° On admet que le terrain qui encastre le massif
de fondation se comporte élastiquement tant qu’il
s’agit de petits déplacements admissibles, et que la
butée des terres est proportionnelle au produit des
déplacements du massif par les modules d’élasticité
correspondants. Ces derniers sont donnés par le
coefficient de compressibilité du terrain, qui tra-
duit 'effort nécessaire, en kg, pour enfoncer de 1 cm

une plaque de 1 cm? de surface. Ce coefficient s’ex-
prime donc en kg/cm? (voir la remarque en annexe).

Avec cette méthode, on considére en quelque
sorte le massif de fondation comme étant entouré
de ressorts, dont la constante correspondrait au
coefficient de compression des endroits considérés.

2° On admet d’autre part que, dans les limites
entrant pratiquement en ligne de compte pour des
terrains de nature et de composition uniformes, le
coefficient de compressibilité est nul a la surface
du sol, puis augmente a peu prés proportionnelle-
ment avec la profondeur. Le tableau V donne quel-
ques indications sur la valeur des coefficients qui
se rapportent a des terrains de nature et de compo-
sition différentes.

En partant de ces données, le calcul s’établit en
principe comme suit:

La résistance qui s'oppose a la rotation du mas-
sif de fondation est constituée par les composantes
suivantes:

III c. Résistance a linclinaison du massif de fonda-
tion due a l'encastrement de celui-ci dans le sol

Lorsqu’un massif de fondation en forme de dalle
verticale est tourné de I'angle o autour de 'axe x—=x
sous l'effet d’une force Z agissent sur le support a
la hauteur ! au-dessus du sol, selon la figure 4, une

Fig. 4.

I Massif de fondation
a en forme de dalle
d verticale, sollicité
dans le sol a la
rotation

Représentation des
réactions du terrain.

SEv9321 c b

bande f; située a la distance y; de I’axe de rotation
subit un déplacement transversal ; — y; - tg a, tan-
dis qu'une contre-pression p;—7f;C;y, tg a s’exerce
sur cette bande, si C; est le coefficient de compres-
sibilité de la paroi de la fouille a la distance y; de
Paxe de rotation. Le moment de réaction M; résul-
tant du déplacement transversal de la bande f; est
donc

Mi=piyi=fCyltga.

Le déplacement transversal des autres bandes de
la paroi du massif de fondation engendre des mo-
ments de réaction analogues. Le moment de réac-

tion total est de
M=2f,Cy2tga. (1)

Le moment des forces de réaction du terrain
ainsi calculé sera d’autant plus précis que le nombre
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Forme de la Varlation des coefficlents Surface Varlation de la
fondation de compressibilits  de charge réaction du terrain
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Surfaces de charge et réaction du terrain pour différentes
variations des coefficients de compressibilité

Js Moment d’inertie de la surface de charge.

M, Moment d'encastrement.

ot Pression spéeifique a la profondeur ¢.
des éléments de surface aura été plus grand, c’est-a-
dire plus la hauteur de ces éléments sera petite.
Pour obtenir un résultat encore suffisamment précis
avec un nombre restreint d’éléments de surface, il
faudrait, pour chaque élément de hauteur h; et de
largeur b;, ajouter a la valeur f;C;y?2 la valeur

8
’%2161 (conformément a la relation J—fy2 + J;
pour le moment d’inertie d’une surface avec le mo-
ment d’inertie J; par rapport a I'axe passant par
son centre de gravité et J par rapport a un axe pa-
ralléle au premier a une distance y).

L’expression X f;C; se traduit graphiquement
par une surface, par le centre de gravité de laquelle
passe la résultante de toutes les forces de réaction
du terrain qui s’établissent lors d’'un déplacement
paralléle de la surface totale. La position du centre

-de gravité de cette surface indique donc également

la hauteur de 1’axe de rotation du massif de fonda-
tion au-dessus de son assise. La forme de cette sur-
face dépend de celle du massif de fondation et de
la variation des coefficients de compressibilité des
parois latérales de la fouille, a partir du niveau du
sol jusqu'au fond de la fouille. Les figures 5 et 9
représentent quelques-uns des cas les plus fréquents.

Pour d’autres formes et d’autres conditions, la
méthode graphique est celle qui permet d’arriver le
plus rapidement et le plus nettement au but. A titre
d’exemple, nous appliquerons cette méthode dans
le cas d’un massif de fondation a semelle, selon la
figure 10. Dans un cas de ce genre, il y a lieu de
noter que seule la partie inférieure du massif est
encastrée dans de la terre non remuée, qui a con-
servé sa structure naturelle (€;=9,6 kg/cm3), tandis

1 fC-Fldche (Belastungsfidche)
it Schwerpunkt(graphisch ermittelt)

N

|
f=918cm?

SEv9s27a  170x170

$=1, eingestampfter Teil)
—te
Cr=96 kg/c mE_I (gewachsener Boden)

y1= 117 em »*> = 13689 ecm? fy* = 32860000 cm* C = 0,114 kg/cm?®
y2= 93 » 8645 » 20700000 » 0,343 >
ys= 69 » 4761 » 11460000 » 0,57 »
yas = 45 » 2025 » 4850000 » 0,8 »
ys = 21 » 41 > 1800000 » 6,18 »
ys = 3 » 9 » 36550 » 7,55 »
yr= 27 » 729 > 2950000 » 8,91 »

eingestampfte Erde = Terre rapportée et damée.
eingestampfter Teil = Terre rapportée et damée.
gewachsener Boden — Terre non remuée.

Seilzug fiir die Ermi

ttlung der S-Lage — Chainette pour ia détermination de la

position du centre de gravité.
fC-Fliche (Belastungsfliche) = Surface des charges. X .
Schwerpunkt (graphisch ermittelt) = Centre de gravité (déterminé graphiquement).

Fig. 10.

Variation des coefficients de compressibi-
lité, surface de charge (moment de réac-
tion) pour massifs de fondation & semelle

Cfy* = 3750000 cmkg
7090000 »
5010 >
3880000 »
11100000 »
275000 >
26300000  »
3 Cfy? = 58896000 >
thlzc' = 4650800 »
M, = 63546800- tgx cmkg
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que la partie supérieure du massif est logée dans
de la terre rapportée (C; =1,6 kg/cm3). Ces chif-
fres sont choisis arbitrairement, mais ils montrent
néanmoins la grande différence qui existe entre la
terre non remuée et la terre rapportée (dont la
structure a été modifiée).

On peut déterminer d’une maniére analogue le
moment de réaction Mg de n’importe quelle autre
forme de massif de fondation et pour des terrains
ayant d’autres caractéristiques.

111 d. Résistance due au frottement entre le massif
de fondation, les parois de la fouille et le fond
de la fouille

Une autre résistance qui s’oppose a la rotation
d’un massif de fondation encastré dans le sol, lors-
qu'une force extérieure agit sur le support, provient
du frottement entre le massif de fondation et les
parois latérales de la fouille qui se trouvent dans
la direction de la force exercée sur le support, ainsi
que le fond de la fouille. La grandeur de cette
résistance dépend, pour un massif de fondation
donné, de I'indice de frottement entre la surface
du massif d’une part, les parois de la fouille et le
fond de celle-ci d’autre part. Ces indices dépendent
eux-mémes du degré de rugosité des surfaces, ainsi
que de la nature et de la composition du terrain.
Tandis qu’ils sont relativement faibles pour les ter-
rains argileux et humides, ils peuvent atteindre des
valeurs considérables dans le cas de terrains grave-
leux. Dans tous les cas, la résistance de frottement
diminue fortement dés que le massif de fondation
subit un déplacement appréciable.

L’introduction, dans les calculs, de ces résistances
de frottement se heurte a de grandes difficultés,
d’autant plus que les indices ne sont pas constants,
mais diminuent fortement a mesure que le mouve-
ment augmente. Si on les néglige, la rotation du

"massif de fondation sera, au début du mouvement,
plus faible que la valeur calculée. Inversément,
lorsque I'on veut se rendre compte des coefficients
de compressibilité d’aprés I'observation de la rota-
tion réelle, en négligeant le frottement, les coeffi-
cients ainsi calculés seront plus grands qu’en réalité.

Le frottement entre le massif et le fond de la
fouille abaisse d’autant plus I'axe de rotation que
la résistance de frottement est plus grande. Dans le
cas limite, c’est-a-dire lorsqu’un déplacement ne
peut pas se produire entre 1'assise du massif et le
fond de la fouille, les conditions sont celles que
représente la figure 8. Dans ce cas, I’axe de rotation
doit se trouver a la surface de frottement et
coincider avec l'aréte du massif de fondation du
coté de la force agissante, perpendiculairement a
celle-ci, lorsqu’il s’agit d’'un massif a base rectan-
gulaire. Cette résistance diminue considérablement
deés que le frottement au repos est surmonté, c’est-a-
dire dés qu’un déplacement a commencé, et 1’axe
de rotation s’éléve. Lors de la charge d’un tel massif
de fondation, il se passe donc ce qui suit:

Au début de la charge, tant que le frottement
entre le massif et le fond de la fouille n’est pas
surmonté, ’'axe de rotation se trouve approxima-

tivement a la hauteur de I’assise du massif. Lorsque
la force exercée sur le support a augmenté a tel
point que le frottement contre le fond de la fouille
est surmonté, I’axe de rotation s’éléve, tandis que la
sollicitation des parois de la fouille perpendicu-
laires a la direction de la force agissante augmente
assez rapidement. La limite de la hauteur de 'axe
de rotation dépend du rapport entre les indices de
compressibilité des parois du terrain aux différentes
hauteurs au-dessus du fond de la fouille. Ainsi,
pour un massif a base carrée, on passe plus ou
moins rapidement du cas représenté par la figure 8
a celui de la figure 6, dés que le frottement du fond
de la fouille est surmonté. Si 'on posséde des indi-
cations suffisamment précises sur I'importance de ce
frottement, on pourra calculer comme suit I'angle
z de rotation, a partir duquel I'axe
de rotation commence a se dé-
placer vers le haut depuis le fond
de la fouille, dans le cas d’un mas-
sif a base carrée, par exemple.

% R
1 -G
G Fig. 11.
Relation entre la position de I’axe de ro-
= —1>7 tation et les conditions de frottement
SEVSITE Début du déplacement de l'axe

D’apreés la figure 11, on a:

be3 t
1z Gtge=R- 5,
et, par suite: 2
R = b6t ‘Citga.

Si u est I'indice de frottement entre le massif et
le fond de la fouille, on aura, au moment ou le frot-
tement est surmonté:

be?
uG = 5" C tga
2400
k
mkg | L
2000 3
lk% Cr tget
/ 4
7
1‘600 v T
Z /l "] bra
<
I1200 ) = P2 36 Cr tgx
7 v
800 Rs = -
1
400 =
]
[4 4 6 ) 0 1 1 1621073
SEV9929 —=fga 2 “ &=
Fig. 12.

Relation entre la position de I’axe de rotation et les conditions
de frottement

Modification du moment de résistance en fonction de la
position de I’axe de rotation

Rs Dépassement du frottement au fond de la fouille.

et, par conséquent, I’angle de rotation auquel cela
se produit et a partir duquel 'axe de rotation com-
mence a s'élever:

6uéG

tga = W_CT. (2)
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Les moments de réaction de la premiére phase
et de la seconde (avant et apres le déplacement de
Paxe de rotation) sont au rapport de 3: 1. Le mo-
ment de réaction diminuerait au tiers de sa valeur
si le passage d’'une phase a 'autre avait lieu brus-
quement. Les résultats des essais montrent toutefois
que cette transition est progressive. Ces conditions
peuvent étre reproduites graphiquement, comme
Iindique la figure 12.

II1 e. Résistance due a la réaction du terrain
provoquée par le poids du massif de fondation,
du support et des conducteurs

Sous I'action du poids G du massif de fondation,
du support et des conducteurs, le fond de la fouille
de surface F est soumis 2 une charge spécifique uni-

G . ..
forme o, =—. Si C, est le coefficient de compres-

F
sibilité, supposé uniforme, se rapportant aux charges
verticales, il se produit sous ’action de cette charge
un enfoncement uniforme:

Op
Cb :

Si le massif de fondation est tourné par une force
extérieure Z agissant sur le support, la répartition
de la charge exercée sur le fond de la fouille se
modifie du fait que la partie située du coté opposé
a cette force est déchargée, tandis que la partie
située dans la direction de cette force est au con-

traire plus fortement chargée. Les forces de réaction
qui en résultent dans le fond de la fouille se tra-

ﬂb=

/ Fig. 13 a 15.

Représentation des moments de réaction
du fond de la fouille pour différentes in-
clinaisons de I’axe du support

Fig. 13.
Etat de repos.

Fig. 14.

Stade durant lequel ’assise du massif
appuie par toute sa surface sur le fond de
la fouille.

Fig. 15.

Stade durant lequel 1’assise du massif
n’appuie plus que partiellement sur le
fond de la fouille.

SEVI930b

duisent géométriquement par un prisme des ten-
sions dont le volume doit étre constamment égal a G
et qui devient de plus en plus court a mesure
que linclinaison du massif augmente. L’axe de
rotation du massif doit se trouver perpendiculaire-
ment au-dessus du centre de gravité de ce prisme.
Ainsi, le poids G s’opposant a la force Z agit sur le
bras de levier constitué par la distance séparant la
ligne d’action de G du centre de gravité du prisme
des tensions.

Si nous considérons un massif de fondation a
base rectangulaire, nous aurons ce qui suit, en
tenant compte des indications des figures 13 a 15:
S étant le centre de gravité de la masse totale G,
Cy le coefficient de compressibilité supposé uni-

forme du fond de la fouille, en kg/cm3,

4o la compression du fond de la fouille par G a

Pétat de repos ( A4, = ;T)G?), en cm,
b

/' la compression additionnelle maximum du fond
de la fouille aprés la rotation du massif de fon-
dation, en cm,

on aura:

a) Pour le stade de rotation durant lequel le
massif de fondation repose encore par toute son
assise sur le fond de la fouille (voir figure 14):

M, = Gs; s=%—c.

— a . (Ao +4)+ 2 (4—4) =a(05——£,—)

3 (Ag+A)+ (A —4) 64,
r=2tgay A=,

2 T abC, ’

par suite:
c—= & __ ba’Cytga . ba3Cy,tga

-2 126 °*° 126G °
d’ou: _

bad

M,=G.s = 13 -Cytga = JC,tga . 3)

Dans cette derniére formule, J est le moment
d’inertie de ’assise du massif de fondation par rap-
port a I’axe principal, transversal a celui de la force
extérieure.

Les formules ci-dessus s’entendent pour des angles
d’inclinaison dont la valeur maximum se calcule

comme suit:

2_
a-tga=21; tga= j"; ﬂo:%’
d’out e
'8¢ = mpc, @

b) Pour des inclinaisons plus fortes, c’est-a-dire
lorsque le massif de fondation ne repose plus avec

toute son assise sur le fond de la fouille (voir figure
15), on a:

a X
Mb=G'S—_—G (7——?)

2a o0,

ik X
G—Goab—abz,x_ o

G
0 =C,(Ag+4); 2+ A = xtga; o, =5

par suite:

B 2aG
d’ou
2G G
r = ]/betga = 1,414 ]/ bC,tga
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Pour ces inclinaisons plus fortes, on a donc:
a 1,414 G
MFC(?‘ 5| bC,,tga)_

a G
=G (_2__0’47]/bcbtga>

Des formules peuvent étre établies d'une fagon
analogue pour des massifs de fondation dont I'assise
présente une autre forme.

()

Le moment total de résistance d’un massif en-
castré dans le sol est constitué par la somme des mo-
ments de réaction qui s’opposent a la rotation, tels
que nous les avons présentés aux chapitres Il ¢ a
IIT e, en fonction de la tangente de 'angle de rota-
tion. On peut ainsi calculer des massifs de forme
quelconque dans des terrains de nature et de compo-
sition quelconques, de maniére a déterminer pour
des forces extérieures données les déplacements du
massif de fondation qui en résultent et par consé-
quent les inclinaisons du support. Les formules va-
lables pour les formes de massifs les plus courantes
sont consignées au tableau IV.

Formules pour le calcul des formes de massifs de fondation les plus courantes

total de résistance est M, + M, conformément aux
formules que nous venons d’établir. M, intéresse
surtout la limitation de I'inclinaison du support,
M, la sécurité contre le renversement. Si M, est
insignifiant par rapport a My, le moment M, des
forces agissant horizontalement sur le support (trac-
tion des conducteurs et pression du vent) devrait
étre multiplié par 1,5. A mesure que le moment
d’encastrement prédomine, ce coefficient de sécu-
15

Fig. 16.
Diagramme de la réduction

-
w

-

f

12 du coefficient de sécurité s

1,1 ™~ s

. [ en fonction de —

= 02 04 6 b

sevessr ' o /‘150'6 %0 Variation entre les limites
™ s 1 et 1,5.

rité peut étre réduit. Pour la mesure de sa réduction
en fonction de ﬁs, on a établi en son temps (arbi-
b

trairement) le diagramme de la figure 16. Pour des

M,

moment des forces extérieures doit étre multiplié,

fondations massives, oul ~ est inférieur a 1, le

.

Tableau 1V

Ainsi que nous I'avons dit au chapitre III b, il
est nécessaire de vérifier le coefficient de sécurité
au renversement du support, dans le cas des massifs
de fondation de forme plate, dont la stabilité
dépend de I’équilibre des poids (moment M,). Selon
Particle 104 de I’'Ordonnance du 7 juillet 1933 (voir
Introduction), il faut appliquer dans ce cas un
coefficient de sécurité d’au moins 1,5. Plus les mas-
sifs de fondation sont profonds, plus Ieffet de leur
encastrement (moment M) prédomine. Le moment

F“();;es ds:m";"ll[ssif v:;i?ftiigil;n?u de l.’g:g:‘::egi;té"};{iggl M. Moment de réaction du fond de la fouille My
No.| Dési it s
0. S1- S1D1lr es
gne?éiéo_n Vue en plan pril;giss déa}:— [():ggsdge i [()::gsdlee o Eggsdlae Mo [g::sdée =
grale fouille tgo < cmkg tg o > cmkg tgo < cmkg tg o > cmkg
1 2 3 4 5 6 7 8 i 9 10 11
Z
1 Pris- °[ =TI
matique| ¥4 =
R 6uG | b 6uG| bt 2G | bad 2 G(a ‘/ c_)
L B Rlia A 1l £ = |2 L () .
bec, 12 0% [5ec| 36 C¥lzpc 12 %% |atp 6 °\2 bCotge
5 Pris- ,T P
matique| .
. a " [
g : : V 36
Pris- 45 Gl lkat® 454G Mass . [1,414G| at 1,414G ( c,,tga)
3 | matique at’C| 12 8L ac| 36 T asc, | 12 Ct8e [gs ¢, (C\0707Ta—5
c
. 04
. Q3|
: 88uG| de 8,8uG| ded 51'G | x d* 51 G
Cylin- — 1 — ol isoenl ’ 92£_ =cdG
4| foue aeG| 176 % [dec, (528 “% @ ¢ | 68 O ac,| o :
0 2 _t__gma“mto"
‘ \ ’ c-d-G

selon ce diagramme, par un facteur compris entre
1 et 1,5.

Ces considérations sont basées sur I’hypothése
que les forces agissant sur le support provoquent
exclusivement un moment de rotation. Elles ne
tiennent pas compte de la poussée qu'exercent
également ces forces sur le massif de fondation.
Dans I’annexe, nous démontrons toutefois que cette
poussée n’a pas d’influence sur linclinaison du
support et qu’elle en a si peu sur la compression
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du terrain qu’elle peut éire négligée quand il s’agit

de supports dont le rapport r entre la hauteur

d’application des forces extérieures au-dessus du

sol et la profondeur du massif de fondation est
supérieur ou égal a 5. Dans la régle, les forces de
frottement entre le massif et les terres adjacentes
sont d’ailleurs plus grandes que la force transver-
sale, ce qui est une raison de plus de ne pas s’en
occuper autrement.

Par ce qui précéde, nous avons apporté la preuve
que la méthode de calcul préconisée satisfait aux
conditions classiques de I’équilibre des forces. En
effet, la somme de toutes les forces horizontales et
verticales est égale a zéro, de méme que la somme
de tous les moments. Elle offre en outre le moyen
de résoudre I'important probléme de la prédéter-
mination des grandeurs du déplacement des massifs
de fondation et sa limitation, aux différentes
charges. La condition indispensable pour I'exacti-
tude du calcul est remplie, puisque tous les mo-
ments de réaction des terres participant a la sta-
bilité sont introduits dans les calculs d’une maniére
uniforme en fonction de la rotation du massif de
fondation. Nous avons en outre démontré qu’a
chaque nouvel état de charge d’un support de ligne
électrique aérienne avec massif de fondation cor-
respond une autre position de I'axe de rotation du
massif, et mis en évidence les facteurs qui pro-
voquent le déplacement de cet axe. On peut aussi
contréler, pour chaque augmentation de la charge,
les facteurs qui s’opposent a l'inclinaison du sup-
port et analyser le processus de rotation en fonction
de cette inclinaison. La méthode de calcul préco-
nisée est applicable aux fondations massives de
n’importe quelles formes et grandeurs, ainsi que
pour des conditions d’encastrement quelconques
(profondeur et composition du sol). Cette méthode
est donc universelle. Elle exige toutefois une con-
naissance suffisante des coefficients de compres-
sibilité du terrain considéré. Le chapitre suivant et
I’annexe donnent de plus amples indications a ce
sujet.

IV. Calcul pratique des massifs de fondation
a) Coefficients de compressibilité du terrain

On peut admettre que, dans un terrain de cohé-
rence normale, le coefficient de compressibilité des
parois latérales de la fouille est nul au niveau du
sol et augmente proportionnellement jusqu’a la
profondeur qui entre pratiquement en ligne de
compte. Quant au coefficient de compressibilité du
fond de la fouille, on peut tabler sur 1 a 1,2 fois la
valeur du coefficient valable pour la base des parois
latérales. Le tableau V indique les valeurs moyennes
des coefficients de compressibilité a une profondeur
d’environ 2 m au-dessous du niveau du sol, pour
des terrains de différente nature. Les valeurs les
plus faibles s’entendent pour les terrains relative-
ment humides.

Valeur approximative du coefficient de compressibilité des
parois latérales des fouilles dans des terrains de différente

<~

nature, @ environ 2 m de profondeur au-dessous du niveau

du sol Tableau V
X Coefficient
gﬁ:}"e' Nature du terrain ldesici)t;mgrecs-
en kg/cm3
1 Terrain tourbeux ou marécageux léger | 0,5...1,0
II | Terrain tourbeux ou marécageux lourd,
sable fin de plage . 1,0...1,5
III | Remblai d’humus, de sable ou de grav1er 1,0...2,0
IVa | Argile aquiféere . . . . . . . . .]20..30
b humide . .. . . . .140..50
c seche . i 6,0...8,0
d séche et durcie . 10,0
Terrains naturels (non remues)
Vv Humus melangé de sable, marne avec
peu de pierres : 6..8
VI Dito, av. beauc. de plerres ou de grav 8...10
VII Gravier fin mélangé de sable fin 79
VIII Gravier de grosseur moyenne mélangé
de sable fin 9..11
IX Gravier de grosseur moyenne mclange
de sable grossier . . 11..13
X Gros gravier ‘mélangé de beaucoup de
sable grossier .
XI Gros grav1er mélangé de peu de sable
grossier . . 13..:16
X1I Gros gravier melange de peu de sable
grossier (ayant fait prise) 16.::20

L’application pratique de ceite méthode de cal-
cul est illustrée ci-aprés, dans l’analyse de deux
massifs de fondation qui ont été soumis a des essais
de charge.

1.

Cas du massif de fondation No.II essayé a Gosgen, en
1923 (voir Bulletin ASE 1924, No. 5).

On a a=b=135 em; t=150 ecm; G =8940 kg. On
admet que C; et C, atteignent 3,5 kg/cm? et que I'indice de
frottement u est de 0,33. Ces données permettent de calculer

les valeurs suivantes:

Premier stade de charge (axe de rotation a hauteur de
I’assise)

bts 135-1508
Citga ="

valable pour inclinaisons jusqu’a tg o =

M, = 3,5 tga=133 - 105-tga cmkg,

6-1-G_6-0,33-8940
be2.C, 135.15023,5
=0,00167, soit a = 5" 34",

. qd 4. F -

M, — b-d G tan = 135%-3,5-tga _ 97,2:10%"tg o emkg,
12 12

valable pour inclinaisons jusqu’a tg o = ¥ Zen0
P Jusqua T8¢ 2heC,  1358-3,5

= 0,00208; soit « = 7" 08"’.
M, + M, = 230,2-10%"tg o cmkg.

Deuxiéme stade de charge (déplacement de 1’axe de rota-

. . 5 t
tion jusqu’a la hauteur — ).

3
b 1351508
M.=3—6-C‘vtg(l e *3,5'tga =44,3-tg a'10% cmkg
a G .
Mb_.G (*2‘ - 0,47']/m) =c-G.

Dans I'expression ci-dessus, le membre entre crochets (c)
atteint pour

tg a =0,002 0,004

c = 22 35

0,006
41,2

0,008
44,1

0,01
45,8

0,015
50 cm.
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Cette relation est reproduite graphiquement sur la fig. 17,
afin de faciliter I'interpolation.

2G 264000
a?bC,  3308-7

valable pour inclinaisons jusqu’a tga =

cm —-— =0,00051, soit @ = 1" 45"
%0
L0 -~ - Fig. 17. M,+ M, = 17360-10° tg « cmkg.
110 larngmue pnoe Deuxiéme stade de charge (axe de rotation ﬁ%au-dessus
% ) 6 —B»tgu."’ 12 141072 du fond de la fouille)
B Tableau VI
Résultats des essais Résultats des calculs
7 Mesi = Z(l—l—%t) o @ M, M, M, + M, |Part provenant du frottement Remarques
kg mkg mkg mkg mkg mkg ‘en % de Meit
215 2800 0,00087 1155 846 2001 799 28,5 * Déplacement de
475 6171 0,00152 1 355% 1478 2833 3338 54,2 I’axe de rotation du
590 7661 0,00218 1 600* 2190 3790 3871 50,5 niveau de la base jus-
670 8700 0,00524 2330 3525 5 855 2845 32,7 .. ¢
800 10 400 0,0089 3950 4155 8105 22095 22,1 qu’a la hﬂ“teﬂfT .
920 11970 0,0152 6 740 4700 11440 530 45 Inclinaison max. ad-’
1040 13500 0,0255 11 260 4760 16 020 — — missible pour tga =
1150 14 950 0,0367 16 200 4780 20980 — — 0,01.
Les résultats sont consignés au tableau VI. b 330 -2008-2 A7 106
La figure 18 illustre graphiquement cette comparaison. M,= 36 Crtga= 36 - tga =147-10°"1g a cmkg

On remarquera notamment que la concordance entre I’essai
et le calcul s’établit pour une rotation du massif de fonda-
tion d’un angle dont la tangente est égale a 0,0161, pour les

x103 mkg T
18 JI ,l | Ms+Mp -1
16 Meble, el
14 v1 2 . ] M
/' - P efl.
12 <
/7 /,/ =
10
R o L - _bf:'
8 =35 Ct
6 = =
i By A N .
4 =
Py A P d
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 26 28 30 32 34 x 10~
SEVve933 —=tga
Fig. 18.

Représentation graphique des résultats des essais et des calculs
La surface hachurée correspond au frottement (R).

suppositions faites a propos des coefficients de compressi-
bilité du terrain. Si I’on avait adopté un coefficient C, égal
a 3 kg/em?, au lieu de 3,5, la concordance aurait eu lieu
pour tga=0,02 (voir la courbe
avec C; =3 kg/cm3).

2.

Massif de fondation du pylone d’ancrage No. 47 de la
ligne a haute tension Bex-Montcherand, dans la vallée du
Rhone, prés d’Aigle.

Onaa=b=330 cm; t =200 cm; G = 64 000 kg. Pour
C,, on ne peut admettre que 2 kg/cm3, car jusqu'a 2 m de
profondeur le terrain est du sable extrémement fin. C,=
7 kg/em3, car il s’agit d’un terrain ferme, caillouteux et sa-
bleux. Pour yx, on admet la valeur de 0,3. La hauteur de I'ef-
fort agissant sur le pyléne est de 18 m au-dessus de 1’aréte
supérieure du massif de fondation.

Premier stade de charge (axe de rotation a hauteur de
I’assise)

b 330 -2003- 2
M.=F-Cb’tga= 1z ‘tg a =440-10%"tg a cmkg,
valable pour inclinaisons jusqu’a
6u-G 60,364 000
tga = = = 10,0044,
847 Tbec, 330 - 200% - 2
soit a =15"06"".
3 4.7.
M, = bl—; cCpetga = isg——l%ﬂ = 6920-10%tg @ emkeg,

a G
M,,=c(7—o,47-]/ib.cb'tga) = g0

Dans I’expression ci-dessus, le membre entre crochets (c)
atteint pour
tg o = 0,0004
41

0,02
149 cm.

0,001
86,5

0,005
132,3

0,01
141,8

c =

Cette relation est représentée graphiquement sur la fig. 19.

cmT T
140

120
100|
80

1
-

L

l/ Fig. 19.

60 [ ] Diagramme pour ¢
o

20/

01234 6 8 10

SEvIIe —sfgax

12 14 16x1073

Les résultats des essais et des calculs sont consignés au
tableau VIIL.

mkg

100 Metth
90 LTy

L= M,
80 /;,.’ = b Fig. 20.
70—y Représentation graphique
;; des résultats des essals et
w0l A des caleculs
30 La surface hachurée corres-
20 — M1 pond au frottement (R).
1of———= :‘[—

[

SEV9I935

2 3 4 5 6,7 8x1073
—.rgu.

Pour juger de ces résultats, il faut tenir compte de ce
qui suit:

Pour tga=0,01, les calculs donnent M,-+ M,= 104 700
s 14700 _ 0.163

90000
la force admissible au sommet du pyléne n’est pas égale a

104 700

2+2
184~

; : M
mkg. Toutefois, du fait queﬂi n’est égal qu
b

= 5400 kg, mais seulement x‘i514—-gg: 4060 kg, selon
i 2
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Tableau VII

Résultats des essais Résultats des calculs
7 M= Z(l +%t) i M, M M, + My |Part provenant du frottement Remarques
kg mkg mkg mkg mkg mkg en 9 Mot
1000 19300 - — — — — —
1600 30900 0,000106 440 7335 7775 23125 793
2000 38 600 0,000274 1200 18 960 20160 18 440 46,9
2 400 46 350 0,0004 1760 27 680 20 440 16910 35,2
2 800 54 000 0,000718 3150 50 000 53150 850 1,6
3200 61800 0,00117 5400 64 000 69 400 — —
3600 69 300 0,00182 8 000 67 000 75 000 — — . 3
4000 77100 0,00285 | 11000* | 74000 85 000 — - " Déplacement  de
4 400 84 900 0,00470 13500 * 82 000 95 500 — — 1 axe de rotation jus-
4800 92 600 0,00654 | 14000* | 86000 100 000 — — qu'a la hauteur
5200 100 000 0,01 14 700 90000 104 700 — — 2¢
3
Représentation graphique, voir figure 20.
le diagramme de la fig. 16. A cet effort de traction au som- | D’aprés la formule de la figure 6
met du pyléne correspond M, = 77 700 mkg et le coefficient
b3 3
virtuel de sécurité au renversement = 104 301 =1,322. La M;=—.C,. ‘tga,0n at = 36. M (6)
77700 3 b Ct ‘tga

différence jusqu’a 1,5 est amplement compensée par le fait
qu'il n’a pas été tenu compte des résistances de frottement et
que seule une partie de I’encastrement latéral a été introduite
dans les calculs.

Dans les deux exemples ci-dessus, il s’agissait
d’examiner la capacité de charge des massifs de
fondation de dimensions données et leur comporte-
ment sous différentes charges. S'il s’agit, au con-
traire, de calculer un massif de fondation pris-
matique sans semelle, de section rectangulaire, a
implanter dans un terrain dont les caractéristiques
sont connues, pour un support donné et des condi-
tions de charges spécifiées, on pourra procéder
comme suit:

La plus petite longueur nécessaire d’un cété du
massif de fondation dépend des dimensions de la
base du support. Elle doit avoir une grandeur telle
que les organes d’ancrage du support (boulons, cor-
niéres) présentent la sécurité voulue contre les sol-
licitations auxquelles ils sont soumis. Suivant les
circonstances, le massif de fondation devra donc
étre de 20 a 30 cm plus large que la surface de base
du support. I ne reste alors qu’a déterminer la
profondeur d’enfouissement, qui dépend du moment
de I’encastrement latéral. Ce moment doit étre au
moins égal au moment M, de la force extérieure,
moins le moment M, de la réaction du terrain au
fond de la fouille. Toutefois, pour déterminer le
moment My, il faut connaitre le poids total G ou
du moins admettre provisoirement un certain poids.
Le poids du support est supposé étre connu. Pour
déterminer le poids approximatif du massif de fon-
dation, on commence par estimer la profondeur
convenable. On peut alors calculer en premiére
approximation le poids du massif, puis M, et M,
pour une inclinaison correspondant a tga—=— 0,01.
Le moment d’encastrement latéral M, doit étre égal
ou supérieur a M, — M,. Pour les fondations en
forme de plaque, M, doit étre multiplié par le
coefficient de sécurité indiqué sur la figure 16.

En posant pour tg a la valeur maximum admissible

de 0,01 et en désignant M, par mg, le moment de

b

Pencastrement latéral pour une lame verticale du
massif de 1 em d’épaisseur, il vient

3
t — 15,34 i
C,

Sous forme d’abaque (figure 21), cette expression
permet de déterminer rapidement la profondeur
nécessaire du massif. Cet abaque s'établit de la
maniére suivante:

M

Le plan de référence des coefficients de compres-
sibilité des parois latérales de la fouille est choisi,
conformément au tableau V, a la profondeur de 2 m
au-dessous du niveau du sol. On admet que ces coef-
ficients augmentent proportionnellement a la pro-
fondeur, en partant de la valeur 0 au niveau du sol.
Sur I’abaque, cela s’exprime par les obliques partant
de I'angle supérieur de gauche. Les chiffres figurant
a Pextrémité de droite des courbes correspondent
aux mg en mkg de Pexpression (7), ceux du bord de
gauche servent a déterminer la profondeur cherchée
du massif.

L’application de cet abaque est illustrée par les
exemples suivants:

Premier exemple

Déterminer les dimensions du massif de fondation pour le
pyléne en treillis représenté sur la fig. 22. Le terrain est
celui de la catégorie VII du tableau V, C, = 7 kg/cm3, C,=

9 kg/cm3, Z a 15m au-dessus du sol =

2173 kg. Poids du pylone équipé = 2500 kg.
En admettant que ¢ soit égal a 200 cm, on a
G=20-21-21-2,2 (massif) + 2500 (pyléne) = 21900 kg.
‘Pour un massif sans semelle et tg « = 0,01, I’expression
(5) donne approximativement M, = (0,36 a 0,44) «'G. La va-
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En premiére approximation:

Estimer tout d’abord approximativement la profondeur ¢, puis
déterminer G (poids du massif de fondation et du support)
et le moment de la force extérieure

M = 2Z (l-{— %t) D’ou
M, en premiére approximation = 0,34...0,44 oG,
M; en premiére approximation = M, — M,. D’ou
M, cmkg
b-100
Le point d’intersection du rayon C, avec la courbe m, cor-
respondante donne la valeur de ¢t en premiére approximation.

m, (en mkg) =

Procéder avec cette valeur a un calcul de contréle précis et
choisir comme valeur définitive de ¢ la valeur arrondie.

AN OO SOOXS
LML “

200

250

cm

Abaque pour la détermination de la profondeur ¢ du massif de fondation
Représentation graphique de 1’expression (7)

Signification des séries de chiffres:
Bord de gauche (de haut en bas): Profondeurs f en
niveau du sol, en cm.
Bord de droite (courbes): Moments de réaction du

dessous du

terrain des

Plan de référence a ¢ = 200 cm: Coefficients de compressibilité

des différents terrains, selon le tableau V, en kg/cm® Les

valeurs augmentent proportionnellement & la profondeur, en
partant de la valeur 0 au niveau du sol (obliques).

parois latérales d’encastrement, par em de largeur du massif Lignes pointillées: Représentation des caleuls pour ’exemple 1.

de fondation, en mkg

(- )

leur la plus faible s’entend pour un terrain a faible coeffi-
cient de compressibilité, la valeur la plus forte pour un coef-
ficient plus élevé. Dans le cas qui nous occupe, nous choisi-

—+—+—+ Premiére approximation.
——a—se Deuxiéme approximation.

rons 0,4. Avec cette valeur, on peut calculer en premiére
approximation le moment M, de tels massifs de fondation,

soit My~ 0,4-21900-210 = 1,840°10° cmkg. Le moment M,
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de la force extérieure sera alors

M,= 2173 (]500 +IM) = 3,55°10% cmkg, et
-
M, =M —-M,= (3,55—1,84) 108 = 1,71-10° cmkg.
1,71 - 108
m.=—71 i = 81,5 mkg.
210-100

Z 2000 kg En suivant, sur 1’abaque, ’oblique qui

i correspond au coefficient 7 kg/cm3, a

| 2 m de profondeur, jusqu'a son inter-

section avec la courbe la plus rapprochée

| de la valeur 81,5, on peut lire la profon-

1 deur cherchée au niveau de cette inter-

section, sur ’échelle du bord de gauche

| de I’abaque, aprés interpolation. En pre-

! miére approximation, on aura donc t ~

! 161 cm.
|
|
|
|
|
|
1

15,0m

Un contrdle avec les chiffres obtenus
en premiére approximation donne les ré-
sultats suivants:

Le massif de fondation devant dépas-
ser, comme on le sait, le niveau du sol
d’au moins 20 cm, sa hauteur totale sera
en seconde approximation de 181 cm et

G=18,1-21-21-2,2 4 2500 = 20 060 kg

) Fig. 22,
Croquis pour I’exemple de calcul
Application de 1’abaque de la fig. 21.

180cm

\
7 210cm
N i
s£vs9sra

2
M, =2173 (1500 + 161 T) = 3,49°10% cmkg

M,= 20060 (210 0,47Vﬂ ) =1,7910° emkg
2 210-9-0,01

Valeur nécessaire M,= M, —M, = 1,70 106 cmkg
. 108
m,= 170 I = 80,9 mkg
210 - 100

D’aprés 'abaque de la fig. 21, a cette valeur correspond

une profondeur ¢ de 161 cm. On a don M, L0100 0,95

profon c n a och 179108 ,95.
D’aprés la fig. 16, le coefficient de sécurité est égal a environ
1,05, de sorte que m, = 80,9:1,05 =85 mkg. Pour cette va-
leur, ’abaque donne ¢ =163 cm. Un nouveau calcul de con-
tréle est donc superflu.

Si le massif de fondation devait étre encastré dans un
terrain de la catégorie IV'b du tableau V, avec C; = 4 kg/cm?
et C,=5 kg/cm3, les calculs donneraient une profondeur né-
cessaire t =190 cm. Ces chiffres montrent l'influence des
conditions du terrain sur les dimensions des massifs de fon-
dation. Ils prouvent aussi combien cette méthode de calcul
s’adapte a ces conditions.

Deuxiéme exemple

Il s’agit d’examiner si un massif de fondation sans semelle
serait plus économique que le massif représenté sur la fig. 10.
Pour le massif avec semelle, les poids sont les suivants:

Massif de béton 2,2 (172-7,24102:9) . . . . = 6600 kg
Terre rapportée 1875 dm3-1,5 . . . . .. = 2800 kg
Support . . . . o6 omow w8 e e e = 1500 kg

Poids total = 10900 kg
M=11 ooo(m 0,47 ML) — 864000 emksg
2 17010 - 0,01

M, selon fig 10 =
M + Mh

Puisque %

635 468 cmkg
= 1499 468 cmkg

0,736, ce massif a semelle ne peut supporter

1,50
1,07

Si ce massif était exécuté sans semelle, avec une base de
1003100 cm, il serait implanté entiérement dans un terrain
non remué avec G, = 9,6 kg/cm? et C, = 10 kg/cm®. En intro-

qu'un moment M; de <106 =1,4-10% cmkg.

duisant en premiére approximation ¢ =168 cm, c’est-d-dire
la méme profondeur que dans le cas de la fig. 10, le poids
du béton sera de 102°16,8°2,2— 3700 kg et I’on aura par
conséquent G = 3700 + 1500 = 5200 kg. D’ou:

100 ( 5200 )] _
M, = 5200 [ —0,47 |/ 1001001 186 000 cmkg

100 - 1688

M= === - 9,6 0,01 =1 265 000 cmkg
M, + M, =1451 000 cmkg
M,

F> 1. Il n’est donc pas nécessaire de prévoir un supplé-
b

ment de sécurité selon la fig. 16.

Ce calcul montre que, dans ce cas, un massif de fonda-
tion sans semelle résisterait tout aussi bien que le massif a
semelle de la fig. 10, méme avec une profondeur t de 165 cm
seulement. Les quantités de béton sont au rapport de
1,65 : 2,98. Le massif sans semelle exige non seulement moins
de béton (— 1,3 m?=45%), mais sa construction est aussi
beaucoup plus facile et plus économique. Méme si les condi-
tions sont particuliérement favorables (valeurs élevées de C)
pour le massif sans semelle, cet exemple montre néanmoins
nettement combien l'utilisation de la résistance naturelle du
terrain présente d’avantages techniques et économiques.

En revanche, si un massif de stabilité analogue devait étre
implanté dans un terrain avec C; = 2 kg/cm? et C, = 2,8
kg/cm3, le massif sans semelle devrait alors avoir une pro-
fondeur d’environ

t= I/ 36-1 385 000 =267 cm [voir formule (6)]
100-~2,7-0,01

soit une longueur totale d’environ 267 423 =290 cm, ce
qui compliquerait et renchérirait la fouille. Dans un pareil

100
| Fig. 23.
3 Type de fondation pour
| terrains a faible coefficient
& ‘ de compressibilité
» I ¢ Croquis pour l’exemple
S ZS d’application
300
SEve938

cas, un massif aménagé par exemple comme I’indique la
fig. 23 serait plus rationnel. On aurait en effet:

Volume de béton . . ~ 35 mi poids ~ 7800 kg
Volume de la charge de terre ~ 6,35 m3, poids ~ 9500 kg
Poids du support ~ 1500 kg

Ponds G total ~ 18800 kg

M, — 18 800 (3_20—0,47 _%
300 - 2710,

-0 01)
= 2130000 cmkeg.
M, est négligeable par rapport 2 M,. Ce massif de fondation

—2% = 1420 000 cmkg. Il faudrait en outre
*
vérifier la résistance propre de la semelle. Du point de vue
économique, I’avantage ne réside que dans une plus grande
facilité de construction, a cause de la faible profondeur de
la fouille.

Les fondations massives qui présentent d’autres formes
que celles que nous venons d’examiner (base rectangulaire)
peuvent se calculer d’'une facon analogue a 1’aide des for-
mules du tableau IV. Ces autres formes n’étant utilisées que
fort rarement, nous avons renoncé a indiquer des méthodes
permettant des calculs plus rapides.

Pour des raisons d’ordre économique, les calculs
des fondations massives seront généralement basés
sur la plus forte inclinaison admissible a la charge
maximum, soit tg a = 0,01. Les formules indiquées
permettent toutefois d’effectuer les calculs pour
n’importe quelle inclinaison ou de suivre par les
calculs l’augmentation de linclinaison a mesure
que la charge s’accroit, pour un massif de fondation

supporte My =
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de dimensions données, implanté dans un terrain
dont on connait les caractéristiques.

En pratique, lorsqu’il s’agit d’établir un projet
de fondations pour un grand nombre de supports
d’'un type uniforme, on s’efforcera d’établir égale-
ment un type uniforme de fondation, quitte a
modifier la profondeur d’enfouissement si les con-
ditions du terrain sont légérement différentes. Mais,
lorsque les conditions sont particuliérement défavo-
rables, des raisons d’ordre technique et économique
peuvent motiver le choix d’un type de fondation
spécial ). Pour les projets de longues lignes élec-
triques aériennes, il est donc recommandable d’exa-
miner par des sondages les conditions du terrain
aux endroits ol seront implantés les supports, puis
de déterminer en conséquence le genre et les di-
mensions des massifs de fondation.

Annexe
(Remarques concernant différentes questions)

Profondeur d’enfouissement pour tenir compte du
danger de gel

Le danger de gel est relativement faible dans les graviers
grossiers et fins, et l'argile pure; il est plus grand dans les
terrains poreux avec sable, limon et marne, surtout lorsque
I’on peut s’attendre a de I’eau de suintement ou méme a des
nappes d’eau souterraines. Toutefois, a part certains cas trés
particuliers, les massifs de fondation des supports de lignes
électriques aériennes n’exigent pas de mesures spéciales de
sécurité, telles que le remplacement des terres sujettes au
danger du gel par du gravier et du sable, les drainages, etc.
Tant que I’assise du massif est 4 une profondeur suffisante
(100 a 150 cm), des dégats par le gel ne sont pas a craindre.

Résistance des massifs de fondation
a Parrachement

Nous reproduisons ci-aprés une partie des résultats des
essais publiés dans le Bulletin ASE 1925, No.10 (tableaux
VIII et IX).

Déplacement de poteaux en bois, en fonction de la traction

exercée dans le sens de leur axe
Tableau VIIT

Profon- Diamétre du poteau ,I;;fg?,?n - 21?:1'?%‘1;
,;’v,‘,,‘:f au niveau a son atteinte en p?}:ﬁg
No.| Dian- du sol extrémité | Z'max | perma- | 970
tation inférieure (momen- | nence a 6té
tanée) atteint
cm cm cm kg kg cm
1| 170 19,8 22,5 1650 | 1450 45,3
2| 1535 20,8 24,0 1250 | 1100| 5,5
3| 157 18,3 23,0 1200 | 1100 60,5
4| 155 20,0 20,8 650 550 | 20,6
5| 155 20,1 21,2 700 550 | 26,6
6 153 204 | 235 | 1200 | 1000| 19,28
7| 153 18,9 23,5 1400 | 12501 51,9
8| 146 19,5 23,0 1050 900 | 49,0
9 150 19,4 22,1 1000 850 | 12,25
10| 170 21,3 28,0 | 3900 | 3500 | 40,4
11] 163 23,7 27,72) | 1600 — 24,4
12| 152 10,4 21,0 800 750 | 13,6
13| 149 19,6 23,1 2100 | 2000 31,1
14| 150 19,4 21,6 1200 | 1100 17,7
15| 150 17,7 204 | 950 850 | 26,2
16| 215 31,9 38,98) | 4200 | 3450 | 12,4
17| 210 20,5 35,04 3500 | 3000| 98,95
18| 210 19,9 / 21,8%) (24,3 / 27 1] 3750 | 3450 28,0
!) Diaméire & mi-profondeur d’implantation = 21,5 em.
2) Diamétre a ml-profondeur d’implantation = 24,6 cm.
8) Diamétre & mi-profondeur d’implantation = 32,5 em.
‘) Diamétre a mi-profondeur d’implantation = 30,0 c¢m.
5) Poteau jumelé.

Compression du sol par des charges verticales

Malgré les innombrables dégats, souvent considérables,
survenus a des constructions dont les fondations étaient dé-
fectueuses, les caractéristiques des terrains, du point de vue
physique et constructif, n'ont fait que depuis peu l’objet
d’études vraiment sérieuses. Depuis quelques dizaines d’an-
nées, des laboratoires d’essais des terres ont été aménagés
dans différents pays et les questions rentrant dans ce domaine
ont été étudiées scientifiquement. Nous disposons maintenant
d’une abondante littérature sur ce sujet (voir Bibliographie).

Vu I’extréme variété de la nature et de la composition des
terrains, une stricte classification des genres de terrains et
une délimitation précise de leurs propriétés physiques se
heurtent a de trés grandes difficultés. En théorie, ce but
est toutefois largement atteint. C’est ainsi qu’un spécialiste
dans ce domaine a pu déclarer que «les terrains ne doivent
pas seulement étre désignés par des mots, mais aussi par des
chiffres, tout comme pour les matériaux de constructiony.
En ce qui concerne notamment la compression du sol, ce
méme spécialiste a dit encore: «Contrairement a ce que pré-
tendent les manuels et les prescriptions officielles, la com-
pression admissible du terrain ne dépend pas seulement du
genre des constructions, mais également de la grandeur de
celles-ci. La résistance du sol et sa compression sont nette-
ment plus considérables sous de grands ouvrages que sous
des ouvrages plus petits 2).» Cela est en étroit rapport avec la
répartition des pressions dans le terrain.

Nous ne nous occuperons ici que des questions ayant di-
rectement trait a notre sujet, notamment des points suivants:

«Compression admissible du sol.» Dans leur ouvrage
que nous venons de citer, Kogler et Scheidig estiment que
cette notion est périmée, bien qu’elle figure encore dans la
plupart des manuels et des prescriptions officielles. «Ce qui
importe, ce n’est pas la grandeur de la compression, mais la
déformation qui en résulte.» «Toute compression est admis-
sible, a condition qu’elle ne produise pas de tassement ou
autre déformation dangereuse pour la construction.» Cette
définition concorde parfaitement avec les principes que nous
avons exposés dans le présent travail. Si nous avons cepen-
dant indiqué, dans le tableau III, des chiffres pour la «charge
admissible» du terrain, nous ne ’avons fait que pour des
charges verticales (poids), qui ne peuvent provoquer que des
tassements, sans grande importance dans le cas des massifs
de fondation de dimensions usuelles.

Coefficients de compressibilité du terrain. Les coeffi-
cients de compressibilité du fond et surtout des parois de la
fouille ayant une importance primordiale pour le calcul des
déplacements des massifs de fondation par suite des modifica-
tions des moments des efforts agissant sur le support, nous
donnerons encore quelques explications au sujet de ces coeffi-
cients:

Ainsi que nous I'avons dit au chapitre III b, la méthode
de calcul que nous préconisons est basée sur I’hypothése que
le massif de fondation est entouré d’un. milieu élastique,
qu’il est en quelque sorte encadré de ressorts. Si ’on con-
nait D’élasticité de ces ressorts, on a ainsi les données
essentielles qui permettent de traiter parfaitement ce pro-
bléme par le calcul. Or, les coefficients de compressibilité
du terrain ont une signification analogue a celle des modules
d’élasticité. Si I'on admet que le terrain est élastique, ils
indiquent quelle est la pression nécessaire en lg/em? pour
provoquer un affaissement de 1 ¢m. Comme dans tous les
calculs ot il s’agit de la grandeur des déformations élastiques
et out il est nécessaire de connaitre le module d’élasticité des
matériaux en cause, de méme le calcul de la déformation
du terrain qui se produit lors du déplacement d’un massif
de fondation, exige une connaissance suffisamment précise
des coefficients de compressibilité de ce terrain. La signifi-

1) Consulter par exemple: Kleinlogel, Zur Frage der Be-
rechnung von Mastgriindungen grosser Abmessungen unter
schwierigen Bodenverhiltmissen. Travail de recherches, édi-

tion VDI 1927,

2) Baugrund und Bauwerk, par Franz Kogler et Alfred
Scheidig, du Laboratoire d’essais des terres de la Bergaka-
demie de Freiberg (Saxe). Editeurs W. Ernst & Sohn, Ber-
lin 1938.
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Résistance @ U'arrachement de divers socles en béton
Tableau IX
<Limite de «Limite Traction maximum | Diamétre
Granilear e forme proportionnalité> d’écoulement» atteinte sggé:ﬁ%l;r
No. Nature du terrain du socle o Déplaie- 7 Dépla%e- ) Déplacte- dg;l;?:geel)
| | g | oment | k| ment PG
| | Gravier avec beaucoup de sable T 400 | 0 | 1600 | 11,5 | 2200 | 47 120
30!
38 /
2 idem 80) ? 1000 0 2200 6,5 2550 19 140
60
3 id 89 ¥ 1200 0 2200 2,0 2600 8 105
idem ]@' X
4 idem 20 . 1200 0,5 2500 6,0 2500 6,0 120
kX]
42
5 idem 160 ] 1500 0,6 3000 7,0 3600 41 130
w : ;
6 Humus compact ,ave'c peu de E. 2 - 6000 35 6000 35 8000 39 220
sable et d’argile =
7 ' idem I 700 | 05 | 1700 | 65 | 1950 | 36 170
36
8 idem '@f{‘ 1000 | 1,0 | 2100 | 140 | 2200 | 445 | 120
37
9 idem .;g‘f?o 1000 05 | 2100 85 | 2300 | 17,0 170
59
10 idem 70, - p 800 0,5 2000 17,0 2100 45 170
11 idem " 600 0,5 1600 7,0 1700 23,0 110
”@v ] ”
12 idem JETS 750 05 | 1600 | 85 | 2000 | 61,0 70
70!
13 Argile pure, compacte . 1550 0,5 2500 3,5 2700 9,0 140
aag;y[': 5 )
14 idem .W 2000 05° | 3500 | 2,0 | 3700 40 | 200
15 idem ,o 4 1300 0,5 2000 14,0 2050 36,5 130
16 idem AT T 1400 07 | 2000 | 3,0 | 2200 | 65 | 145
17 Gravier avec beaucoup de sable 1400 0,5 2000 3,7 3000 36,7 )
18 idem 1400 1,5 2000 8,0 3000 47 ?)
19 idem L o 600 1,0 | 1000 25 | 1300 | 20 80
' '
20 idem 5 42008) 1,1 — s — — —
21 idem EA g 400 13 750 3,0 1250 31 70
E 7 0 b
) Le «diamétre supérieur du cone de terre déplacée» n'indique qu’approximativement jusqu’a quelle étendue la sur-
face du sol est entrainée par le déplacement du socle. Dés que la «limite d’écoulement» était dépassée, 1’adhérence
entre le socle et le terrain était généralement supprimée, de sorte que la terre n’était qu’en faible partie entrai-
née complétement hors de la fouille.
?) Socle damé de Hunziker & Cie. £ =130 cm, G~ 300 kg
3) Essai interrompu, pour cause d’insuffisance du dispositif d’extraction.

cation de ces coefficients étant fréquemment mal interprétée,
nous donnerons a ce sujet les précisions suivantes:

(C’est Zimmermann qui a introduit pour la premiére fois
la notion de «module d’élasticité» (Bettungsziffer) dans
les calculs des superstructures de voies ferrées, en rela-
tion avec la théorie de la poutre sur appuis d’élasticité cons-
tante. Cette théorie est hasée, notamment, sur I’hypothése
que le terrain est comprimé a chaque endroit proportion-
nellement a la pression qui y est appliquée. Pour diverses
raisons, cette hypothése n’est pratiquement réalisée que dans
une mesure trés restreinte. Nous ne pouvens toutefois pas
nous étendre ici sur ce point. Les lecteurs que la question
intéresse trouveront de plus amples renseignements dans di-
vers ouvrages, notamment ceux de Kogler et Scheidig, ainsi

que de Loos (voir Bibliographie). Disons simplement que
la grandeur des coefficients de compressibilité déterminée
par des essais dépend, dans certaines conditions, des dimen-
sions de la surface chargée, ainsi que de la répartition de
la pression dans le sol, qui n’est pas toujours contrélable et
dépend elle-méme de nombreux facteurs. Ces relations com-
pliquées rendent plus difficile une définition strictement nu-
mérique de ces coefficients et une détermination expérimen-
tale de ceux-ci. Selon Kégler et Scheidig, les coefficients de
compressibilité du terrain ne peuvent d’ailleurs pas étre con-
sidérés comme des propriétés physiques parfaitement défi-
nies du terrain et ne peuvent qu’étre utilisés en tant que
grandeurs numériques dans le cadre de la théorie de la
poutre sur appuis d’élasticité constante. Ils jouent le réle
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des modules d’élasticité pour la zone d’élasticité de la com-
pression du terrain. Les essais entrepris avec des fondations
massives (voir entre autres Bulletin ASE 1924, Nos. 5 et 7,
1927, No. 6), de méme que les résultats obtenus a I'aide de
I’appareil a compression latérale de Kégler, confirment nette-
ment cette élasticité du terrain, du moins dans de trés étroi-
tes limites. L’appareil de Kogler (décrit dans 'ouvrage cité)
est constitué par un cylindre de caoutchouc d’environ 1 m
de long, qui est introduit dans un trou de forage, puis gonflé
d’air sous une pression déterminée et ainsi pressé intimément
contre la paroi du trou, dont la structure n’a été que trés peu
modifiée. Ce dispositif permet sans aucun doute d’obtenir des
résultats relativement corrects, mais son emploi pratique se
heurte a certaines difficultés, du fait que les fouilles pour
les massifs de fondation des supports de lignes électriques
aériennes sont passablement éloignées les unes des autres.

L’expérience prouve toutefois que les constatations que
I’on peut faire, lors du foncage des fouilles, en observant
I’aspect du terrain et la résistance que celui-ci oppose aux
outils, permettent d’estimer avec une exactitude suffisante les
coefficients de compressibilité qu’il y aura lieu d’introduire
dans les calculs. Lorsque 1’on a opéré les calculs en se basant
uniquement sur les chiffres indiqués au tableau V, il est
recommandable de les rectifier au besoin d’aprés les résul-
tats des sondages subséquents.

Si I'on représente graphiquement les déplacements cons-
tatés par un essai de charge des massifs de fondation (abs-
cisses: tga), en fonction du moment des forces appliquées
(ordonnées), les courbes ainsi obtenues sont analogues a cel-
les du diagramme d’étirage d’un métal: Aprés un brel
accroissement, sensiblement rectiligne (zone d’élasticité), les
courbes s’infléchissent progressivement (limite d’élasticité)
et finissent par devenir presque horizontales (déformation
plastique, zone d’écoulement). Il va de soi qu’il s’agit dans
les deux cas de conditions complétement différentes. Il existe
néanmoins une analogie en ce qui concerne les trois stades
successifs. L’allure des courbes dans la zone d’élasticité n’est
pas due uniquement a la réaction que le terrain oppose aux
pressions, mais aussi au frottement entre le massif et le
terrain adjacent. Le comportement du terrain est déterminé
notamment par son indice de rigidité, qui est une caracté-
ristique essentielle, indépendante de la forme de la construc-
tion, mais sur laquelle nous ne pouvons pas nous étendre
ici, ainsi que par sa résistance au cisaillement, qui dépend
du frottement interne et de la cohésion (adhérence des
particules sous l’effet de I’attraction moléculaire). Lorsque
la structure naturelle du terrain est dérangée, ces carac-
téristiques sont en bhonne partie supprimées. La matiére
passe de I’état élastique a 1’état plastique, par exemple dans
le cas de terres défoncées ou remblayées, méme si elles ont
été ensuite damées. Cela prouve combien il est important
de modifier aussi peu que possible, lors de ’aménagement
de massifs de fondation, la structure du terrain lorsque
celui-ci présente naturellement une bonne résistance. Quand
il s’agit de massifs en gradins, dont la partie supérieure est
entourée de terre rapportée, un tel dérangement de la
structure du terrain est inévitable.

Pour préciser encore mieux ce que nous venons de dire,
nous nous rapporterons aux graphiques des figures 18 et 20,
qui permettent de constater dans quelle grande mesure le
froitement et la résistance des terres peuvent, dans certains
cas, contribuer a la stabilité du massif de fondation. A partir
du point d’intersection de la courbe calculée M, -+ M, avec
la courbe M,; obtenue par les essais, non seulement les
résistances de frottement sont surmontées en majeure partie,
mais aussi la cohésion du terrain est fortement troublée.
A partir de ce moment, la limite est atteinte au-dela de
laquelle toute augmentation de charge, méme insignifiante,
provoque un accroissement relativement considérable du
déplacement du massif et par conséquent de l'inclinaison du
support (zone d’écoulement). Ainsi qu’il est dit dans les
remarques se rapportant aux tableaux VI et VII, les coeffi-
cients de compressibilité du terrain diminuent rapidement
et d'une maniére incontrélable dés que cette limite est
atteinte. Les calculs basés sur des coefficients de compres-
sibilité constants ne sont donc suffisamment siirs que pour
la zone de charge (ou de rotation) en dessous de la limite
d’écoulement. Il est intéressant de constater que, selon les

résultats d’essais de charge de massifs de fondation, cette
charge limite n’est atteinte qu’a une rotation du massif supé-
rieure a tgo=0,01, et que, jusqu’a cette limite, le calcul
basé sur des coefficients de compressibilité constants parait
étre généralement admissible. A des rotations sensiblement
plus grandes, la structure naturelle du terrain est de plus
en plus dérangée et la cohésion supprimée. Dans ce domaine
de charge (zone d’écoulement), il est impossible de calculer
avec certitude, mais cela n’a guére d’importance, car une
inclinaison du support qui dépasserait sensiblement 1/1g9
serait inadmissible pour des raisons de sécurité et d’esthé-
tique.

Influence de I’effort transversal résultant de la
force appliquée au sommet du support

Dans la méthode de calcul que nous avons développée,
nous partons de ’hypothése que les efforts dus a la traction
des conducteurs et a l’action du vent qui agissent sur le
support exercent uniquement un couple sur le massif de
fondation, a condition que le rapport entre la hauteur du

point d’application de
z ces efforts au-dessus du
sol et la profondeur du
massif ne soit pas in-
férieur a 5 environ. En
réalité, le massif de
fondation est également
soumis & un effort
transversal qui dépend
de la force appliquée
au sommet du support.
On pouvait admettre
avec raison que les
résistances de frotte-
ment entre le massif et
le terrain adjacent sont

{=700cm

150cm

_Z.I
G=

4500'kg

‘a=100cmCr = 6kgfcm*
————

2f
SEVI939

X fC: Surface de charge
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Fig. 24.
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Graphique pour I’examen
de I'influence de I'effort
transversal résultant de
la force appliquée aun
' sommet du support
Croquis illustrant
I'’exemple numdérique.

O

suffisantes pour compenser cet effort transversal. Toutefois,
pour prouver que le fait de négliger cet effort transversal
n’influence guére le résultat final, méme sans tenir compte
des résistances de frottement, nous examinerons briévement
cette question dans ’exemple numérique suivant.

Conformément a la figure 24, on a, pour tga = 10,01,

M= 4500(50—0,47 . _&) =167 000 emkg
100-6-0,01
. 8.6 -
M, = 100 15036 6-0,01 = 562 500 cmkg
M, + M, = 729 500 emkg
c’est-da-dire une traction admissible au sommet du support
g 19500 g0
700 + % 150

L’effort transversal correspondant a cette traction au
sommet du support et équivalent a celle-ci est appliqué sur
le massif au centre de gravité de la surface de charge (voir
figure 24). Etant donné que nous avons admis que les coef-
ficients de compressibilité du terrain atigmentent propor-
tionnellement a la profondeur de la fouille, ce centre de

i : N L .
gravité se trouve a la hauteur 3 au-dessus de l'assise du

massif. Les pressions exercées sur le terrain ont I'allure
indiquée sur la figure 24 et 'on a:
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150

6.=Cp%-tga=6-T-0,01 =3,0 kg/em?

% = 1,0 kg/cm2.

L’effort transversal Z provoque une pression supplé-

mentaire sur le massif de fondation, qui est nulle au niveau
du sol et atteint

4 6,

_2.Z 2912

b-t 100-150

=0,12 kg/ecm2? a la face inférieure

du massif de fondation. On a par conséquent:

0 =10 +2=
3

A2 _ 1,04 kg/em?

0, =3,0—0,12=2,88 kg/cm?

Le fait de négliger l'effort transversal donne donc lien

a une erreur qui atteint

. . 5
Si le rapport < dépasse %, comme cela est générale-

o ¥
ment le cas, 'erreur est d’autant plus faible. On peut donc
pratiquement négliger I'effort transversal, d’autant plus qu’il
n’a aucune influence quelconque sur l'inclinaison du sup-

po

rt, puisqu’il agit au centre de gravité de la surface de

charge. Théoriquement, il provoquerait tout au plus un
déplacement paralléle insignifiant du massif, d’ailleurs com-
pensé par les résistances de frottement.

Résistance propre des massifs de fondation
Les de

massifs fondation doivent étre considérés

comme faisant partie intégrante du support. Ils doivent

do

nc présenter la méme sécurité que les autres parties du

support contre la rupture par les efforts maxima auxquels

ils

peuvent étre soumis et doivent étre calculés et dimen-

sionnés en conséquence. Cela s’entend notamment pour les
massifs de forme spéciale, tels que les massifs en gradins,
sollicités a la flexion, dont la partie inférieure est en-
castrée plus ou moins rigidement dans du terrain compact,
tandis que la partie supérieure se trouve dans de la terre

pour G, =0’04.100 =+ 4,0 % rapportée. Il en est de méme pour les massifs en forme
1,0 de plaque fortement sollicités a la traction et a la pression,
pour les plaques d’ancrage, etc. Cette question particuliére
Lo 012-100 0 a été étudiée en détail par Stotzner et Hajnal-Kényi (voir
pour G, = = — 4,17 %, Pt -
2,88 Bibliographie).
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massifs de fondation

H. Croutelle.

pour
Librairic

Diskussion vor dem SEV iiber elektrisches Schweissen
vom 5. Mai 1943 in Basel

Am 5. Mai 1943 hielt der SEV im Rahmen der Schweizer
Mustermesse Basel den ersten Teil der Schweisstagung ab.
Die Referate erschienen im Jahrgang 1943 des Bulletin SEV.
Wir lassen nun noch das Wesentliche aus der Diskussion
folgen, bevor der Bericht iiber den zweiten Teil der Schweiss-
tagung, der am 24.5.1945 in Ziirich stattfinden wird, er-
scheint (siehe S. 332).

(Zum Vortrag <«Beziehungen zwischen SchweiB3strom,

Schweisszeit, Energiekonsum, Elektrodenverbrauch und

Schweisskostens, von R. Miiller, Ziirich-Genf, Bulletin SEV
1943, Nr. 19, S. 559...566.)

M. P. Misslin, Ingenieur der Maschinenfabrik Oerlikon,
Ziirich: Es diirfte vielleicht von Interesse sein, zu verneh-
men, wie bei einer andern Firma im Grossmaschinenbau der
prozentuale Anteil des Schweissnahtgutes im Verhiltnis zum
Gesamtgewicht ausfillt.

Bei dem grossen Generator, den die MFO 1931/32 fiir das
Kraftwerk Beauharnois (Kanada) erstellte 1) — ein Generator
von 45000 kVA, 25 Hz und 585 Tonnen Gewicht —, betrug
der Anteil der Schweisskonstruktion 120 Tonnen. Er war
weniger gross als beim Verbois-Generator, weil bei diesem
der Radkranz geschweisst ist, wihrend er beim Beauharnois-
Generator aus Stahlgussringen zusammengesetzt wurde. Das
Gewicht des Schweissnahtgutes betrug rund 1400 kg; das
macht ungefihr 1,2 % der geschweissten Konstruktion, also
eine gute Anniaherung an die 1,7 %, die Herr Miiller bei Ver-
bois herausgefunden hat.

Es ist dabei zu bemerken, dass diese prozentualen An-
gaben natiirlich nur statistischen Wert haben und keineswegs
irgendwie fiir eine Kalkulation beniitzt werden diirfen; fiir
statistische Zwecke sind sie sicher wertvoll.

Zu den Bewertungen, die Herr Miiller beziiglich Gleich-
strom und Wechselstrom macht, ist darauf hinzuweisen, duass
doch jede dieser Techniken ein spezielles Anwendungsgebiet
hat. Alles kann mit Wechselstrom nicht geschweisst werden;
da und dort hat der Gleichstrom entscheidende Vorteile. Es
muss dem einzelnen Betrieb iiberlassen werden, selber zu be-
urteilen, welche Schweissart fiir seine Zwecke am besten ist.

M. Revaclier, ingénieur-conseil, Genéve: Le conférencier,
M. Miiller, nous a montré des diagrammes qui supposent une
utilisation d’électrodes jusqu’a 8 mm. Or, en réalité, dans la
pratique et dans les ateliers, on a beaucoup de peine a faire
admettre par les soudeurs des électrodes de ce diameétre.
Jaurais voulu demander au conférencier et a ces Messieurs
les producteurs d’électrodes, quelles sont les régles qu’il faut

prévoir pour l’admission d’électrodes de gros diamétre et

quel est, lorsqu’il s’agit de faire une soudure en angle —
comme la plupart des cas dans les soudures qui viennent de

1) Bull. SEV 1939, Nr. 18, S.3539, Fig. 3.

621.791.7
nous étre montrées — le nombre minimum de couches qu’il
faut pour obtenir une soudure parfaite, en fonction de la
section totale de la soudure, qui dépend a son tour naturelle-
ment des épaisseurs des piéces a joindre. Sur cette base il
pourrait alors étre déterminé dans quel cas les électrodes de
gros diamétre pourraient étre utilisées.

Je voudrais domc préciser ma question: quelles sont les
régles qu’on doit admettre comme minimum de couches dans
les soudures électriques?

Vorsitzender: Je remercie M. Revaclier. Il va sans dire
qu’a sa question — trés indiquée a poser — il est trés diffi-
cile de répondre. La solution dépend entiérement des condi-
tions, qui varient de cas en cas. Mais quand méme, je crois
que M. Miiller va pouveir répondre.

R. Miiller, Ingenieur der S. A. des Ateliers de Sécheron,
Genf, Referent: Um vorerst einmal abzukliren, wie grosse
Schweisslagen man mit einer Elektrode in eine Eckfuge ein-
filllen kann, habe ich in die sieben Eckfugen der Fig.1 die
Schweissnahtdicken a eingezeichnet, die sich ergeben, wenn
man mit verschiedenen aufeinanderfolgenden Elektroden-
nummern je mit einer ganzen Elekitrode eine 20 em lange
Naht schweisst.

Die Dicke einer einlagigen Schweissung hiingt aber nicht
nur vom Elektrodendurchmesser ab, sondern in erster Linie
von der Schweissnahtlinge. Bei einer 40 em langen Schweiss-
naht wiirde der Schweissquerschnitt nur halb so gross, und

die Schweissnahtdicke nur das 1 :]/2_fache.

Je nach der Schweisspraxis und der Elektrodenart kann
eine Kehlnaht konkav oder konvex ausfallen. Nach VSM ist
aber fiir die Berechnung immer die kleinste Nahtdicke «
massgebend, weshalb man am zweckmiissigsten ebene Nihte
erzeugt, weil so das Schweissgut am besten ausgeniitzt wird.

Da diese Ausfiihrungen im Anhang an mein Referat iiber
Schweisskostenberechnungen erfolgen, mochte ich die Ge-
legenheit beniitzen und als Beispiel die Selbstkosten der vor-
liegenden Schweissnihte berechnen.

Ich nehme an, dass die Schweissnihte 1 m lang seien und
in einem Grossbetriebe ausgefiihrt wurden, wo im 6-Minuten-
spiel gearbeitet wird; ferner werde vorausgesetzt, dass der
Betrieb die Elektroden mit dem max. Rabatt bekommt, dem
Schweisser einen Stundenlohn von Fr. 1.70 bezahlt und fiir
die kWh 8 Rp. ausgibt (Vorkriegspreise).

Nachdem man die Schweissnahtgewichte ausgerechnet hat,
ist also Fig.72) zu verwenden, wo fiir jeden Elektroden-
durchmesser die Selbstkosten pro kg Schweissgut direkt ab-
gelesen werden konnen. Diese Werte sind mit den Schweiss-
nahtgewichten zu multiplizieren und ergeben dann die
Schweisskosten fiir die Naht.

2) Bull. SEV 1943, Nr.19, S. 563.
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