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Etude des voiles minces courbes ne subissant pas de

flexion.

Einführung in die allgemeine Theorie der biegungsfreien Schalen.

Theory of Thin Curved Shells not Subjected to Bending.

Dr. es sciences F. Aimond,
Ingenieur des Ponts et Chausee detache au Ministere de l'Air, Paris.

1° — Rappel des equations generales en coordonnees rectilignes de l'equilibre
statique des voiles minces.

Soit z f (x, y) l'equation de la surface en coordonnees rectilignes quelcon-
ques non necessairement rectangulaires. L'etat des contraintes en un point m du
voile. est determine par la connaissance des contraintes nv n2, ©, agissant sur
les elements mm1 et mm2 respectivement paralleles aux plans zox et zoy.
nx agit sur mm2 parallelement au plan zox, n2 agit sur mn^ parallelement au
plan zoy, 0 agit ä la fois sur mmx parallelement ä zox, et sur mm2 parallelement

ä zoj (fig. 1). Designons par av 0, y± et 0, ß2, y2 les coefficients direc-
teurs des tangentes aux elements mmx et mm2, c'est-ä-dire les projections suivant
ox, oy, oz du vecteur unite portees par chacune de ces tangentes.

Supposons le voile charge d'une maniere quelconque, et appelons Xdxdy,
Ydxdy, Zdxdy les composantes suivant ox, oy, oz, de la charge appliquee ä

l'element mm1m'm2 limite aux paralleles mmx et m2m' au plan zox et aux
paralleles mm2 et m1 m' au plan zoy. L'etude des conditions d'equilibre des

dits elements conduit aux equations suivantes;
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2° — Interpretation geometrique des quantites figurant dans les equations
generales d'equilibre.

La quantite £ figurant au second membre de l'equation (3) n'est autre que
la projection du vecteur (X, Y, Z) sur oz, cette projection etant effectuee
parallelement au plan tangent ä la surface. Pour interpreter les quantites vlf v2
et 0 qui sont les inconnues des equations d'equilibre, definissons d'une maniere
generale ce que nous appellerons contrainte reduite. Par definition, la contrainte
reduite s'exergant sur un element du voile est la projection sur le plan des xy
de la force elastique s'exercant sur cet elements, divisee par la longueur de
la projection de l'element. On constate facilement que la repartition des
contraintes reduites autour d'un point suit les memes lois que les contraintes reelles
et en particulier la representation de Mohr leur est applicable. Les quantites vv
v2, 0, sont precisement les contraintes reduites relatives aux elements qui se

projettent suivant des paralleles aux axes des x et des y. On peut remarquer
que les contraintes de cisaillement 0 se conservent en projection tandis qu'il
n'en est pas de meme des autres contraintes n1? n2.

3° — Interpretation geometrique des equations generales d'equilibre.
Les equations (1) et (2) expriment evidemment l'equilibre en projection sur

le plan. tangent. L'equation (3) exprime au contraire l'equilibre des forces
appliquees normalement au voile. Pour l'interpreter geometriquement, prenons
l'origine o du triedre oxyz sur la surface, et orientons ox et oy suivant les

directions de deux elements arbitraires. Nous pouvons achever de definir
completement le triedre oxyz en nous donnant d'une maniere arbitraire la direction
oz. L'equation (3) definit une relation lineaire entre les contraintes s'exergant
sur les elements arbitraires ox et oy et la projection £ effectuee sur oz parallelement

au plan tangent de la densite de la charge appliquee. Lorsqu'on change la
direction oz sans toucher ä ox et oy, chaque terme de la relation lineaire
precedente est simplement multiplie par un meme facteur.

Nous pouvons profiter de l'indetermination de la direction des elements ox et

oy pour simplifier l'equation (3). Si on dirige en particulier ces elements suivant
deux directions conjuguees de la surface, c'est-ä-dire suivant deux directions con-
juguees par rapport ä l'indicatrice, le coefficient de 0 s'annule et l'equation (3)
se reduit ä une relation lineaire entre les contraintes longitudinales v1 et v2.
On peut se demander s'il n'est pas possible d'orienter les elements ox et oy de

maniere qu'il ne reste plus dans l'equation (3) qu'une seule contrainte. On voit
immediatement que cela n'est pas possible si la surface est convexe, c'est-ä-dire
si les rayons de courbure principaux sont de meme sens et qu'au contraire cela

est possible si la surface n'est pas convexe.

Plagons-nous dans cette derniere hypothese et distinguons deux cas, suivant que
la contrainte qui reste dans l'equation (3) est une contrainte longitudinale ou
le cisaillement 0. Le premier cas n'est possible que si la surface est deve-

loppable, c'est-ä-dire si on peut la considerer comme l'enveloppe d'une famille
de plans tangents dependant d'un parametre. Si l'on prend l'element ox suivant
la direction de la generatrice rectiligne qui passe en o, l'equation (3) se reduit ä

(4) rv1 r;



Etude des voiles minces courbes ne subissant pas de flexion 701

Le deuxieme cas correspond aux surfaces ä courbures opposees. Si l'on prend
ox et oy suivant les directions des asymptotiques, l'equation (3) se reduit ä

(5) 2 s0 5

L'interpretation des equations (4) et (5) est immediate. Interpretons d'abord
l'equation (4). II est visible que les seules contraintes agissant sur un element
infiniment petit de la surface admettant une composante non situee dans le plan
tangent ä la surface, sont les contraintes projetees suivant vv et l'equation (4)
exprime simplement l'identite entre les projections des contraintes nx sur oz
effectuees parallelement au plan tangent et la projection effectuee dans les

memes conditions de la charge appliquee.
Interpretons maintenant l'equation (5). II suffit pour cela de considerer un

quadrilatere elementaire dont deux cötes consecutifs sont constitues par des

arcs d'asymptotiques se croisant en o. Les contraintes longitudinales n1 et n2
appliquees ä ce quadrilatere ont une resultante dans le plan tangent puisque
eette resultante est la somme geometrique de la resultante des contraintes nx
et de la resultante des contraintes n2, et que chacune de ces deux dernieres
resultantes est necessairement dans le plan osculateur d'un are d asymptotique,
plan osculateur qui coincide avec le plan tangent en vertu de la definition meine
des asymptotiques. Donc, la composante £ des charges appliquees ä la surface
en dehors du plan tangent ne depend que du cisaillement 0. II lui est d'ailleurs
proportioneil. Le coefficient de proportionnalite dont la \aleur est 2s a une
signification geometrique excessivement simple. C'est le quotient du double de la

distance du sommet oppose ä o dans le quadrilatere au plan tangent en o, cette
distance etant comptee parallelement ä la direction oz, par le produit des

longueurs d'arcs d'asymptotiques formant les cötes du quadrilatere.

4° — Classification des voiles minces au point de vue de leurs proprietes
mecaniques.

Les considerations precedentes conduisent ä classer les voiles minces en trois

groupes. Le premier groupe comprend les surfaces developpables comme les

cylindres et les cönes, le deuxieme groupe comprend les surfaces convexes
comme la sphere, le paraboloide elliptique, l'ellipsoide, l'hyperboloide ä deux

nappes, et, d'une maniere generale, toutes les surfaces ä double courbure engendrees

par une courbe dont la concavite est dirigee vers le bas et qui s'appuie
sur une directrice courbe dont la concavite est egalement dirigee vers le bas.

Le troisieme groupe comprend les surfaces ä courbures opposees comme le

paraboloide hyperbolique, l'hyperboloide ä une nappe, les conoides, toutes les

surfaces reglees non developpables, et d'une maniere generale, toutes les
surfaces qui peuvent etre engendrees par une courbe dont la concavite est tournee
vers le haut et qui s'appuie sur une directrice dont la concavite est tournee vers
le bas.

Cette Classification nous est suggeree par l'interpretation geometrique de

l'equation (3). Les voiles du premier groupe sont ceux pour lesquels l'equation
(3) peut etre mise sous la forme (4), les voiles du second groupe sont ceux

pour lesquels l'equation (3) peut etre mise sous la forme

(6) rv, + tv2 5
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x et t etant de meme signe, les voiles du troisieme groupe sont ceux pour
lesquels l'equation (3) peut se mettre sous la forme (5).

Observons que pour les voiles du troisieme groupe l'equation (3) peut egalement

se mettresous la forme (6), mais r et t sont alors de signes contraires.
Observons egalement que pour les voiles du deuxieme groupe, l'equation (3)
peut aussi etre mise sous la forme (5), ou 0 represente encore le cisaillement
sur les asymptotiques, mais l'equation (5) n'est plus alors une equation ä termes
reels, s et t sont deux expressions purement imaginaires.

Les voiles du premier groupe sont caracterises par la propriete que la
composante normale de la contrainte s'exergant sur les generatrices rectilignes, est
en chaque point proportionnelle ä Ja composante normale de la densite de la
charge appliquee. Les voiles du second groupe sont caracterises par la propriete
que la contrainte de cisaillement purement imaginaire s'exergant sur les elements
imaginaires d'asymptotiques, est proportionnelle en chaque point ä la
composante normale de la densite de la charge appliquee. Les voiles du troisieme

groupe sont caracterises par la propriete que la contrainte de cisaillement s'exergant

sur les elements d'asymptotiques est proportionnelle en chaque point ä la
composante normale de la densite de la charge appliquee.

On peut encore faire observer la difference suivante entre les voiles du
deuxieme et du troisieme groupe. Si l'on considere en un point les contraintes
longitudinales s'exergant sur deux elements conjugues, la composante normale
de la charge appliquee, que l'on peut considerer comme la poussee au vide
produite par ces contraintes longitudinales, est une forme lineaire de ces
contraintes. Cette forme est ä coefficients de meme signe pour les voiles du
deuxieme groupe et ä coefficients de signes contraires pour les voiles du troisieme

groupe. II en resulte que la portance d'un voile du deuxieme groupe peut etre
consideree comme produite par des contraintes longitudinales de meme sens
s'exergant sur deux elements conjugues, et que la portance d'un voile du troisieme

groupe peut, d'une maniere analogue, etre consideree comme produite par des

contraintes longitudinales de sens contraires, s'exergant sur deux elements
conjugues.

Lorsqu'il s'agit d'un voile du second groupe, on peut toujours choisir les
elements conjugues de maniere qu'ils forment un reseau orthogonal et isotherme
sur la surface associee ayant pour carre de Felement lineaire la forme quadratique

r dx2 -f- 2 s dxdy + t dy2.

Les coefficients des contraintes longitudinales correspondantes, dans la forme
lineaire representant la composante normale de la densite de la charge appliquee,
sont alors egaux. On peut donc dire que dans les voiles du second groupe la

composante normale de la densite de la charge ä appliquer est proportionnelle ä

la somme des contraintes longitudinales s'exergant suivant les elements d'un
Systeme orthogonal et isotherme pour la surface associee.

Les differences de proprietes qui, nous venons de le voir, distinguent les
voiles des trois groupes, ont une importance primordiale sur la nature des

appuis que l'on peut se donner au pourtour des voiles pour parfaire leur
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equilibre, et sur le mode de calcul effectif des contraintes dans les voiles en
fonetion des conditions au contour.

5" — Etude des voiles du premier groupe.
L'etude des voiles du premier groupe est une generalisation de l'etude des

cylindres. L'equation (4) fait connaitre, en chaque point du voile, la

composante normale ä la generatrice rectiligne passant en ce point, de la
contrainte agissant sur un element de cette generatrice. Par consequent, si nous
tragons sur la surface une famille de geodesiques coupant les differentes
generatrices rectilignes sous un angle constant, nous connaitrons la contrainte
longitudinale agissant parallelement ä ces geodesiques sur les elements de

generatrices rectilignes. L'equation (2) nous fera alors connaitre par une
integration immediate la valeur du cisaillement sur les generatrices et les geodesiques,
et la formule (1) par une nouvelle integration, les contraintes longitudinales
s'exergant sur les elements des geodesiques parallelement aux generatrices.

La determination des contraintes effectuee de cette maniere n'est complete que
si l'on se donne sur une courbe determinee rencontrant une fois seulernent

chaque generatrice, les valeurs des contraintes s'exergant sur les elements de la
dite courbe. On peut d'ailleurs aussi bien se donner sur deux courbes rencontrant
chacune chaque generatrice une fois et une seule, une relation entre les

composantes de la contrainte s'exergant sur tout element des deux courbes.

6° — Etude des voiles du second groupe.

Considerons un voile mince du second groupe. Nous avons vu que la

composante normale de la densite de la charge appliquee etait proportionnelle en

chaque point ä la somme des contraintes longitudinales s'exergant sur des

elements d'un Systeme orthogonal et isotherme pour la surface associee. Supposons

que ces contraintes longitudinales soient egales. Leur valeur est alors bien
determinee en chaque point par la valeur de la composante normale de la

densite de la charge. Nous avons ainsi satisfait ä l'equation (3). Les equations (1)
et (2) qui expriment l'equilibre dans le plan tangent ne seront alors satisfaites

que si la composante tangentiale de la densite de la charge a une valeur
determinee, que l'on obtient en ecrivant precisement les conditions d'equilibre
parallelement au plan tangent. Nous appellerons Systeme fondamental de charges
tout Systeme de charges correspondant aux conditions precedentes, c'est-ä-dire
tel que les contraintes longitudinales s'exergant sur des elements d'un Systeme
orthogonal et isotherme pour la surface associee soient egales. II est alors bien
evident qu'un Systeme quelconque de charges peut etre considere comme la

somme d'un Systeme fondamental et dun Systeme compose uniquement de

charges tangentielles et que nous appellerons Systeme complementaire du Systeme
fondamental de charges.

Nous sommes ramenes ainsi ä l'etude dessjstemes complementaires, c'est-ä-dire
des systemes oü la charge appliquee est tangente ä la surface. Dans de tels

systemes, les contraintes longitudinales sur des elements d'un Systeme orthogonal
et isotherme pour la surface associee, sont egales, et par suite la contrainte
sur un element quelconque ne depend plus que de deux parametres, par exemple
les composantes de la contrainte s'exergant sur un des elements conjugues
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precedents. II est bien evident que l'on peut choisir arbitrairement ces deux
parametres. On voit facilement que l'on peut determiner deux fonctions imaginaires

conjuguees cp et \\> de maniere qu'en prenant pour parametres deux
quantites que nous designerons par S9 et S^, les forces elastiques agissant sur
un element quelconque de la surface soient une forme lineaire des expressions
differentielles S9 di}> et S^ dep. Les equations d'equilibre dans le plan tangent
montrent alors que la derivee partielle de S9 par rapport ä cp et la derivee
partielle de S9 par rapport ä i}> sont des fonctions lineaires de S<j, et S^. En
eliminant Tun des deux parametres, S^ par exemple, entre ces deux relations, on
obtient une equation aux derivees partielles lineaire du second ordre ä
caracteristiques imaginaires, ä laquelle doit satisfaire le parametre conserve S9.

Pour determiner une Solution de cette equation, on peut se donner la valeur
de Sq, et d'une de ses derivees sur une courbe arbitraire de la surface, ä condition
toutefois, etant donne que l'equation est ä caracteristiques imaginaires, que
certaines conditions d'analycite soient remplies. Si l'on remarque que se donner S9
et une de ses decrivees sur une courbe revient ä se donner S<p et S^ sur cette
courbe, et par suite la contrainte s'exergant sur un element quelconque de la
courbe, on voit que, sous certaines reserves d'analycite, on peut determiner les
contraintes dans le voile, ä condition de connaitre les contraintes s'exergant
sur les elements d'une courbe.

Les reserves relatives ä Fanalycite dont nous avons parle ne sont pas des

reserves de pure forme. Elles correspondent ä une realite physique qui est la
suivante. On sait en effet que dans tous les problemes oü une fonetion verifiant
une equation ä caracteristiques imaginaires est determinee par les valeurs qu'elle
prend, ainsi qu'une de ses derivees, sur une courbe donnee, la Solution n'est pas
une fonetion continue des donnees c'est-ä-dire qu'en faisant varier tres peu les

donnees, on peut obtenir des valeurs de la fonetion aussi differentes que Fori veut
en des points arbitrairement choisis. II resulte de lä que les etats d'equilibre d'un
voile convexe correspondant ä des valeurs donnees des contraintes s'exergant sur
une courbe ne sont pas stables par rapport aux valeurs des contraintes sur
cette courbe.

Pour obtenir des Solutions stables, il faut envisager des conditions aux limites
differentes de celles que nous avons envisagees. Au lieu de nous donner les

valeurs des contraintes sur une courbe, donnons-nous sur une courbe fermee une
relation entre les composantes des contraintes s'exergant sur les elements de la
courbe. Si cette relation est convenablement choisie le probleme pourra se trouver
determine tout au moins ä une ou plusieurs constantes pres, la Solution etant
une fonetion continue des donnees. L'equilibre correspondant sera un equilibre
stable. Supposons par exemple que nous voulions que la contrainte^ le long de la
courbe donnee ait une composante donnee normalement ä une direction donnee,
direction variable avec chaque point de la courbe. L'indetermination relative des

parametres ST et S,t> permet de les determiner de maniere que S<p represente
le long de la courbe donnee la valeur de la composante normale ä une direction
donnee de la contrainte s'exergant sur les elements de la courbe. La theorie des

equations integrales permet alors de determiner la fonetion ST par une methode
analogue ä celle qu'ont employee Fredholm et ses successeurs pour resoudre les

problemes du meme type relatifs aux equations caracteristiques imaginaires.
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7° — Etude des voiles du troisieme groupe.

Considerons un voile mince du troisieme groupe. La valeur dei la composante
normale de la densite de la charge determine tout d'abord en chaque point du
voile les contraintes de cisaillement sur les elements d'asymptotiques. Supposons

que les contraintes dans le voile se reduisent ä ces cisaillements. II faut et il
suffit pour cela, que la composante tangentielle de la charge appliquee ä un
quadrilatere elementaire d'arcs d'asymptotiques fasse equilibre ä la projection sur
le plan tangent de la resultante des efforts tangentiels appliques aux elements
du quadrilatere. Nous appellerons Systeme fondamental de charges, tout Systeme
de charges correspondant aux conditions precedentes, c'est-ä-dire tel que les
contraintes s'exergant sur les elements d'asymptotiques se reduisent ä des cisaillements.

II est bien evident qu'un Systeme quelconque de charges peut etre
considere comme la superposition d'un Systeme fondamental de charge et d'un
Systeme que nous appellerons encore Systeme complementaire et compose
uniquement de charges tangentielles.

Nous sommes ainsi ramenes ä l'etude de l'action des systemes complementaires.

Pour cela nous remarquons encore que la force elastique s'exergant sur
un element du voile peut encore se mettre sous la forme d'une forme lineaire
d'expressions differentielles telles que ST dif> et S^dcp, cp et if> etant maintenant
deux fonctions reelles, S9 et S^ deux parametres reels. Les equations d'equilibre
suivant le plan tangent permettent alors d'exprimer les derivees partielles de S9

par rapport ä cp et de S^ par rapport ä if> en fonetion lineaire de S9 et S^.
L'elimination de S^ entre ces equations conduit ä une equation en S9 lineaire
aux derivees partielles du second ordre ä caracteristiques reelles. Les cara-
teristiques de cette equation aux derivees partielles sont precisement les lignes
asymptotiques.

Pour determiner une Solution de l'equation precedente valable dans un domaine
D limite par un contour C decomposons ce contour en deux suites d'arcs T
et T' tels que de tout point de D soient issues deux asymptotiques rencontrant T
une fois et une seule, puis decomposons T en deux suites d'arcs I\ et
T2 tels que toute ligne brisee d'arcs d'asymptotiques joignant tout point de 1^
ä un point de T' ait ses sommets intermediaires sur T2 ou T', et qu'il n'existe
aucune ligne brisee d'arcs d'asymptotiques ayant ses extremites sur T± et ses
sommets intermediaires sur 1%. On obtiendra une Solution unique valable dans D,
en se donnant sur T1 la valeur de la contrainte s'exergant sur les elements de I\
et en se donnant sur T2 une relation entre les composantes de la contrainte
s'exergant sur les elements de T2. La valeur de la Solution sera donnee par la
formule de Riemann appliquee successivement ä differents sous-domaines du
domaine D. Aucune condition d'analycite n'est ici requise et la Solution obtenue
est toujours une fonetion continue des donnees. Par contre il n'existe pas en

general de Solution correspondant ä une relation entre les composantes des
contraintes s'exergant sur les differents elements de la courbe fermee C.

Lorsque le voile mince considere est une surface reglee, l'equation aux derivees

partielles du second ordre peut se ramener ä une equation lineaire aux derivees

partielles du premier ordre ne contenant qu'une derivee, equation dont Finte-
gration est immediate etant donne qu'on peut la considerer comme une equation

45 F
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differentielle lineaire. Dans le cas oü le voile mince est une quadrique reglee,
la determination des parametres S9 et S^ se reduit ä deux quadratures.

8° — Choix du Systeme d'appuis dans les voiles minces des trois groupes.

Le choix du Systeme d'appuis dans un voile mince depend essentiellement du

groupe auquel il appartient. Nous distinguerons deux categories d'appuis, les

appuis simples pour lesquels les reactions dependent d'un seul parametre, et
les appuis doubles pour lesquels les reactions dependent de deux parametres. Les

composantes des contraintes que le voile transmet ä un appui simple satisfont
par consequent ä une relation connue a priori, tandis que les composantes des
contraintes que le voile transmet ä un appui double peuvent prendre des valeurs
independantes. Par ailleurs, certaines parties du voile sur son contour peuvent
ne comporter aucun appui, le bord est dit libre.

Nous nous proposons de rechercher comment il faut repartir les bords libres,
les appuis simples et les appuis doubles au contour d'un voile mince pour que
celui-ci soit soumis ä un equilibre unique et stable.

Plagons-nous tout d'abord dans le cas d'un voile du premier groupe. On

pourra se donner un bord libre sur toute partie du contour ne comprenant pas
de generatrice rectiligne, et rencontre une fois au plus par toute generatrice.
Si le bord libre rencontre toutes les generatrices, la repartition des contraintes
dans le voile est determinee, et par suite, les autres bords devront comporter
des appuis doubles. Le Systeme d'equilibre correspondant est stable. Donnons-
nous au contraire deux bords rencontrant chacun une seule fois toutes les

generatrices et amenages en appuis simples. On obtiendra encore un etat d'equilibre

stable du voile, ä condition d'amenager le reste du contour, compose
exclusivement de generatrices, en appuis doubles.

Considerons maintenant un voile du second groupe. Ce voile ne peut admettre
de bords libres, car l'equilibre correspondant n'est pas stable. Mais on peut
amenager l'ensemble du pourtour du voile en appuis simples, l'equilibre
correspondant est bien determine et stable.

Considerons enfin un voile du troisieme groupe et decomposons le contour en
trois categories d'arcs Tv T2, 17 definis comme il a ete indique au 7°. On

pourra sc donner un bord libre suivant I\, des appuis simples suivant F2, et
des appuis doubles suivant 17. L'equilibre correspondant est bien determine et
c'est un equilibre stable.

9° — Proprietes geometriques et calculs geometriques des voiles du troisieme

groupe.

Les voiles du troisieme groupe presentent des proprietes geometriques
remarquables qui permettent d'en faire un calcul graphique precis.

Interpretons tout d'abord geometriquement les parametres S9 et S^ et les
fonctions cp et ij? introduits au 7°. S9 et S^ sont les contraintes longitudinales
s'exergant sur les asymptotiques pour un Systeme complementaire de charges.
cp et tf> sont des coordonnees curvilignes de la surfaco pour lesquelles les lignes
de coordonnees sont les lignes asymptotiques.
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Remplagons les voiles minces par un Systeme reticulaire gauche dont les

mailies sont des quadrilateres rectilignes gauches formes par des cordes de lignes
asymptotiques. Le Systeme obtenu travaille comme la surface donnee, et l'assi-
milation des deux systemes est legitime si les mailles sont suffisamment petites.
Les charges appliquees au Systeme reticulaire doivent etre appliquees aux
sommets du Systeme reticulaire suivant le plan tangent ä la surface.

Appliquons une force unique F en un sommet quelconque du Systeme
reticulaire. Cette force peut se decomposer suivant deux des barres passant en ce

point et correspondant ä deux lignes asymptotiques differentes. On transporte
ainsi la force F ä deux autres noeuds de la surface oü on opere de meme, et
ainsi de suite. Si l'on suppose le contour de la surface divise en trois categories
d'arcs Tv T2 et T' dans les conditions indiquees precedemment, et si l'on choisit
convenablement les deux barres initiales suivant lesquelles on decompose la force
donnee F, la transmission de la force F se fera par le processus indique sans

qu'on rencontre jamais un bord libre. Si l'on rencontre un bord de T2 suppose
amenage en appui simple, on pourra encore faire la decomposition entre la
seconde barre aboutissant au sommet considere sur T2 et la direction de la
reaction de l'appui simple. L'operation qu'on effectue ainsi est ce qu'on appelle
une reflexion sur l'appui simple. En la continuant ainsi, on transmettra finalement

la force F ä toute une zone d'appuis doubles. On aura ainsi obtenu un
equilibre du Systeme compatible avec les reactions d'appuis, et cet equilibre sera
stable. En operant de la meme maniere pour chaque noeud charge du Systeme
reticulaire, on aura determine l'etat d'equilibre relatif au Systeme complemen-
taire de charges en ne faisant intervenir que des decompositions de forces suivant
la regle du parallelogramme. L'epure correspondante peut se faire facilement
en projection sur un plan arbitraire.

La determination geometrique des efforts dont nous venons de parier permet
d'envisager l'equilibre d'un voile du troisieme groupe comme resultant d'une
propagation d'efforts s'effectuant suivant les arcs d'asymptotiques en partant
des bords libres pour aboutir aux appuis doubles en se reflechissant sur les

appuis simples. Cette propriete est analogue ä la propagation par ondes des

phenomenes regis par des equations lineaires aux derivees partielles du second
ordre ä caracteristiques reelles et comme eile, est due essentiellement ä la nature
reelle des caracteristiques des equations regissant l'equilibre des contraintes dans
le voile considere.

10° — Exemples simples de voiles du troisieme groupe.

L'exemple le plus simple de voile du troisieme groupe est fourni par le
paraboloide hyperbolique. Ce voile est caracterise par 4a propriete que le cisaillement
suivant les generatrices rectilignes est, ä un facteur pres, constant sur toute la
surface, egal ä la composante suivant laxe du paraboloide de la charge appliquee
rapportee ä l'unite de surface en projection sur un plan quelconque non parallele
ä Faxe. D'autre part, les efforts dus au Systeme complementaire de charges se

propagent suivant chaque generatrice sans qu'il se produise d'interferences entre
les generatrices, de teile sorte qu'un effort tangentiel applique ä un petit element
du voile ne fait sentir son effet que sur les bandes engendrees par les generatrices
rencontrees. Apres le paraboloide hyperbolique, le voile du troisieme groupe le

45*
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plus simple est l'hyperboloide ä une nappe. Ce voile possede en commun avec
le paraboloide la propriete que les efforts dus au Systeme complementaire se

propagent suivant chaque generatrice sans interference avec les autres generatrices.

II ne differe du paraboloide hyperbolique que par l'expression plus com-
pliqueo du coefficient de proportionnalite entre le cisaillement et la densite de
la charge appliquee.

Viennent ensuite les surfaces reglees non developpables et en premier lieu
les conoides. Pour ces surfaces, le coefficient de proportionnalite entre le

/\ mp
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cisaillement sur les asymptotiques et la densite de la charge appliquee, a une
expression beaucoup plus compliquee que pour les premieres surfaces envisagees,
mais ce qui les distingue surtout de ces surfaces, c'est que les efforts dus au
Systeme complementaire se propagent en s'epanouissant sur la surface, les

asymptotiques non rectilignes s'arc-boutant sur les generatrices rectilignes de

la surface, de teile sorte qu'une force tangentielle appliquee ä un petit element
interesse toute une zone en eventail de la surface, comme dans les surfaces les

plus generales du troisieme groupe.
Les figures 2 et 3 montrent la difference entre les quadriques reglees et

les autres surfaces du troisieme groupe au dernier point de vue qui vient d'etre
signale.

ii
Fig. 2.

Mode de propagation des efforts tangentiels
tans une quadrique reglee.

lli1I1
1

i
Fig. 3.

Mode de propagation des efforts tangentiels dans

une surface quelconque du 3e groupe.
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11° — Conclusion.

Si Ton excepte les voiles regles developpables comme les cylindres et les cönes

qui forment une classe tres particuliere de voiles, l'ensemble des voiles ä double
courbure se divise en deux grandes familles suivant le signe de la courbure
totale. Dans les deux familles de voiles, ce sont les lignes asymptotiques qui
jouent le röle essentiel dans la transmission des efforts tangentiels, et par suite
dans la determination de la nature des reactions d'appuis correspondant ä des

equilibres bien determines et stables. Lorsque les asymptotiques sont imaginaires,
le voile ne peut admettre de bords libres, mais peut etre limite ä des bords

amenages tous en appuis simples. L'exemple courant d'appuis de cette sorte
est constitue par un tympan plan ä grande raideur dans son plan et sans raideur
appreciable perpendiculairement ä ce plan. Lorsque les asymptotiques sont reelles,
on doit decomposer les bords du voile en bords libres, en bords avec appuis
simples, et en bords avec appuis doubles suivant les regles4 determinees que nous
avons indiquees. Comme les appuis doubles peuvent constituer une difficulte
au point de vue construetif, il y a avantage ä chercher ä en diminuer l'importance

le plus possible, ce qui peut se faire de differentes manieres en choisissant
convenablement le trace de la surface.

Si l'on se place strictement au point de vue de la facilite de calcul, les
considerations qui precedent laissent entrevoir que, parmi les voiles ä double courbure,

ceux donnant lieu ä des calculs vraiment elementaires sont les quadriques
reglees.

Resume.

Dans la construction des voiles minces en beton arme il s'agit d'abord de

problemes statiquement determines, independants de la theorie de la plasticite.
La totalite de ces questions est traitee en liaison avec d'autres problemes qui
se presentent lors de l'execution des voiles minces et avant tout en liaison avec
les problemes de la compatibilite des deformations conditionnees par Fetat de
tension calcule d'une maniere isostatique.

L'auteur utilise l'hypothese d'une repartition uniforme des tensions sur toute
l'epaisseur de la section de teile fagon que l'on peut admettre le voile concentre
en sa surface movenne.
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Les surfaces portantes dans la construction en beton arme.

Die Flächentragwerke des Eisenbetonbaues.

Shell Construction in Reinforced Concrete.

Dr. Ing. Fr. Dischinger,
Professor an der Technischen Hochschule, Berlin.

Douze ans apres que la Societe Dyckerhoff et Widmann, en collaboration avec
la maison Zeiss de Jena, eut cree les voiles minces en coquille, constructions pour
lesquelles les charges engendrent essentiellement des efforts restant dans la
surface meme, ce genre de construction a pris un grand essor gräce aux recherches

de la theorie generale elaboree dans un temps extraordinairement court.

Avec cette theorie on a cree de nouveaux ouvrages dans le domaine des grandes
halles et cela sur un plan beaucoup plus vaste encore que ce qui a ete fait ä

l'aide des plaques et des dalles Champignons. Au moyen des coupoles et des

toitures ondulees, appelees ensemble du nom de "surfaces portantes", on peut
obtenir des portees qui jusqu'a maintenant etaient considerees comme irre-
alisables.

Depuis la decouverte de ces constructions, il s'est ä peine ecoule 10 ans. Dans

ce court laps de temps on a construit des halles de 100000 m2 et de 100 m
de portee.

Le present rapport se compose de deux parties. Dans la premiere partie nous
donnerons un resume des progres de la theorie depuis le dernier congres et
les developpements obtenus en construction. La seconde partie est consacree ä la
theorie des enveloppes cylindriques et des tuyaux.

1. Developpement de la theorie des voiles depuis le dernier
congres, 193 2.

Pour tout ce qui concerne les differentes formes des voiles dont il sera
question ici, nous renvoyons au rapport de W. Petry 11/4, presente au congres
de Paris en 1932. Dans la meme annee parut la premiere partie du traite de

U. Finsterwalder1 concernant le probleme des coupoles cylindriques (tonne) de

Zeiss-Dywidag. Cette theorie considere une voüte cylindrique limitee par deux

nervures, on a ainsi une poutre cintree que l'on peut considerer comme une
plaque creuse, dans laquelle le voile represente la plaque. A l'inverse des plaques
ordinaires, dans lesquelles, pour de grandes distances des nervures, la plaque ne
prend que fort peu des forces de compression, ici tout le voile travaille ä la
compression.
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Cela vient de ce que dans la plaque ordinaire (fig. la), la participation de la
plaque aux efforts de compression Nx se fait par l'intermediaire des efforts de
cisaillement Nxy entre les nervures et la plaque.

La partie de la plaque ainsi sollicitee est fonetion de la longueur de la poutre,
Les efforts de compression ne se repartissent pas regulierement suivant la
largeur de la plaque, parce que les elements de la plaque les plus eloignes de la
poutre (nervure) subissent des deformations de cisaillement et donc ne partici-
pent plus ä la repartition des efforts de compression.

Le mode d'aetion des plaques cintrees (fig. lb) est totalement different car,
comme on le voit dans l'equation 2 du chapitre suivant, en negligeant l'effort

Nxy

Nxu

*y

Nx

Nv

Nxv N<p

X<P.

Fig. 1 a. Fig.lb.

de cisaillement Nxy entre le voile et la nervure, il reste des efforts de

compression Nx, qui proviennent des charges elementaires et tout le voile participe
donc sur toute sa largeur ä la compression et cela d'autant plus que la courbure
du voile est plus haute par rapport ä la ligne des appuis.

Les voiles construits suivant des segments d'ellipse ont donc une capacite
portante bien plus grande, que les voiles cylindriques. De plus, dans les voiles

nervures on a de bien moindres moments de flexion dans le sens du voile parce
que les efforts de compression Nx, necessaires pour contrebalancer le moment
flechissant exterieur (provenant de la poussee des autres voiles), proviennent en

tres grandes parties des poids propres elementaires du voile et non des efforts
de cisaillement Nxv. Les valeurs des moments flechissants dans le sens de la
voüte sont donc dependantes des forces de compression Nx, qui proviennent Je
l'effet des forces de cisaillement Nxy. De ces considerations on deduit que pour
des voiles tres sureleves, les moments flechissants sont bien moindres que dans

les voile» cylindres. Je reviendrai plus tard sur ce point.
Entre le voile et la nervure on a 4 forces indeterminees, ce sont:

La force suivant le sens de la voüte N?, l'effort tranchant QT, le moment
flechissant M9, l'effort de cisaillement NX9.

Pour les deux bords de la voüte on a ainsi 8 valeurs indeterminees et le

probleme du voile demande donc une equation differentielle du 8^mc ordre ou
bien un Systeme de trois equations differentielles de cet ordre, parce que nous
avons besoin de 8 constantes correspondant aux 8 valeurs statiquement indeterminees,

pour les liaisons des deux joints entre le voile et les nervures. Pour resoudre ce

probleme, U. Finsterwalder partit de l'hypothese que pour de grandes distances

entre les deux joints, le voile n'est pas en etat de transmettre des efforts par
l'entremise des moments de flexion MX et posa donc le moment Mx =o, l'effort
tranchant correspondant Qx o et le moment de torsion o. Par suite de cette
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simplification, il reussit ä representer le probleme par une equation differentielle
du 8e ordre, en introduisant une fonetion de tension dans laquelle les forces
internes du voile sont les derivees de cette fonetion de tension, comme dans la

fonetion de tension de Airy.
Pour des distances entre joints plus petites par rapport au rayon, des voiles

cylindriques, les simplifications faites par U. Finsterwalder, soit Mx o, Qx o,
Mx? o ne sont plus admissibles. Pour cette raison l'auteur s'est efforce, dans le

cas important de construction de halles, de trouver une Solution rigoureuse du
calcul des voiles cylindriques. Parce que pour ces ouvertures de voüte, les voiles
doivent, eu egard ä la securite au flambage, etre renforces par des nervures, j'ai
etendu mon examen aussi aux formes anisotropes.2 II en resulte trois equations
differentielles lineaires simultanees, ä coefficients constants. Une Solution
particuliere de ces equations differentielles, d'apres H. Reissner,3 est obtenue en

mettant les surfaces de charges, representees par des fonctions circulaires, sous
la forme de double serie trigonometrique. L analyse montre que pour un tuyau
ferme, il y a trois possibilites de transmission des efforts. Elles sont: 1) La
transmission des efforts aux joints (fonds) par les forces d'extension (theorie
des membranes), 2) la transmission des efforts aux raidissements (nervures) par
le moment flechissant Mx dans le voile (effet de dalle), 3) une assimilation de

la partie chargee des harmoniques superieures au moment flechissant dans le

sens annulaire. Cette assimilation est seulernent possible parce que les harmoniques

superieures ne determinent sur la totalite de la section annulaire aucune
resultante verticale reelle de marge correspondante. La charge reelle est transmise

par les effets 1 et 2 aux fonds. Pour satisfaire aux conditions aux limites des

poutres de rives des voiles Zeiss-Dywidag, la Solution praticuliere citee ci-dessus
doit etre completee par la Solution d'un Systeme homogene d'equations differentielles.

Le Systeme homogene d'equations differentielles doit satisfaire en meme
temps, comme cite ci-dessous dans le probleme resolu en 1930 par K. Miesel,3
ä la donnee exponentielle em(? cos Xx. II en resulte que les trois equations
differentielles se transforment en trois equations homogenes ordinaires, qui conduisent
ä une equation du 8e degre, de la Solution de laquelle nous obtenons la longueur
d'onde et l'äffaiblissement d'une double oscillation partant des deux bords. Cette

equation du 8e degre peut etre resolue pour environ 100 cas differents. Les
nombres donnes ci-dessus, pour les longueurs d'onde et les affaiblissements, sont
portes en diagrammes qui donnent la possibilite d'avoir directement des valeurs
sans calculer chaque cas. Avec Fanalogie ci-dessus, il n'est pas seulernent possible
de determiner les huit conditions aux limites le long des generatrices, mais aussi
les conditions aux limites des fonds.

Le probleme des "limites" des tuyaux cylindriques circulaires fermes a dejä
fait, comme nous l'avons mentionne ci-dessus, l'objet d'une etude de M. K.
Miesel en 1930 sur les perturbations aux "limites". De cela, M. Miesel a aussi

pris en consideration l'elasticite des disques raidissants, probleme qui joue un
grand röle dans la construction des sous-marins. M. U. Finsterwalder s'est aussi

occupe de ce probleme, dans son travail mentionne sous 1) et a donne pour cela

une Solution, approchee de nouveau, sous la forme d'une fonetion de tension, oü
maintenant, en Opposition avec la Solution correspondante pour les voiles Zeiss-
Dywidag, ce ne sont pas les grandeurs Mx, Qx, MX(?, mais les valeurs M9, Q9,



714 Fr. Dischinger

MX9, qui sont negligees. Cette Solution approchee donne avec un minimum de
travail essentiel, pas pour toutes les grandes valeurs des harmoniques, une tres
bonne correspondance avec la Solution rigoureuse de M. K. Miesel. Toutefois,
pour nos problemes de construction, il n' y a aucune haute valeur des harmoniques

qui soit prise en consideration.
Plus le voile sera raidi dans le sens de la voüte, contre la flexion, plus se

rapprochera, dans les voiles Zeiss-Dywidag, la loi de repartition des forces de
tension Nx de la loi de Navier, car alors le travail des moments flechissants dans
le sens de la voüte ne joue plus aucun röle vis-ä-vis de celui des forces
d'extension

Plus la voüte sera mince, plus eile aura la tendance de diminuer les moments
de flexion, ce qui entraine une mauvaise repartition des forces d'extension.

Cependant, pour obtenir une meilleure repartition des forces Nx, ces voiles
minces doivent etre combines avec des hautes poutres de rives.

J'ai dejä montre au debut de mon expose que pour des voütes tres surelevees,
comme par exemple celles constituees par des segments plats d'ellipse, on
obtenait des moments flechissants moindres et de meilleurs effets de poutre.

Plus les voiles deviendront grands, plus il sera necessaire de remplacer la
forme cylindrique (circulaire) par la forme de voile sureleve.

Pour les grandes halles du Ministere de Fair on a utilise presque exclusivement

des voütes de formes elliptiques, proposees par M. U. Finsterwalder et
calculees d'apres la theorie des voiles cylindriques, en remplagant approximativement

le segment d'ellipse par trois arcs de cercles.
Cela conduit naturellement ä des calculs tres compliques, vue que ces elements

de voiles ont 4 cötes et que les oscillations partant de ces* cötes s'influencent
mutuellement. On a donc un pressant~besoin d'une Solution exacte et complete du
calcul de la courbure elle-meme. Cela a ete trouve par un de mes assistants et
fera l'objet d'une dissertation ulterieure.

Les poutres portantes des voütes qui nous occupent sont souvent calculees
comme poutres continues sur plusieurs appuis. Comme les dites poutres ont par
rapport ä leur portee une grande hauteur, les moments sur appuis sont en

grande partie tres influences par les deformations dues au cisaillement; Flügge4
l'a dejä montre.

Pour des poutres elancees on sait que les deformations dues au cisaillement
sont habituellement negligees. Pour les supports des voiles cela n'est pas
toujours admissible. Dans le paragraphe II de mon expose, j'ai montre
completement l'influence de ces effets de cisaillement sur les moments d'appuis et

j'ai developpe une methode au moyen de l'equation des trois moments de Flügge,
qui permet de calculer les moments d'appuis, ceci pour des portees et des marges
quelconques, aussi bien dans le sens de la voüte que dans le sens de la longueur
et cela pour des supports de voiles isotropes et anisotropes. Le probleme du
flambage prend toujours plus d'importance ä mesure que les portees augmentent.

Nous avons deux cas ä considerer:
a) le flambage du voile dans le jeu de la voüte,
b) le flambage dans le sens des generatrices.
Le premier probleme avait ete traite par R. von Mises5 en 1914 dejä et le

second plus tot encore par Lorentz6 et Timoschenko.7 Ces deux problemes se
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combinent dans les coupoles de grandes dimensions avec de grands ecartements
des appuis, de teile sorte qu'en les etudiant separement, pour les deux cas de

flambage, on obtiendrait des resultats trop favorables. Ces cas de flambage
combines, si important pour les voiles, ont ete resolus par W. Flügge8, qui en a donne

une Solution tres detailiee et applicable aux cas pratiques. II en ressort que le

flambage combine agit de fagon tout-ä-fait defavorable. Les recherches de Flügge
s'etendent aussi au cas de parois cylindriques circulaires, pour lesquelles on est

clairement renseigne pour de grandes portees. Par une extrapolation, W. Flügge
montre que ces equations s'etendent aussi au cas particulier du flambement des

plaques.
Comme on suppose dans les conditions dc flambage que les deformations du

voile sont faibles par rapport aux epaisseurs, mais que d'autre part ces conditions
sont dejä tres difficiles ä realiser en pratique, puisqu'avec de grandes portees on
obtient dejä des deformations sensibles, il faut exiger qu'on adopte pour les

voiles des coefficients de securite au flambage notablement plus eleves que pour
de simples arcs. On atteint aisement une securite süffisante en renforgant le voile

au moyen de nervures. Ces mesures ont en plus l'avantage de diminuer les
deformations et de supporter aussi les moments de flexion du voile. Dans presque
tous les pays on a construit ces dernieres annees des voiles de dimensions
croissantes. On a execute de tel voiles jusquä 60 m de portee pour les poutres
et 45 m pour les arcs, soit de 2700 m2 de base. Sur ces bases on a adopte pour
les voiles ä grande portee des sections transversales elliptiques. D'autre part on a

execute un grand nombre de halles avec des arcs de 100 m de portee et un
ecartement relativement faible des poutres de rive. La fig. 2 donne la vue
exterieure d'un hangar d'aviation du type avec arcs de grandes portees et la

fig. 3 la vue interieure d'un hangar avec arcs et poutres de grandes portees, dont
la reproduction m'a ete permise par le Ministere de Fair. Les fig. 4 et 5

montrent l'application de ces voiles aux bätiments; la fig. 4 represente le hangar
des camions postaux de Ramberg et la fig. 5 des voiles cylindriques circulaires
disposees en sheds, pour une fabrique de töle de Ruenos Aires.

2) Les toits plisses.
Dans les toits plisses, le voile est remplace par un polyedre et la section de

courbure continue par un polygöne. Le probleme est essentiellement le meme
que pour les voiles cylindriques. Les equations differentielles sont remplacees
par d'autres equations differentielles du meme ordre. Aux moments de flexion
dus ä l'effet de voile viennent s'ajouter ceux dus ä l'effet de plaque, car les faces
doivent premierement transmettre leurs charges sur les aretes du toit en provo-
quant des moments de flexion; ces efforts sont reportes sur les raidissements

par des extensions dues ä l'effet de voile, respectivement de "toits plisses". Le
probleme a ete traite par E. Gruber9 et G. Grüning,10 d'abord en considerant
les moments de flexion dus ä l'effet de voile. Les deux auteurs ont neglige la
resistance ä la torsion des poutres des bords. Sur ce point, les travaux precedents
ont ete complete par R. Ohlig11 qui a tenu compte de la resistance ä la torsion
des extremites, de la meme fagon qu'on l'a toujours fait pour les voiles. A cause
de leurs grands moments flechissantes, ces types de poutres sont moins economiques

que les voiles et comme le mieux est souvent Fennemi du bien, on ne les a
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4-9^

Fig. 2.

pas executes jusquä aujourd'hui dans les grandes constructions. Cela tient
aussi au fait que les brevets pour les voiles et les "toits plisses" se trouvent dans
les memes mains, celles de la maison Dyckerhoff et Widmann A.-G.

3) Les coupoles polygonales composees de voiles cylindriques.
Comme on le sait, c'est d'apres ce Systeme qu'ont ete executees les plus grandes

coupoles massives existant actuellement, celle du marehe couvert de Leipzig
avec 76 m de portee et la coupole en are de cloitre du marehe couvert de Bäle,
de 60 m de portee. Tandis quo la theorie de ces arcs de cloitre est etablie et
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Fig. 4.

Hangar des autobus de Bamberg.

publiee12 depuis longtemps, cela n'est pas le cas pour les arcs en croix. Avec ces
arcs en croix, on construit des coupoles tres helles au point de vue architecto-
nique et irreprochables au point de vue acoustique. La fig. 6 montre une de ces
coupoles, de forme octogonale. Independamment d'une bonne acoustique, ces

coupoles donnent un eclairage excellent; des grandes fenetres menagees dans le
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Fig. 5.
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dorne, la lumiere tombe au milieu de la salle par reflexion sur voüte cylindrique.
J'ai developpe la theorie de ces coupoles ä l'occasion du concours de 1930 de
1'Academie d'architecture (Reaux Arts) et j'ai montre qu'il est possible d'eliminer

atout effort de flexion dans les aretes de raidissement. Comme la place me

manque pour la publier dans ce rapport, cette theorie sera publiee prochainement
dans une revue.

^n ra*

Fig. 6.

4) Les voiles ä double courbure.
La theorie des voiles de revolution librement appuyes sur leur pourtour est

dejä etablie depuis longtemps. Dans le developpement ulterieur des voiles ä

double courbure les types suivants sont importants:
a) Les voiles de revolution appuyes en quelques points seulernent, pour

lesquels "l'effet de coupole" est repris par un "effet de poutres" pour reporter
les efforts sur les colonnes.

b) Les coupoles de "rotation" et de "translation" avec des bases carrees ou
polygonales.

c) Les coupoles d'abside.
La theorie des diverses formes de coupoles ä double courbure fut developpee

par moi en 1930 ä l'occasion du concours dejä mentionne. La publication de

cette etude, sous la forme d'un ouvrage, avait ete prevue par FAcademie; mais

par suite de manque de ressources, cette publication n'a pas pu etre entreprise.
Ces pourquoi, ces travaux ont ete publies sous une forme raccourcie dans la

revue "Rauingenieur".13 En ce qui concerne les voiles sur appui unique dont la
forme est une surface de revolution, on doit remarquer que, les hauteurs de

poutre et par consequent les bras de levier des forces interieures pour
transmettre les charges vers les colonnes sont proportionelles aux portees des poutres
et qu'aussi les contraintes decoulant de l'effet de poutre sont independantes de

la portee. II decoule de cela que l'on peut realiser avec de telles constructions,
aussi bien qu'avec les coupoles polygonales, de tres grandes portees. Les voiles

ne sont cependant pas exempts de phenomenes de flexion. D'apres l'etude de
A. Havers,14 qui traite le probleme de la distorsion de l'anneau de base d'un voile

spherique et qui en donne la Solution au moyen d'une fonetion spherique, il
est possible des lors de determiner les moments du flexion correspondants, ce

qui est une necessite absolue. L'application numerique sur un exemple, quoique
laborieuse, serait hautement desirable pour delimiter nettement quelles portees
peuvent etre tolerees avec de telles formes de voiles et si elles sont economiques
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comparativement aux voiles du type b), pour lesquels la transmission des efforts
se fait presque exclusivement par des forces de compression et dont l'epaisseur
est par consequent fixee uniquement pour resister au flambage, car, meme pour
les grandes portees, les contraintes admissibles ne peuvent pas etre appliquees.
Le calcul des voiles de revolution dont la forme en plan est rectangulaire ou
polygonale, peut s'effectuer d'une maniere tres simple d'aj)res la methode indiquee

par l'auteur, au moyen de l'equation differentielle traduisant l'etat de
tension de la membrane elastique.

La fig. 7 montre un voile de ce type tres plat, ä base rectangulaire, qui fut
execute pour un batiment de l'ecole technique de Dantzig; pour une portee de
12.00 m ce voile n'a que 0.77 m de fleche; le surbaissement est donc de 15,6,
soit beaucoup plus que les ponts les plus eiances. Cette figure permet de
reconnaitre qu'un tel type de voile n'est pas autre chose qu'une plaque bombee

qui se distingue des plaques habituelles en ce sens qu'elle travaille en compression.

Sur la fig. 8 on voit un voile ä double courbure ä base rectangulaire,
destine ä une halle ä Klinker, ä Reocin. Cette figure nous montre l'application
de cc que l'on a designe sous le nom de (c) voiles ä absides. Comme je l'ai
demontre dans l'article de la revue "Rauingenieur",13 il se realise dans cette
demi-coupole l'etat de tension d'une membrane, si les retombees sont raidies par
un anneau. Puisque ces demi-coupoles peuvent etre considerees comme des
elements de construction formant un ensemble stable par lui-meme, leur röle
comme nouvel element construetif des halles est tres important, puisqu'elles
permettent de raecorder des coupoles cylindriques ä une base qui se rapproche
de Fovale. Ces demi-coupoles ont regu une application en grand dans la
construction des hangars pour avions de portees atteignant 40 m. Le hangar
d'avions, represente sur la fig. 3, est constitue par une longue voüte cylindrique
qui se termine ä ses extremites par une coupole ä abside. Enfin, la fig. 9 montre
une demi-coupole du meme genre destinee au pavillon de musique des bains de
Sclrwalbach.

5) Le principe de la compensation statique des masses dans
le calcul des voiles affins.

Les voiles examines precedemment pouvaient etre calculees ä l'aide de l'equation

differentielle de l'etat de tension de la membrane, parce que le voile
spherique se laisse facilement traiter mathematiquement. Le principe de la
compensation statique des masses nous permet d'une maniere tres simple de
calculer aussi des voiles affins. J'ai developpe ce principe en 1928 pour des
cas determines;15 en 1930, ä l'occasion de l'etude dejä mentionnee, j'ai expose
le probleme d'une maniere generale, au moyen de l'equation differentielle et
pour un voile de forme quelconque; cette etude a ete publiee dans la reuve
"Rauingenieur".16 II s'agit par exemple de calculer un voile ä base elliptique,
en partant d'un voile de revolution de forme fondamentale. Les nombreux
problemes qui peuvent etre traites de cette maniere sont indiques dans le memoire
cite ci-dessus; il suffit de rappeler ici que les voiles de revolution affins
peuvent se calculer d'une maniere simple.
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Pavillon ä musique des bains de Schwalbach.

6) \ oil es de forme entierement arbitraire.
Les voiles de ce type ne peuvent pas etre calcules ä l'aide de l'equation

differentielle des membranes, parce que nous ne pouvons pas integrer les 3 equations
differentielles aux derivees partielles correspondantes. Nous devons choisir un
autre chemin et resoudre ces equations par la methode des differences finies.

V ¦

-4."¦»..

i. i•'si

Fig. 10.

Maison du sport allemand. Berlin-Reichssportfeld.
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Pucher, en 1931,17 a donne une methode simple et rapide conduisant ä la
Solution de ce probleme. II est demontre que cette Solution simple est possible,

parce que les 3 equations differentielles peuvent etre ramenees ä une seule en
introduisant une fonetion nouvelle, la fonetion de tension, qui, des qu'elle est

connue, permet de trouver completement l'etat de tension cherche. Les
contraintes interieures peuvent etre determinees d'une maniere semblable ä celle

que l'on utilise dans la methode de la fonetion d'Airy. Puisque seule la repartition

de la rigidite intervient sur la forme de la surface, toutes les constructions
en voiles peuvent etre calculees si les conditions sur le pontour sont donnees et
si Fetal de tension de la membrane est ainsi ä determiner. La methode pour
differences finies est toujours applicable si, comme dejä mentionne plus haut,
une Solution au moyen de l'equation differentielle est possible. Les derniers
travaux frangais suivent la trace indiquee par Pucher. Le developpement des

methodes de construction des coupoles en France se base sur cette theorie; la
forme des coupoles appartient aux surfaces reglees non developpables. Pour le
cas special de la surface de translation, Flügge4 a donne une Solution analogue,
au moyen des equations ä differences.

Comme conclusion, je peux encore montrer une execution interessante, re-
produite dans la fig. 10. Elle se rapporte ä la coupole de la maison des Sports
allemands, erigee ä l'occasion des Olympiades. Le projet a ete etabli par
l'Architecte March et la disposition constructive par U. Finsterwalder. Le lan-
ternau superieur est place excentriquement pour obtenir un bon eclairage. Dans
cette construction, l'effet de coupole n'existe pas effectivement, parce que les

secteurs isoles qui la constituent ne reagissent pas les uns sur les autres, ä

cause de la presence des nervures de raidissement.
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Resume.

Dans la premiere partie de ce rapport l'auteur donne un apergu du developpement

de la theorie des differentes formes de voile depuis le dernier Congres de

1932 et il parle des principes des travaux les plus importants.
Dans la deuxieme partie l'auteur traite le probleme du tuyau cylindrique

renforce et du toit Zeiss-Dywidag et il montre que dans ces voiles portants on
ne doit pas negliger l'influence des deformations dues aux efforts tranchants sur
les moments d'encastrement, ce qui n'est pas le cas pour les poutres elancees
dans lesquelles ces influences que l'on sait tres petites peuvent etre negligees.
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Coupoles massives, reservoirs cylindriques
et constructions semblables.

Massive Kuppeln, zylindrische Behälter
und ähnliche Konstruktionen.

Solid Domes, Cylindrical Reservoirs and Similar Constructions.

Dr. techn. H. Granholm,
Dozent an der Königlichen Technischen Hochschule, Stockholm.

Le calcul exact des contraintes de flexion dans une coupole massive est tres

complique. Un travail de doctorat1 presente ä l'Ecole polytechnique de Stockholm

fait ressortir ces difficultes et l'on peut se demander si l'ingenieur occupe
dans la pratique trouvera le temps et l'occasion de calculer les dimensions d'une
coupole sur la base de la theorie exacte. L'etablissement des equations
fondamentales est dejä complique et leur integration exacte conduit ä des series qui
sont difficiles ä mamer et qui ne convergent que lentement. Alors que la

convergence est satisfaisante pour bien des epaisseurs de paroi, une
modification de cette epaisseur peut faire disparaitre cette bonne convergence. Meme

lorsque l'ingenieur possede ä fond la theorie mathematique de ce probleme, le

calcul d'un cas de charge determine exige beaucoup trop de travail. II serait
tout-ä-fait impossible d'arriver ä une methode pratique en partant du chemin
suivi par Meissner, Bolle, Dubois, Honegger, Ekström, etc. Par exemple, pour
les coupoles spheriques, on obtient lors de Fintegration dans les cas les plus
simples, des series hypergeometriques qui ne peuvent etre pour l'ingenieur un
instrument exact ä cause de leur lente convergence.

En consideration de ces faits, il importe avant tout, pour le developpement
plus ample de la theorie des coupoles, de se diriger vers des Solutions qui
satisfassent les exigences de la pratique, meme si Fon doit introduire cerfaines

approximations. Ainsi que l'a montre Geckeier,2 il est possible de trouver par
des moyens mathematiques relativement simples, une Solution qui ne s'eloigne
que peu de la Solution exacte et qui est simple et agreable ä employer lorsque
l'epaisseur de la paroi et le rayon sont constants. La bonjie concordance entre
la theorie de Geckeier et la theorie exacte nous permet d'expliquer plus exactement

la theorie approchee, lorsque Fon est au clair sur les hypotheses que l'on

1 John Erik Ekström: „Studien über dünne Schalen von rotationssymmetrischer Form und

Belastung mit konstanter und veränderlicher Wandstärke". Stockholm 1932.
2 cf. par ex. „Handbuch für Eisenbetonbau", 6e vol., Berlin 1928.
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introduit. On s'approche encore un peu plus de la theorie exacte en employant
le procede d'integration asymptotique de Blumenthal et Steuermann, ce qui peut
se faire meme lorsque l'epaisseur de la paroi est variable. Ce procede represente
un gros progres par rapport aux methodes qui sont basees sur des Solutions
en forme de series infinies, oü l'on doit toujours supposer que l'epaisseur de la

paroi varie suivant une fonetion determinee pour obtenir une Solution.
Un examen plus approfondi des equations finales donnees par Geckeier montre

que ces equations sont exactement du meme type que celles pour une poutre
sur appuis elastiques. L'analogie physique n'est pas non plus difficile ä remarquer.

On peut considerer comme une poutre le meridien de la coupole qui est
soutenu par les cercles paralleles ou ceintures. Comme ceux-ci se laissent
comprimer ou etirer ils correspondent au point de vue statique ä des appuis
elastiques.

Cette conception nous fait voir la statique de la coupole avec une exactitude
süffisante. Pour l'etablissement des equations d'equilibre, il n'est plus necessaire
de reprendre les equations differentielles de Meissner et il est possible de poser
directement et simplement les equations necessaires ä l'aide de la theorie des*

poutres sur appuis elastiques. Ceci signifie, pour l'ingenieur qui est dans la

pratique qu'il n'a plus besoin de s'efforcer tout d'abord de comprendre la theorie
classique, assez compliquee, de la coupole; de plus il peut etablir de lui-meme les

equations necessaires.
Les travaux de Geckeier montrent qu'il n'a lui-meme pas completement saisi

la haute signification des approximations qu'il propose; c'est-ä-dire qu'il n'a

pas compris qu'en gros la coupole agit comme une serie continue de poutres
sur appuis elastiques. La maniere de voir que je propose peut naturellement
etre elendue en ce sens que l'on peut considerer le meridien non comme une
poutre mais comme un are appuye elastiquement sur les elements annulaires de
la coupole.

Par l'introduction de cette conception plus exaete, on obtient un apergu plus
juste de la statique de la coupole et les equations que l'on obtient ainsi sont les

memes que celles de Meissner.
11 est notoire que specialement dans les coupoles tres plates, oü par consequent

l'effet de voüte dans les elements de meridien est tres marque, il est necessaire
d'introduire cette derniere maniere de voir afin d'obtenir l'exactitude desiree.
Plus la tangente ä la coupole au droit de l'appui est inclinee, plus sera exacte
la conception du meridien en tant que poutre sur appuis elastiques et dans le

cas special oü la tangente ä la coupole est partout verticale, c'est-ä-dire lorsque
la coupole se transforme en un cylindre, cette maniere de voir est tout-ä-fait
exacte.

Afin de faire mieux voir la simplicite du probleme de la coupole traite de

cette fagon, j'ai calcule quelques problemes et j'ai compare les resultats ainsi
obtenus avec ceux de la theorie exacte. La concordance est partout etonnement
bonne.

Comme premier exemple, choisissons une coupole spherique de beton arme
d'epaisseur constante, b 16 cm, de rayon r 1000 cm et d'angle d'ouverture
40°. Supposons que la coupole soit chargee par un liquide ä la pression
constante p 1,0 kg/cm2 et que l'arete soit completement encastree (fig. 1).
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Si l'on calcule les contraintes dans cette coupole d'apres la theorie des mem-
p r

branes, on obtient une compression dans le meridien Tt -^- et une compres-

prsion dans les paralleles T2 ^—. Ces contraintes dans le meridien et le parallele

sont constantes sur toute la coupole et la Solution par la theorie des membranes

2500--

cxacr2000

16cm

1500

1000

600

40 35 30 25 20

exact
500

10° 0*

Fig. 1.

Comparaison entre la grandeur du moment meridien calculee d'abord d'apres l'equation 5

et ensuite d'apres la methode exacte au moyen de series hypergeometriques. Les ecarts
sont insignifiants pour la pratique.

est tres simple. Sous l'effet de ces contraintes de compression T1 et T2 la cou-
T • r

pole est comprimee de teile sorte que son rayon se reduit de -rrr-, c'est-ä-dire

pr2
^ Cette reduction du rayon n'est pas grande; dans notre exemple, pour

E — 210000 kg/cm2, eile ne se monte qu'ä 0,15 cm. Mais comme la coupole
est fixee tout autour de son arete, eile ne peut pas modifier librement sa forme;
les parties situees pres de l'arete conserveront le rayon primitif mais plus on
s'eloigne de l'arete, plus la liberte de mouvement de la construction est grande
et plus les deformations pourront se produire librement. Quoique dans notre



728 A. Granholm

cas la compression soit relativement faible, il se produit cependant aux environs
des aretes certaines perturbations qui engendrent des moments d'un ordre de

grandeur tel que l'on ne peut pas les negliger.
Nous voulons rechercher maintenant quels moments sont engendres dans une

poulre sur appuis elastiques lorsque l'on admet qu'elle subit un flechissement

p r
correspondant ä la valeur que nous avons calculee ci-dessus F La relation

entre le moment et le flechissement est donnee par l'equation:

d2v
EJ--SJ -M1 (1)

et l'influence de l'appui elastique des elements de parallele est exprimee par
l'equation:

dx2 r2 5 K >

EHminons Mx de ces deux equations, on obtient

dx;

d2v

dxz + ?.y o (3a)

i i • • t r -n t i Em2 b3
ou en admettant que la rigidite E J est constante et egale a —9 7 • — on a:1 o o m* — l -12

oü k4

d* v
dx? + 4k4v °

3 (m2 — 1)
(3 b)

m2 r2 o2

L'integrale generale de l'equation 3b peut s'ecrire sous la forme connue

y e~kx (A cos kx + B sinkx) -f ekx (C cos kx + D sin kx) (4a)

c'est-ä-dire que l'on peut considerer le flechissement comme la somme de deux
oscillations sinusoidales, Fun avec amplitudes decroissantes et l'autre avec amplitudes

croissantes. On peut poser en general que les coefficients C et D sont
nuls en admettant que la poutre n'est pas trop courte et que Forigine peut etre
deplacee au point d'oü part la perturbation. Pour les coupoles fermees, on peut
par consequent ecrire l'integrale avec precision süffisante sous la forme:

y e~kx (A cos kx + B sin kx) (4b)

Ici x designe la longueur d'arc du meridien, mesuree ä partir du bord de la

coupole. Dans ce cas, il est facile de determiner les constantes arbitraires en

partant des conditions d'appui:

on obtient:

v — T„ et v o* 2Eb J

A-ß- 2E&
et le flechissement du meridien est ainsi

2EÖ
pr

y — ^r^ • e~kx (cos kx + sin kx).



Coupoles massives, reservoirs cylindriques et constructions semblables 729

Apres introduction de cette valeur dans l'equation 1 on obtient l'expression
suivante pour le moment dans le meridien:

K3
Mt —— pr be_kx (— cos kx + sin kx) (5)

Ltd

Dans cette expression on a neglige la contraction du materiau c est-ä-dire que
l'on a pose le nombre de Poisson m oo.

A l'aide des valeurs donnees dans le tableau I pour les fonctions e_kx cos kx et
e~kx sin kx, il est facile de representer graphiquement l'equation 5. Dans la fig. 1,

on voit tres bien comment le moment dans le meridien Mx varie avec l'eloignement

du bord de la coupole. A titre de comparaison, nous avons donne les

valeurs exactes calculees d'apres la methode de Bolle avec series hypergeometri-
ques.3 Ainsi que l'on peut le voir, la concordance entre les resultats exacts et,
les valeurs approximatives est etonnement bonne c'est pourquoi il n'y a aucune
raison de faire du probleme de la coupole un travail mathematique etendu. Dans
les coupoles avec angle d'ouverture plus grand que dans notre cas, la concordance

entre les valeurs exactes et approchees est encore meilleure. Seulernent

pour les coupoles dont la pente aux appuis est tres faible, l'influence des
hypotheses que l'on a faites a une signification pratique. Bemarquons en passant que
de telles coupoles ne sont pas appropriees, ä cause des fortes perturbations qui
se produisent ä la liaison de la coupole ä la ceinture d'appui.

Pour le calcul des contraintes dans la coupole. il n'y a pas que le moment
dans le meridien qui rentre en ligne de compte mais aussi les moments dans le

parallele M2 et l'accroissement des compressions dans le meridien et le parallele
qui en resulte, car les conditions d'appui ne correspondent pas aux hypotheses
de la theorie des membranes. Ces grandeurs M2, Al^ et AT2 peuvent etre
calculees directement ä partir des relations suivantes. La concordance entre les

valeurs obtenues d'apres la methode approchee que nous donnons et celles
obtenues par la methode exacte est aussi tres bonne, ainsi que l'on peut le voir
d'apres la comparaison donnee dans le tableau II.

L'etablissement des expressions mathematiques pour les forces supplementaires
AT3 et AT2 se fait de la fagon la plus simple par application de Fanalogie, en
considerant le meridien comme une poutre sur appuis elastiques. Le Supplement
de la compression dans le meridien, ATX, peut etre considere comme l'effort de

cisaillement dans la poutre multiplie par cotg a, oü a est l'angle forme par le
meridien et le plan horizontal. On obtient

AT1 cotg a EJ • ~J. (6)

Le Supplement de compression dans le parallele AT2, est une mesure pour
l'effet d'appui elastique et AT2 est par consequent directement proportionnel au
flechissement y du meridien, donc

ATä —-y. (0

3 cf. Ekström, p. 124.
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Tableau I.

Valeurs des fonctions e-kx cos kx, e-kx sin kx, e—kx (cos kx — sin kx) et e-kx (cos kx + sin kx)

kx e—kx cos kx e—kx sin kx e—kx (cos kx — sin kx) e-kx (cos kx -f sin kx)

0 1.0000 0.0000 1.0000 1.0000
TT

0.6239 0.2584 0.3655 0.8823

TT

T 0.3225 0.3225 0.0000 0.6450

3ti
8

0.1179 0.2845 — 0.1665 0.4024

TT
0.0000 0.2079 - 0.2079 0.2079

5tt
8 - 0.0536 0.1297 — 0.1833 0.0761

3tt
4

— 0.0671 0.0671 — 0.1342 0.0000

7ti
— 0.0592 0.0245 — 0.0837 — 0.0347

TT — 0.0432 0.0000 — 0.0432 — 0.0432
9tt
8 - 0.0269 — 0.0112 — 0.0157 — 0.0381

5tt
4

— 0.0139 — 0.0139 0.0000 — 0.0279

11 n
8

— 0.0051 — 0.0123 0.0072 — 0.0174

2
0.0000 — 0.0090 0.0090 — 0.0090

13*
8

0.0023 — 0.0056 0.0079 — 0.0033

7tt
4

0.0029 — 0.0029 0.0058 0.0000

15 TT

8
2*

0.0026 — 0.0011 0.0037 0.0015

0.0019 0.0000 0.0019 0.0019
17

TT

8
0.0011 0.0005 0.0006 0.0016

9
0.0006 0.0006 0.0000 0.0012

19
0.0002 0.0005 — 0.0003 0.0007

5
T71 0.0000 0.0004 — 0.0004 0.0004

21
— 0.0001 0,0003 — 0.0004 0.0002

11
— 0.0001 0.0001 — 0.0002 0.0000

23
8-71 -0.0001 0.0001 — 0.0002 0.0000

3tt — 0.0001 0.0000 — 0.0001 — 0.0001
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Le moment dans le parallele M2 s'obtient de la fagon la plus simple en
determinant les modifications de courbure du parallele1 et l'on obtient en negligeant
l'influence de la contraction

nr A
EJ d\ /oNM2 cotg a — -£. (8)

Introduisons dans les equations G, 7 et 8 l'equation pour le flechissement du
meridien

pr2
v K=— e~kx (cos kx + sin kx)J 2Eb x

on obtient les expressions suivantes pour ATX, AT2 et M2:

pr2 b2
AT, cot a 6

k3 e_kx cos kx

A T2 — ±— e~kx (cos kx -f- sin kx)

»T x P1" O"
Mg cot a t~- kx.

(6 a)

(7 a)

(8 a)

Le tableau II contient les valeurs calculees ainsi pour les contraintes dans le
meridien et le parallele et les moments dans le parallele en comparaison avec les

valeurs exactes.
Tableau II

Comparaison entre les valeurs approchees et exactes des contraintes dans le meridien et le

parallele et les moments dans le parallele.

Pente du
meridien

a

T! +AT,
approche

kg/cm

T,+ ATt
exact
kg/cm

T2 + AT2
approche

T2+AT2
exact

M2
approche
kg cm/cm

M2
exact

40° 443 439 0 0 0 0

35° 474 481 215 193 99 113

30° 503 504 437 427 62 73

25° 506 508 517 520 12 17

20° 503 504 518 523 — 8 -10
15° 501 501 511 510 — 9 — 14

10° 499 499 501 501 — 5 - 9

5° 499 498 499 498 0 — 3

Le probleme que nous venons de calculer correspond aux conditions d'appui
les plus simples. Afin de demontrer Fapplicabilite de cette methode ä des

conditions d'appui compliquees, j'ai calcule une coupole jointe ä un cylindre suivant
la fig. 2. Afin de simplifier le probleme, dans une certaine mesure, on a admis

que la pression de l'eau est constante sur la coupole. Ce probleme fut completement

resolu par Ekström avec les memes hypotheses. Le tableau III contient

4 cf. par exemple Foppl, „Drang und Zwang", 2e vol., Berlin 1928.
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les valeurs exactes pour le moment dans le meridien, M1 et pour la contrainte
dans le parallele, T2.

Pour toutes les constantes de la coupole, nous utiliserons l'indice 1 et pour les
constantes du cylindre l'indice 2.

Le calcul de cette construction fut effectue de la maniere suivante. Si la

coupole interieure et le cylindre sont liberes l'un de l'autre et s'ils peuvent se
deformer sans entrave sous l'effet de la surcharge, on obtient d'apres la theorie
de la membrane:

pr 2 p•IO4
une reduction du rayon de la coupole de * ———• 3,12 cm

2 E öx E

pr 2
p • IO4

une augmentation du ra\on du cylindre de -*^—= ±——— • 1,72 cm.
E oä E

La paroi du cylindre forme donc un petit angle avec la verticale de -r- • 1,72

(cf. fig. 2).
Comme cette deformation n'est pas conciliable avec les conditions d'appui

reelles, il faut introduire des forces et des moments supplementaires pour tenir

^r^/7Pf-4'

St sf6cm

12Ar,

Jfi

-«—*

Fig 2

compte des conditions de continuite. Ces conditions de continuite sont les

suivantes:

Le cylindre et la coupole doivent avoir le meme flechissement et la meme
Variation d'angle au point de liaison et le point de liaison doit en outre etre en

equilibre quant aux moments et aux forces agissantes. Ceci represente quatre
conditions d'appui qui peuvent s'exprimer par quatre equations d'oü l'on peut
tirer toutes les inconnues: deformations, moments, etc.
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Afin de simplifier Fetablissement des equations nous donnons ci-dessous les

expressions generales pour le flechissement et ses derivees. On a

y e_kx [A cos kx -|- B sin kx]

y' k e-kx [(B — A) cos kx — (A + B) sin kx]

y" 2 k^ e-kx [— B cos kx + A sin kx]

y'" 2 k3 e-kx [(A + B) cos kx -f (B — A) sin kx] (9)

La premiere condition que les flechissements du cylindre et de la coupole
doivent etre egaux au bord, s'exprime par l'equation suivante:

— Ax sin 40° + A2
p ' J—

(3,12 sin 40° + 1,72).

Pour que les deformations d'angle soient egales on doit avoir:

k1(B1-A1) ks(BI-A1)-Y'1.72
et pour l'equilibre des moments on peut poser:

V EJX Bx k2* EJ2 Bä.

La derniere condition doit exprimer que la reaction horizontale, resultant de

la surcharge de la coupole interieure par l'effort de cisaillement dans le cylindre
ainsi que par l'effort de cisaillement et la contrainte du meridien dans la coupole,
doit etre supportee, c'est-ä-dire que

— 2 kx8 EJj (Ax + B,) -^1— — 2 k23 EJS (A2 + B2) p 500 • cos 40°.

Par elimination on peut tirer de ces quatre equations pour p 1 kg cm2 les

valeurs suivantes pour les constantes

104 IO4
At — 15,35 ~ B, — 7,16 ~

104 u on-
1C)4

_ B2 2,0o • -g-.A2 — 6,13 -R- B2= 2,05

Le probleme est ainsi completement resolu; on peut maintenant calculer sans
difficulte les moments, etc. pour chaque point du cylindre et de la coupole. Le
tableau III donne une comparaison entre les valeurs calculees et les valeurs
exactes pour le moment de meridien et la contrainte dans le parallele de la
coupole. La concordance est satisfaisante dans tous les points.

Ces deux exemples nous montrent que la methode proposee est pratiquement
utilisable pour resoudre le probleme et qu'elle donne facilement les resultats ä

trouver.
Ainsi que nous l'avons dejä dit, la Solution approchee donne des resultats

d'autant plus exacts que la coupole a une forte pente et que l'epaisseur est mince.
Ce dernier point surtout a une grosse importance, ainsi que l'a demontre entre
autres Steuermann5. L'equation exacte pour le flechissement du meridien ne

5 E. Steuermann: „Some Considerations on the Calculation of Elastic Shells", Congres
international de mecanique, Stockholm 1930.
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Tableau III.
Moments de meridien et compression dans le parallele de la coupole

d'apres la fig. 2.

Pente du
meridien

et

approche
kg cm/cm

M,
exact

kg cm/cm

T3 + AT2
approche

kg/cm

T2 + AT2
exact
kg/cm

40° -5280 — 5560 — 1950 — 1930
35° 1450 2250 — 800 — 540
30° 1980 2200 401 613
25° 596 764 618 639
20° — 6 9 572 593
15° — 99 - 141 520 526
10° - 54 — 80 498 498

5° — 8 — 15 495 493

contient pas comme l'equation 3 b que les expressions du quatrieme ordre et de
l'ordre nul mais aussi des expressions avec derivees du premier, deuxieme et
troisieme ordre qui cependant sont toutes multipliees avec des polynomes de

cot ct. Lorsque et croit, le sens de ces expressions diminue et pour et 90°,
c'est-ä-dire pour le cylindre, ces expressions tombent completement ce qui fait
que l'equation 3b est alors tout-ä-fait exacte. La reduction de l'epaisseur de la
coupole a une influence semblable sur l'equation differentielle complete. On voit
directement d'oü cela provient. Lorsque l'epaisseur de la paroi est faible, le sens
de la compression du meridien n'est que restreint par rapport ä l'influence de
la Variation de courbure. En d'autres termes, cela signifie que le travail des

forces normales par suite de la compression du meridien peut etre negligee, dans
les coupoles minces, vis-ä-vis du travail des moments de meridien et des
contraintes du parallele.

Dans les problemes que nous avons traites jusqu'a present, nous avons toujours
admis une epaisseur constante. Lorsque l'epaisseur b est variable, on ne peut pas
partir de l'equation 3b mais il faut employer l'equation 3a. Comme la theorie
simple de la poutre sur appuis elastiques donne des resultats suffisamment
exaets dans les cas eidessus, c'est-ä-dire avec epaisseur constante, c'est une raison

pour admettre qu'il doit en etre de meme lorsque l'epaisseur est variable.

La theorie de la poutre sur appuis elastiques avec moments d'inertie variable
et appuis variables a ete etudiee jusqu'a present par differents savants,6 en
general ä l'aide des series. Les resultats obtenus sont malheuresement plus ou
moins inutilisables actuellement. Par suite de la grande parente qui existe entre
les equations 3a et 3b, il est naturellement evident que les Solutions des deux

equations ont en gros la meme construction mathematique. C'est pourquoi l'on
peut admettre que Fon peut ecrire la Solution de l'equation 3, par exemple, sous
la forme suivante:

y ue^ (Acosz -f Bsinz) (12)

6 cf. par exemple Hayashi: „Theorie des Trägers auf elastischer Unterlage", Berlin 1921.
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oü u et z sont certaines fonctions de x. Par l'emploi du procede d'integration
asymptotique de Blumenthal, il est possible de determiner les fonctions u et z de
teile sorte que l'equation 12 represente vraiment, avec une tres bonne approximation,

une integrale de l'equation 3a.
Eb3

Si comme precedemment nous introduisons la rigidite de la poutre EJ ——,

nous obtenons pour les fonctions u et z les expressions suivantes:

* i (13)

et

On obtient ce resultat de la facon suivante: Operons la derivation de l'equation

3a, nous obtenons apres simplification l'equation

fr+ Pi y"1 + p8 y" + Pa y' + p4 y o (15)

b'
oü Pi

P2

Ps

P4

0

12

r"b2

Multiplions> les

V

v'

v"

equations

f(z)
f'z'
f z" + f" z'2

v"' f z"' + 3f"z':z" + f" z' s

ylV f'z^+f"(4z'z"' + 3z''") + 6 f" Z'*z'< + frrz.4
1 p 1

oü f represente -j- et z', y-, par les facteurs Q4, Q3, Q2, Qx et 1 et additionnons

les, nous obtenons en posant egal ä 0 le membre de gauehe, premierement
l'equation:

yiv + Qi v-.- + Q2 v" + Q3 V' + Q4 v o (16)

et secondement lorsque l'on pose les facteurs f, f" et f chacun pour soi egal
ä zero

z^+Q1z'" + Q2z" + Q3z' o

(4 z' z'" + 3 z"2) + 3 z' z" Qx + z'2 Q2 o (17)

6 z'2 z" + z'3 Qx o

• De ces equations, on peut tirer Qv Q2 et Q3 tandis que la fonetion f (z) est
determinee par la condition

f"V* + Q4f=o (18)
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Si l'on choisit le facteur Q4 egal ä 4 z'4, notre equation 18 devient

d*f
dz47*

c'est-ä-dire

f (z) e±z (Acosz + Bsinz) (19)

oü Z est determine par la condition:

^=1/^ (20)
dx "4

Si l'on introduit dans l'equation 15: y uv on obtient apres introduction et
division par u:

/4u'" 3u" .2u' \
+ V 1"-^-+—-Pl+-u-P2 + P3J+VPi=0

En posant egaux les coefficients pour v et v"' dans les equations 16 et 21 on
peut determiner les fonctions inconnues Q4 et u. On obtient alors Q4 pd et
par suite d'apres l'equation 20

=fh<*
12 ir- C dx nA\0Uavec p1=i^; «= ^J ^= (14)

wlition

equations 17

4u'
De la condition -j- px Qv on obtient, en employant la derniere des

4u' 3 n v— -Pi-y(logp,)
ou u =±z (13)

Si Ton resume le resultat des calculs ci-dessus on peut ecrire la Solution
de l'equation 3a en negligeant les expressions qui contiennent le facteur ef z,

sous la forme suivante:

y — e~z (A cos z + B sin z) (12 a)
/b3

oü z (est determine par la condition

Au premier aspect, l'equation 12a parait peut-etre incommode et peu appro-
prige ä un emploi pratique ä cause de la construction compliquee de la fonetion z

et du facteur supplementaire 4
Dans la pratique, le cas se pose plus

simplement. II n'est pas necessaire de donner la fonetion z autrement qu'al-
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gebriquement et c'est pourquoi eile peut etre calculee tres facilement en partant
de l'equation 14, par exemple par la regle du trapeze. La derivation de l'equation

12a donne des expressions assez compliquees lorsque l'on n'introduit
aucune approximation. Bemarquons que les derivees z", z'", u" et u'" sont petites
et par consequent peuvent etre negligees pour les dimensions qui se presentent
dans la pratique. On obtient des derivees de la forme suivante:

y =ue-z(A cos z + B sin z)

y' u z' e~z [(B — jli A) cos z — (A + ju B) sin z]

y" =2uz'2 e-z [— (fi B + v A) cos z + (u. A — v B) sin z] (9 a)

y'" 2uz/3 e~z [(A + ^ B) cos z + (B — Uj A) sin z]

ou _ u'
uz'

JLI =1 V

jUx =1 — 3 V.

Dans le cas oü l'epaisseur est constante on obtient v 0 et ju, ju' 1

et les equations ci-dessus sont exactement les memes que les equations 9.

Les equations 9 a sont construites de la meme maniere que les derivees donnees
dans les equations 9 pour une poutre avec rigidite constante. Le calcul d'une
coupole d'epaisseur variable se laisse par consequent executer de la meme
maniere et sans beaucoup plus de peine que dans le cas d'epaisseur constante.
Les exemples calcules ci-dessus (cf. fig. 1 et 2) sont aussi figuratifs pour le

cas oü b est variable et les equations d'equilibre sont ä etablir de meine en

apportant seulernent les modifications exigees par la difference entre les equations

9 et 9 a.
Dans le probleme de la coupole, nous n'avons pas considere le fait que la

poutre-meridien s'amincissait vers le haut et avait une largeur nulle ä la cie de
la coupole, nous avons plutöt admis une largeur constante. Ceci correspond ä la
realite lorsque la coupole est cylindrique mais, dans les coupoles en general, il
existe dans chaque hypothese une certaine approximation. Si nous considerons ce
retrecissement, nous pouvons ecrire, pour une coupole spherique, le moment
d'inertie de la poutre-meridien ä une distance angulaire a de la cie de la facon
suivante: c q

J=&!.smcL
12 sin a0

\vec cette expression pour le moment d'inertie, nous obtenons pour les fonctions

u et z

1 1
u

n sm a

met z n[^4=-]/S4^2-dx.4rb ' sin a
Les relations ci-dessus concernent principalement le probleme de la coupole

mais il est evident que l'on peut les appliquer ä un reservoir cylindrique et ä des

constructions semblables qu'il faut considerer comme cas particuliers. Les
methodes usitees pour le calcul de tels reservoirs7 ainsi que leurs developpement

47 F
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en series peuvent etre avantageusement remplacees par la methode donnee
ci-dessus. On rencontre un cas special interessant de ce probleme dans le calcul
des barrages en are massifs. Jusqu'a present on partait, pour resoudre de tels
problemes, de l'equation 3b et Ton introduisait une valeur moyenne de l'epaisseur
de la paroi.8

En traitant l'equation 3 a d'apres la methode ci-dessus, on peut sans difficulte
tenir compte de Fanisotropie en differentes directions et ä differents points de

la construction. II peut s'agir d'une pure qualite du materiau ou d'une pure
anisotropie constructive. Par exemple, par l'introduction de differentes quantites

de fer d'armature dans differentes directions, le module apparent d'elasticite

du materiau est variable pour les differentes directions, ce qui doit etre
considere comme anisotropie du materiau; pour introduire une anisotropie
constructive dans un reservoir cylindrique ou une coupole on peut placer des poutres
de renforcement dans la direction de la generatrice ou du meridien. Dans de
telles conditions on ne peut pas ecrire l'equation 3a sous la forme de l'equation 15;
les coefficients px ä p4 ont Faspect suivant:

_ (Et J)<<

Pä_ EXJ

E2Ö
^ ~ r2 E, J

et les fonctions z et u apparaissent sous la forme suivante:

dx

_ i7 r«
et u — r e, J e88 &*

Mais comme on emploie pour u et pour z une expression mathematique,
l'introduction des equations 22 et 23 n'apporte aucune complication des calculs.

Resume.

Par la decomposition des voiles en deux faisceaux de poutres qui se croisent

on peut obtenir une representation plus claire du mode d'aetion statique de la
construction. Les moments et les contraintes qui se produisent peuvent etre
calcules comme pour la poutre sur appui continu elastique. Comme la theorie
exacte conduit ä des Solutions en forme de series infinies qui ne convergent

que lentement dans certaines conditions, la methode donnee ici presente des

avantages pratiques.

7 cf. Lorenz: „Technische Elastizitätslehre'', Berlin 1913. H. Reißner: „Beton und Eisen"
7, 150, 1908. T. Pöschl et K. Terzaghi: „Berechnung von Behältern", Berlin 1913.

8 cf. N. Royen: „Tvärödammen vid Norrfors kraftverk" (Le barrage de Tvärö ä l'usine de

Norrfors), revue Betong, cahier 2, 1926.
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Ouvrages ä parois minces renforcees ou non par
des raidisseurs.

Versteifte und unversteifte Flächentragwerke.

Shell Structures with or without Stiffeners.

R. Vallette,
Ingenieur aux Chemins de fer de l'Eta', Paris.

La question des ouvrages ä parois minces ayant ete traitee au Congres de

Paris, c'est la tendance qui s'est manifestee depuis cette epoque que nous
examinerons.

On peut distinguer deux sortes d'ouvrages ä parois minces: ceux oü la rigidite
de la paroi a ete prise en compte dans la resistance de Systeme, et ceux oü cette
resistance a ete completement negligee, la paroi etant alors consideree comme
apte ä resister aux seuls efforts diriges tangentiellement ä la surface du voile,
qu'elle constitue, et qui travaille alors comme une simple membrane.

On envisagera donc:
1° — Les parois minces rigides,
2° — Les membranes.

Nous examinerons ici les ouvrages ä parois minces rigides, les ouvrages ä

paroi-membrane faisant l'objet d'une etude de Mr Aimond.

I — Ouvrages ä parois minces rigides.
A — Construction.

Generalites. — Des le debut de la construction en beton arme on a fait
contribuer les parois minces constituees par le hourdis ä la resistance generale
de l'ossature. Cette utilisation du monolithisme est d'ailleurs une des

caracteristiques importantes du beton arme. Mais une utilisation plus complete de la
resistance des parois fut envisagee par la suite, ces parois devenant l'element
resistant prineipal de la construction: paroi porteuse des reservoirs, des silos,
des voütes etc.

Application aux constructions.

1° — Reservoirs. — Dans les reservoirs la paroi porteuse fut integralement
employee dans les fonds, les encorbellements, les coupoles de couverture, mais
la rigidite de la paroi n'a qu'exceptionnellement ete prise en compte.

47*
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2° — Silos. — Dans les silos l'utilisation de la paroi porteuse d'abord partielle
devint totale suivant le processus indique par M. Freyssinet au Congres de
Paris et auquel nous ne voyons rien ä ajouter, aucune nouvelle orientation ne
s'etant manifestee depuis.

3!) — Constructions voütees. —
a) Voütes courantes. —

Dans le domaine de la voüte courante en berceau, auto-portante
entre appui, les dimensions tendent ä s'accroitre notablement et l'on a

pu projeter dans un cas concret un berceau de 51,50 m X 51,50 m appuye
seulernent aux quatre angles, dont la paroi etait integralement auto-portante

et ne comportait que de petites nervures raidisseuses tout ä fait
secondaires sans qu'aucune poutre de bordure ne vienne contribuer ä la

51,50 m

N^rN

51.50 m

Sehnt/-/- durch rlxe
Coupe dans l'axe

Cross sechon thro Centre line

Fig. i.
Berceau de 51,50 m
de portee.

b)

resistance (fig. 1) — (Projet Boussiron). On peut considerer ce genre
de construction comme l'aboutissement du type de comble employe en
France depuis 1910 par divers constructeurs et utilisant une partie de

la paroi voütee comme poutre porteuse (poutre de retombee) entre les

poteaux de long pan plus ou moins espaces. A l'origine la hauteur de

voüte OA utilisee etait faible (fig. 2) et une nervure de bordure ON
contribuait ä la resistance; par la suite on augmenta la hauteur OA
interessee, on supprima la nervure active ON et on aecrut beaucoup la

portee entre poteaux; dans le stade actuel toute la voüte est utilisee avec

une portee quelconque sans poutre de bordure.

— Autres types de voütes. —
1° — Un type particulier de construction voutee est constitue par les

hangars d'Orly.1 Ils peuvent etre consideres comme l'exemple le plus
remarquable et le precurseur des systemes autoportants ä nombreuses

petites travees tels qu'ils furent utilises par la suite en Europe Centrale.
On y trouve en effet des travees de 7,50 m d'ouverture et de 90 m de

portee, la resistance des parois etant entierement interessee dans la flexion
generale (Construction Freyssinet-Limousin).

1 Voir le Genie Civil 22 septembre au 6 octobre 1923.
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2° — Une Variante du type d'Orly a ete realisee ä Cherbourg pour
Fetablissement de hangar double ä avions. La voüte est constituee uniquement

d'elements minces (fig. 3) qui, comme ä Orly, assurent seuls la
resistance du Systeme; la paroi devient en outre autoportante entre

poteaux de long pan (Projet Ste Rabut-Constructeur Subileau).
3° — Les voütes conoides (Freyssinet -Limousin) formant shed ont

ete appliquees ä de multiples ouvrages (Ateliers de Montrouge, de Caen,
de Fontenay elles ont fait l'objet d'une etude de M. Fauconnier

parue dans le 2bme volume de Memoires de notre Association ce qui
nous dispense de nous etendre ä leur sujet, elles sont auto-portantes
entre poteaux de long pan.

O. *80

6,0m

F55m

*x 3,01m

Fig. 2.

Poutre de retombee.

Schnitt
Coupe (a-b
Section)

Fig. 3.

Hangar double de Cherbourg.

4° — Autres construction. — D'autres types de combles: coupoule sur plan
carre, voütes d'aretes, are de cloitre ete ont ete envisages par divers auteurs
ä l'occasion de concours ouverts par le Service des bases aeriennes pour
l'execution de hangars ä avions mais ces types ne sont pas assez fixes pour qu'on
puisse y voir une orientation, ni en faire etat.

Une construction remarquable d'une nature toute differente a ete etablie pres
de Paris pour l'essai des avions, c'est la grande soufflerie de Chalais-Meudon.2
Elle comporte un certain nombre d'elements ä parois minces auto-portants et

principalement un tube diffuseur elliptique de dimensions imposantes (fig. 4)
qui ne comporte que 2 points d'appuis espaces de 34 m et est integralement porte
par sa paroi de 7 cm d'epaisseur simplement raidie par des nervures tous
les 3,60 m (Construction Limousin).

Tube diffuseur de la
soufflerie de Chalais-
Meudon.

5° — Conclusions. — En resume on peut discerner en France dans le
domaine de la construction ä paroi mince rigide, d'une part un effort diffus vers
la recherche de types nouveaux de comble sans orientation nette vers un type
determine et d'autre part, pour les types bien fixes, une tendance certaine
vers l'utilisation complete de la faculte portante des parois, allant jusqu'a

7cm7cm

2£0m
S^

3t.om

2 Voir le Genie Civil du 3 novembre 1931.
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interesser la section complete de la construction (grandes voütes de comble,
tube de Chalais-Meudon) quand la portee le justifie et tout en conservant le

type pur de l'ouvrage mince sans addition de «poutre de bordure» pour les

voütes, ou d'autres elements porteurs, ce que l'on peut regarder comme une
caracteristique de la construction frangaise.

B — Calcul. —

1° — Parois planes. — Nous signalerons pour le calcul des parois planes
porteuses la methode indiquee par M. L'Hermite dans le Genie Civil de 29 avril
1933.

2° — Voütes auto-portantes diverses. — L'utilisation de la paroi de voütes
comme «poutre de retombee» pour reporter sur les appuis les charges des

retombees, a suivi de pres l'apparition des premiers combles voütes en beton
arme.3 Cette poutre qui interessait une faible partie de la voüte fut consideree

par les constructeurs comme une poutre droite ordinaire, isolee et calculee

comme teile; cela conduisait ä des elements surabondants, mais pour de faibles
portees entre poteaux l'excedent de matiere engagee n'est pas pratiquement ä

considerer et il n'y a pas lieu de recourir ä des methodes de calcul plus poussees.
Dans les cas, d'ailleurs peu courants, oü la conception de l'ouvrage conduisait

ä de grandes portees entre poteaux, la hauteur de voüte ä interesser entrainait ä

un profil nettement courbe qui demandait une etude speciale. Nous savons que
certains constructeurs (notamment M. Boussiron) bien qu'ils ne Faient pas
publiee, eurent une Solution personnelle de cette question. Nous avons nous-
memes par la suite donne une methode simple4 qui, d'une part, met au point
le calcul d'une teile poutre et qui, d autre part, traite le calcul du berceau complet
de forme quelconque ne portant qua ses extremites.

Cette methode etend au profil courbe ä paroi mince la theorie de la flexion
et en tire les consequences au point de vue des efforts secondaires introduits,
eile met en evidence notamment les flexions transversales produites dans un
anneau de voüte par les actions tangentielles dirigees suivant les directrices du
berceau. Appliquee ä de grandes portees cette methode s'est montree complete
et tres sure et donne des resultats qui concordent avec les observations faites
sur des modeles, sur une voüte d'experience, et sur des ouvrages construits.

3° — Autres ouvrages. — Ce meme calcul s'applique aux ouvrages formant
un tube complet et nous avons ete amenes ä donner la methode utilisee pour
le calcul du grand diffuseur de la soufflerie de Chalais-Meudon (decrit ci-dessus)
teile qu'elle est exposee dans le compte rendu des travaux de cet ouvrage.5

Pour les coupoles, dont le type normal releve d'un calcul banal, la rigidite
de la paroi n'intervient que pour les charges isolees, leur effet est tres localise
et le plus souvent on rentre dans le cas des membranes ä cause des systemes
de meridiens et de paralleles que l'on trouve en tout point.

Pour les autres types de couverture ä paroi rigide il n'y a pas eu en France

3 Voir le Genie Civil du 27 janvier 1934.
4 Genie Civil du 27 janvier 1934.
5 Genie Civil du 3 novembre 1934.
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d'expose de methode de calcul dans les publications techniques, leur etude est

imparfaite et reste encore du domaine personnel des constructeurs.

4° — Conclusion. — Les methodes de calculs des systemes ä parois minces

rigides conservent en France les principes de simplicite qui ont ete la regle

pour l'etude des constructions en beton arme. II s'agit en effet d'un materiau
et de systemes complexes et variables, et il serait vain de vouloir rechercher
des lois exprimant tous les phenomenes qui interviennent dans leurs conditions
de travail sous une charge; il y a lieu de ne retenir que les faits principaux
qui sont des resultantes et sont traduits par des lois simples (loi de Hooke,
loi de Navier approchees mais süres.

Le but n'est d'ailleurs pas ici d'obtenir une Solution mathematique pure, il
s'agit seulernent de chiffrer suffisamment bien tous les efforts qui apparaissent
dans un Systeme defini pour qu il n'y ait ni exces de matiere ni sous-evaluation
notables. La recherche de cette Solution pratique sur les bases simples indiquees
doit cependant se faire en usant de toutes les ressources de l'art du calcul pour
aboutir ä des Solutions particulieres süres et facilement applicables, mais il est
utile de remarquer que dans Fhistoire des constructions en beton arme les

methodes de calculs definitives, epurees, n'ont ete etablies qu'apres la realisation
des types par nos grands constructeurs.

L'imagination, le sens technique, le sentiment des efforts inseparables des

creations dans l'art de bätir, avaient suffi au construeteur pour concevoir,
determiner et calculer le type cree. Une force peut toujours en effet etre
approximativement chiffree quand eile est bien mise en evidence qualitativement et c'est

ce dernier point qui demande les recherches les plus attentives dans les
nombreux elements de detail que comporte une construction en beton arme, sa

Solution exige ce bon sens technique qui fait les bons constructeurs.
Le calcul des voiles minces rigides a suivi cette evolution et il conserve la

tendance tres nette ä ne pas s'ecarter de la simplicite et de la clarte pour
evaluer tous les efforts notables qui apparaissent dans Fanalyse du type de
construction envisage.

Resume.

On etudie ici les constructions ä paroi mince dans lesquelles la rigidite reelle
de la paroi est prise en compte, et specialement les constructions voütees.

Apres quelques lignes d'historique, on indique que dans le Stade actuel on
utilise en France dans ces constructions, uniquement et integralement, la paroi
mince comme element porteur sans addition d'aucune poutre de bordure, —
que le Systeme soit ä petits voütes multiples (type hangar d'Orly), ä grande voüte

unique, ou en anneau (soufflerie de Meudon).
On indique ensuite que le calcul des systemes est d'autre part traite avec la

nettete qui a tooujours ete la regle en France pour Fetudde du beton arme, ce

qui, en conduisant ä une conception claire des efforts en jeu, permet au
construeteur d'appliquer librement et de developper les types crees.
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Ponts de grande portee.

Weitgespannte Brücken.
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IVbl
Tendances actuelles dans les grands ouvrages

en beton arme.

Neuere Gesichtspunkte für den Bau großer Eisenbeton-
Bauwerke.

Present-day Tendencies in Large-sized Reinforced Concrete
Constructions.

S. Boussiron, Paris.

Les ambitions dans la conception des grands ouvrages en beton arme ont ete

fidelement entretenues, sinon provoquees, par les progres dans la fäbrication du
ciment et par les etudes sur sa meilleure utilisation avec des agregats donnes.

Les resistances ä l'ecrasement de 400 kilogs ä 450 kilogs qu'il est possible
d'obtenir dans un chantier sans recourir ä des soins exceptionnels (dont la
constance ne pourrait etre certifiee) permettent d'adopter un coefficient de

travail de 100 kilogs en chiffre rond pour le beton arme et de 150 kilogs pour
ce beton frette ä 1,10 °/0. Ce coefficient peut meme n'avoir comme limite que
0,6 de la resistance ä l'ecrasement, soit 240 kilogs si l'on frette ä 3,6 o/o.

Mais plus que jamais on doit dire ici que la Solution d'un grand probleme
n'est pas l'amplification d'un probleme moyen. L'adoption de tels taux declanche
l'action de phenomenes divers dont l'etude doit etre approfondie.

L'influence de la charge permanente dans les grandes portees, reclame une
reduction de toutes les sections ä leur juste limite mais cela doit etre accompagne
d'une verification serieuse du degre de stabilite de ces sections en prevision
d'un aecroissement des charges ou d'un deplacement de la fibre moyenne. II
faut donc des methodes de calcul, süres pour deceler toutes les fatigues, rapides
pour que Fauteur du projet n'apergoive pas trop tard les ineidences des

dispositions congues.
Enfin, la construction des grands ouvrages ne peut etre envisagee qu'avec

des Solutions pratiques et süres pour les echafaudages qui sont l'element le

plus important de la depense.
Nous indiquons ci-apres les tendances que l'on peut degager de ce qui a ete

fait en France dans ce dornaine au cours des dernieres annees.

PREMIERE PARTIE. -
Dispositions et calculs.

Nous bornons notre expose aux ponts en arcs. Les arcs constituent en effet
la seule Solution ä laquelle le beton arme est economiquement apte des qu'il
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s'agit de portees depassant 100 metres. Toute autre Solution ne serait que
l'adaptation de la construction metallique ou des ponts suspendus et aurait pour
defaut de mettre l'ingenieur en presence d'efforts de tension et d'assemblage qui,
sans etre irrealisables, sont loin d'etre une application judicieuse du beton arme.

L'etude de ces ouvrages en are marque actuellement une nette tendance

vers une determination plus scientifique de leurs caracteristiques: forme, sur-
baissement, taux de travail.

Jusqu'alors la forme generale adoptee pour les ponts en are etait celle
des ponts en magonnerie, perpetuee depuis l'origine de ces ouvrages. Aucune
recherche systematique n'avait ete entreprise pour determiner l'influence de la
forme et des autres caracteristiques de l'arc sur les efforts produits dans les
sections ni leur repercussion sur la grandeur meme des sections. La premiere
recherche dans ce sens füt faite ä l'occasion de la construction du Pont de Fin-
d'Oise1; par la suite cette recherche füt completee par diverses etudes2 qui
fixent exactement les conditions scientifiques d'etablissement de ces ouvrages.

Comme la pleine application de ces etudes vient seulernent d'etre faite ä

l'occasion de la construction du dernier grand pont en are realise (Pont de la

Roche-Guyon sur la Seine), nous pensons que, pour exposer la methode de

determination rationnelle d'un are, le mieux est de decrire les recherches qui
ont ete faites pour fixer les caracteristiques de cet ouvrage, c'est-ä-dire:

1°) — Etude de l'influence de la forme de l'arc (Variation des moments
d'inertie des sections).

2°) — Choix du surbaissement.

3°) — Choix de la forme des sections.

4°) '— Choix du taux de travail du beton.

Nous montrons ensuite qu'on peut en deduire la portee limite des ponts en

arcs et comparons le type adopte avec d'autres types d'arcs.
Nous donnons enfin avec quelques details le mode de calcul precis qui a

servi ä determiner les efforts dans Farc etudie.
Dans un deuxieme chapitre, nous exposons d'autre part quelques considerations

sur les arcs ä trois articulations ordinaires et speciaux.

Chapitre Ier.

Arcs hyperstatiques.
1°) — Variation des moments d'inertie. —

Examinons la courbe enveloppe des moments maxima qui se produisent dans

un are ä inertie et ä section reduites constantes (courbe I, fig. 1) qui a le centre
de gravite de. la fibre moyenne au 1/3 de la fleche (fig. 2a).

Si, conservant le meme moment d'inertie ä la cie, *par des variations d'inertie
appropriees on augmente le moment maximum aux reins, automatiquement

i Voir le Genie Civil du 1er Fevrier 1930.
2 a) Vallette, Genie Civil du 9 Mai 1931 et 2^me Volume des Memoires de l'Association

Internationale des Ponts et Charpentes.
b) Chalos, meme ouvrage.
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celui des naissances diminue. Les courbes enveloppes des moments ont l'allure
de celles marquees II sur la figure 1. Elles correspondent ä des arcs ä loi
d'inertie reduite decroissant de la cie aux naissances, ayant le centre de gravite
de la fibre moyenne dans les deux tiers inferieurs de la fleche (fig. 2b) tendant
ä la limite vers l'arc ä deux articulations (fig. 1) pour lequel le moment aux
reins atteint le plus grand maximum.

Par contre, si les variations d'inertie diminuent le moment aux reins, on
constate que le moment aux naissances augmente. Les courbes enveloppes telles

\

*<&**%>%tN8a
=%

TN&

S.'<&

^y

Naissance
Kämpfer
Springing

Demiportee — Halbe Stützweite-Halfspan

Clef
Scheitel
Crown

Fig. 1.

Courbes enveloppes des moments pour trois arcs de meme portee, de meme surbaissement. et
meme inertie de clef mais des types I, II et III ainsi que pour l'arc ä deux articulations

ä section reduite constante de meine inertie de clef que les precedents.

que III (fig. 1) appartiennent ä des arcs ä loi d'inertie reduite corissant de la
cie aux naissances, ayant le centre de gravite de la fibre moyenne dans le 1/3

superieur de la fleche (fig. 2 c) et tendant ä la limite vers deux consoles reunies

par une articulation au sommet.
II est evident qu'entre les deux cas extremes, les plus petits de ces moments

maxima seront donnes lorsque la loi d'inertie sera teile qu'ils soient egaux aux
naissances et aux reins. Cette recherche aboutit ä l'arc type particulier qui a

dejä ete utilise en France en 1929 pour la construction du Pont de Conflans-
Fin-d'Oise de 126 metres de portee et qui vient de recevoir une application plus
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interessante encore avec le pont de 161 metres de portee, sur la Seine, ä la

Roche-Guyon construit par nous (fig. 3 et 4).
En raison du developpement que nous avons donne ä l'etude de cet ouvrage,

nous le prendrons comme base de comparaison avec les conceptions differentes.
Pour lc faire, avec plus de clarte, il est necessaire de fixer prealablement le

choix des autres caracteristiques de cet are.

Typel Typen Type III

3- z-
K.

s& <Ni«l,

'Mäissance Clef
Kämpfer Scheitelt
Sponging Crown i

naissance Cler
Kämpfer Scheitelt
Springing Crown

Position du centre
de gravite 6

'

*,£'„?/£? Ä,J Lage des elastischen

- * —I Centreof elasticity G

Lois des inert/es
reduites
Verlaufder reduzierten

Trägheitsmomente
Jiagram ofthe reduced

moments of inertia

Fig. 2.

Position des axes principaux d'inertie passant par le centre de gravite G de la fibre movenne
et loi des ineriies reduites pour les arcs de type I, II et III.

2°) — Choix du surbaissement. —

Pour determiner les conditions de ce choix, on a etabli les courbes B (fig. 5)

qui donnent la Variation de la section moyenne en fonetion du surbaissement.
L'examen de la courbe 80 — 161 — II, qui correspond ä l'arc de 161 metres

_MM
gt^irr

Fig. 3.

Arche de 161,00 in sur la Seine ä la Roche-Guyon.

de portee de la Roche-Guyon avec taux de travail maximum de 80 kilogs par
centimetre carre, montre que, si la fleche passait du 1/7 au ljb de la portee, la
section movenne tomberait de 4,42 m2 ä 3,64 m2 soit un rapport de 1,21 entre
ces deux aires.

Avec un taux de travail eleve, les variations de section sont loin d'etre aussi

rapides. La courbe 125 — 161 — II, montre que, pour le meine ouvrage avec
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le taux de travail de 125 kilogs, la section moyenne varierait de 1,95 m2 ä

2,23 m2 si l'on possait d'un elancement de 5 ä un elancement de 7 (Voir fig. 5).
2 23

Le rapport des sections moyennes s'abaisse ä ' 1,14. En fait, en tenant
i ,vo

compte des developpements correspondant aux deux fleches, les volumes deii 1,10X1,95
materiaux ne sont plus que dans le rapport —^r—- 1,09.

1 ,U04 /\ U)L.o

3« 40

=*
22477

dl^J^s Rettnut at - Stau b* — Wartr itrtiet — Port-Mitz 1289

535

l&OOm

Fig. 4.

Pont de la Roche-Guyon. Demi-elevation et demi-coupe longitudinale.

Les effets du vent sont plus intenses sur un are de grande hauteur et peuvent
necessiler un Supplement de matiere. Ce Supplement diminuerait encore ce

rapport de 1,09.
En definitive, dans ce cas particulier, le facteur determinant dans le choix de

l'elancement sera l'augmentation de la poussee qui lui est ä peu pres proportion-

tä

361

25W*1

195

Surbaissement
Pfeilverhaitms
Rise-span rat/o

ZS

Fig. 5.
7 7.5 10 125

Courbes B.

Variation de la section moyenne en fonetion du surbaissement pour un are du type II de

161,00 m de portee et pour des taux de travail de 80 kgs et de 125 kgs par cm2.
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nellc. Sans grande repercussion sur la section moyenne, on accommodera le

degre de reduction de la poussee, selon la facilite d'etablissemcnt des culees,
avec les conditions d'execution et d'eslhetique. A la Roche-Guyon, nous avons
adopte le surbaissement de 1/1 qui proportionne justement la hauteur d'arc au

.TT.

Fig. G.

Pont de la Roche-Guvon.
Vue sur les falaises. Itive droite.

dessus du tablier avec le pavsage que dominent les falaises de la rive droite
(fig. 6).

La limitation de la fleche est d'ailleurs en concordance avec 1 interet qu'il y a

ä restreindre la hauteur d'echafaudage au dessus du tablier.
Ces conclusions ne s'appliquent qu'aux types d'arc dont la Variation des

moments d'inertie est judicieusement etudiee; pour les autres, Ie surbaissement

peut avoir, suivant le taux de travail, une influence considerable sur les
sections.

3°) — Clioix de la forme de la section. —
L'analyse de l'influence de la composition de la section sur le taux de travail

(cf M. Vallelle G. C. 9 Mai 1931) montrerait qu'il faut prendre une section large
et ä membrures minces.

Lä encore, pratiquement, pour un are ä tablier suspendu, nous sommes limites

par la necessite de ne pas augineiiter outre mesure la portee des pieces de pont.
C'est pourquoi nous avons adopte une largeur de 1,40 m dans toute la partie des

arcs situee au dessus du tablier. Ensuite, pour avoir un rapport-ple plus petit

possible puisque nous nous trouvons en presence d'un grand are surbaisse

(cf M. Vallelte G. C. 9 Mai 1931), nous avons elargi progressivement l'arc
jusqu'a 3,00 m de largeur et diminue sa hauteur jusqu'a 1,45 m soit moins de

Voir fig. 7, 8. 9.)Vno c'c ^a portee

4°) — Choix du taux de travail. —
Lc choix d'un taux de travail approprie est des plus importants comme le

montre la courbe pleine C ('Fig. 10) qui donne les variations de la section
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moyenne en fonetion du taux de resistance pour un are de 161,00 m surbaisse

au 1/7 et supportant les surcharges et les differences de temperature imposees.

Si nous n'avions pas analyse ces variations, nous aurions pu etre tentes, pour
eviter de fretter le beton, de prendre un taux de travail courant. L'examen de

la courbe montre immediatement que, pour une limite de 80 kilogs par centi-
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metre carre, la masse de l'arc eut ete le double de celle necessaire pour realiser
l'arc au taux choisi de 125 kilogs par centimetre carre.

(Courbe 161 — 7 — II, les courbes I et III sont relatives ä d'autres lois de

Variation des moments d'inertie dont il sera question plus loin dans Fetude

comparative.)
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aecroissement peut etre considerable dans la branche horizontale de Fhyperbole
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correspondant aux arcs «legers». C'est pourquoi nous nous sommes arretes
ä 125 kilogs par centimetre carre. Nous avons eu la preuve de la stabilite en
verifiant pour plusieurs sections que les coefficients de travail de 12 kilogs par
millimetre carre sur les armatures tendues et de 180 kilogs pour le beton ne
sont pas depasses quand la surcharge est doublee.
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Fig. 9.

Coupe transversale aux naissances.

Les courbes C permettent aussi de trouver sur chacune d'elles un point tel

qua une diminution de la section correspond un aecroissement dR du taux de

1 d^
travail tel que -^-pr constante.

Cette derniere condition definit la stabilite d'un are par la valeur de la
tangente ä la courbe au point correspondant au taux de travail choisi (ou par un
multiple de cette tangente lorsque l'echelle des Q et l'echelle des R sont diffe-

* d
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Fig. 10.

Courbes C.

Variations de la section moyenne en fonetion du taux de travail pour trois types d'arc de

161.00 m de portee et surbaisses au 1/7.
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rentes et que, par suite, la courbe est deformee). Toutes ces considerations et
les etudes precitees ont conduit ä la relation approchee:

1
:Rn

5°) — Portees limites des arcs. —

La constante a etant fournie par le type d'arc, pour un meme surbaissement

—, les constantes e et n, convenablement determinees, conservent aux arcs sen-
e
siblement la meme stabilite et par suite le meme caractere, lourd ou leger. La
formule ci-dessus donne donc le moyen pratique de choisir la resistance du
beton en fonetion de la portee et du surbaissement. Comme nous l'avons vu ce

choix est capital pour etablir un are ä la fois economique et stable.
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Courbes C.

Courbes de Variation de la section moyenne en fonetion du taux de travail et courbes df
stabilite pour des arcs de surbaissement 1/5 mais de portees differentes. La surcharge pour un
are (pour pont-route) est supposee de 2 tonnes par metre et les variations de temperature

de ± 250.

Gräce ä cette formule, nous pouvons encore determiner immediatement la
limite 1 de portee des arcs.

Nous avons trace sur la figure 11, pour des portees croissantes, les courbes C

representant, en fonetion du taux de travail R, les variations de la section

moyenne d'arcs du type II surbaisses au cinquieme.
Cette figure donne les courbes d'egale stabilite pour les arcs legers. La courbe

marquee I separe les arcs lourds des arcs legers. Avec les echelles choisies eile

48*
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correspond ä la valeur -j-~ 0,005. Pour la Roche-Guyon, nous avons pris

dQ
-—- 0,0025, soit 0,5 avec les echelles du graphique.

Pour la stabilite 0,4, nous avons trace en pointille (figure 11) la courbe
obtenue par la loi approchee ci-dessus. Cette loi offre l'avantage d'augmenter
un peu la stabilite pour les tres grandes portees.

On remarquera que les courbes sont tracees en admettant que pour toutes
les portees, les arcs supportent chacun une charge de 6600 kilogs par metre
lineaire en plus de leur poids propre: 2000 kilogs pour la surcharge et
4600 kilogs pour le tablier, les suspentes, le contreventement et tous les autres

ouvrages accessoires. Cela correspond ä une largeur libre de 8,00 m. Les courbes
ci-dessus sont telles que, ä tres peu de chose pres, la section moyenne des arcs
est en proportion de la surcharge, celle-ci etant elle-meme proportionnelle ä la

largeur.
Ceci resulte de la formule generale (2) etablie par M. Vallette (2öme volume

des Memoires de l'Association. Zürich 1934).

Q0 pl

L'application de cette formule ä des arcs du type II (Type La Roche-Guyon)
apres determination des coefficients C donne la formule (3) pour la section

aux naissances

0,124 kie\ + 0,0376^ + 0,329 X^ + 5,95 + 0,00163 e2.

öo Pl
X~ X—

R — 0,191 Ale + t°e (0,0025 — — 0,603)
A

Pour les arcs du type I de moment d'inertie reduit et de section reduite
constants on aurait (4)

0,121 lq eA + 0,04 y + 0,35 X ^ + 3,57 + 0,005 e*

Q0 Pl
R — 0,28 Ale 4- t°e (0,0127 T — 1,54)

A

Pour les arcs du type III definis par M. Chalos, Ingenieur des Ponts et
Chaussees, Chef du Service Central d'Etudes Techniques du Ministere des

Travaux Publics3 mais ameliore par le choix des sections creuses, d'aire reduite
sensiblement constante on aurait (5)

0,125 kxeX + 0,038-^ + 0,33 X^ + 4,85 + 0,002 e2

Q0 P1
h X

c5 eA + Ce
e

|
c8

1

Cl1 C^e*
!A '

A' r2a-h 1

2-1

R--C.Ale + c,'A \ l)e- r h
L,3-j- X

e

R — 0,248 Ale + t°e (0,0037 -£- — 0,61)
A

3 Voir 2^me Volume des Memoires de l'Association. Zürich 1934.
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Dans ces formules kx represenle le rapport du poids du tablier et des

accessoires, ä la surcharge. Meme dans le cas oü ce rapport varierait de 2 ä 3,
ce qui est Fextreme limite, la repercussion de cette Variation sur la formule
serait insignifiante. II convient de specifier que les formules 3, 4 et 5, ne sont

valables que pour les ponts routes et pour les memes parametres j et a2; 4

les coefficients relatifs aux ponts de chemin de fer les modifieraient.
Si nous prenons pour exemple une portee de 800,00 m avec une largeur libre

de 16,00 m, la figure 11 montre que la section Q d'un are ä stabilite 0,8
serait de: 5,90 X 2 11,80 m2 avec une fatigue de 252 kilogs.

Avant que soient entres dans la pratique courante les procedes nouveaux dont
on attend un aecroissement de la resistance du beton, les procedes courants
permettent dejä d'envisager une teile portee.

Du fait que le coefficient de travail du beton frette peut etre augmente ä

discretion par le pourcentage des frettes, la seule limite est 0,60 de la resistance
ä l'ecrasement du beton non frette.

LTne mise en oeuvre soignee permet de garantir une resistance minimum de

420 kilogs ä 90 jours, ce qui correspond bien ä la fatigue ci-dessus de

252 kilogs.
Cette possibilite, en ce qui touche la capacite du materiau, ne doit cependant

pas faire perdre de vue les difficultes du probleme en ce qui concerne
l'execution dont l'element essentiel est l'echafaudage. Cette question sera traitee
plus loin.

6°) — Comparaison avec d'autres types d'arcs. —
Nous comparerons le type d'arc II utilise (fig. 12) avec deux autres types

parfaitement definis:
L'arc parabolique encastre ä section reduite constante (I) toujours cite dans

tous les cours de resistance des materiaux.
Un type d'arc interessant, ä inertie reduite croissant de la cie aux naissances

selon la loi:
Jclef

J'
n K-l1 rmr

preconise par M. Chalos qui a donne des tables pour en effectuer le calcul
rapide (Association Internationale des Ponts et Charpentes, 2bme Volume des

Memoires, Zürich 1934). m designe le parametre —, rapport de Fabcisse ä la

demi-portee de l'arc et K est le rapport entre les moments d'inertie reduits
de naissance et de cie.

II est ä remarquer que pour K 1 on retrouve l'arc I.
Nous avons suppose les arcs de ces deux types construits dans les memes

conditions que ceux de la Roche-Guyon avec les memes donnees de surcharge
et de temperature.

4 h: hauteur de la section, r: rayon de giration ah, ß: aire de la section. J= Qa2h2.
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Pour reduire leur section moyenne au minimum, nous les avons meme fait
beneficier des etudes de M. Vallette en ce qui concerne la composition de la section.
Ils ont donc la forme d'un caisson rectangulaire de 1,40 m de largeur pour toute
la partie situee au dessus du tablier et s'elargissant ensuite progressivement
jusqu'aux naissances. Cet elargissement est modere par la necessite de realiser
un moment d'inertie de naissance qui, pour les deux types precites, depasse
cinq fois la valeur du type de la Roche-Guyon et qui, par consequent, oblige
ä conserver une section epaisse.

J670
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Fig. 12.

Courbes enveloppes des moments maxima pour le pont de la Roche-Gu^on suppose etabli avec

cinq types d'arcs differents.

La figure 13 donne les courbes des moments d'inertie reduits J' el des

sections reduites Q' utilises dans les calculs precites pour les trois types d'arcs.
En supposant, comme pour l'arc de la Roche-Guyon, que le trace de la fibre

moyenne est la courbe des pressions des charges permanentes et que les

contractions fixes sont compensees, nous avons pu, gräce aux lois de similitude,
tracer pour ces arcs les courbes qui donnent les variations de la section moyenne
en fonetion du taux de resistance (fig. 10 Courbe C. I et III).

La superiorite du type d'arc ä egalisation de moments s'affirme nettement

pour les arcs de stabilite moyenne. En pratique, ce sont d'ailleurs les seuls ä

considerer, les arcs lourds n'etant pas economiques et les arcs tres legers etant

trpp instables. Ainsi pour le taux de travail de 125 kilogs choisi ä la Roche-

Guyon, donnant une section moyenne de 2,23 m2, il aurait fallu 3,17 m2 pour
un are ä section reduite constante et 2,53 m2 pour un are du type de M. Chalos

en prenant K 5 et y 2.
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Nous soulignons que, pour obtenir ce resultat, nous avons modifie ce dernier
are pour qu'il soit integralement d'egale resistance et travaille partout ä 125 kilogs.

Dans ce but, nous avons pris une loi quelconque pour les aires et nous
n'avons suivi rigoureusement que la loi des moments d'inertie vrais:

Jcle

-44 cos a

C'est en effet la seule qui soit preponderante et conditionne la distribution
des efforts; les aires des sections n'interviennent que par leur moyenne.

T
k.OOm* j'-1 J m*SS-8

3.40m4S><0

1*3 *•-! 3.00m%k* 1SC9
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Fig. 13.

Valeurs des moments d'inertie reduits et des sections reduites en tous les points de l'arc de
la Roche-Guyon pour les types I, II et III. Ces valeurs ont servi ä l'etablissement des courbes

C de la fig. 10 et des enveloppes fig. 12.

L'avantage du type que nous avons adopte, dejä grand, en ce qui concerne
la diminution du cube de beton, est incontestable pour les culees. II donne des

moments les plus reduits aux naissances comme le montre la figure 12 oü
nous avons trace les courbes enveloppes des moments maxima. Au gain sur
les moments s'ajoute celui du ä l'effort normal, les reactions d'appui s'eta-
blissant ainsi:

Type II la Roche-Guyon M 785 tonnes metres
N 1850 tonnes

Type III de M. Chalos avec loi des aires quelconque M 1535 tonnes metres
N 2060 tonnes

Type I ä section reduite constante M 1670 tonnes metres
N 2200 tonnes

On pourrait nous objeeter qu'un are ä deux articulations eut evite tous
moments aux culees. Mais lorsqu'on atteint des efforts normaux de 2000 tonnes
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par are, les articulations deviennent, ou difficiles ä realiser en beton frette car
il faut atteindre des largeurs de l'ordre de 5,20 in par are, ou coüteuses si l'on
adopte des pieces en acier moule. De plus, la section movenne est plus forte
qu'avec l'arc encastre du type que nous avons utilise. A titre indicatif, nous
avons figure la courbe enveloppe des moments maxima dans le cas d'un are

ä 2 articulations applique ä la Roche-Guyon (fig. 12).
11 appert de ce qui precede qu'il est possible d'obtenir des arcs ayant sensiblement

le meme taux de travail dans une section quelconque quelle que soit la
loi d'inertie choisie, c'est-ä-dire qu'on peut toujours faire un are d'egale
resistance en beton arme en faisant varier la forme et l'aire des sections. Mais

parmi tous ces arcs d'egale resistance, il en existe deux qui donnent la masse
minimum ä mettre en oeuvre: l'un est l'arc k inertie croissant de la cie aux
naissances suivant la loi donnee par 1/. Chalos, l'autre est celui ä inertie
decroissante du type utilise ä la Roche-Guyon. Selon le cas concret qu'on a ä

realiser, l'avantage passera ä l'un ou l'autre suivant le surbaissement et l'importance

relative de la charge permanente et des surcharges. Pour le type III, il
faudra naturellement choisir au mieux K et y.

La loi de M. Chalos convient particulierement aux ponts a tablier superieur
pour lesquels l'interet que presente ramincissement ä la cie au point de vue de la
hauteur libre se concilie avec l'esthetique en offrant une reminiscence des beaux

ponts en maconnerie epaissis aux naissances. II faut evidemment pour cela

que le sol soit apte ä la resistance aux moments sur piles et culees.

Comme exemple des grands ouvrages construits d'apres cette Loi, nous citons
le Pont sur la Loire ä Bas-en-Bassel construit par la Societe de Constructions
Industrielles et de Travaux d'Art (fig. 14). La portee est de 112,00 m.

Le profil de l'arc est une parabole du 4*me degre.

La hauteur de la section ä la cie est de 1,90 m.

Elle augmente progressivement jusqu'a 3,275 m aux naissances.

r

Fig. 14.

Pont sur le Lignon.
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On remarquera Fheureuse adaptation de ce type d'ouvrage au pa>sage. Presque
rien de la nature n'est cache par les elements de resistance qui se bornent ä l'arc
et au tablier. Tout s'apercoit ä travers les minces suspentes.

La fig. 15 represente le pont sur le Lignon.
7°) — Calculs. —

Reserve faite sur le coefficient de stabilite au dessous duquel il ne serait

pas prudent de descendre et dont les epures de la forme des figures 10 et 11

donneront la mesure, les formes legeres sont les seules ä envisager pour les

ponts de grandes portees.
En contre-partie de cet avantage, elles demandent des determinations plus

precises que les formes massives dont le poids propre est un element de

stabilisation des efforts. Mais, le but ä atteindre justifie l'effort de recherche
necessaire. D'ailleurs, les lois de similitude generale5 permettent de ne faire
cette etude qu'une fois pour toutes pour un are type; les efforts et les sections
dans un are de meme forme mais de portee, fleche, resistance du materiau quel-
conques, s'en deduisent par simple proportion.
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Fig. 15.

Pont de Bas en Basset.

Nous avons tenu ä en faire la verification ä l'occasion du Pont de la Roche-
Guyon.

Une epure type ayant ete etablie depuis quelques annees pour la forme d'arc
adoptee, l'application de la similitude nous a donne les valeurs ci-apres:

aux naissances M — 796 tonnes metres
N 1842 tonnes

aux reins, ä 32,00 de la cie M + 710 tonnes metres
N 1646 tonnes

ä la cie M + 520 tonnes metres
N 1620 tonnes

A titre documentaire, nous avons refait, par les methodes les plus precises,
les determinations directes pour l'arc de la Roche-Guyon.

Nous avons utilise les formules stables et les procedes de calcul graphique
decrits par M. Vallette dans les Annales des Ponts et Chaussees (VI 1925).

La methode graphique est la seule qui rende tangible le sens dans lequel on
doit faire varier les donnees pour obtenir certaines distributions d'efforts. C'est
la seule qui permette de tenir compte integralement des anomalies de sections
telles que des variations assez rapides d'inertie en certains points.

5 M. Vallette, Genie Civil du 9 Mai 1931.
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De plus, avec eile, toutes les causes d'erreur sont pratiquement eliminees.
Sa sensibilite est considerable puisqu'elle nous a permis de rectifier la courbe
des poussees ä moins de 0,5 °/o pres.

Contrairement ä ce que pensent certains auteurs, eile peut etre utilisee sur
toute la portee de l'arc. II n'est pas necessaire de recourir au calcul pour avoir
les effets d'une charge placee pres des naissances. II suffit d'adapter le procede
en ces points en prenant des origines differentes pour les abcisses, ce qui
permet de preciser davantage certaines constantes.

Les moments, efforts normaux et efforts tranchants, ont ete determines
directement ä l'aide de l'epure des reactions, chaque sommet etant pris au droit d'une
suspente.

*Nous donnons les reactions pour les suspentes paires, la courbe des intersections
et les courbes enveloppes des reactions d'appui (fig. 16). Cette epure est
tellement sensible, qu'il est impossible de faire une erreur sur la position des

«
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Courbe d'intersection et courbes enveloppes des reactions d appui pour les arcs du pont de la
Roche-Guyon

reactions. Ces dernieres sont ä la fois astreintes ä se succeder dans l'ordre,
sans chevauchement, pour realiser la courbe enveloppe et ä decouper sur les
verticales des culees, des segments qui croissent suivant une loi reguliere et
definie.

Nous avons admis que les fatigues maxima etaient donnees en tous points
par le moment maximum combine avec l'effort normal qui lui correspond. En
l'espece, cette hypothese est tres proche de la verite.

Les efforts trouves d'apres cette methode sont:

aux naissances M — 785 tonnes metres
N 1842 tonnes

aux reins, ä 32,00 m de la cie M + 702 tonnes metres
N 1641 tonnes

ä la cie M + 490 tonnes metres
N 1615 tonnes

Si nous comparons avec les valeurs donnees precedemment par les lois de

similitude, nous constatons qu'elles etient nettement süffisantes pour determiner
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l'arc d'une facon absolue et que l'emploi exclusif de cette epure eut ete
parfaitement justifie, meme avec les petites differences de trace (funiculaire des

charges permanentes) que comportent toujours deux arcs reels.

La seule indetermination du calcul ne pourrait donc resider que dans la valeur
du coefficient d'elasticite du beton pour le calcul de l'effet des contractions.
Mais avant de proceder, ä la Roche-Guyon^ ä la compensation des effets ulterieurs
de retrait et des charges du tablier, nous etions edifies sur la valeur de ce

facteur capital.
Nous avions fait pour cela des experiences tres interessantes au pont sur

FOued Chiffa, sous la voie normale de Chemin de Fer d'Alger ä Oran.

Chaque are etabli en beton arme vibre avait la forme d'un caisson rectangulaire
de 5,00 m de largeur. Le type adopte etait celui ä inertie decroissante de la cie

aux naissances; il etait impose par le grand surbaissement, les effets considerables

des surcharges (locomotives) et les variations de temperature tres
importantes en Algerie.

Pour operer avec precision, nous avions prealablement abaisse les cintres car,
dans d'autres Operations semblables nous avions remarque que la precision des

observations eut ete faussee par le fait que la detente du tassement des bois
maintient l'appui des arcs sur le cintre au delä des reins. La hauteur dont il
faudrait surelever les arcs pour les liberer de cette action verticale de haut en
bas est de beaucoup superieure ä celle qui correspond ä la compression voulue

pour le decintrement et la compensation et cela occasionnerait des moments
flechissants importants.

Le cintre abaisse apres ciavage par les verins, il suffit d'agir convenablement
sur ceux-ci pour obtenir les deformations theoriques et parvenir ä une position
de l'arc oü la courbe des pressions des charges en oeuvre coincide sensiblement
avec la fibre moyenne. L'arc est alors sans effort secondaire parasite. Nous
definissons cette position: etat neutre de l'arc. Cet etat est obtenu lorsque l'arc
est ramene par les verins ä la position qu'il oecupait primitivement sur cintre

(moins Fabaissement I N =r-r X -p correspondant aux compressions qui est

toujours negligeable dans ce cas), l'ouverture du joint etant sans rotation.

Connaissant alors la pousee qui, ä l'etat neutre est centree sur la fibre
moyenne et le raccourcissement reel e de l'arc, nous possedons des bases süres

pour determiner le coefficient d'elasticite E. Ce coefficient a ete trouve egal
ä 2,1 X 106 pour le premier are et ä 2,3 X 106 t. par metre carre pour un
deuxieme are. Les Operations etaient faites 18 jours apres Fachevement du
betonnage de chaque are.

Ceci s'applique ä du beton au dosage de 400 kilogs. Nous etions donc en
droit d'adopter ä la Roche-Guyon, oü le dosage est le meme, la valeur 2,2 X 10°.

Dans la deuxieme partie de ce rapport, relatif ä la construction des ouvrages,
on verra que cette valeur a ete, ä tres peu de chose pres, corroboree par les

observations minutieuses qui ont ete faites pendant les Operations de decintrement
des elements successifs de betonnage et de l'arc fini, ainsi que pendant les

compensations.
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Chapitre II.

Arcs ä trois articulations.
Pour ces arcs, les calculs sont tres simples puisque les reactions sont connues

sans aucun recours aux deformations elastiques et sans intervention de la temperature

et du retrait.
A titre de comparaison, nous avons trace sur la figure 12 la courbe des*

moments maxima sur un are de meme trace que celui de la Roche-Guyon, mais
ä trois articulations.

L'aire des M dx donnant la mesure du moment moyen est plus grande que
celle des types II et III, plus petite que celle des arcs I et IV. Finegalite de

repartition des moments passant de 0 ä un maximum ne repondant pas ä une
bonne utilisation de la matiere. L'avantage que pourrait conferer ä ce type la

suppression du moment sur culee a comme rancon le dispositif d'articulation
coüteux dont la pratique ne nous parait pas devoir convenir aux grandes
portees en raison des grandes fatigues locales introduites dans le beton. II est
evident que si le coefficient de stabilite choisi rend admissible et judicieux im
coefficient de travail depassant 125 kilogs dans les sections courantes, on aura
de la peine ä realiser les articulations autrement qu'avec des pieces en acier moule
etudiees avec soin pour tenir sans des limites etroites d'indetermination du point
de passage des reactions ä travers les surfaces en contact.

Pour les grands surbaissements, il faudra apporter toute son attention sur
les deplacements de ce point si l'on emploie le dispositif connu de roulement
d'une surface convexe sur une surface concave de plus grand rayon ou plan,
cc deplacement pouvant atteindre une grandeur non negligeable sous l'effet du
retrait ajoute ä celui de la temperature dans compter un autre effet, celui des

compressions lentes sur lequel l'ingenieur Freyssinet a attire l'attention des

Constructeurs il y a quelques annees et qui fait l'objet d'observations en vue
d'en determiner les lois.

Dans les arcs ä trois articulations, les phenomenes ci-dessus acquierent une
importance plus grande en raison de la liberte angulaire. Ainsi, pour un retrait
de 0,22 mm par metre que l'on doit compter apres decintrement, l'arc encastre
de la Roche-Guyon s'abaisse de 0,0548 m tandis que l'arc ä trois articulations de

meme portee et de meme fleche s'abaisserait de 0,067. II en est de meme pour
un abaissement de temperature de 20 degres.

Si des circonstances particulieres conduisaient ä executer des arcs ä trois
articulations de grandes portees et ä grand surbaissement, nous jugerions prudent
de reserver le moyen de replacer les verins de decintrement au bout d'un
temps de service pour retablir les arcs dans leur position apres le retrait ou

apres l'effet de compressions lentes.

II est juste toutefois de reconnaitre que, jusqu'a des portees de 100 metres,
le type ä trois articulations a pu fournir des Solutions interessantes. Une des

dernieres applications a eu lieu sur la Meuse avec deux ponts d'une portee de

97 metres et de 9,00 m de fleche d'apres les projets de la Societe Charles Rabut
et Cie (fig. 17 et 18).

L'auteur du projet a judicieusement tire parti de la faculte qu'offre la

disposition des arcs en dessous. Le hourdis du tablier sert de zone de compression
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de part et d'autre de la cie jusqu'au point oü, s'il s'agit d'un tympan evide il
y a interet, tant au point de vue de l'aspect qua celui de l'economie, ä limiter
la hauteur des ämes. A la suite, les arcs ont leur propre hourdis de compression
suivant la courbure.

L'auteur du projet a pu ainsi. ä son gre, accroitre la stabilite de l'arc dont
la hauteur aux reins atteint 3,50 in soit environ le 1/28 de la portee. II s'est mis

~ **

Fig. 17.

Pont de 97,00 rn de porlee sur la Meuse a Laifour (3 articulations).

ainsi ä l'abri de l'indetermination du passage des reactions dans l'epaisseur de

0,42 qu'il a fallu donner aux articulations.
Une contrefleche de 0,15 m a ete reservee en prevision de rabaissement ul-

terieur sous l'effet des phenomenes dont nous avons parle.
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Fig. 18.

Pont de Laifour. Coupe longitudinale.

Dans le Systeme ä trois articulations. il est interessant aussi de citer un
dispositif qui s'inspire de l'espoir mis dans les poutres paraboliques ä treillis pour
franchir les grandes portees. II consiste ä diminuer et meine ä detruire l'effet
dans le tirant par l'inclinaison des reactions ä l'aide d'une bielle inclinee sous
le tablier (fig. 19). Les trois articulations se trouvent en A H C.
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La bielle A B determine exactement la direction des reactions d'un cote et,

par consequent, celle du cote oppose. La poutre parabolique est traitee exactement

comme une poutre ä reaction verticale avec cette difference que l'effort
de tension dans le tirant est remplace par une poussee sur les culees. Les
treillis dont l'effort est determine par la composante verticale des reactions sont
exactement les memes.

Nous avons fait la premiere application de ce dispositif en 1925 pour la
construction du pont de 91 metres de portee, sur le Lot, ä Port-d'Agres dont
la figure 16 reproduit les dispositions (Genie Civil du 18 Fevrier 1928).

^0.551120m
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Fig. 19.

Pont de 91,00 m de portee sur le Lot ä Port-d'Agres. 3 articulations sous le tablier.

La maison Christiani et Nielsen vient de faire une application plus importante
avec une portee de 143 metres sur la meme riviere ä Castelmoron, (fig. 20),
avec cette difference que les barres de treillis sont nues.

La Suspension du tablier ä la membrure superieure par les barres de treillis,
cree des efforts de tension qui se retranchent des efforts de compression produits
par la surcharge dans sa position la plus defavorable.

Les constructeurs ecrivent que, au pont de Castelmoron, la tension a toujours
ete preponderante et qu'ainsi aucune des barres n'a jamais cesse d'etre active.

Au pont de Port-d'Agres, la compression subsistait dans presque toutes les

barres mais avec une faible valeur qui excluait toute crainte de flambage.
La preponderance de la tension doit forcement disparaitre avec l'augmentation

de la portee parce que la compression due aux surcharges est proportionnelle ä la

portee tandis que la tension due au poids du tablier est ä peu pres constante.
L'enrobement des barres de treillis de grandes longueurs en vue de resister

ä la compression et les dispositions ä prendre pour eviter leur flambage entrainent
ä des complications telles qu'on peut tres nettement affirmer que, pour les

grandes portees, la poutre parabolique ne procurerait pas la Solution la plus
economique.

11 y a meme un fait qui obligerait ä les proscrire au delä d'une certaine limite.
Des que les barres de treillis ont une grande longueur et fönt un petit angle,
ce qui arrive vite puisque la base de la triangulation est limitee par la portee
des longerons, les allongements et les raccourcissements de ces barres sous

l'effet des surcharges provoquent des deformations auxquelles se pretent mal
la membrure superieure et le tablier. Les moments qui en resultent deviennent
d'un ordre tel qu'au delä d'une pcjrtee de 150 metres, sinon plus tot, on sera
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amene ä donner la preference ä l'arc autostable sans liaison triangulaire avec
le tablier.

Reconnaissant le degre que peut atteindre le caractere hyperstatique interieur
du Systeme, les Constructeurs du Pont de Castelmoron ont eu le soin d'envisager
la mise hors de cause de l'une des deux barres de chaque noeud par la prepon-
derance de la compression. L'utilisation de l'effet de l'inclinaison des barres
restantes est interessante lorsque l'esthetique n'en souffre pas. Les moments
qui se produisent dans l'arc avec des suspentes droites sont diminues des moments
Ph
t (fig. 20) produits par la composante horizontale.
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Fig. 20.

Pont de 143,00 m de portee sur le Lot ä Castelmoron. 3 articulations sous le tablier.

DEUXIEME PARTIE.

Construction.
La construction des grands ponts en are s'oriente de plus en plus vers l'etude

des procedes d'execution au premier rang desquels se placent les echafaudages
dont, sans aucune atteinte ä la securite, il importe de concevoir des dispositions
economiques si l'on veut que le beton arme reste une Solution judicieuse.

Nous donnons dans un premier chapitre des indications sur les echafaudages
recents et decrivons assez longuement, ä titre d'exemple nouveau, ceux qui ont
ete utilises ä la Roche-Guyon.

Dans un deuxieme chapitre nous exposons plus succintement les procedes
d'execution recemment utilises.

Chapitre Ier.

Echafaudage.
De tout temps, les Constructeurs de Ponts ont tendu ä traiter comme une

oeuvre d'art l'echafaudage lui-meme sur lequel sont poses les elements avant

d'acquerir la resistance par leurs reactions mutuelles.
Les exemples abondent de ponts en maconnerie oü le plus de science et d'art

ont ete depenses dans l'echafaudage.
II devait en etre de meme pour le beton arme qui a succede ä la maconnerie

dans la resolution de plus grands problemes.
Quelle que soit la grandeur de Foeuvre, les Annales de la Construction ne

separeront jamais du Pont de Plougastel le souvenir de l'echafaudage qui a servi
ä l'edifier. Les Ingenieurs ne cesseront pas d'y trouver un des plus beaux
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exemples de l'adaptation des moyens d'execution ä ce que la nature nous offre,
et du parti qu'un construeteur reflechi peut tirer des elements qui, ä d'autres
egards, lui sont hostiles. Ceux qui ont eu ä etudier le meme projet ont ete saisis

par le mouvement des marees dans cet estuaire et par la quasi impossibilite
d'appui entre les deux rives espacees d'environ 600 metres. Pourtant, sous la
maitrise du chef, avec quelle docilite le flot ne s'est-il pas prete ä porter trois
fois lc cintre unique de 150 metres ä maree montante, ä le poser sur ses appuis
ä maree descendante.

Puissante et coüteuse installation, certes, pour cette utilisation de si grandes
forces naturelles, mais combien judicieuse puisque le cintre devait servir trois
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Fig. 21.

Pont de la Caille de 137,50 m d'ouverture. Montage de l'echafaudage par cäble suspendu.

fois. Manoeuvre difficile et delicate car il fallait tout prevoir pour reussir

l'operation dans un temps strictement determine par les marees; mais l'Entreprise

Limousin, appliquant les procedes Freyssinet, avait dejä maintes fois donne
la preuve qu'elle pouvait ne pas hesiter ä affronter les problemes les plus delicats
de la construction.

La Situation du Pont des JJsses (Haute-Savoie), dit Pont de la Caille, meritait
aussi que füssent etudiees des dispositions speciales pour son echafaudage. Le
ravin profond d'environ 150 metres ne pouvait servir d'appui ä des palees

d'echafaudage et pourtant il s'agissait d'une ouverture libre de 140 metres.
Les dispositions etudiees par l'ingenieur Caquot sont un precedent precieux de

la Solution de montage des cintres dans le vide ä l'aide d'un cäble suspendu

(fig. 21 et 22).
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Des la Constitution des premieres fermes porteuses le renforcement du cintre
se fait dans la mesure voulue pour porter le premier anneau de beton comme
le ferait un pont en bois. La rigidite voulue est obtenue par le treillis multiple
qui relic les membrures.

II y a dans cette Solution une application judicieuse du pont suspendu ä la

construction des cintres des grands ouvrages; nous avons le sentiment qu'elle
devra toujours se presenter ä l'esprit quand il s'agira des grandes portees que
le beton arme ambitionne ä juste titre.

L'echafaudage du pont de la Roche-Guyon nous a servi d'etude aux memes
fins. Dejä la portee de 161 metres est la plus grande qui ait ete franchie avec

Fig. 22.

Pont de la Caille.

le type d'arc ä tablier suspendu. C'est le meme type qui s'imposera lorsqu'il
s'agira de franchir des grands fleuves car il est rare que l'on puisse trouver
sous le tablier la fleche d'un grand are.

II n'eut pas ete logique de ne pas prendre d'appui dans le fond de la riviere.
Cependant, pour tirer les conclusions que nous cherchions, nous avons ete amenes
ä n'avoir que trois palees en riviere et ä les espacer de 43,00 m d'axe en axe.

Notre programme etait de ne regarder ces palees que comme devant servir ä

supporter le poids propre du tablier de l'echafaudage et du cintre, ceux-ci
devant, apres montage, supporter seuls la charge du beton de l'arc (Fig. 23 et 24).
Cependant, pour cette premiere application sur un fleuve qui est la plus grande
voie navigable de France, nous n'avons pas voulu appliquer integralement nos
conceptions sans verification prealable et nous avons calcule l'echafaudage pour
supporter la totalite de la charge si une circonstance quelconque l'eut rendu
necessaire.

49 F
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La suite des Operations est:
montage des palees:
lancage du tablier horizontal en dessous du tablier en beton arme ä faire

ulterieurement et de part et d'autre des palees avec des haubans inclines;
sur ce tablier montage du cintre.
Au prealable, les retombees des arcs jusqu'au dessus du tablier ont ete

faites avec des appuis rapproches et dc faible hauteur sur les berges.

3702 m170. (3.18m ii3 4äm
16100m

Fig. 23.

Pont de la Roche-GuYon. Schema de l'echafaudage.

Avec des arcs legers comme celui-ci oü la hauteur moyenne de section est
ä peine 1/so de la portee, une condition essentielle est le trace rigoureux de la
fibre moyenne et la certitude qu'il n'y aura pas de deviation de ce trace en cours
de betonnage.

II n'etait pas süffisant de bourrer avec du mortier de ciment les joints des vaux
comme cela a ete fait par M. Caquot au pont des I sses; il fallait encore assurer

III msrnm
«mm*i ¦• t-weMiiMü

Fig. 24.

Pont de la Roche-Guyon. Vue d'ensemble de l'echafaudage.

au prealable la compression des bois et le serrage des assemblages. Cette
compression a ete exercee par des verins ä la cie.

Le poids propre du tablier et celui du cintre auquel le premier est relie
permetlait d'excrcer une poussee de 280 tonnes. Nous avons assigne ä cette

poussee un maximum de 170 tonnes pour reserver au poids une preponderance
qui empeche tout desordre du cintre.
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L'effet de cette poussee devait etre bienfaisant ä plusieurs titres:
a) — D'abord, eile imprimait aux vaux sous les arcs des efforts de

compression qui Femportaient toujours sur la tension correspondant ä la flexion
due aux plus grands efforts du vent. Nous avons pu ainsi calculer le cintre
comme une poutre de 130 metres de portee, distance des intersections du tablier
au dessous duquel se trouve le voile plein de contreventement en beton arme.

Les barres de treillis de cette poutre etaient constituees par les planches du
voligeage ä deux couches se croisant ä 45 degres. Ceci nous dispensait de compter
sur les pylönes comme resistance horizontale et nous permettait d'envisager leur
allegement, sinon leur suppression.

b) — Mise en tension des barres de treillis reliant le cintre et le tablier,
cette tension etant mesuree par le poids du tablier que la poussee exercee tend
ä soulever. La Figure 25 montre que ces barres forment le complement d'une

poutre parabolique de 130,00 m de portee. Elles sont en acier rond pour
offrir au vent la moindre surface possible; leur inaptitude ä resister au
moindre effort de compression exige qu'elles soient toujours tendues et que
l'effort initial Femporte sur les efforts de compression que pourrait determiner
la dissymetrie des charges en cours de betonnage. Le plus souvent, la fraction
soulevee du poids du tablier y suffira; si cela etait necessaire, on lesterait
celui-ci avec des charges supplementaires.

L'esprit de precaution motive ci-dessus pour une premiere application se

traduit par raddition d'etais espaces de 8,00 m et pouvant, le cas echeant,

supporter toute la charge et la reporter au pied des haubans issus des pylönes.
La compression prealable nous a permis de reduire le nombre de ces etais et
de diminuer ainsi la surface Offerte au vent. La ligne des vaux est brisee et

presente un angle saillant au milieu de l'intervalle des etais. L'effort de bas en
haut produit par la compression etait superieur au poids de l'arc qui est de

5000 Kilogs par metre lineaire.
L'angle rentrant au dessus des etais determine un effort de compression egal

qui exige un renforcement de ces etais, mais cela vaut mieux que d'en doubler
le nombre avec toutes les pieces d'entretoisement qui auraient offert au vent
une surface rendant trop difficile la condition de stabilite horizontale avec la
hauteur de 40 metres au dessus de l'encastrement des pieux.

Du meme coup, la portee des vaux a ete reduite ä 4,00 m au lieu de 8,00 m
et cela nous a permis de maintenir ces pieces dans des sections courantes sans

poutres composees qui, au point de vue du vent, auraient eu le meme incon-
venient que la multiplication des etais.

Nos previsions se sont bien confirmees.
L'ensemble: cintre, tablier, barres de treillis, s'est comporte comme une poutre

de 130 metres de portee. Le maximum de deformation observee pendant le

betonnage a ete de 8 mm et cependant nous nous sommes affranchis de Fobli-
gation de betonner l'arc par troncons egalement repartis sur la longueur; le

betonnage s'est fait d'une maniere continue en partant des deux extremites et

en montant vers la cie. II importe de preciser que nous procedions par elements
successifs ainsi qu'on le verra plus loin.

Un autre avantage de la disposition des verins ä la cie du cintre a ete de
faire le decintrement par simple desserrage de ces verins.

49*
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Les resultats obtenus dans cette premiere application nous permettent, comme
nous l'escomptions, d'envisager pour les tres grandes portees la reduction du
nombre des palees et meme leur suppression quand la configuration des lieux
la rendra judicieuse.

Dejä le pont de la Caille offre, comme nous l'avons indique, un exemple de
cette suppression avec le montage ä l'aide d'un cäble. Si ce procede entrainait
ä des pylönes trop hauts sur les rives, le montage du cintre pourrait etre fait
avec une fleche moins grande suivant le trait pointille (Fig. 25) au dessus d'un
tablier suspendu ä un cäble m ou ä l'aide d'un cäble special n et eleve ensuite

par compression avec des verins aux extremites e. Pendant ce gonflement par
le jeu des articulations en a, b, c, le tablier procurera par son poids la resistance
maintenant la regularite du cintre. II suffira de regier le mouvement de ces

^

Fig. 25.

Schema du montage d'un cintre par cäble suspendu.

points de liaison a, b, c, en proportion de la grandeur des ordonnees du cintre.
Nous ne nous etendons pas sur ce point relevant de la mecanique et dont
plusieurs Solutions nous apparaissent.

Dans un pont ä tablier superieur, le reglage du mouvement des memes points
pourrait etre obtenu par des ancrages dans le sol de la vallee ou dans le fond
du lit.

Pendant le montage, la compression du cintre sera toujours maintenue
süffisante aux efforts du vent en augmentant les poids P s'il le faut.

Le montage fait, la pose des barres de treillis de renforcement du cintre
pourvoierait ä la rigidite ä la place des liaisons a, b, c.

Tout ce qui a ete fait ä la Roche-Guyon a tendu ä verifier en toute securite,
la possibilite de realisation de ces idees. Nous avons la conviction que de tres

grands cintres rigides pourront etre economiquement construits, ouvrant de plus
larges perspectives ä la construction des grands ouvrages en beton arme.

Chapitre II.

Procedes d'execution.
Comme procedes, nous ne traiterons ici que ce qui tend a la realisation des

grandes portees et qui, de ce fait, est en relation avec l'echafaudage sans avoir
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ä nous occuper de ce qui qoncerne la mise en oeuvre des aciers et du beton dont
les perfectionnements concernent toutes les natures d'ouvrages.

L'economie, autant que la securite, commandent de ne charger les cintres

que progressivement en demandant aux premieres parties executees le secours
de leur resistance. Depuis longtemps, sinon depuis toujours, la construction par
rouleaux successifs est pratiquee pour les ponts en magonnerie. Les faibles
coefficients admis pour ce materiau rendent negligeable le Supplement de fatigue
inflige aux rouleaux inferieurs par la chaige des rouleaux superieurs.

Le pont de la Caille, avec ses 140 metres de portee est un exemple grandiose
de ce meme procede car c'etait dejä beaucoup que de calculer le cintre de cette

portee pour les 13 tonnes environ par metre lineaire du premier anneau constituant

la membrure inferieure de la poutre caisson. Pour la compensation du
Supplement de fatigue, les Constructeurs ont applique une idee tres ingenieuse
de M. l'ingenieur en Chef Balicle. Le beton etait coule entre des voussoires

en beton arme de 0,18 m d'epaisseur moules ä l'avance et dont le cube etait
d'environ le tiers du cube total. Ces voussoirs ayant fait leur retrait, il suffisait
de les repartir entre les trois anneaux de teile sorte que les longueurs developpees
du beton coule, ce beton etant le seul soumis au retrait dans chaque anneau,
determinent par leurs differences de contraction les deformations angulaires
soulageant Fintrados. Ce procede reclamant un calcul precis a ete tres efficace:
nulle perturbation n'a ete constatee dans cette masse de beton pourtant depour-
vue d'armatures.

M. Freyssinet a fait, au Pont de Plougastel, le meme betonnage par rouleaux.
La compensation a ete effectuee avec des verins ä la cie apres Fachevement de

chaque are, une evaluation de la repartition de la charge entre l'echafaudage et
les premiers rouleaux betonnes ayant servi ä determiner les contractions ä exercer.

Tous ceux qui auront ä etudier des problemes encore plus vastes — et nous
entendons par lä les poutres de 300,00 m ou plus qui n'imposent au beton arme
qu'une fatigue facile ä envisager dans l'etat actuel de la fäbrication du ciment
et de son emploi — auront ä limiter la depense de l'echafaudage s'ils ne veulent

pas que demeure vaine la competition avec les autres genres d'ouvrages,
particulierement le pont suspendu. Sans meconnaitre les Services de ces specialites
de la construction, on reconnaitra qu'il peut advenir au beton arme d'apporter
la Solution la plus judicieuse quand l'etat des lieux permet d'assurer facilement
la resistance ä la poussee. Mais notre opinion est que cela ne sera possible qu'en
fractionnant l'execution des grands arcs en elements dont le poids au metre
lineaire soit reduit dans toute la mesure compatible avec la necessite d'assurer
la cohesion des elements successifs et la raideur propre qu'ils doivent avoir
en attendant leur soudure. Nous entendons viser en cela le betonnage, non seulernent

par rouleaux successifs en hauteur, mais encore et surtout par tranches
verticales; ce dernier cas particulierement pour le fractionnement des membrures
de grandes largeurs, que l'arc soit ä äme pleine ou ä treillis, si la hauteur de

section justifiait cette derniere forme.
Dans le cas d'une execution par rouleaux, le procede consiste ä mettre en

charge, ä l'aide de verins, les groupes de rouleaux au fur et ä mesure de leur
achevement (rouleaux 1, puis 1 et 2, puis 1, 2 et 3, ete On introduit ainsi
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des efforts particuliers mais on peut les compenser au decintrement final comme
nous l'avons fait au Pont de la Roche-Guyon execute par ce procede.

L'execution par tranches verticales n'exige pas ces compensations.
A la Roche-Guyon, nous avons profite des moyens de mesures dont nous

disposions (reperes fixes et verins) pour controler les effets de l'execution par
rouleaux et Fefficacite des compensations faites.

C'etait necessaire en vue de l'emploi integral du procede ä de plus grandes
portees; c'etait loin d'etre superflu des lors qu'il s'agit d'arcs legers ä section
de faible hauteur pour lesquel un deplacement de la courbe des pressions occasion-
nerait une majoration considerable d'un taux de travail dejä eleve.

On a donc observe ä chaque decintrement partiel les efforts produits par les
verins et les mouvements de l'arc; enfin au decintrement final on a realise l'equilibre

vrai de l'arc libere du cintre en appliquant ä la cie une poussee convenablement

desaxee afin d'obtenir un deplacement nul de l'arc par rapport ä son trace
d'implantation. On obtient ainsi l'arc ä «l'etat neutre» (sans aucun moment
flechissant appreciable), c'est-ä-dire que tous les moments internes introduits
par la solidarite des rouleaux diversement charges se trouvent exactement

compenses; nous avons constate une parfaite concordance avec les calculs; en
outre, avec quelle precision cette Operation peut etre conduite car, une fois
l'etat neutre obtenu, ä fune poussee de une tonne supplementaire seulernent appliquee

au centre de gravite de la section de cie correspondait une ouverture de

joint de 14,4 mm et une montee de 29 mm ä la cie.

Enfin, dans toutes les Operations le coefficient d'elasticite ressortait sans

ambiguite; il fut trouve de 2,10 ä 2,2 X IO9, ce qui confirme les resultats
obtenus ä l'oued Chiffa.

Pour le pont de Castelmoron dont il a ete question plus haut, M. F Inspecteur
General Mesnager (*J-), Ingenieur Conseil de M. M. Christiani et Nielsen a. d'une
autre facon, realise le soulagement du cintre.

Le betonnage de la poutre parabolique a ete precede de la pose, sur le cintre,
des elements d'un noyau fait d'avance. Pour une section ä la cie de 1,00mX 1,20m
la section du noyau etait de 0,55 m X 0,80 m.

Nous concevons que les Constructeurs ne se soient pas preoccupes du Supplement

de fatigue qui a ete inflige ä cet element par le poids du beton: le frettage
lui a apporte une resistance supplementaire; il n'y a pas d'inconvenient ä ce

qu'un noyau au milieu d'une section ait un taux de travail superieur puisqu'il
est naturellement frette par la masse qui l'enveloppe; au surplus, la majoration
de fatigue ne correspondait pas ä tout le poids du beton puisque le cintre et
le noyau etaient en liaison.

Conclusions.

1°) — En ce qui touche la resistance du materiau:

Meme dans l'etat actuel de la fäbrication des ciments et des procedes courants
dc mise en oeuvre du beton mettant en application les regles de la granulometrie
et recourant ä la vibration, il est possible d'envisager des portees de ponts en
beton arme allant jusqu'a 800 metres.
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2°) — En ce qui touche les calculs:

Les methodes actuelles sont assez precises pour que, dans toute l'etendue de

l'arc, on* realise le maximum de legerete compatible avec la stabilite dont un
abaque de la forme de la figure 10 donnera la mesure. II sera aise de le verifier
en frappant la surcharge d'un coefficient de majoration: 2 par exemple, et en
s'assurant que la courbe des pressions ne sort pas du noyau central, ou n'imprime
aux aciers qu'un coefficient de travail admissible.

Le degre d'indetermination du coefficient d'elasticite est infime avec du beton
vibrc et une granulometrie etudiee.

La rapidite des calculs est tres grande gräce aux lois de similitude et les

tätonnements au depart sont supprimes puisqu'une regle simple permet de

determiner la section moyenne pour un coefficient de travail adopte.

3°) — En ce qui concerne la construction:
La realisation des grandes portees trouve sa difficulte la plus grande dans

l'etude des echafaudages et leur montage. Leur depense peut etre contenue dans

une limite non prohibitive par la reduction du poids ä leur appliquer, cette
reduction etant obtenue par le betonnage en tranches, chacune des tranches etant
decintree au fur et ä mesure par l'action de verins. Verification a ete faite de la

possibilite de compenser rigoureusement l'effet de la liaison d'une tranche en

charge avec celle de dessous dans le cas d'un are ä äme pleine. Cette
compensation n'est pas necessaire dans le cas du betonnage par tranches verticales

particulierement pour un are ä treillis.

4°) — Dans la comparaison avec les arcs ä inertie constante et avec les arcs
ä inertie augmentant de la cie aux naissances, l'avantage revient ä l'arc encastre
ä inertie decroissant de la cie aux naissances, surtout pour les surbaissements *

notables: par la moindre section moyenne et par le moindre effort sur les culees.
Pour les grandes portees, les systemes statiques seront mis en etat d'inferiorite

en raison de la complication des articulations. Visant une disposition particuliere
renduc possible par la position des articulations, nous ajoutons que, au delä
de 150 metres, il n'y a plus aucun interet ä resister aux moments flechissants

par une triangulation entre les arcs et le tablier; la portee doit etre franchie par
des arcs autostables ä äme pleine ou ä treillis.

5°) — II est conforme ä l'economie de rechercher la resistance dans le frettage.
Pour les grandes portees cette regle pourra etre portee ä son extreme limite;
les armatures longitudinales seront judicieusement supprimees ou simplement
reduites ä des ronds de liaison des frettes et des etriers. Au pont de la Roche-

Guyon, leur pourcentage en volume a dejä ete reduit ä 0,5, celui des frettes
et des etriers ensemble etant de 1,3.

Cette reduction eludera toute crainte en ce qui concerne la mise en compression
des armatures par le retrait du beton et par l'effet des compressions lentes en

cours d'observation.
Un avantage capital du frettage est aussi la grande regularite de resistance.
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Resume.

Dans la premiere partie de son travail l'auteur expose la disposition et le
calcul des grands ponts de beton arme. De nombreux facteurs sont ä prendre en
consideration pour les arcs hyperstatiques: la Variation des moments d'inertie,
le surbaissement, la forme de la section, le taux de travail. L'auteur etudie
ensuite la limite de la portee et compare differents types d'arcs avec l'arc du

pont de la Roche-Guyon dont il donne les resultats du calcul. II decrit ensuite
quelques ponts ä trois articulations executes en France au cours de ces dernieres
annees.

La deuxieme partie de ce rapport est consacree aux procedes d'execution au
premier rang desquels se placent les echafaudages et l'auteur cite comme exemple
ceux qui ont ete utilises ä la Roche-Guyon. II expose ensuite plus succintement
les procedes d'execution recemment utilises.
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Compensation des efforts de traction engendres par la flexion1.

Ausschaltung der Biegezugsspannungen bei Balken*
und Stabbogenbrücken1.

Elimination of Bending Tensile Stresses in R. C. Bridges1.

Dr. Ing. Fr. Dischinger,
Professor an der Technischen Hochschule Berlin.

I. Apercu historique.
Depuis le debut du siecle beaucoup de savants se sont occupes de la mise en

tension prealable des fers d'armature dans le beton arme. Par cette idee il
devait etre possible de realiser:

a) une reduction ou une elimination complete des contraintes de traction dans
le beton et par le fait meme des fissures fines prejudiciables ä l'existence du
beton arme. Un corps de beton arme sollicite ä la seule compression a, comme
la pierre naturelle, une existence presque illimitee. La preuve en est les ouvrages
conserves de l'epoque des Romains, ouvrages dont la pierre et le mortier de liage
ont resiste ä toutes les intemperies jusquä nos jours.

b) un relevement des contraintes admissibles dans le fer. Ces contraintes,
on le sait, sont nettement plus faibles dans les armatures du beton arme que
dans les constructions metalliques, en tenant compte du fait que le beton arme
est un corps de liaison dans lequel les contraintes du fer ne doivent etre trans-
mises que par des contraintes d'adherence et de cisaillement. Un relevement,
dans de beton arme, des contraintes admissibles pour le fer jusquä la limite
admissible pour les constructions metalliques est irrealisable, par suite des trop
grandes contraintes d'adherence et par suite aussi des fissures fines plus
nombreuses et plus grandes qui en resultent. Par contre, l'ingenieur construeteur
experimente cherche, lorsque cela est possible, ä executer ses constructions avec
l'acier moins sollicite St 37 au lieu de Facier St 52, afin d'obtenir une plus
grande securite vis-ä-vis des fissures fines.

Le probleme d'une Solution utilisable et economique de cette question devient

toujours plus important avec les portees toujours croissantes de nos ponts et
de nos halls, car les contraintes de traction dans le beton croissent fortement

par suite du massage des armatures tendues. Par une mise en tension
preliminaire des armatures on peut donner au beton des precontraintes de

compression par lesquelles les contraintes de traction par flexion seront depassees, de
teile sorte qu'il ne reste plus ou presque plus de contraintes de traction par
flexion.

1 Patente en Allemagne et ä l'etranger.



778 Fr. Dischinger

L'ancien maitre de la construction en beton arme Koenen a reconnu le
premier la valeur de ces precontraintes; il a execute dans ce sens un grand nombre
d'essais sur des poutres de beton arme et il a observe que les armatures
betonnees avec precontraintes perdaient une grande partie de leurs precontraintes
par suite du retrait du beton et des raccourcissements qui en resultent. Par
suite de cette constatation on a durant longtemps abandonne cette idee comme
sans avenir.

Dans un autre domaine de la construction en beton arme, celui de l'arc ä

deux articulations avec tirant, qui est aussi largement employe dans la
construction des ponts que dans celle des halls, la mise en tension prealable s'est
fortement developpee. Le procede que j'avais indique a ete applique pour la

premiere fois en 1928, dans le pont de Saale pres de Alsleben, pont de 68 m de

portee construit par Dyckerhoff et Widmann A.-G.2 Dans ces ponts ä deux
articulations avec tirant il se produit, ainsi qu'on le sait, de tres grands moments
de flexion residuels, par suite du raccourcissement de l'arc et de l'allongement
du tirant. Dans le raccourcissement de l'arc, nous ne considerons d'abord que
le raccourcissement resultant des forces de compression et du retrait. Je

parlerai plus tard de l'influence plastique de l'ecoulement par viscosite. Par
une mise en tension prealable du tirant, au moyen de verins hydrauliques, il
est actuellement possible que Faxe du Systeme mis e(n tension preliminaire soit,
sous l'effet du poids du Systeme, identique ä l'axe projete, c'est-ä-dire que les
deux axes aient exactement le meme surbaissement 1/f de teile sorte que les

moments de flexion additionnels resultant de la deformation disparaissent. Le
tirant doit se raccourcir de la meme facon que l'arc, c'est-ä-dire que nous devons
tendre le tirant non seulernent de la mesure de son allongement par les forces
de traction, mais aussi de la mesure du raccourcissement de l'arc et, afin de

pouvoir realiser cela, il faut laisser ouvert dans le tablier de beto,n arme un joint
de la grandeur de ce raccourcissement de la voüte, qui ne sera ferme qu apres
la mise en traction du tirant. Par ce procede de mise en tension prealable et la

Separation du tirant de la section du tablier de beton arme, il est possible
d'eliminer non seulernent les moments de flexion residuels de l'arc, mais en

meme temps aussi les contraintes de traction dans le tablier de beton arme.
Apres la traction on peut betonner les ancrages de traction de teile sorte que
ces derhiers forment avec le tablier de beton arme un tirant commun pour la

poussee horizontale resultant de la charge utile. Par suite de cette poussee
horizontale engendree par la charge utile, il se produit cependant de faibles
efforts de traction dans le tablier de beton arme, que l'on peut toutefois eliminer
aussi en augmentant, apres la fermeture du joint, la tension des ancrages de teile
sorte que les precontraintes de compression qui en resultent dans le tablier de

beton fassent plus" tard equilibre au contraintes de traction resultant de la

poussee horizontale engendree par la charge utile.
Le procede decrit a trouve une large application au cours de ces dernieres

annees dans la construction des hangars d'aviation en are et pour des portees
allant jusqu'a 100 m. Dans ce cas, les gros fers ronds formant le tirant sont

2 Fr. Dischinger: „Beseitigung der zusätzlichen Biegungsmomente im Zweigelenkbogen mit
Zugband", Congres international des Ponts et Charpentes, Zürich 1932. Beton und Eisen
1932. Science et Industrie 1932.
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placees dans une fente situee dans terre et, apres la mise en tension, ce tirant
est beton ne pour le proteger contre la rouille. L'adaptation du tirant doit se

faire en meme temps que le decoffrage.
Comme le Systeme mis en traction prealable doit etre semblable au Systeme

originel, apres l'elimination complete des moments de flexion residuels resultant
de la compression de l'arc et de l'allongement du tirant et comme le raccourcissement

de l'arc est donne par le rapport de la contrainte au module d'elasticite,
il suffit pour le decoffrage de tres faibles abaissements aux pivots. Par exemple
on obtient pour une compression de l'arc de ö 60 kg/cm2 et un module
d'elasticite du beton de Eb 210000 kg cm2, un abaissement de la de de

1/3500. Le decoffrage qui ne se fait que par traction et precontrainte du tirant
et, en une partie negligeable, par Fabaissement de l'echafaudage fait
disparaitre presque completement les contraintes de flexion importantes qui se

produisent lors du decoffrage habituel de l'arc au mo\en de pivots.
L'abaissement de la cie donne avec 1/3500 ne se rapporte evidemment qu'ä

l'affaissement elastique lors du decoffrage. II faut encore ajouter l'ecoulement

par \iscosite qui se produit immediatement apres de decoffrage et de l'influence
duquel nous voulons parier plus en detail plus tard. II en resulte aussi des

raccourcissements importants dans l'axe de la voüte et par le fait meme des

affaissements de la cie et des deformations du Systeme. Les influences de ces

raccourcissements de l'arc sur le jeu des forces sont cependant foncierement
differentes des influences du retrait ou du raccorcissement elastique de l'arc.
Monsieur le Dr. Mehmel a fait pour la premiere fois allusion ä ce fait lorsque
l'on a parle des influences de l'ecoulement par viscosite pour les hangars d'avia-
tion ä grande portee, dont nous avons parle ci-dessus. L'ecoulement par viscosite
est un processus purement plastique. Pour le cas oü l'arc a exactement la forme
de la ligne funiculaire, lors de l'elimination des influences de l'allongement du
tirant et du raccourcissement elastique de l'arc, on aura de nouveau, apres la
deformation plastique, une ligne funiculaire. La deformation plastique n'annule
ainsi aucun moment de flexion, le Systeme agit alors comme s'il avait ete be-
tonne dans cette forme. L'affaissement de la cie, engendre par l'ecoulement

par viscosite, ne se fait sentir que dans un faible agrandissement de la poussee
de l'arc, correspondant ä la fleche diminuee. Nous voyons ainsi que l'ecoulement

par viscosite a une toute autre influence qu'un raccourcissement elastique
de l'arc. Ce dernier engendre une reduction de la poussee de l'arc et, par le
fait meme, des moments de flexion additionnels dans l'arc qui ne doivent etre
eiimines que par une traction du tirant, tandis que l'ecoulement par viscosite
engendre un faible aecroissement de la poussee de l'arc sans qu'il en resulte
des moments de flexion additionnels. Nous n'avons donc pas besoin de tenir
compte de l'influence de l'ecoulement par viscosite lors de la mise en tension
du tirant et nous ne devons pas du tout l'eliminer par une traction unique du
tirant, car cette traction unique aurait une nature elastique et engendrerait des

moments de flexion. Disons brievement en passant que l'ecoulement par viscosite

peut produire d'autres influences tout-ä-fait importantes lorsque l'arc n'est pas
execute d'apres la ligne funiculaire. Par suite de la repartition irreguliere des

contraintes de compression qui en resulte dans la section, il existe differentes
mesures d'ecoulement par viscosite pour les differentes fibres et par consequent
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des deformations du Systeme et ainsi de nouveau des moments de flexion
additionnels qui sont difficiles ä concevoir.

Le procede esquisse ci-dessus, sur la base d'un pont en are qui represente
le cas special d'un Systeme ä contre-fiches, peut evidemment etre applique ä

toute autre forme de Systeme ä contre-fiches avec membrure comprimee en are
et membrure tendue droite. A ce point de vue U. Finsterwalder a accelere le

developpement de cette idee avec sa proposition d'un pont ä voüte mince avec

precontraintes, pour le concours du Pont des Trois Roses ä Bäle (Projet Dycker-
hoff & Widmann A.G.). Son projet se compose d'arcs en porte-ä-faux (fig. 1)
des deux cötes, sur une pile fortement encastree dans le rocher. La poussee de

ces voütes en encorbellement devait etre prise par des cäbles droits, mis en
contrainte prealable, reliants les deux cles. La mise en tension de ces cäbles

en acier ä haute resistance devait se faire en meme temps que le decoffrage du

pont, au moyen de verins hydrauliques. Cette forme de pont proposee par U

Finsterwalder est aussi un Systeme ä contre-fiches avec membrure tendue droite.
On peut representer cette voüte en porte ä faux comme la figure inverse d'un
are ä deux articulations. Les parois qui renforcent la voüte arrivent jusqu'a
la hauteur du tablier, respectivement du tirant; on peut donc concevoir ce

Systeme ä contre-fiches comme une poutre en porte-ä-faux des deux cotes de

l'appui. A cote de ce projet pour le pont des Trois Roses ä Bäle, U. Finsterwalder

a execute deux autres projets, qui n'ont pas ete publies et qui sont une
application du principe du Systeme ä contre-fiches mis en tension prealable.

Fig. 1.

II. Ponts en poutre mis en tension prealable.
Alors que dans les arcs mis en tension prealable les deformations plastiques

resultant de l'ecoulement par voscosite sont sans influence sur la mise en

tension, les conditions sont fortement differentes dans le cas des poutres.
L'ecoulement par viscosite engendre, de meme que le retrait et les contraintes
dc compression, une reduction de la longueur du corps de beton et par consequent

la chute de contrainte resultant de l'ecoulement par viscosite dans les

fers de tension est fortement agrandi. Freyssinet a par consequent propose pour
les fers de traction des aciers speciaux avec tres haute limite d'ecoulement,

pour eviter de fortes sollicitations. Ainsi la chute de contrainte est fortement
plus faible par rapport ä la precontrainte originelle. De meme que Koenen,
Freyssinet tend des fers droits avant le coulage du beton; il se sert du coffrage
comme culee et ne met le beton qu'alors. Apres le durcissement du beton les

efforts dc tension sont transmis du coffrage au beton. Freyssinet prevoit encore
une mise en tension des etriers et il obtient ainsi un beton soumis ä une
precontrainte de compression dans toutes les directions, qui peut facilement suppor-
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ter les contraintes de flexion et de cisaillement qui se presentent. Le procede de

Freyssinet a sans doute une importance extraordinaire pour les pieces executees

en fabrique, surtout en connexion avec ses propositions d amelioration du beton

par reduction des apparitions d'ecoulement par viscosite.3

L'application de cette idee me parait etre difficile dans les constructions de

ponts et de halls ä grande portee, d'une part parce que les precontraintes
deviennent si grandes qu'elles ne peuvent etre supportees que par une execution
tres solide des coffrages servant de culees (par exemple en fer) et d'autre part
parce qu'au moyen des fers de tension il faut appliquer des moments egalement
grands pour chaque section de la poutre alors que les moments resultant du

poids propre ont l'allure de courbes. L'application d'aeiers ä tres haute limite
d'ecoulement presenterait encore des difficultes.

C'est pourquoi l'auteur a choisi, pour la mise en tension des ponts de grande
portee, un autre chemin, qui est un developpement de l'idee contenue dans la
Patente DRP 535 440 et au moyen duquel on doit pouvoir executer la mise en
tension avec l'acier St 52, en eliminant la chute de contrainte resultant de
l'ecoulement par viscosite et du retrait. II est ainsi possible d'executer des poutres
simples de beton arme jusquä 80 m de portee et des poutres continues avec
ouvertures allant jusqu'a 150 m, tout en conservant les contraintes admissibles
actuelles et en supprimant les contraintes de traction par flexion.

Avant de passer ä la description de ces constructions avec precontraintes, il
serait interessant de considerer les portees realisees jusqu'a ce jour. La portee
lirnite des ponts en poutres pleines de beton arme se trouve actuellement
ä 30 m environ. Lorsque la portee croit, le poids propre croit tres rapidement
d'une part ä cause de l'augmentation de la hauteur des poutres et d'autre part
par suite de la largeur plus grande des ämes qui est necessaire pour la mise en
place des nombreux fers d'armature. Avec cet aecroissement rapide du poids
propre, on obtient tres vite une limite jusqu'a laquelle le beton arme peut encore
coneurrencer les legers ponts metalliques. Par suite de la forte reduction des

moments de flexion dans les poutres continues ou les poutres du Systeme
Gerber, il est possible d'atteindre des portees sensiblement plus grandes. La
plus grande poutre continue executee jusquä ce jour, le pont sur le Rio de Peixe
au Bresil, a une portee de 68 m. Aux points de vue construetif et statique
il est toutefois possible d'atteindre des portees allant jusquä 100 m. Je me
base sur le projet du Prof. Morsch4 pour le pont des Trois Roses ä Bäle avec

portees de 56+ 106+56 m et du projet qui n'a pas ete publie pour un
pont-route sur la Süderelbe pres de Hamburg avec portees de 64,5+103 +
102 + 103 + 64,5 m, qui a ete projete par moi-meme et presente par les Maisons

Dyckerhoff & Widmann, Wayss & Freytag, Christian et Nielsen. Le coüt
dc ce pont en poutre de beton arme ä grandes portees n'etait pas beaucoup
au-dessus du coüt d'un pont metallique, mais cependant la difference etait
süffisante pour determiner le choix de l'acier.

Une amelioration de la possibilite de concurrence des ponts en poutre de beton

8 Freyssinet: Une revolution dans les techniques de Beton, Paris librairie de l'ensoignement
technique Leon, Eyrolles, Editeur, 1936.

4 S. Beton und Eisen 1931, cahier 13, 14.
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arme peut etre realisee par la mise en tension prealable qui permet une reduction
appreciable du poids propre. La mise en tension prealable exige les conditions
suivantes:

a) La chute de contrainte des fers de traction par suite du raccourcissement
posterieur du beton, resultant du retrait et de l'ecoulement pas viscosite doit
etre si possible completement eliminee.

b) II doit etre possible de mesurer en tout temps les contraintes dans les

ancrages mis sous tension et de les replacer exactement par une installation de

reimise en tension appropriee.
c) L'execution de la mise en tension prealable doit pouvoir se faire par les

moyens les plus simples et, en tenant compte de l'economie et de l'execution
simple et rapide, par des fers ronds.

d) Les contraintes de traction du beton doivent etre completement eliminees
ou tout au moins reduites ä tel point que toute fissure de l'epaisseur d'un
cheveu soit exclue.

e) Les fers de tension doivent avoir une forme teile que par eux la plus
grande partie du poids propre soit transmise aux appuis afin de soulager le
beton de ses grandes contraintes de cisaillement, de teile sorte que l'on s'en tire,
meme dans les plus grandes portees, avec des ämes de 30 ä 40 cm d'epaisseur.

f) La mise en tension doit se faire de .teile fagon que la section de beton arme
soit utilisee si possible aux deux bords jusqu'a la contrainte maxima admissible,

pour le poids propre et la charge utile. •

g) Une Solution plus complete que celle donnee sous f) se presente lorsque
nous obtenons que dans le pont mis en tension prealable il ne se produise dans
la poutre, sous l'effet du poids propre, que des forces de compression contrees,
de teile sorte que la poutre agisse comme une barre chargee centriquement.
Cela aurait l'avantage que l'on obtiendrait pour la poutre, sous l'effet du poids

propre, des raccourcissements elastiques et plastiques, mais aucune deformation
plastique, de teile sorte que, pour un tel pont, il ne se presenterait aucun flechissement

pour le poids propre. On n'aurait des flechissements que pour la charge
utile, mais ils sont de nature elastique, car la charge utile n'est pas une
surcharge permanente.

Afin de remplir les conditions a) et b) nous devons, comme dans la patente
DRP 535 440, sortir les fers principaux de la section de beton, car, dans ce cas

seulernent, nous sommes capables d'eliminer de nouveau la chute de tension,

correspondant ä la traction ou au cisaillement qui s'est produit, au moyen d'une
nouvelle mise en tension des ancrages apres une mesure des containtes.

Pour satisfaire ä la condition c), la precontrainte doit se faire au moyen de

foits fers ronds et non pas au moyen de profils soudes. Nous ne pouvons
cependant pas maintenir ces fers ronds dans la position necessaire, mais nous
possedons aujourd'hui dans la soudure ä resistance un moyen tout-ä-fait süffisant

pour preparer sur le chantier meme des fers ronds d'une longueur
quelconque. La soudure ä resistance est sans doute la plus satisfaisante et lorsqu'-
apres le soudage lui-meme on chauffe l'endroit du Joint jusqu'au rouge, sur une
certaine longueur, on peut facilement refouler l'endroit de la soudure, afin
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d'agrandir la section du joint. En meme temps on peut eliminer aussi les

contraintes propres qui se produisent lors du soudage, par suite de la forte chute
dc temperature.

Pour remplir les conditions d) et g), les ancrages doivent etre disposes en
forme de contre-fiches. La forme du Systeme ä contre-fiches doit autant que
possible etre adapte ä la courbe des moments pour le poids propre. Lorsque
l'on dispose la section de beton arme d'une fagon intelligente, on peut obtenir

que pour la charge utile, conformement ä la condition f), il existe des
contraintes semblables dans les bords ou que, d'apres la condition g), les moments
et les efforts tranchants resultant du poids propre soient completement eiimines,
de teile sorte que la poutre mise en tension prealable agisse, pour le poids
propre, comme une colonne chargee centriquement. Nous voulons montrer
maintenant la mise en application de ces idees sur deux exemples de ponts en

poutre avec tres grandes portees.

1) Pont Systeme Gerber avec portees de 98,5 + 110 + 125 + 110 -j- 98,5.
Le pont est represente ä la fig. 2. Toutes les poutres simples ont une portee

de 70,0 m. Les poutres avec encorbellements ont par contre une portee de
110 m avec porte ä faux de 27,5 m, de teile sorte que l'on obtient pour la
travee mediane une portee de 125 m. La hauteur des poutres est, d'une fagon
continue, de 5 m. Le rapport de la hauteur de la poutre ä la portee est donc de

1/25 pour la travee mediane et de 1/22 pour les poutres avec encorbellements.
Par rapport aux ponts metalliques, la hauteur des poutres est extraordinairement
faible et, malgre l'elancement tres grand, les flechissements resultant de la
charge utile restent dans les limites admises. Pour le calcul, on prit comme base

un pont-route de lere classe avec chaussee large de 8,5 m et deux trottoirs
de 2,0 m de largeur chacun. Le poids propre des poutres suspendues se mon-
tait ä 29,65 t/m, y compris les entretoises necessaires et le poids des fers de
traction places hors de la section de beton: pour les poutres avec encorbellements

par contre, le poids etait de 35,10 t m car on a tenu compte des moments
variables düs ä la charge utile, qui ont exige la disposition d'une dalle de
compression inferieure. La charge utile constante de la poutre suspendue se monte,
d'apres les prescriptions allemandes, ä px 5,87 tm. A cela s ajoutent encore
les charges concentrees, constituees par un rouleau compresseur de 24 t et

par deux camions de 12 t. De lä on peut calculer, apres soustraction de la

charge utile permanente, une charge de Substitution de P1 27,5 t. Pour les poutres
avec encorbellements, de 110 m d'ouverture on obtient, pour les valeurs
correspondantes, p2 5,52 tm et P2 29,7 t. Pour les porte-ä-faux pour lesquels,
d'apres les prescriptions allemandes, la portee totale de 125 m est determinante,
on obtient p3 5,4 t m et P3 30,0 t.

Pour simplifier le calcul nous supposons, contrairement aux prescriptions, que
pour la determination des moments negatifs de la poutre avec encorbellements, la
charge concentree P peut agir en meme temps aux deux extremites. Les
moments resultant du poids propre et de la charge utile, engendres par cette

surcharge, sont rassembles au Tableau 1 et reportes ä la fig. 3, ä savoir: du
cote gauche les moments du poids propre et du cote droit les moments de la

charge utile ainsi que les moments extremes Mmax et MnAmin»
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Fig. 2. Pont Systeme Gerber mis en tension prealable.
Fig. 3. Representation des moments du poids propre et de la charge utile.
Fig. 4. Coupe en long de la poutre suspendue.

Fig. 5. Coupe en long de la poutre avec encorbellements.

Fig. 6. 6 a. Section I—I, de la poutre suspendue.
6 b. Section II—II de la poutre avec encorbellements.
6 c Section III—III de la poutre avec encorbellements.

Fig. 7. Moments et efforts tranchants pour le poids propre apres
la mise en tension prealable.

Fig. 8. Disposition des articulations.
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Tableau 1.
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Mg + Mp - Mp

+18200 + 4080 —

+ 9600 + 9160 - 8075

- 45200 — - 8075

Mn Mn

milieu de la poutre suspendue

milieu de la poutre avec
encorbellements

au droit des piles

+18280

+18760

- 45200

+18200

+ 1525

- 53275

tm

tm

tm

Dans les fig. 4 et 5 on a represente les poutres suspendues et les poutres
avec encorbellements, avec les ancrages de traction places hors de la section de

beton, entre les deux parois. Les fig. 6a ä 6c montrent la conformation de la

section au milieu de la poutre suspendue, au milieu de la poutre avec encorbellements

et au milieu de l'appui. Nous parlons d'abord de l'influence de la
precontrainte sur le poids propre.

a) Les efforts internes sous l'effet du poids propre.
Dans les poutres suspendues, la membrure tendue est constituee de 36 0

100 mm 2820 cm2. Les fers de la membrure tendue sont ancres aux extremites

de la poutre suspendue (a), dans la dalle renforcee du tablier. Les ordonnees
de la membrure tendue ont ete determinees de teile sorte que tout le poids propre
soit transmis par la membrure aux appuis et pour cela la poutre de beton arme
est appuyee aux brisures de la membrure tendue au moyen d'appuis ä rouleaux
ou de balanciers. Par consequent la poutre de beton arme n'est plus libre sur
70 m pour le poids propre mais seulernent encore sur la distance de deux
entretoises, qui sont disposees tous les 14 m; la poutre est ain'si continue sur 5

travees. Les moments du poids propre sont ainsi reduits ä 1 40 et les efforts
tranchants sont reduits au 1/5 environ (cf. fig 7). La mise en tension de la
membrure de Suspension se fait au moyen de verins h> drauliques. Ces derniers
peuvent etre places aux points d'ancrage (a) pour tirer, suivant leur longueur,
les fers qui, ainsi que nous l'avons dejä dit, doivent etre appuyes aux entretoises
et mobiles dans le sens longitudinal, ou bien les verins peuvent etre appliques
aux pliures de la membrure de Suspension (b). Dans le dernier cas la mise en
tension se fait en deplagant vers le bas ces pliures, au moyen des verins, d'une
valeur qui correspond ä l'allongement des ancrages de traction. Ce genre de

mise en tension n'entre en ligne de compte, pour des raisons pratiques, que
pour la poutre suspendue, c'est-ä-dire pour la poutre simple. Pour les poutres
avec encorbellements, la traction dans le sens longitudinal est beaucoup plus
appropriee. A la fig. 8 on a represente les appuis mobiles de la membrure de

Suspension, fixes aux entretoises; la fig. 8a represente un appui ä rouleau. la fig 8b
un appui ä balancier et la fig. 8c un appui ä balancier avec balancier interchan-
geable, pour le cas oü la mise en tension se fait non pas danis le sens des fers
de traction, mais perpendiculiaurement ä ces fers, par agrandissement de la
distance aux entretoises. Le deplacement des pliures des fers de Suspension se

fait au moyen des tirants (c) de la fig. 8c et avec des presses hydrauliques:
les presses sont appuyees sur la poutre de beton arme au moyen de profiles
en I. A la fig. 9 est representee l'installation de traction des fers ronds, sous
forme d'une presse hydraulique circulaire.

50 F
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Fig. 8. 8 a. Appui ä rouleau pour la membrure de Suspension.
8 b. Appui a balancier pour la membrure de Suspension.
8 c. Appui ä balancier pour la membrure dc Suspension avec balancier interchangeable.

Fig. 9. Installation de mise en tension.



Compensation des efforts de traction engendres par la flexion 787

En meme temps que l'on procede ä la mise en tension des fers de Suspension,
on decoffre le pont. En realite le processus est inverse car, par la mise en tension
des fers d'ancrage, le poids propre est transmis du coffrage au Systeme ä contre-
fiches, ce qui decharge le coffrage. Un abaissement de l'echafaudage n'est
necessaire que pour compenser l'allongement du bois sous l'effet de la decharge.
Pour que le poids propre du pont soit transmis ä la membrure de Suspension,
il faul tendre les fers jusqu'a 1900 kg/cm2 ce qui donne ä la poutre de beton

arme une precontrainte de compression de l'ordre de 5350 t. Comme l'ancrage
de la membrure de Suspension se fait dans la dalle du tablier, renforcee dans

ce but, l'axe neutre doit se trouver tres haut pour eviter une trop grande excentricite

de la ,force de compression. Pour l'obtenir, la partie de la nervure centrale
est coupee suivant la fig. 4 et les parties inferieures des parois exterieures sont
eliminees de la collaboration statique par des joints transversaux. Les surfaces
des parois sont donc statiquement exclues au-dessous de la ligne (h) de la fig. 4.

Mais meme si l'on ne faisait pas cela, cette partie des parois ne collaborerait pas
car, d'apres la theorie exacte des disques, la loi des (sections planes ne pourrait
exister aux environs du point d'application de la force de compression. On realise
des conditions statiques plus nettes lorsque l'on elimine par des joints transversaux

la collaboration de ces parties inferieures des parois. La poutre suspendue
a ainsi la forme statique d'une poutre en forme de poisson. Ainsi on obtient que
la poutre ne soit sollicitee que par des forces de compression centrees sous
l'effet du poids propre. La position de l'axe neutre est representee ä la fig 4 (n).
Nous voyons que la distance de la membrure de Suspension (Z) ä l'axe neutre
est proportionnelle aux moments du poids propre et l'on a ainsi pour la poutre,
ainsi que nous l'avons dejä dit, que des forces de compression centrees. Pour
donner ä la section sur appui avec ses gros moments negatifs un grand bras de

levier des forces internes, on a supprime la collaboration de la dalle du tablier

par des joints transversaux. Statiquement la dalle du tablier ne collabore donc

pas, ces parties de la section sont representees ä la fig. 6c comme non hachurees.

A la fig. 10 nous avons represente Farticulation. Au moyen de la membrure de

Suspension (Z) le poids propre de la poutre suspendue est transmis aux appuis
de Fencorbellement. Cette reaction d'appui se decompose de nouveau en une
force de compression et une force de traction. La force de compression est

supportee par la plaque de beton de 60 cm d'epaisseur du porte-ä-faux, la
force de traction par contre, par le Systeme ä contre-fiches (Zt). La membrure
de Suspension (Zt) se compose de 4O01OOmm= 3140 cm2 et eile s'etend sur
toute la longueur de la poutre avec encorbellements de 110+ 2.27,5= 165 in.
Cette membrure n'est pas suffisamment resistante par elle-meme pour
transmettre aux appuis le moment total resultant du poids propre de l'ordre de

45 200 tm. C'est pourquoi on a introduit aux endroits des plus gros moments
negatifs et sur une longueur de 30 m une membrure auxiliaire (Z2), composee
de 20 0 100 mm — 1570 cm2. La membrure principale (Z1) ne transmet les

charges que jusqu'aux entretoises voisines des appuis, ces entretoises transmettent
les charges ä la membrure auxiliare (Z2) qui elle-meme transmet les charges
ä l'appui. Comme la membrure auxiliaire est de la moitie plus faible que la

membrure principale, son obliquite a ete choisie plus grande afm qu'elle puisse
transmettre les charges verticales de la membrure (Zx).
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b) Les efforts internes resultant de la charge utile.

Comme la poutre de beton arme soumise ä une precontrainte et liberee des
contraintes de traction par flexion ne presente que de petits flechissements sous
la charge utile, eile possede une beaucoup plus grande rigidite du Systeme
suspendu. II n'en resulte dans la membrure (Z) de la poutre suspendue
qu'un cisaillement de 411 t sous la charge utile. Du moment total resultant
de la charge utile et de l'ordre de 4080 tm, 1400 tm seulernent seront
Supportes par le Systeme forme par la poutre de beton arme et la membrure

de traction et tout le reste, 2680 tm seront Supportes par la poutre
seule. Ainsi donc 65,5o/o reviennent ä la poutre et 34,5 o/o au Systeme ä contre-
fiches. Dans les poutres avec encorbellements, la fraction qui revient au
Systeme ä contre-fiches est encore plus faible. Cela, parce que le Systeme ä

contre-fiches coupe plusieurs fois l'axe neutre et par consequent est beaucoup
moins influence par le flechissement de la poutre. Ces considerations nous
montrent que les charges utiles doivent etre principalement supportees par la
poutre mise en tension prealable. La poutre de beton arme est tres bien
appropriee car, par suite des grosses precontraintes de compression, eile est

capable de supporter les moments de la charge utile sans contraintes de traction

par flexion, par seule reduction des precontraintes de compression. Comme
dans la poutre avec encorbellements les moments positifs et negatifs sont
presque d'egale grandeur au milieu de la poutre, il faudrait aussi prevoir ici
une plaque inferieure de compression de meme epaisseur que la dalle du
tablier. Au moyen de la mise en tension prealable, par un Systeme ä contre-
fiches, le probleme du pont en poutre de beton arme sans contraintes de traction

par flexion est resolu.

d) Les influences de l'ecoulement par viscosite et du retrait.
Par l'influence des variations differentes de temperature de la poutre et de

la membrure de Suspension on obtient des moments de flexion additionnels,
par suite de l'allongement ou du raccourcissement relatif de la membrure de

Suspension par rapport ä la poutre. Comme les membrures se trouvent ä

Finterieur de la poutre, ces differences de temperature sont faibles. D'apres
les prescriptions allemandes, nous avons tenu compte d'une Variation de

temperature de + 5°. Les influences qui en resultent sur les contraintes du beton
et du fer sont donnees au tableau 2.

d) Les influence de l'ecoulement par viscosite et du retrait.
La mise en tension prealable de la membrure tendue pour la transmission du

poids propre engendre dans la poutre de beton arme des precontraintes de

compression allant jusqu'a 50 kg/cm2. Sous l'effet de ces contraintes de

compression on obtient un raccourcissement elastique du beton qui est cependant
sans influence sur la precontrainte, car nous pouvons en tenir compte lors de

la mise en tension, par un raccourcissement correspondant des fers de tension.
Par contre les raccourcissements de la poutre de beton arme par suite de

l'ecoulement par viscosite et du retrait exigent des mesures speciales, car ces
influences n'apparaissent qu'apres le decoffrage, c'est-ä-dire apres la mise en
tension des ancrages et engendrent une chute de tension importante dans les fers
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precontraints. Ces raccourcissements du beton s'etendent sur un temps
relativement long, specialement lorsqu'il s'agit de melanges maigres ou de melanges
avec faible module de finesse. Les modules d'ecoulement par viscosite sont
aussi fortement dependants de 1 age du beton lors de la mise en tension par
le decoffrage et de l'humidite relative de l'air. Cette chute de tension entraine
un deplacement partiel du poids propre du Systeme ä contre-fiches ä la

poutre de beton arme. On reduira evidemment cette influence prejudiciable
en faisant en sorte que le module d'ecoulement par viscosite du beton soit
aussi faible que possible. On obtient cela par des melanges gras, par une
bonne composition granulometrique, par un temps de durcissement avant
le decoffrage aussi long que possible, par l'emploi de ciments ä haute resistance
et par une irrigation intensive et longue du beton. (Cf. aussi les propositions de

Freyssinet sous 2.)

Malgre ces mesures il restera toujours un retrait et un ecoulement par
viscosite importants pour la chute de tension de la membrure de Suspension. Pai

exemple on obtient pour un module de retrait et d'ecoulement par viscosite de

40 • 10~5 apres le decoffrage, une chute de tension dans les fers de traction de

la poutre suspendue de 430 kg cm2 et dans les fers de la poutre avec
encorbellements d'environ 700 kg/cm2. Pour une precontrainte de 2000 kg/cm2
dans les membrures tendues, cela signifierait que 1/3 ä 1/5 du poids propre
total serait transmis des membrures de Suspension ä la poutre de beton arme.
On pourrait prqposer de choisir une precontrainte plus elevee lors du decoffrage.
On engendrerait alors des moments opposes dans la poutre du beton arme. Ces

mesures ne conduisent donc pas du tout au but poursuivi. Meme si la poutre de

beton arme supportait ces sollicitations, on obtiendrait une deformation plastique

par suite de ces moments importants. Le vrai moyen est de disposer ces installations

de mise en tension prealable de teile sorte que l'on puisse de nouveau les

faire entrer en action d'une fagon correspondante au raccourcissement de la

poutre, engendre par le retrait et l'ecoulement par viscosite, dans le but
d'eliminer de nouveau la chute de tension qui s'est produite et d'amener de

nouveau la precontrainte ä la grandeur calculee. Le mesurage des precontraintes

peut se faire de differentes fagons. Nous pouvons mesurer ces forces:
1) par des presses hydrauliques jaugees,
2) par des tensometres appliques directement aux fers de traction,
3) par mesure du flechissement de la membrure tendue, libre entre les pliures.
Comme dans notre projet nous avons dispose la membrure tendue et la

section de teile sorte qu'il ne se produise dans la poutre que des forces de

compression centrees sous le poids propre pour qu'apres le decoffrage de la

poutre de beton arme il ne se presente aucun flechissement, nous avons ä notre
disposition une quatrieme methode pour regier les tensions de la membrure
tendue.

4) Des que la poutre de beton arme presente, par suite du retrait et de
l'ecoulement par viscosite, un certain flechissement, par ex. 1 cm, c'est le signe
d'une certaine chute de tension qui est liee avec les moments de flexion dans la

poutre. Nous eliminons ces flechissements en mettant de nouveau en activite les
verins hydrauliques; nous ne levons plus maintenant la poutre que jusqu'a
l'axe neutre, mais plus haut, jusqu'a ce qu'elle presente un flechissement
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negatif de 1 cm. Avec le temps la poutre s'abaissera de nouveau par suite du
retrait et de l'ecoulement par viscosite, nous repeterons la mise en tension
posterieure ä des espaces de temps toujours plus grands, jusqu'a ce que le
retrait et l'ecoulement par viscosite soient completement eiimines. Cette
oscillation continue du flechissement autour de l'axe neutre fera que la poutre de

beton arme ne presentera qu'un raccourcissement plastique, mais aucune
deformation plastique de teile sorte que, du flechissement de la poutre de beton arme
elle-meme, on pourra toujours deduire la grandeur des forces qui agissent dans
les membrures tendues. Dans la position de l'axe neutre la contrainte effective
des fers correspond ä la contrainte calculee.

Dans les poutres avec encorbellements, Ies verins hydrauliques peuvent rester
aux points de mise en tension (at) sur le pont en service de teile sorte que la
chute de tension peut etre eliminee en tout temps correspondamment ä un
retrait et un ecoulement par viscosite. Dans les poutres suspendues par contre,
les points de mise en tension (a) sont places trop haut, c'est pourquoi les mises
en tension anterieures et posterieures doivent se faire aux pliures de la membrure

tendue (b), par agrandissement de la distance aux entretoises et par
allongement du balancier interchangeable (fig. 8 c). Dans l'exemple 2, d'une
poutre continue, nous montrerons encore un autre chemin pour la remise en
tension, qui permet d'executer la remise en tension par traction longitudinale
sans aucune interruption de trafic. Dans le tableau 2 qui suit, sont donnees les
contraintes du beton pour les sections I, II, III, oü se produisent les plus
grands moments de flexion.

Tableau 2.

Section I
öo öu

Section II
öo öu

Section III
öo öu

Poids propre
Charge utile + Mp

- Mp
Temperature

- 51,3

- 19,0

+ 1,3

- 51,0

+ 26,7

4- 7,4

- 46,7

- 42,3

+ 37,2

+ 0,1

- 46,7

+ 43,6

- 39,8

+ 3,6

- 53,5

- 2,4

+ 36,4
+ 10,1

- 53,5

+ 0,3

- 16,3

± 1,6

ömax pour charge utile
ömin J simple

- 50,0

- 71,6
- 16,9

- 58,4
- 9,4

- 89,1

+ 0,5

- 90,1
- 7,0

- 66,0
- 51,6

- 71,4

ömax 1

pour charge utile
ömin J double

- 50,0

- 90,6

+ 9,8

- 58,4

+ 27,7

-131,4
+ 44,1

-129,9
+ 29,4

- 68,4
- 51,3

- 88,7

Pour la charge utile simple on n'obtient aucune contrainte de traction dans
le beton ä la section II si l'on neglige la valeur insignifiante de + 0,5 kg/cm2.
Ce n'est que pour la charge utile double qu'il se produit dans la poutre de

beton arme de telles contraintes de traction par flexion de teile sorte qu'il se

produit des fissures de l'epaisseur d'un cheveu. L'armature de la section de
beton arme elle-meme est ä dimensionner pour que les fers puissent supporter
les forces de traction qui resultent de la charge utile double. De cette fagon la
resistance de la construction de beton arme n'est de loin pas detruite. Avec

l'apparition des fissures fines il se produit une reduction importante des
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moments d'inertie et du module d'elasticite du beton arme et la charge utile
sera de plus en plus supportee par la construction ä contre-fiches tandis que la

poutre de beton arme sera dechargee. La rupture se produira lorsque les

fers du Systeme ä contre-fiches, de la meme fagon que les armatures de la

poutre, auront atteint la limite d'ecoulement, respectivement la limite de

rupture. Si l'on part de la limite d'ecoulement, le calcul montre que la poutre
suspendue n'est entrainee ä la rupture que pour 8 fois et la poutre avec
encorbellements pour 5 fois la charge utile. La securite des ponts soumis ä une
precontrainte est donc tres grande:

a) car les fers tendus ne sont utilises qu'ä 2100 kg/cm2, y compris les forces
additionnelles, tandis que 2400 kg/cm2 sont admissible. Les forces additionnelles
resultant du vent et du freinage seront prises pour de tres faibles contraintes
de la section de beton arme.

b) Quoiqu'il ne se produise aucune contrainte de traction par flexion sous
la charge utile simple nous avons cependant prevu, pour des raisons de securite,
de tres fortes armatures dans la poutre, ce qui releve la securite ä la rupture.

c) Le poids propre de ces ponts massifs est plus eleve que celui des ponts
metalliques et ils sont par consequent beaucoup moins sensibles ä un aecroissement

des charges utiles.
II est encore interessant de connaitre les flechissements qui resultent, dans

ces ponts tres eiances, de la charge utile. Pour la poutre suspendue avec portee
de 1 =¦ 70 m on a calcule un flechissement de 1/3160. Pour la poutre avec
encorbellements, sensiblement plus elancee, avec portee 1 110 m le flechissement

est de 1/1100 et pour la travee centrale de grande portee, 1 125 m,
le flechissement est de 1/1000.

II aurait ete plus economique, et avant tout statiquement plus avantageux, de

choisir un rapport d'eiancement plus faible pour la poutre avec encorbellements,

par exemple de 1/20 environ, ce qui correspondrait ä une poutre de 5,50 m
de hauteur. On reduirait ainsi le flechissement de la poutre avec encorbellements

et de la travee mediane de 125 m jusqu'a environ 1/1500. On aurait
obtenu en meme temps pour les sections du tableau 2 des variations beaucoup
moins grandes dans les contraintes resultant de la charge utile, de teile sorte

que l'on aurait encore pour la charge utile double une securite süffisante par
rapport ä la fissuration.

La protection des fers de Suspension contre la rouille peut etre realisee de la
fagon la plus simple par un enduit d'asphalte et un recouvrement des fers par
du jute. Mais on peut aussi enrober les fers sous la forme dune plaque qui
n'est reliee ä la construction de beton arme qu'aux endroits d'ancrage et qui
pour le reste, en tant que membrure de Suspension, est libre entre les pliures.
Le betonnage se fera de preference apres la mise en charge du pont, pour
eviter qu'il ne se produise des contraintes de traction dans la dalle de beton
arme par suite du retrait. Lorsque tout le retrait et tout l'ecoulement par
viscosite sont termines on peut betonner les fers de traction, de teile sorte que
la nouvelle dalle de beton arme soit fixee aux parois. On obtient ainsi une
construction de beton arme monolithique qui presente ä Fegard de la charge
utile un mode d'agir different de la construction ä contre-fiches qui doit etre
prise en consideration dans le calcul.
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2) Pont en poutre continue avec portees de 100 + 150 + 100 m
(%• ii).

Pour le calcul nous choisissons la meme section que dans l'exemple 1 et,

pour la travee mediane de 150 m de portee, la meme hauteur de poutre de

5,0 m. Pour les travees extremes, qui sont tres defavora^blement sollicitees, nous
admettons par contre une hauteur de poutre de 6,25 m. Le moment d'inertie
fortement plus grand des ouvertures laterales produit une forte decharge de la
travee centrale. Les moments du poids propre et de la charge utile que l'on
obtient pour une poutre continue ordinaire sont donnes ä la fig 12. En plus
des moments d'encastrement exterieurement hyperstatiques de la poutre continue
on a maintenant encore les forces interieurement hyperstatiques de la membrure
de traction. Afin de ne pas compliquer le calcul d'une part et d'autre part afin
d'obtenir des effets statiques simples, nous devons limiter autant que possible
le nombre des contre-fiches. En partant de cette consideration ainsi que d'autres,
nous voyons qu'il est necessaire d'avoir une contre-fiches s'etendant sur toute
la longueur de la poutre, ancree aux extremites de la poutre et clisposee de

teile fagon qu'elle soit capable de transmettre aux appuis la totalite du poids
propre. De meme que dans le premier exemple, la contre-fiches doit etre

appuyee sur toute la longueur de la poutre aux entretoises et rendue mobile au

moyen de rouleaux ou de balanciers. Sa forme doit etre determinee de teile sorte

que sa distance de l'axe neutre de la poutre soil proportionnelle aux moments
du poids propre.

Par suite de la grande difference entre les moments du poids propre, sur les

appuis et en travee, on obtient pour la section sur appui une beaucoup plus
grande hauteur de la poutre (fig. 13 a). C'est pourquoi, pour des raisons
pratiques, il faut abandonner le principe de la contre-fiches simple s'etendant
sur toute la longueur de la poutre et disposer une contre-fiches auxiliaire
(Z2) ä l'endroit du plus grand moment negatif (fig. 13 b). La force de cette
contre-fiches est ä determiner de fagon ä obtenir M,ff Z1fx + Z2f2 de teile
sorte que, de nouveau, tout le poids propre soit supporte par la membrure de

Suspension. Comme le montre la fig. 13, on a, dans ce genre de mise en tension,
une combinaison de membrures de Suspension et de contre-fiches, car, non
seulernent la membrure de Suspension est courbe, mais aussi la poutre agissant
comme membrure de compression est incurvee par rapport ä son axe neutre.
Par la mise en tension suivant les fig. 13 a et 13 b nous avons obtenu qu'il ne
se produise dans la poutre continue que des forces de compression centrees

pour le poids propre, si l'on neglige les faibles moments de flexion pour la
transmission des charges d'une entretoise ä l'autre. C'est de cette fagon que Fon
a execute la construction du pont continu et que l'on a donne la forme du

Systeme de Suspension d'apres la fig. 14. Les sections au milieu des travees
sont representees aux fig. 15 a et 15 c et la section sur appui est donnee ä la

fig. 15 b.

Comme la contre-fiches Z1 s'etend sur toute la longueur de la poutre, on a
ainsi de tres longs fers ronds, que l'on peut confectionner, piar soudage sur
place, sans difficulte mais qui sont difficiles ä placer par suite de leur grand
poids. On peut recommander de joindre ces fers tres longs, d'apres la fig. 6,
ä un ou plusieurs balanciers d'acier. Ce mode de joint n'influence pas les
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forces dans les membrures. Comme les joints peuvent se trouver ä Finterieur
de la poutre de beton arme, les verins hydrauliques doivent rester en place
aussi longtemps que le retrait et l'ecoulement par viscosite peuvent se produire
et que la derniere mise en tension a ete executee. Meme pour le cas du pont
continu, l'influence de la charge utile sur les contraintes de la membrure de

Suspension continue est faible, car cette membrure recoupe plusieurs fois
l'axe neutre. II en est de meme pour la membrure auxilaire (Z2) car, sous la

charge utile, il ne peut presque pas se produire dans la poutre de beton arme
des deformations sur cette courte distance, specialement si l'on tient compte
des tres fortes voütes. Pour la membrure de Suspension (Zj), 40 0 100 mm
etaient necessaires et pour la membrure auxiliaire 20 0 100 mm. Malgre
les portees beaucoup plus grandes de l'exemple 2, on pouvait s'en tirer avec
les memes sections de fer. La raison en est l'influence favorable de la
continuite. Pour obtenir une position plus basse de l'axe neutre, et par consequent
un bras de levier plus favorable, dans le domaine des moments negatifs pour
les membrures de Suspension, specialement aux sections sur appuis, il etait
necessaire, comme dans le premier exemple, d'exclure la collaboration de la
dalle du tablier par des joints transversaux, ä savoir dans la region de l'entretoise
6 ä l'entretoise 10. Sur cette distance, la dalle du tablier sera executee
conformement äla fig. 17. La transition ä Fexclusion complete de la dalle du tablier
doit evidemment etre progressive. On peut l'obtenir de la fagon la plus simple

par une graduation des joints transversaux.
Contrairement ä ce que l'on a dans la poutre Gerber, la membrure auxiliaire

(Z2) n'est pas ancree, dans le cas de la poutre continue, dans la dalle inferieure
de compression, mais aux environs de Faxe neutre dans une plaque intermediaire
(fig. 18), ce qui permet d'eliminer toute contrainte secondaire resultant de

l'excentricite de l'application de la force. Cette Solution presente aussi l'avantage
de donner un renforcement intermediaire aux hautes parois de la section sur
appui. Vers les appuis, la force de cette dalle est doucement transmise dans
les parois, c'est pourquoi, d'apres la fig. 18, la plaque peut devenir plus etroite
vers les appuis. Les contraintes maxima dans les deux membrures de traction
se montent de nouveau ä environ 2100 kg/cm2. Les contraintes que Fon
obtient dans le beton aux sections 4,7 et 12 sont donnees dans le tableau 3.

Tableau 3.

Section 4

öo öu

Section 7

ÖO ÖU

Section 12
ÖO ÖU

Poids propre
Charge utile 4~

Temperature

Mp
Mp

- 43,5

- 22,9

4- 19,9

± 0,7

4- 43,5

4- 23,4

- 24,5

± 4,0

- 62,0 - 62,0

+ 28,5 - 18,0

- 5,2 + 3,9

+ 4,3 + 1,7

- 57,0 - 57,0

- 27,5 4- 47,5

4- 6,7 - 14,8

± 2,1 + 10,1

ömax - 22,9

- 67,1
- 16,9

- 72,0
- 29,2 - 56,4

- 71,5 - 81,7
- 48,5 4- 0,6

- 86,0 - 81,9

Ainsi que l'on peut le voir sur les tableaux 2 et 3, la repartition des
contraintes dans ces ponts mis en tension prealable est la meme que celle des
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Fig. 15. 15 a. Section I—I.
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negatifs du poids propre.

Fig. 18. Plaque intermediaire pour l'ancrage de la membrure auxiliaire
Z2 (section a—b)
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ponts en are. Dans ce cas, les contraintes le compression resultant de la force
de voüte sont depassees par la flexion resultant de la charge utile de la

temperature et du retrait. Dans les ponts en poutre precontraints, la force de

voüte sera remplacee par une compression artificielle engendree par des verins

hydrauliques au moyen des contre-fiches. La seule difference entre les deux

systemes consiste en ce que les ponts en poutre precontraints possedent une

plus grande securite vis-ä-vis d'un aecroissement de la charge utile. Des arcs

avec grande fleche ont, envers un aecroissement de la charge utile, une
securite n 2,5 environ. Dans les ponts surbaisses, cette valeur se trouve
entre n 3 pour les voütes massives et n 6 pour les arcs creux fortement
armes. Dans les ponts mis prealablement en tension, cette securite est plus
grande, car la membrure de Suspension vient d'autant plus ä l'aide de la poutre
sollicitee ä la flexion que Ton se rapproche de la rupture. Cela est aussi valable

pour les sections avec moments de la charge utile variables, sections dans

lesquelles par exemple, pour les moments de la charge utile, la membrure de

Suspension se trouve du cote oppose de l'axe neutre. A la rupture, Faxe neutre
se rapprochera fortement du bord de teile sorte que la membrure de Suspension

perdra son bras de levier par rapport ä l'axe neutre. Le moment negatif se

produisant pour n fois la charge utile sera supprimee par les moments du

poids propre, car ceux-ci ne peuvent plus etre Supportes par la membrure de

Suspension.
Si l'on compare le Systeme des ponts mis prealablement sous tension avec les

arcs dont n'ous avons parle au debut, on constate une similitude surprenante
dans la maniere d'agir. Dans les ponts en are la precontrainte permet de

supprimer les moments de flexion pour le poids propre et cela est une
consequence du fait que l'on a obtenu, par le raccourcissement du tirant et
des barres de Suspension, que le Systeme charge de son propre poids soit apres
le decoffrage geometriquement semblable au Systeme originel. Le Systeme n'est

que plus petit conformement au raccourcissement engendre par les contraintes
de compression. Nous avons obtenu le meme resultat dans les paragraphes
precedents pour des ponts en poutre. Sous le poids propre on n'obtenait aucune
deformation de la poutre, de meme, apres le decoffrage, la poutre ne modifie
pas sa forme car eile n'est sollicitee que par des forces de compressioin centrees,
comme dans les ponts en are. II ne se produit qu'un raccourcissement de Faxe
de la poutre, par suite de sa compression centree et par suite du retrait et de
l'ecoulement par viscosite.

Nous avons ainsi trouve le principe fondamental qui est determinant pour
la mise en tension prealable des systemes portants de beton arme, au moyen de
verins hydrauliques, nous voulons maintenant, dans la partie suivante, exposer
l'application de ce principe ä d'autres systemes de ponts. Comme je ne dispose
pas de la place süffisante dans le cadre de ce rapport, je dois fortement
resumer et je donnerai ailleurs un expose plus etendu.

Pour terminer je voudrais encore indiquer les dimensions approximatives
des deux projets decrits. Pour la poutre suspendue du pont Systeme Gerber,
il est necessaire d'environ 0,9 m3/m2; pour l'ensemble du pont Systeme Gerber
en moyenne 1,23 m3/m2 et 370 kg/m2 de fers ronds. La poutre continue avec
portee de 150 m exige les memes quantites de beton mais par contre 400 kg m2
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de fers ronds. Pour le pont des Trois Roses ä Bäle, avec 56+ 106 + 56 m de

portee, etudie par le Prof. Morsch, il serait necessaire de 1,64 m3/m2 de beton
et 350 kg/m2 de fers ronds.4

III. Ponts suspendus et ä arcs non rigides mis prealablement
en tension.

Nous parlerons d'abord des ponts suspendus, avec suppression de la poussee
horizontale. Au lieu de l'acier, nous utiliserons le beton pour l'execution de la
poutre de renforcement soumise ä la compression et nous verrons quels sont
les avantages et les inconvenients d'un tel Systeme mixte. Les flechissements
des ponts suspendus sont tres grands, ainsi qu'on le sait. Le plus grand
flechissement depend du rapport de la contrainte dans le cäble par suite de
la charge utile au module d'elasticite du cäble. Avec l'accroissement du poids
propre de la poutre raidisseuse le cäble doit etre plus fort et la contrainte dans
le cäble par suite du poids propre et par consequent le flechissement deviennent
plus faibles. Si l'on execute la poutre raidisseuse en beton arme on doit compter
sur un poids double du pont et par consequent les flechissements produits par
la charge utile seront environ reduits de moitie. Evidemment, la rigidite n'est

pas seule determinante, le cote economique a une beaucoup plus grande importance

encore. Le coüt du cäble sera lui-meme du double. Certaines economies

compensent ce rencherissement; l'application du beton arme pour la poutre
raidisseuse et la dalle du tablier est plus economique. Pour des portees allant
jusqu'a 200 m l'economie de tels ponts en construction mixte me parait prouvee.
Dans des ponts comme celui de Cologne-Mülheim, de 315 m de portee, la
methode de construction mixte ne peut entrer en ligne de compte que pour
des contraintes admissibles du beton de 130 ä 140 kg/cm2. Cela n'est pas
impossible avec les resistances que l'on peut atteindre actuellement d'environ
600 kg/cm2. Par suite des grands moments d'inertie des sections de beton arme
en forme de caison, on peut s'en tirer avec de faibles hauteurs de la poutre
raidisseuse. La fig. 19 represente un pont suspendu de ce type avec portee
de 60+ 200+ 60 m. La poutre raidisseuse n'a dans l'ouverture centrale qu'une
hauteur de 3,0 m, c'est-ä-dire 1/64 de la portee. Dans le pont de Cologne-Mülheim.

la hauteur de la poutre raidisseuse est de 6,0 m, c'est-ä-dire 1/52,5 de
la* portee. Malgre l'elancement plus grand de la poutre raidisseuse nous obtenons

pour le pont suspendu de la fig. 19 un flechissement de 1/725 pour la charge
utile alors que pour le pont de Cologne-Mülheim cette valeur est de 1/400.
II faut encore faire remarquer qu'ä Cologne-Mülheim la poutre raidisseuse est

une poutre du Systeme Gerber qui participe ä la transmission de la charge utile
aux appuis. Dans le pont suspendu de la fig. 19 par contre trois articulations
sont disposees dans la travee mediane de teile sorte que toute la charge utile
de cette travee est supportee par le cäble de Suspension seulernent. Dans les

travees lateerales la hauteur de la poutre raidisseuse est de 4,0 m car il se produit
lä, d'apres la fig. 20, de plus grands moments de flexion. La disposition de la
section est representee ä la fig. 21. Le poids propre du pont se monte ä

52,5 t/m dans la travee centrale et ä 63,5 t/m dans les travees laterales, y com-

Le premier pont execute d'apres ce Systeme est actuellement en construction.
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pris de cäble en acier ä haute resistance. Dans le calcul nous avons admis 8,5 t/m
pour la charge utile. Pour une fleche de 1/9 du cäble de la travee centrale on
obtient une poussee horizontale de 11800 t pour le poids propre et de

I 900 t pour la charge utile. De la contrainte admissible ö 5000 kg/cm2 dans
le cäble, 4310 kg/cm2 reviennent au poids propre et la petite valeur de

690 kg/cm2 ä la charge utile. A cette faible contrainte resultant de la charge
utile correspond le faible flechissement indique ci-dessus. Les contraintes du
beton dans la poutre raidisseuse sont donnees ci-dessous:

pour la traveee centrale pour les travees laterales

du poids propre — 67,3 — 64,0
de la charge utile — 24,5 — 24,9

Ömin — 91,8 — 88,9

Comme les contraintes resultant du poids propre sont tres faibles par rapport
ä la precontrainte de compression pour le poids propre, il ne faut s'attendre ä

des fissures fines dans la poutre raidisseuse que pour une charge utile fortement
multipliee.

L'influence de l'allongement du cäble et de la compression du beton, ainsi que
l'influence evaluee du retrait et de l'ecoulement par viscosite sur le flechissement,
peuvent etre eliminees de la fagon la plus simple comme l'indique la fig. 22,
en ce sens que la poutre suspendue de l'ouverture centrale peut etre placee au-
dessus de sa position definitive, comme cela se fait en construction metallique.
II en est de meme pour le montage du cäble. L'influence du retrait et do l'ecoulement

par viscosite est cependant difficile ä calculer et d'autre part s'etend sur
un long intervalle de temps. La supression exacte de cette influence doit se faire
en raccourcissant les barres de Suspension au moyen de verins hydrauliques (H),
d'une facon correspondant au developpement de l'ecoulement par viscosite.
La grandeur exacte du raccourcissement est donnee en tout temps par la condition

que le poids propre de la poutre raidisseuse ne doit engendrer aucune
flexion. II n'y aura pas de flexion lorsque la poutre ne presentera aucun
flechissement. La disposition des presses hydrauliques (H) pour le raccourcissement

des barres de Suspension se fait suivant la fig. 20. Ces presses restent
en place durant le service du pont aussi longtemps que le retrait et l'ecoulement

par viscosite n'ont pas completement disparus. En fermant plus tard l'articula-
tion centrale, comme cela se fait en construction metallique, la poutre raidisseuse

sert aussi ä la transmission d'une partie de la charge utile, ce qui reduit enore
le flechissement du pont sous l'effet de la charge utile. Cela n'est cependant pas
necessaire, car» les flechissements de ce pont suspendu de construction mixte ne
sont en eux-memes pas importants.

Pour terminer, nous voulons encore parier de l'arc non rigide de beton arme
mis prealablement en tension. Cette mise en tension doit se faire de teile sorte

que la poutre raidisseuse soit liheree de tout moment de flexion sous l'effet du

poids propre. Par consequent nous devons faire en sorte qu'apres le decoffrage
le Systeme soit geometriquement semblable au Systeme projete. L'arc non rigide

sollicite ä la compression se raccourcit de la grandeur La mise en tension

doit raccourcir la poutre raidisseuse et les barres de Suspension dans la meme
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mesure. II est necessaire de laisser d'abord un joint ouvert dans la poutre
raidisseuse, joint qui ne sera ferme qu'apres la mise en tension du tirant. La

fig. 23 represente la section d'un pont ä are non rigide, de 100 m de portee,
avec surbaissement f/1=1/7. L'arc non rigide est arme en spirale afin qu'une
hauteur relativement faible de la section soit süffisante. La poutre raidisseuse a

deux sections creuses qui doivent supporter les moments de flexion. Le poids

propre du pont se monte ä 24 t/m, la charge utile ä 6,0 t m. II en resulte une

poussee horizontale FL 2380 t et Hp_|_g 2910 t. Le tirant doit donc avoir
2910/2,1=1380 cm2. Nous prenons cependant 2000 cm2. Par la mise en

tension du tirant nous fermons d'abord le joint dc la poutre raidisseuse et nous
tendons le tirant ä 2400 kg/cm2; nous engendrons ainsi dans la poutre raidisseuse

une force de compression de 2000. 2,4—2380=2420 t. A cette force
dc compression correspond dans la poutre raidisseuse une contrainte de

compression de 38 kg/cm2. Pour la position defavorable de la charge utile, on
obtienl dans la poutre raidisseuse une contrainte de compression de 25 kg;cm2,
de teile sorte que la poutre raidisseuse ne subit aucune contrainte de traction

par flexion, meme pour la charge utile. Par suite de cette forte precontrainte
de compression la poutre raidisseuse est capable de supporter 21'2 fois la charge
utile avant que ne se produise une fissure fine.

Nous devons encore dire quelques mots sur l'influence de l'ecoulement par
viscosite et du retrait. La poutre raidisseuse se raecoureit sous cette influence
et il se produit dans le tirant libre sur toute la longueur du pont une chute de

tension qui peut etre mesuree tres exactement par le flechissement. Au moyen
des verins hydrauliques, qui sont places sur le tiranlt, il est possible d'eliminer
cette chute de tension par une remise en traction. Dans l'arc non rigide
l'influence de l'ecoulement par viscosite est beaucoup plus grande et par consequent

l'arc s'abaisse. Le flechissement de la poutre raidisseuse qui en resulte
doit etre elimine par raccourcissement des barres de Suspension, de la meme
fagon que dans le pont suspendu dont nous avons parle ci-dessus.

Nous avons ainsi montre que dans presque tous les systemes portants de beton
arme il est possible d'obtenir une mise en tension prealable au moyen de verins
hydrauliques, de teile sorte que le Systeme charge par son propre poids, reste
geometriquement semblable au Systeme projete et par la meine occasion il est

possible d'eliminer les contraintes de traction par flexion dans le beton. Les

ponts en poutre et en are de beton arme sollicites ä la seule compression ont une
duree d'existence presque illimitee. Cela est aussi valable, dans une mesure
beaucoup plus reduite, pour les membrures de traction en acier qui ne presentent
qu'une sollicitation oscillante faible. Les membrures de traction en acier peuvent
etre facilement changees plus tard. Dans les ponts en poutre cela est possible
meme sans interrompre le trafic.

Le procede esquissee, de la mise en tension prealable des systemes portants
de beton arme, peut aussi etre applique ä d'autres formes de poutres et tout
specialement aux constructions de halls. II est ainsi possible d'eriger des halls
avec portees bien au-dessus de 100 m. Je reviendrai lä-dessus dans une autre
publication qui paraitra plus tard.

Maintenant que nous avons clairement expose la maniere simple dont il est
possible d'eliminer la chute de tension resultant du retrait et de l'ecoulement par visco-
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site, il n'existe plus aucune raison de ne pas employer pour la mise en tension, au
lieu de l'acier St 52, les cäbles en acier ä haute resistance qui ont l'avantage de

suffire avec une section et un poids plus faibles. La protection des cäbles contre
la rouille est extraordinairement bonne et l'etirage des cäbles peut etre execute
avant le montage.

Resume.

En partant du Systeme des .arcs et des systemes ä contre-fiches mis sous tension
prealable au moyen d'un tirant, l'auteur montre qu'il est aussi possible d'eliminer
du beton arme les contraintes de traction par flexion dans les ponts en poutre,
les ponts suspendus et les ponts ä are non rigide, au moyen de tirants sous forme
de contre-fiches mis en tension prealable. II est d'autre part possible que, meme
dans les ponts en poutre, il ne se produise que des forces de compression
centrees, sous l'effet du poids propre. Le centre du probleme est que la mise en
tension prealable soit choisie de teile sorte qu'apres le decoffrage le Systeme
charge par son propre poids soit geometriquement semblable au Systeme projete,
c'est-ä-dire qu il peut se produire dans le Systeme portant charge par son propre
poids des raccourcissements engendres par les contraintes de compression. mais

aucune deformation importante.
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Arcs ä grande portee, en beton arme.

Weitgespannte Eisenbeton-Bogenbrücken.

Wide-span Reinforced Concrete Arch Bridges.

Dr. Ing. A. Hawranek,
Professor an der Deutschen Technischen Hochschule, Brunn.

I. — Generalites. — Proprietes du materiau, sollicitations
admissibles, forme de la section.

La construction des ponts en arcs ä grande portee en beton arme ainsi que
l'agrandissement des portees sont soumis ä une serie de facteurs. Tout d'abord
les proprietes du ciment, les resistances du beton et son comportement apres
l'execution de l'arc (retrait, deformation plastique) jouent un role important et
ensuite aussi la forme de la section de l'arc, la collaboration de l'arc et du tablier
au point de vue construetif, la fleche, la deformation de l'arc, le processus de

travail et de decoffrage ainsi que la construction des echafaudages.

A toutes les influences que nous venons de citer s'ajoute encore un facteur
important, le mode de calcul de l'arc ainsi que sa securite au flambage. Tous ces

facteurs jouent ici un role beaucoup plus important que dans les ponts de portee
moyenne et exigent un examen approfondi de toutes les influences ainsi que de

la resistance du sol. Jusquä un certain point, ce sont les tensions internes qui
sont determinantes pour l'accroissement de la portee. II est par consequent necessaire

de faire intervenir des considerations theoriques, pratiques et des essais pour
mettre au clair les differentes questions qui se posent lors de la construction des

arcs en beton arme de grande portee.
Dans le present travail, on fera des propositions sur le calcul plus exact et

l'execution de points en are de beton arme de grande portee et l'on parlera d'un
projet fait par l'auteur pour un pont de 400 m de portee, y compris tout le

procede de travail. On ne parlera en outre que de quelques influences considerees

jusqu'a present et qui sont importantes pour le calcul et la construction des

ponts en are de grande portee. Nous ne ferons aucune comparaison au point de

vue economique avec les ponts en are metallique de grande portee.

a) Proprietes des materiaux.

II est d'abord certain que l'on ne pourra executer des ponts en are de beton

arme de plus grande portee qu'avec un beton dont la resistance est nettement
plus grande. II est aussi necessaire d'avoir un ciment ä haute resistance. S'il a ete

possible jusquä present d'egaliser, par des procedes speciaux de decoffrage, les

51 F
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tensions dans les fibres extremes, c'est-ä-dire d'obtenir une meilleure repartition
sur tout l'arc, ä l'avenir on augmentera notablement la resistance ä la compression

du beton ainsi que sa resistance ä la traction.
Ce relevement de la resistance ä la traction du beton perd une partie de son

sens dans les tres grandes portees oü le poids propre du pont depasse de beaucoup

la charge utile, de teile sorte que lorsque la fleche est grande, on peut
obtenir, par une forme appropriee, des arcs de pure compression.

L'execution homogene et la consistance du beton sont aussi importantes des

que l'on ne peut eviter les influences des intemperies sur le beton de differents
äges qui constitue l'arc. Dans cet article on admettra un beton uniformement
prepare, dans les calculs de l'arc.

A l'heure actuelle, on peut obtenir avec des ciments speciaux des resistances
ä la compression allant jusqu'a 600 kg/cm2 (au pont de Traneberg la resistance
ä la compression d'un beton ä 400 kg de ciment portland ä haute resistance etait
de 620 kg/cm2). Le ciment fondu ä durcissement rapide nous parait tres bien
convenir. Pour un dosage de 300 kg de ciment pour un melange de 1200 1 de

sable et gravier, on a obtenu en France un coefficient d'elasticite de 350000 kg/cm2
apres 7 jours et de 450000 kg/cm2 apres 28 jours (Lossier: Genie civil 1932/11,
p. 205). Ces ciments ont un coefficient de retrait de 0,4 mm par m apres 30 jours
et de 0,5 mm apres 6 mois. Ce coefficient de retrait est plus grand que celui des

ciments portland ordinaires.
D'apres le cahier 227 des »Forschungsarbeiten auf dem Gebiete des Ingenieurwesens«

(Beton und Eisen 1923, p. 4), Graf a obtenu ä partir des deformations
elastiques de corps en beton les modules d'elasticite suivants:

W28 300 400 500 600 kg/cm2
Eb" 360000 418000 440000 463000 kg/cm2

On peut donc compter aussi bien sur de hautes resistances de cubes que sur de

hauts modules d'elasticite. Nous reparlerons plus tard des modules d'elasticite
d'arcs executes.

b) Sollicitations admissibles.

On peut, apres ce que nous venons de dire, relever la sollicitation admissible
du beton ä 200 kg/cm2 lorsque l'on utilise des dosages appropries et des ciments
ä haute resistance ou des ciments speciaux. II est evident que lorsque l'on admet
des sollicitations de 150 ä 200 k^/cm2, l'on doit encore etudier l'effet de telles
sollicitations sur les autres proprietes du beton et specialement sur le module
d'elasticite et le coefficient de deformation plastique. Ainsi que le montre le calcul
d'un projet d'arc de 400 m de portee (chap. VIII), on peut s'en tirer avec une
sollicitation admissible du beton de 160 kg/cm2. Lorsque 1 < 400 m les
sollicitations sont aussi plus faibles, seuls des are plus surbaisses exigent des tensions
admissibles plus elevees. Dischinger s'en est cependant tire avec une sollicitation
admissible du beton de 150 kg/cm2, pour un are ä trois articulations de 1

260 m avec une fleche extraordinairement surbaissee de 1/15,4. (Bautechnik 1934,

p. 658). Freyssinet dans le projet d'un are de 1000 m de portee est alle jusqu'a
une tension admissible de 280 kg/cm2; cette valeur nous parait haute, du moins

pour les temps actuels, mais 200 kg/cm2 seraient admissibles actuellement dejä.
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c) Forme de la section.

II est tout-ä-fait entendu que seules des sections creuses de l'arc ou eventuellement

des arcs en treillis n'entrent en ligne de compte pour les ponts ä grande
portee, car les dalles superieure et inferieure doivent supporter les fortes tensions
des fibres extremes. Ce n'est que lorsque nous possederons des donnees certaines

que nous pourrons dire si peut-etre le »beton traite« de Freyssinet apporte une
modification ä cette loi.

Lors dc la construction des ponts en are ä grande portee, la reduction des

tensions maxima, pour un are conforme ä la ligne des pressions ou avec egali-
sation partielle des tensions, peut se faire d'apres les trois points de vue suivants:

1° Par un.choix approprie de Faxe de la voüte, partant de la ligne des pres¬
sions en conservant la fleche donnee.

2' En tenant compte de la theorie de la deformation de l'arc oü la fleche est

legerement modifiee.
3° Par des mesures operatoires au moyen de verins hvdrauliques, lors du

decoffrage.

Alors que le point 1° est determinant pour les petits ponts, on doit tenir
compte ou du point 2° ou ä la fois des points 1° et 2° pour les ponts ä grande
portee.

II. — Beduction, dans les ponts en are, des tensions maxima par
correction de l'axe de la voüte (Theorie de l'elasticite).

La correction de Faxe, qui est rendue necessaire par la compression elastique
de Faxe de la voüte, peut conduire ä Fannulation des moments additionnels aux
naissances et ä la cie. Elle produit de plus gros moments que dans l'arc sans
correction, environ ä la distance 1/6 dans les arcs ä deux articulations et aux
distances 1/12 et 1/3 dans les arcs encastres.

La compression de l'axe de la voüte engendre, dans les arcs encastres, une

poussee horizontale supplementaire AH et un moment additionnel Mx — Ht\
— AH (y — r|) + AM qui ont une importance speciale dans les arcs surbaisses
et rigides. On peut calculer, ä partir du deplacement horizontal de la voüte

coupee ä l'une de ses extremites, un facteur K de la correction r\, pour la

surcharge g + le retrait, l'influence de la temperature et la deformation

plastique
La correction i\ des ordonnees y de l'axe peut se calculer avec r\ KF (x)

oü F (x) est l'equation de la ligne des pressions, qui pour un axe parabolique
est une fonetion du deuxieme degre et pour une voüte suivant la ligne des

pressions une fonetion du quatrieme ou d'un degre plus eleve. respectivement
fonetion de fonctions hyperboliques. Les moments additionnels aux naissances
et ä la cie restent nuls, si l'on met en ces points la correction r\ 0.

Ces moments additionnels peuvent reduire les tensions maxima aussitöt que
l'on choisit r\ ctKF (x) oü et < 1. II se produira toutefois alors de faibles

51*
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moments ä la cie et aux naissances, ce qui provoquera une repartition plus
favorable des moments additionnels.

On s'efforcera d'apporter une correction pour laquelle les moments additionnels,

y compris les moments resultant des charges utiles les plus defavorables,
aient une valeur minima.

La Solution n'est pas determinee car aussi bien a que F (x) sont ä choisir.
Pour les arcs encastres, la correction dans la fonetion donnee est determinee

par la condition qua la hauteur du centre de gravite elastique Faxe corrige
passe par l'axe primitif. Une egalisation complete des moments ä tous les

points de l'arc encastre est impossible. Un fait analogue ä celui-ci se produit
dans le decoffrage par verins hydrauliques.

Cette Solution r\ K • F (x) vient de Campus * Congres International du
Beton Arme, Liege 1930, p. 163. Voir aussi Chwalla, „H.D. L Mitteilungen
des Hauptvereins deutscher Ingenieure" dans le C.S.B. 1935. Une autre Solution
fut trouvee par M. Ritter (Congres International des Ponts, Zürich 1926), qui
forme l'axe de la voüte d'une ligne des pressions pour poids propre et de

charges additionnelles virtuelles dirigees vers le haut et qui calcule les moments
et les forces normales d'apres la methode de la force additionnelle (Morsch).
La grandeur des charges additionnelles virtuelles est donnee par les conditions
admises pour l'allure de l'axe de la voüte aux naissances et ä la cie. Les charges
additionnelles se trouvent dans la zone entre les points nuls de la ligne d'influence
totale pour deux charges concentrees symetriques. Pour des arcs surbaisses,
Bitter utilise des charges reparties sur une certaine longueur. Par suite des

charges virtuelles, le centre de gravite elastique se trouve un peu plus haut que
d'habitude.

D'autres procedes se trouvent dans la litterature citee en note.1 En general,
on peut dire que les t\ representent des valeurs arbitraires et le degre de

l'amelioration, dont le but est un dimensionnement economique de l'arc, depend
de la plus ou moins grande convergence vers un etat ideal.

III. — Calculs exaets et theories de la deformation de l'arc.
Lorsque l'on utilise de si hautes tensions admissibles, pour les ponts en are

ä grande portee, les methodes de calcul employees doivent posseder une grande
exactitude, c'est-ä-dire qu'il faut tenir compte dans le calcul du module reel
d'elasticite. Cette exigence s'aecorde avec le fait que les tensions calculees ne
sont en general que des valeurs approximatives et ne representent aucune valeur

mathematique sans cependant s'y opposer car le procede de dimensionnement
a son influence. L'interpretation tres exacte des essais effectues sur de grands
ponts permettra de mettre au point le comportement effectifs de tels arcs.

C'est pourquoi nous parlerons ici de methodes de calcul connues et nous
donnerons les nouvelles recherches de l'auteur.

* Litterature: Neumann G.: Beton und Eisen 1922. Hartmann F.: Melan-Festschrift 1923.

Ostenfeld A.: Beton und Eisen 1923. Proksch E.: Beton und Eisen 1924. Ritter M.: Congres
internat. Zürich 1926. Krebitz J.: Beton und Eisen 1927. Kögler F.: Bauing. 1928.

Neumann H.: Bauing. 1930. Congres int. du beton arme Liege 1930. Hannelius 0.: Beton und
Eisen 1934. Fink H.: Beton und Eisen 1934. Domke 0.: Handbuch d. Eisenbeton Ier \olume,
4e edition.
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1° Calcul des ponts en are.

L'etude exacte des ponts en are de beton arme d'apres la loi exponentielle de
Bach-Schüle conduit dejä, en tenant compte de la theorie de l'elasticite, ä cles

calculs assez longs. Pour les petites portees, l'emploi de la loi exponentielle
n'est certainement pas necessaire, ce que le Dr. M. Ritter a dejä demontre
(Schweiz. Bauztg. 1907/1, p. 25), car les modifications des tensions dans les

fibres extremes sont au maximum de 2,5 0/0 et du cote le plus sür (f/1 — Vio)*
Pour les grandes portees, on ne connait aucune interpretation numerique, mais

il faut s'attendre ä ce que l'ecart par rapport au calcul habituel des voütes
encastrees soit plus grand.

La deformation elastique e ctc5m (avec m =r= 1,1 — 1,4) a pour
consequence de beaucoup plus grands flechissements ä la cie des arcs encastres, ce

qui a son influence dans une etude approfondie. Straub (Proc. am. soc. civ.

Eng. 1930, janv.) a obtenu, pour de petites portees mais pour un m trop grand
(m 1,3), de gros ecarts par rapport ä m 1 pour l'angle de deformation
et les flechissements. Par coatre, la somme des deformations angulaires pour
m =- 1,3 etait pratiquement nulle, donc comme pour m 1. Mais les deplacements

horizontaux des extremites de l'arc par suite de la compression de la
voüte etaient nettement plus grand pour m 1,3 que pour m 1,0 (Straub,
Transact. americ. 1931, p. 665).

Pour la surcharge complete de l'arc, la ligne des pressions pour m 1.3 se

trouve plus pres de l'axe de la voüte, qui dans tous les cas fut pris comme
parabole par Straub. Des charges non uniformement reparties influengaienl plus
le raccourcissement de laxe pour des petites valeurs de m que pour des grandes.

Les developpements de Straub sont donnes pour une forme generale de

l'arc et une section rectangulaire. En tenant compte des axes paraboliques admis
dans les exemples d'application, les conclusions tirees par Straub sont
directement valables pour les arcs surbaisses.

2° Consideration d'un module d'elasticite constant dans une section, mais
variable le long de l'axe de la voüte.

Meme aux relations de la loi exponentielle pas completement equivalentes,
il est cependant utile pour les grandes portees d'admettre l'hypothese simple
d'un module d'elasticite variable des differents elements d'arc, en conservant
la loi de Hooke. Cette Variation est fondee si l'on tient compte du temps employe
au betonnage de l'arc et des äges differents du beton aux naissances et ä la
cie. Les mesures du Prof. Dr. Ros (pont Baden-Wettingen, Schweiz. Bauztg.
1929/1, 2 mars) montrent une repartition variable du module d'elasticite le long
de l'arc. Pour ce pont (are pur), on avait aux naissances Eb 343,000 kg/cm2
et ä la cie Eb 284,000 kg/cm2. On ne trouva cependant aueune loi de repartition.

Le module d'elasticite tire des valeurs moyennes des tensions dans les

fibres extremes etait plus petit aux reins qu'ä la cie et aux naissances. Les
excentricites mesurees de la ligne des pressions etaient en moyenne plus petites
que les excentricites calculees.

Au pont de Hundwiler, on avait E 541,000 kg/cm2 et aux reins en

partant de la tension ä la fibre inferieure 725,000 et 624,000 kg/cm2 (au laboratoire

362,000 kg/cm2 apres 9 semaines, Schweiz. Bauztg. 1929/11, 10 aoüt).
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On ne peut pas dire exactement si ces resultats differents des mesures doivent
etre attribuees ä la dispersion. Si l'on tient compte de l'ecart des mesures effectuees

aux reins, on ne peut observer aucune systematie, quoique les mesures
d'allongement presentent une certaine concordance. II serait souhaitable d'executer

un contröle de la determination de E en partant des deformations mesurees,
d'apres la loi exponentielle.

Une hypothese simple et fondee, sur la Variation du module d'elasticite d'un
beton suppose de meme nature, doit etre basee sur läge du beton et le temps
employe ä executer l'arc. Le module d'elasticite aux naissances, Ek, est dans
ce cas plus grand que Es ä la cie. La decroissance peut etre choisie lineaire.
Des essais preliminaires permettent determiner Er et Es-

La consequence de cette hypothese pour un are encastre, est le relevement
du centre de gravite elastique. Pour un are de 400 m de portee et une fleche
de x/4 (axe passant par la ligne des pressions), l'auteur a calcule les moments
au centre de gravite. II a obtenu:

Pour une surcharge de 1 t/m repartie sur tout l'arc:
aux naissances + 381,56 tm (contre 374,7 tm pour E const.) A + 1,8 °/0

ä la cie + 119,76 tm (contre 134,7 tm pour E const.) A — 11,2 o/0

Pour une surcharge de 1 t/m repartie sur la moitie de l'arc:
ä la naissance de gauche — 2210,00 tm (contre — 2092,6 tm pour E const.)

A + 5,8 o/o

ä la naissance de droite + 2549,56 tm (contre + 2467,3 tm pour E const.)
A + 5,2 o/o

ä la cie + 59,88 tm (contre + 67,35 tm pour E const.)
A =—11,2 o/0

Ordonnees ä la cie des lignes d'influence:
X 0,942 t (contre 0,923 t)
Y 0,500 t (contre 0,500 t)
Z 50,800 tm (contre 53,400 tm)

et l'on avait EK 470,000 kg/cm2
Es 350,000 kg/cm2
Em 410,000 kg/cm2

Pour des E variables les moments ä la naissance sont plus grands ä la cie,

plus petits que pour E constant.

3° Differents modules d'elasticite dans la section creuse d'une poutre en are.

Dans la construction des grands ponts en are de beton arme avec section

creuse, en commence par betonner la plaque inferieure et eventuellement une
partie des parois et plus tard seulernent les autres parties de la section en partant
des naissances. II en resulte que le module d'elasticite varie, en tenant compte
du temps employe, avec la hauteur de la section, est en bas plus gr#nd et en

haut plus petit.
Si l'on applique, pour le decoffrage de la voüte, des procedes destines ä reduire

dans la suite les valeurs maxima des tensions, il faut tenir compte de la
Variation du module d'elasticite car lorsque l'arc est termine le poids du tablier

y compris les colonnes, la chaleur, le retrait, la plasticite et les surcharges
agissent sur toute la section de la voüte.
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Nous en donnons pour la premiere fois le calcul.
Nous traiterons le cas d'un are encastre. Soient Et et E2 les modules d'elasticite

moyens dans les tranches inferieure et superieure. Nous admettons que le
raccord entre ces deux valeurs est lineaire. La section creuse a une hauteur
totale de 2 v et nous supposons qu'elle est symetrique par rapport ä Faxe
horizontal.

Pour K1=|l+1:' K-=E,-1' K
E1+E2'

la Variation de l'angle Y est

ds f N „. M • v v 1

ds cos cp Kx TN M- v ¥_1Adx= 2E! [f+ J KJ

dssincp K. [N M.vvlAdy= 2E, LF+ J KJ

1

et les trois inconnues,
2

si l'on met 0o DG.

H:

V

pMn y ds ^ pM0 v ds cos cp pQ0 ds sin cp cos cp v pQ0 y ds sin cp 2Excot 1

JJ JJ J F JFv Kj

Jy*
ds pds cos'" cp v [ pvy ds cos cp py ds cos cp]

"~J h J F | J J + J F~v J

pM0 x ds pM0 v ds sin cp pQ0 ds sin* cp ^ pQ0 x ds sin cp

/x2
ds pds sin2 cp „ \ pvx ds sin cp px ds sin cpl

"J^ + J F K[J J + J_-FV~\

JM0
ds pQ0 ds sin cp

I" pv ds cos cp pds cos cp
1

p ds p ds
J T J T~

On peut, d'une fagon analogue, tenir compte d'une Variation, dans chaque
plaque, du module d'elasticite des naissances ä la cie, si l'on ne met pas K devant

Ces valeurs permettent de calculer les moments, les forces normales et les
tensions dans la voüte.

4° Theorie de la deformation de Varc pour E et J variables.

On peut augmenter la precision du calcul de l'arc d'apres la theorie de la
deformation, en tenant compte de la Variation de E et de J. C'est la premiere
fois que l'on donne ce calcul car dans toutes les publications parues jusqu'a
ce jour on a admis E et J constants. Nous ne donnerons ici que les resultats
finaux car tout le calcul sera publie ailleurs.
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II faut tout d'abord etablir une loi sur la Variation de E et J. On peut
considerer la Variation de E seulernent ou celle de E et J.

Designons par ETO et JTO le module d'elasticite et le moment d'inertie aux
naissances et par E et J les valeurs correspondantes ä la cie. La Variation

pour des points intermediaires x, y, cp peut etre admise suivant une loi
parabolique.

Pour un point quelconque de l'arc on a:

E9J9 EJ ^(pO "q>0 ^ j ^(pO "(pO 1
1 1 ^ j^(pO "9O

EJ 1 \ EJ / ' l2 \ EJ

EJ[A —Bx + Dx2].

Admettons provisoirement que l'axe de la voüte soit une parabole. L'origine du
Systeme de coordonnees se trouve ä la naissance de gauche.

L'equation differentielle du deplacement r\ de l'arc est

A^(p **(p *^<p "<p

et pour | c* on a n" + _£lL_ + ^J^pgj 0 (1)

oü F (x), pour des charges continues et toutes les formes d'arc (ä trois
articulations, ä deux articulations et encastre) peut s'exprimer ainsi

F (x) m + nx + kx2

L'equation homogene est du type de l'equation differentielle hypergeometrique.
Elle conduit ä ces calculs avec grandeurs complexes, c'est pourquoi nous
introduisons un developpement en series exponentielles.

La Solution de l'equation differentielle (1) est:

/ 2Ak \ I 2Bk \ c2k 2^

Les valeurs t\x et r\2 peuvent s'exprimer par les series exponentielles a

convergence rapide:
TU 1 - a2 + a4 tf - a6

i\t $ - a3 5« + a5 %> - a7

oü. £ a la forme

rx — r^xfD 2KD'

Un developpement en series de Fourier est aussi possible. L inconnue H peut
etre calculee en partant de l'equation du travail:

P a — Jl C M*ds 4- — P /qn
g J n dX ~~ EJ J A - Bx + Dx2 ^ EFm J A' — Bx + Dx2 w

II est aussi possible de determiner H en partant des deplacements horizontaux
ä la naissance. La methode de calcul que nous considerons est applicable ä tous
les types d'arc.
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Dans l'equation (3) Mx2 a la forme

Mx2 H2 (S + Sxx + S2x2 + S3x3 + S^).
Pour une surcharge complete, le deuxieme terme tres important du membre

de droite de l'equation (3) devient:

(vr-u.Mv^-usyiH<1> 21v

EFn:'"^

ou V,

1

In
8 (u. — ug) (Vl* — u,) (v^2 — u

a —^ In-+4vKl + 16v* +

1; v- f

uv u2 sont les Solutions de l'equation

u., -U 9 u (1 -:- 2a) + 1 0.

<& est la surface de la ligne de H.

Une simplification importante se produit lorsque le premier terme du membre
de droite de l'equation (3) tombe, ce qui est le cas lorsque les Mx sont ramenes
ä laxe non deforme et sont alors nuls.

*F

S=—-1-v—-
"-&

\
A=a-v

M* Fig. 1.

B-V-V

5° Theorie de la deformation de l'arc encastre dont Vaxe coincide avec la ligne
des pressions.

Jusquä present on a admis pour la theorie de la deformation un axe
parabolique de l'arc. Mais comme pour les petites portees Faxe coincide avec la

ligne des pressions, un calcul precis exige la prise en consideration de la forme
de la voüte pour toutes les charges et influences. C'est la premiere fois que l'on
donne ce calcul

fSoit y m — 1
(Ch a x — 1) f v (Ch a x — 1)

.8kl'equation de Faxe de la voüte.l m -- ^— Ch K; K are Chm;K al;a

(i)
K
T"

La courbe de la charge est donnee par g ä la cie et gK aux naissances (fig. 1).

1 Dans Fig. 1 on doit mettre ä la naissance de gauche 91 -j- V au lieu de 91 — V.
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La loi qui donne la charge gx en un point quelconque (x, y, cp origine du
Systeme ä la cie) est donnee avec g± gk — g par:

8» (g — giv) + giv Chctx-=gChax (2)
La difference entre gx et g peut devenir tres grande pour les ponts ä grande

fleche, c'est alors que le calcul suivant doit etre le plus recommandable.
Le moment est:

Mx a»x + V(l-x)-H[f-(y + n)] + M1 (3)

Pour HF(x) äRx + V(l-x) + M1-H(f-y) + H^- (4)

l2 H
r —p et c2 =r= l'equation differentielle devient

•

n»+c2n+c2F(x) (5)
et la Solution

^ A sin cx + B cos cx — F(x) + -y F"(x) — RChax (6)
c

OU R= ^ / 2 1 2 UV lu/c2 (a2 + c2 \ a2 H/
F (x) aussi bien que F" (x) contiennent des fonctions hyperboliques. Le

calcul est assez long mais ne presente aucune difficulte speciale, de teile sorte
que l'on peut admettre ce calcul pour les ponts ä grande portee. La disposition
de l'origine du Systeme de coordonnees ä la cie s'est revelee tres appropriee si
l'on tient compte des integrations.

Le moment Mx devient:

(7)

(8)

(9)

Pour une surcharge symetrique on a V 0.

On peut de nouveau calculer la poussee horizontale par tätonnements ä partir
de l'equation du travail:

l l l
J* gx ndx -L J* Mx ds + ^ /Nx ds (10)
o o

Avec les calculs donnes sous (3) et (5) il est possible dans l'un ou l'autre cas,
de calculer les deformations et les grandeurs hyperstatiques avec une precision
plus grande que precedemment.

3Kx X(Chal — Chax)

Le moment d'encastrement est:

M1 H[Bcoscl + f(H-v) ~J
L r I*m a2 + e2\H + ±VC/J

Le moment Mx devient:

r 2J
Mx H Asin cx + B cos cx =- + (fv 2gxr) 2a,2 2C

\ et2 H ja2 + c2
hax
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IV. — La securite au flambage de l'arc.
C'est d'apres Dischinger (Baulechnik 1924, p. 739) que l'on pourra calculer

la securite au flambage des arcs surbaisses, ä trois articulations, avec section
variable et specialement lorsque les moments d'inertie varient de la cie aux
naissances. La limite superieure de la portee de tels arcs sera plus petite que
celle des arcs ä grande fleche, car la poussee horizontale est grande et il faut la
transmettre au sol avec securite. Lorsque la fleche est grande, ce sont les arcs
encastres qui nous paraissent les mieux appropries. On reconnait les avantages
d'une conformation primitive en are ä trois articulations, transforme dans la
suite en are encastre, ce qui permet une meilleure egalisation des moments.
C'est pourquoi, dans oe cas et dans celui des arcs ä grande fleche, on peut
recommander le choix d'un are ä trois articulations adapte ä la ligne des

pressions corrigee et avec section constante, eventuellement avec articulations
rapprochees de la cie. Ceci concerne specialement les grandes portees oü
l'influence de la surcharge est reduite par rapport ä celle du poids propre.
Ce n'est que dans les arcs surbaisses qu'une section constante ne suffira pas.
Comme dans le premier cas une epaisseur relativement petite suffit, on doit
dejä etudier la securite au flambage avant le choix de l'epaisseur de l'arc et en
tenant compte des Operations que l'on veut faire subir ä l'arc, pour la seule

charge de la voüte car plus tard la conjstruction du tablier augmentera les

moments d'inertie.
On peut donc employer pour un premier calcul approximatif de l'epaisseur de

l'arc dont la section creuse rectangulaire est armee, la formule suivante de

l'auteur

p3{B[l-(l-2T)s] + rpl(l-2Y)» + 3ß2aBn}=^Li^_^!)
d'oü l'on peut calculer p —.

h represente la hauteur totale de la section de largeur B. Pour 2 fe — aBh
2fe h'

le coefficient d'armature a ——; ß — oü h' est la distance des armatures.
B h h

yh est l'epaisseur des plaques superieure et inferieure ainsi que des parois,
r est le nombre de parois. s est le coefficient de securite exige, N la force

f 2 + k2
A 1Fnormale aux naissances, v - : A — et k peut etre calcule

approximativement de la formule de flambage pour un are parabolique k
\ aTy

Pour des arcs sur lesquels sera pose plus tard un tablier, on pourrait
choisir un coefficient de securite s < 3, environ s 2 ä 2,5 lorsque l'on a fait
des essais suffisants sur E et que l'arc ä trois articulations sera transforme en
are encastre.

Si l'on tient compte de la deformation elastique de l'arc ä trois articulations,
c'est-ä-dire dans un calcul precis, on pourra calculer d'apres Fritsche
(Bautechnik 1925, p. 465) la securite au flambage pour une surcharge uniformement

repartie. Toute-fois ces formules sont valables pour un are surbaisse
parabolique.
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La charge de flambage Hk (force horizontale ä la cie) est

4x2EJ
Hk ja—

oü x peut etre tire avec fr yv2 de l'equation:

3ft[x2(2x2+l) + 16(secx—1)]
gX+ x[x2(6-7&)—120»]

Pour un are encastre on peut calculer x de l'equation pour Hk ä partir
de l'equation

g 12 + »(6x2 —12)

Freyssinet recommande pour les arcs encastre le choix d'une epaisseur ä la
cie de 1/80 en tenant compte du flambage dans le plan portant, tandis que
Mesnager propose Vioo 1. Maillart a execute le pont de Landquart ä Klosters avec
des epaisseurs de l'arc plein de V115 1 ä la cie et de 1/88 1 aux naissances

(Bauingenieur 1931, cah. 10).
Au point de vue de la securite au flambage, il est evident que les arcs creux

sont bien preferables aux arcs pleins. Lorsque la fleche est grande, on peut
admettre avec une securite süffisante des epaisseurs d'arc plus petites encore

que celles que nous venons de donner. Ceci est naturellement valable pour les

ponts ä grande portee.
Toutefois il faut encore controler la securite au flambage de l'arc dans son

etat definitif et pour les charges utiles les plus defavorables.
La recherche plus precise de la question du flambage peut etre tiree des

Solutions de la theorie de la deformation donnees par l'auteur sous III, 4 et 5.
Le probleme du flambage est aussi traite dans: F. Bleich, „Theorie und

Berechnung der eisernen Brücken", 1924, p. 213; Fritsche, Bautechnik 1925,

p. 484; Gaber, Bautechnik 1934, p. 646; Dischinger, Bautechnik 1934, p. 739.

II est encore necessaire de faire de nouvelles recherches sur le probleme du
flambage pour un E variable avec le temps.

V. — Betrait et deformation plastique de l'arc.
Dans les ponts ä grande portee, la deformation plastique du beton sous l'effet

de la surcharge (ecoulement par viscosite) joue aussi un röle important car
eile est liee ä un abaissement de Faxe de la voüte, ce qui engendre dans l'arc
des tensions parasites.

Pour voir l'importance de l'effet de retrait et de la deformation plastique,
nous renvoyons le lecteur ä la publication de C. C. Fishburn et J. L. ISagle

sur les essais effectues au pont d'Arlington (Besearch Paper B.P. 609, Standards
Journal of Besearch, vol. 11, nov. 1933). Pour un are encastre de 57,24 m
de portee, le flechissement ä la cie etait apres une annee, pour ces deux
influences, de 68 o/o plus grand que celui du ä la temperature.

C'est pourquoi il faut utiliser des ciments fondus ä haute resistance. L'expli-
cation physique du retrait et de l'ecoulement par viscosite du beton et leurs

consequences n'est pas encore donnee exactement quoique Fon possede une
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quantite considerable de valeurs de mesures. II semble que ces deux proprietes
du beton aient pour base une loi physique unique oü l'ecoulement par viscosite
est le cas general et le retrait un cas special pour une surcharge P 0 car
l'allure des raccourcissments pour le retrait et l'ecoulement par viscosite, dans

son rapport avec le temps, se ressemblent extraordinairement.
Straub a expose, dans son memoire (Transact. amer. soc. Civ. Eng. 1931), une

theorie pour la deformation plastique, qui tient aussi compte du temps t et qui
donne pour la deformation plastique ep la loi ep KöPt2. II admet pour
un beton (1:2:4) äge de deux semaines p 2 et q 0,15 et apres 4 mois
de durcissement p 1,25 et q 0,4. II serait plus exact de prendre p egal
ä m de la loi exponentielle. Les developpements mathematiques sont plus etendus

pour un calcul d'arc que ceux de la theorie de deformation; ils ont aussi un
interet scientifique et pourraient etre introduits lors des essais de charge. II
admet en outre une superposition qui n'est pas permise, en additionnant les

variations de l'angle, engendrees par les deformations elastiques et plastiques
qui ont differents sommets.

C'est pourquoi il est recommandable de prevoir l'introduction de l'element de

temps dans la theorie des arcs et de bätir le calcul sur la regularite determinee

par les essais de l'accroissement de la deformation avec le temps, qui doit toutefois

etre connue. On se fera une idee sur le coefficient de deformation plastique
ep d'apres le temps probable de construction et de finition du pont et l'on
pourra determiner dans quel Stade de la deformation plastique se trouvent ces

differents travaux et ä quelle deformation il faut encore s'attendre apres la fin
de la construction, car apres un certain temps ces deformations n'augmentent
plus.

Sur la fin de l'etat d'ecoulement par viscosite on ne connait aucune donnee
exacte. Les mesures de Gehler et Amos contenues dans le cahier 78 du «Deutscher

Ausschuß für Eisenbeton» permettent de placer cette fin apres une
annee, tandis que d'apres Whitney (Journal Amer. Concrete Inst, mars 1932),
Davis, Glanville, l'effet d'ecoulement par viscosite ne cesse qu'apres 4 ä 5 ans
quoiqu'au cours des deux dernieres annees le retrait soit tres faible.

D'apres Gehler et Amos (cahier 78 du «Deutscher Ausschuß für Eisenbeton»)
le flechissement de l'eprouvette, armee d'un seul cote de la section, se monte

apres trois mois ä 142 o/o de la valeur de retrait pour une deformation
purement plastique et une compression öb 40 kg/cm2 et ä 408 o/0 pour
un öb 120 kg/cm2. La determination exacte des coefficients de retrait et
de deformation est compliquee, car les essais apres une annee manqueent sur
l'elasticite ä la compression du beton employe de W28 296 kg/cm2. Pour
autant que l'on peut le determiner d'apres les essais en admettant un E et

un n variables avec le temps et pour une zone tendue fissuree, le coefficient de

deformation ep se monte apres 150 jours, pour un öb 40 kg/cm2 ä 118 o0

du coefficient de retrait et pour un öb 120 kg/cm2 ä 270 o/o. Apres 270 jours,
ces coefficients sont respectivement 138 o/0 et 300 o/0.

Admettons pour le beton arme un coefficient de retrait apres une annee de

0,2 mm par m; on obtient des coefficients d'ecoulement de 0,28 mm par m pour
öb =z 40 kg/cm2 et de 0,6 mm par m pour öb 120 kg/cm2.

Ces valeurs relativement hautes jouent evidemment un grand role dans les
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poftts ä grande portee; c'est pourquoi elles doivent etre eliminees si ce n'est
totalement, au moins en grande partie, par un procede approprie de decoffrage.
Lorsque l'arc est termine, seul le reste agit encore. La grandeur de ce reste
depend du temps du decoffrage, eile depend donc de la portee et de la duree
de construction. De toute fagon, on peut supprimer des 2/3 aux 4/5 de l'influence

principale.
II n'existe cependant pas de danger pour l'existence de l'arc, car ces effets

ont une fin et le module d'elasticite du beton augmente.
Freyssinet donne les limites suivantes pour le coefficient de retrait:

dosage en ciment 350 kg e3 4 ä 6.10-4
400 kg £ä 5ä 7.10-4
450 kg es 6 ä 8.IO-4
(Genie civil 1921/11, p. 126.)

II propose de prendre pour la reduction des tensions les valeurs es 0,4,
0,5 et 0,6 mm par m pour les dosages cites ci-dessus et lors de l'emploi de son
procede de decoffrage.

Pour les ponts ä grande portee il est encore necessaire d'effectuer de tres
amples essais sur les coefficients de retrait et de deformation plastique de betons
avec ciments speciaux ou ä haute resistance et pour differents rapports du melange.

Les tensions de retrait et celles provenant de la deformation plastique peuvent
se calculer d'apres M. Ritter2 ou d'apres l'ouvrage de l'auteur.3

VI. — Methodes de construction et de decoffrage.
Les methodes de construction de Spangenberg-Melan et les procedes de

decoffrage de Freyssinet sont connus. En utilisant la premiere methode on devait
lutter, pour l'accroissement de la portee, contre la grosse masse des materiaux
de mise en charge preliminaire, de teile sorte que les possibilites d'application
devaient se limiter ä 180 m. Un projet de Melan pour la Suspension de

l'armature est donne ä la fig. 2.

D'apres le procede de Freyssinet, une egalisation complete des tensions dans
les deux fibres extremes d'une section n'est pas possible, car les naissances

sont encastrees des le debut. On obtint cependant des reductions de tension
appreciables comme par exemple pour les ponts suivants:

Villeneuve sur Lot ä la cie en haut 31 0/0, aux naissances en bas 30o/0
St-Pierre du Vauvray ä la cie en haut 25 °/0, aux naissances en bas 29 o/0

St-Bernand ä la cie en haut 25o/0, aux naissances en bas 43 o/0

de teile sorte que dans ces ponts on avait seulernent des tensions de 57,5 et
76,9 kg/cm2, ä Plougastel 75 kg/cm2 et ä la Boche-Guyon 80 kg/cm2.

Ce procede est un moyen pour augmenter encore la portee et permet de s'en

tirer avec une sollicitation admissible de 159 kg/cm2 pour une portee de 500 m.
La fig. 3 represente un projet, abandonne plus tard, de Freyssinet pour la

Suspension, des coffrages d'un are de 350 m de portee au moyen de cäbles.

2 Dr. M. Ritter: Wärme- und Schwindspannungen in eingespannten Gewölben. Schweizerische

Bauzeitung. Volume 95, mars 1930.
3 Dr. A. Hawranek: Nebenspannungen von Eisenbeton-Bogenbrücken. Editions E. Ernst & Sohn.

Berlin 1919.
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Le deplacement de laxe de la voüte au cours de la construction peut aussi

se faire par reglage vertical au moyen de verins hydrauliques places sur
echafaudages fixes, ainsi que Lossier l'a propose pour un are de 460 m sur la Rance

(Beton und Eisen 1931, p. 370). La fig. 4 represente l'echafaudage metallique.
Dr. Fritz* part d'autres points de vue. Pour lutter contre les tensions

coercitives dangereuses, il utilise un are ä trois articulations construit sur
echafaudages rigides et le transforme dans la suite en are encastre.

luym ^%£3 ^!üm.

520

Fig. 3.

Par relevement des deux parties de l'arc ä trois articulations, en tenant
compte de la compression de l'echafaudage, du raccourcissement de l'axe
engendre par les surcharges immobiles, le trafic, le retrait et de Fagrandissement
de la portee on peut obtenir, dans l'etat final, une coincidence pratiquement
parfaite de la ligne des pressions et de Faxe de la voüte.

Apres le betonnage, meme ä la cie des joints de retrait de l'arc, on con-
struira aux naissances des articulations qui seront supprimees dans la suite.

uI—, S3 yv>/v65 65 65 65

422

Fig. 4.

4 Dr. Fritz B.: Vereinfachte Bestimmung des Einflusses der Systemverformung beim
Dreigelenkbogen unter besonderer Berücksichtigung der Veränderlichkeit der Querschnittsgrößen.
(Bauing. 1935 H. 15/16. Schweiz. Bauztg. 1935/11, S. 277.)
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Lorsque la superstructure sera terminee, on abaissera l'echafaudage et l'on
supprimera les articulations apres avoir tenu compte de l'effet de retrait par
une charge supplementaire Äps et, de fagon identique, d'un deplacement des

culees en introduisant Apw dans le calcul. Tant que le coefficient de retrait
introduit dans le calcul ne sera pas atteint, il se produira des moments de

flexion dans l'arc par suite de g -\- ~. Pour de grandes portees les charges

supplementaires Aps et Ap„ seraient trop grandes, c'est pourquoi il faut
laisser le temps de se produire ä l'effet de retrait et du deplacement des culees

avant de terminer la voüte, alors une surcharge artificielle de — seulernent sera

necessaire. L'attente est cependant assez longue et le deplacement des culees ne
se produit completement que pour la surcharge totale.

Afin de reduire ces ennuis, l'on peut placer les articulations excentriquement,
aux endroits qui correspondent au passage de la ligne des pressions dans les
naissances et la cie.

Dischinger a propose un procede semblable (Bauingenieur 1935, H. 12—14).
Ces differents procedes pourront etre employes dans le developpement de la

construction des ponts en are. Dans le chapitre VIII nous indiquerons un nouveau

procede.

VII. Echafaudages.
Pour l'execution des ponts ä grande portee, le type et le coüt des echafaudages

jouent un role de toute premiere importance, car le prix des echafaudages
represente une grande partie du coüt total des ponts en are de beton arme. Noli
seulernent le coüt mais aussi le materiau de l'echafaudage est determinant.
Jusqu'a present, on a choisi le bois, meme pour des ponts de 187 m de portee
(pont sur FElorn pres de Plougastel) et on l'a meme propose pour des portees
plus grandes. Suivant la fleche de l'arc, on a employe des echafaudages identiques
ä ceux utilises pour les petites portees ou des types speciaux comme ceux que
Freyssinet a choisis avec are en couronne et contre-fiches en treillis. Au pont
de Traneberg ä Stockholm (1 181 m), on a employe des arcs metalliques
ä äme pleine comme echafaudage; Facier etait ä haute resistance et les
sollicitations admissibles se montaient ä 2430 kg/cm2; avec raison on avait admis

pour un tel emploi un depassement de 35 °/o de la tension admissible ordinaire
de 1800 kg/cm2. Ces arcs necessiterent environ 1000 t d'acier et furent employes
deux fois, car on les glissa lateralement pour la construction du deuxieme are.

Si l'on neglige l'emploi fait en Amerique de ces echafaudages metalliques
pour les petites portees, c'est la seule fois que l'on a utilise un tel procede
dans la construction de grands ponts en are de beton arme.

Sans aucun doute, le bois n'est utilisable dans les ponts ä grandes portees
(jusqu'a 250 m) que lorsque la fleche n'est pas trop grande, la profondeur de

l'eau pas trop grande et le terrain resistant, car les masses de beton seraient

trop lourdes. Meme lorsque l'on prevoit un dechargement de l'echafaudage ainsi

que l'a fait Freyssinet au pont de La Boche-Guyon (1 161 m) on ne pourra
plus employer ce procede pour des portees plus grandes surtout lorsque la
fleche est grande. Freyssinet plagait dejä sous pression, au moyen de presses
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hydrauliques, la plaque inferieure de la section en forme de caisson et il etablis-
sait une liaison provisoire entre la plaque et l'echafaudage afin de reduire le

danger de flambage de la voüte, de teile sorte que la construction du reste de

l'arc ne chargeait plus l'echafaudage.
Le vent produit dejä de fortes sollicitations dans l'echafaudage de bois. Les

fondations sont tres coüteuses lorsque le courant est fort et que la profondeur
est grande car lorsque la portee est grande il faut construire plusieurs piliers qui
doivent ensuite etre demolis, meine lorsque Fon emploie un are en treillis ou une

poutre ä äme pleine du type Lembke. De grandes fleches exigent un developpement

en largeur des piliers si Fon veut obtenir une stabilite süffisante.
C'est pourquoi l'on devra utiliser pour les portees plus grandes que 200 ä

250 m des echafaudages en acier, et meme mieux encore en acier ä haute
resistance. On pourra tout aussi bien employer des profiles de laminage ou des cäbles

ä haute resistance et en tenant compte de l'application provisoire, on pourra
relever les sollicitations admissibles ä 2500 kg/cm2 pour Facier St 52 et ä

7000 kg/cm2 pour les cäbles d'acier. L'emploi de l'acier est avant tout independant

de la compression du bois aux joints des parties de l'echafaudage. Le mode
de compression doit cependant etre determine d'avance pour le type de bois

employe.
On essavera naturellement aussi dans les echafaudages d'acier, mais seulernent

pour autant qu'il est absolument necessaire, de reporter le poids de l'arc sur l'arc
.lui-meme et de rendre aussitöt que possible independants les arcs de beton arme.

Quoiqu'il soit possible de travailler avec des echafaudages en are metallique
pour des portees depassant 200 m on doit cependant compter, meme si l'on pre-
voit un double emploi de l'arc, sur un poids total de 4000 t pour l'echafaudage
d'un pont de 400 m et l'on doit tenir compte de la difficulte d'etablissement de

tels arcs et de la difficulte plus grande encore du deplacement d'un tel are pour
le betonnage de la seconde voüte. Le poids augmente encore pour les ponts ä

fleche plus faible. La securite au flambage dans les deux directions principales
et l'effet du vent exigent encore d'autres renforcements.

C'est la raison pour laquelle il est necessaire de remplacer de tels arcs par une
construction suspendue ou par une combinaison appropriee d'appuis
intermediaires et de construction suspendue. Le coüt decide de l'application de l'une
ou dc l'autre Solution. Par construction suspendue, il faut entendre un cäble

ancre ä ses extremites et d'une fleche de 1/10 ä 1/15, auquel est suspendu tout
le coffrage. Pour le projet d'un pont de 400 m et d'une construction ä cäble de

meme portee, le calcul complet a monfre le cote pas du tout economique de
cette Solution.

Par contre, l'emploi dans ce cas d'appuis intermediaires distants de 88 m des

naissances, combines avec un cäble de Suspension de 224 m supportant le

coffrage, s'est montre tres economique (fig. 5). II faut souligner qu'il s'agit
d'un are dont la fleche est de 1/i 1. Dans ce cas, l'ancrage du cäble peut se faire
dans les culees de l'arc; il n'est par suite pas necessaire de construire des blocs

d'ancrage speciaux. En faisant passer le cäble au-dessous de la cie de la voüte,
on peut reduire la hauteur des pylönes. La partie centrale du cäble, entre les
intersections de ce dernier avec larc, peut servir de raidisseur et la longueur
totale du cäble est reduite.

52 F
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Les deformations du cäble qui se produisent durant le betonnage et sous

l'effet de la temperature peuvent etre calculees exactement et l'on peut les

corriger par des manchons ä vis places dans les barres de Suspension ou les

regier par des presses hydrauliques placees sur les pylönes.
Ces faits ne presentent aucun in convenient pour le betonnage, car les arcs

metalliques sont aussi soumis ä des deformations semblables et les joints de

betonnage permettent d'eliminer l'influence du retrait.
Au lieu d'une construction suspendue on peut utiliser pour l'echafaudage

dans la partie centrale une construction metallique en are.

150

Fig. 6.

La fig. 6 represente un projet qui prevoit un renforcement de la
construction suspendue, pour les ponts de plus petite portee. On prevoit ä cet effet
un cadre ä deux articulations ou encastre dont la traverse horizontale servira
plus tard de longrine principale pour le tablier du pont. Ces cadres presentent
un autre avantage: ils peuvent porter le coffrage et permettent le transport
du beton et des autees materiaux sur une voie horizontale. De plus, ils
reduisent les deformations d'une fagon appreciable.

Les theories de l'elasticite et des deformations de ce pont suspendu avec cadre
raidisseur furent donnees par l'auteur.5

On voit par ce que nous venons de dire que pour atteindre de plus grandes
portees que jusquä ce jour la combinaison du beton et de l'acier est non seulernent

interessante, mais necessaire et economique.

VIII. — Nouveaux projets pour la construction des ponts en are
de beton arme ä grande portee.

Projet d'un pont en are de beton arme de 400 m de portee.
Afin d'alleger la construction de l'echafaudage servant au coffrage et au

betonnage, nous proposons de composer l'arc portant de deux arcs paralleles
superposes. Le premier sera construit sur l'echafaudage, puis deeoffre pour
servir d'echafaudage ä la seconde voüte. Les deux arcs seront finalement
relies et transformes en un seul are encastre. Si l'on execute ces arcs avec
trois articulations, ils peuvent etre tout-ä-fait liberes des effets du raecourcisse-

6 Dr. A. Hawranek: Hängebrücke mit einem Zweigelenkrahmen als Versteifungsträger. Stahlbau

1935. — Dr. A. Hawranek: Verformungstheorie dieses Systems. Abhandlungen der Internat.
Vereinigung für Brückenbau und Hochbau, Band III, 1935.

52*
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ment de l'axe par retrait et par suite de la plasticite du beton cependant dans

une mesure dependant du moment oü l'arc est termine. Comme exemple, nous
presenterons le projet d'un are de 400 m de portee qui a la meme fleche
f 100 m que celui du projet du professeur Dischinger publie dans le

„Bauingenieur" 1935, N°. 11—14. Nous avons aussi choisi le meme Systeme
de support du tablier, afin de pouvoir comparer les resultats du calcul (fig. 5f).

1° Are inferieur.
Nous supposons d priori que le premier are B1 a ete conforme suivant la

ligne des pressions, pour le poids propre ou pour une surcharge qui permet
la plus grande reduction possible des tensions et nous admettons une hauteur
et une forme constante de la section. La section F est de plus symetrique dans
les deux directions principales. L'arc est prevu avec des articulations en acier

aux naissances, on a prevu ä la cie la place pour l'installation provisoire de
verins hydrauliques. L'echafaudage de l'arc sera releve d'une fagon correspondant

ä sa deformation propre, ä la compression elastique de laxe de la voüte,
ä l'effet de retrait et ä la deformation plastique de l'arc. Apres son execution
l'arc sera releve de son echafaudage, au moyen de presses, afin qu'il subisse
le raccourcissement elastique de son axe par suite du poids propre.

Le decoffrage peut eventuellement se faire, dans le cas d'un echafaudage
suspendu directement, au moyen des manchons ä vis places sur les barres de

Suspension, dans un echafaudage ä appuis intermediaires au moyen de presses
verticales.

Effet de temperature. II ne sera pas toujours possible de terminer l'arc
au moment de la temperature moyenne t 10 C° pour l'Europe Centrale.
Lorsque les effets de temperature dans un are encastre, pour les variations
positives et negatives maxima, doivent etre egalement grands dans les deux

sens, ou pour une armature asymetrique pas trop differents, on doit considerer
la difference entre la temperature lors du decoffrage de l'arc et la temperature
moyenne en relevant ou en abaissant la cie.

Cette Operation aura du succes si l'on peut maintenir l'arc ä trois articulations
jusquä ce que se produise la veritable temperature moyenne. Alors seulernent

on terminera l'arc car si on le finit trop tot le Systeme variera, deviendra
hyperstatique (ä deux articulations, eventuellement encastre) de teile sorte qu'il
faudra alors tenir compte de differentes valeurs maxima positives et negatives
de la Variation de la temperature et une egalisation des tensions sera alors plus
difficile.

Les presses placees axialement ä la cie ne subissent que des differences
de pressions insignifiantes par suite de la Variation de temperature. Dans les

arcs ä trois articulations, les modifications de la hauteur de l'axe de la voüte
rendues necessaires par de tels effets de temperature peuvent se faire par une
correction de la hauteur de l'echafaudage. On peut facilement le faire pour
un coffrage suspendu au moyen des manchons ä vis.

La chaleur de prise du beton des parties de l'arc ne se fera remarquer que
dans les parties betonnees en dernier lieu. Sa prise en consideration n'est

pas süre.
Si l'on tient exactement compte de toutes les mesures luttant contre les
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effets dont nous venons de parier nous pouvons affirmer que l'arc inferieur
sera soumis aux sollicitations les plus favorables.

Introduisons des plaques symetriquement ä Faxe pres des verins, que l'on
conserve ä leur lieu et place. Si maintenant l'on reduit un peu la pression,
l'arc ä trois articulations degage de l'echafaudage peut servir ä son tour
d'echafaudage pour l'arc superieur.

2° L'arc superieur.

L'arc superieur, de dimensions et d'epaisseur egales, est betonne sur l'arc
inferieur qui le supporte, et de fagon identique. Les corrections necessaires sont
executees comme pour l'arc inferieur en considerant läge des parties de l'arc,
le coefficient de retrait et les temperatures qui s'y rapportent.

II peut arriver que l'axe de la voüte superieure ne soit pas parallele ä celui
de l'arc inferieur. Par de faibles variations de forces produites par les verins
de l'arc inferieur ou de l'arc superieur, on peut obtenir un contact parfait des
deux arcs.

Faut-il augmenter la pression en bas ou la diminuer en haut lorsque la
distance des axes est plus grande aux reins qu'aux naissances ou ä la cie,

ou Finverse lorsque les reins des deux arcs exercent une pression Fun sur
l'autre. Ceci depend de l'egalisation prevue ou de la plus favorable des tensions
maxima dans l'etat definitif de l'arc.

D'apres l'application de ce processus de correction, les arcs sont relies entre
eux en scellant les joints des parties en contact (fig. 5d), qui doivent permettra
la collaboration des deux arcs. On obtient un are unique d'epaisseur double
avec tensions assez bien egalisees, c'est-ä-dire avec faibles moments.

3° L'arc double.

L'arc double lie peut encore, au moyen des presses, etre regle en tenant
compte de l'egalisation desiree des moments engendres par les charges qui
interviendront dans la suite et les doubles articulations aux naissances peuvent
toujours agir. Ces doubles articulations aux naissances agissent comme un
encastrement.

II est aussi possible d'introduire aux naissances de l'arc superieur, au lieu
d articulations, des presses qui permettront un reglage ulterieur de la ligne des

pressions de l'arc de liaison.
On peut maintenant betonner le tablier et les colonnes en menageant un joint

au-dessus de la cie. Au moyen des verins, il est possible d'egaliser encore mieux
les tensions en tenant compte des charges agissant apres la finition de l'arc
double lie. II faut considerer le poids du tablier et des colonnes, la charge
utile, l'effet de retrait pour autant que l'on n'en a pas encore tenu compte,
la deformation plastique ulterieure, l'effet du vent et de la temperature.

Comme on dispose de deux ou plusieurs rangees de verins ä la cie il est

possible de reduire les valeurs maxima des tensions par des pressions variables
et calculees pour chaque rangee. Les presses que l'on peut eventuellement placer
aux naissances permettent un reglage plus pousse de la ligne des pressions.
On peut alors terminer l'arc et proceder aux betonnages des joints prevus ä la
cie, aux naissances et au tablier et enlever les presses. II faudra betonner



822 A. Hawranek

alors, aux endroits des articulations ä supprimer, les armatures continues
necessaires pour un are encastre.

La finition de l'arc directement apres l'execution des deux voütes ou seulernent

apres la construction du tablier depend de la portee, de la fleche, des verins
disponibles et avant tout du rapport du poids propre ä la charge accidentelle.

4° La liaison des deux arcs.

Les deux arcs doivent agir dans la suite comme un seul are. C'est pourquoi il
faut empecher tout deplacement des arcs le long du joint de contact et assurer

pour toujours le contact des deux arcs.
On satisfait le premier point de la fagon suivante. Audessus du premier

are, on a prevu plusieurs rangees transversales de stries armees, en forme
d'aronde, dans le plan horizontal; elles etaient construites en meme temps que
le betonnage de l'arc (fig. 5c et d). L'arc superieur a des evidements
correspondants qui ne furent betonnes que lorsque les deux arcs furent ajustes. Afin
de permettre ce betonnage, on a menage des trous d'homme dans les parois
transversales, ce qui assurait le passage. De cette fagon, on peut encore enlever
le coffrage interieur.

L'execution de ces stries en forme de chevüle peut se faire tres exactement,
au-dessus de l'arc inferieur les evidemments de l'arc superieur peuvent tres
bien etre menages, car ils se fönt en meme temps que le betonnage de la

plaque inferieure et par consequent sont tres accessibles.

La liaison des arcs dans le sens vertical peut se faire au moyen de boulons

d'ancrage poses radialement ä cöte des nervures transversales et traversant
les deux arcs.

Cette liaison peut se faire ä travers les parois longitudinales elles-memes.

5° Position des articulations aux naissances.

Les articulations aux naissances peuvent etre disposees dans un joint
perpendiculaire ä l'axe de la voüte. Les portees des deux arcs sont un peu differentes
dans ce cas ainsi que dans un»e certaine mesure les fleches (fig. 5e).

On peut aussi disposer les articulations aux naissances dans un plan vertical,
de teile sorte que pour les deux arcs la portee est egale (fig. 5e). Dans ce

cas, les deux arcs auront presque les memes sollicitations par suite du poids

propre et l'on pourra leur appliquer les memes mesures de decoffrage, sauf en

ce qui concerne le retrait et la plasticite de l'arc.
II serait aussi possible de prevoir une disposition excentrique des articulations

aux naissances et eventuellement de Farticulation ä la cie.

6° Articulations deplacees.

Les articulations provisoires, deplacees presentent un gros avantage dans
la construction des grandes portees. Ces articulations agissent d'une fagon
favorable en ce sens que les parties des naissances en encorbellement peuvent
mieux supporter les tensions du vent et de temperature ä cause de Fagran-
dissement de l'epaisseur de la voüte vers les naissances et parce que la stabilite
de l'arc est mieux assuree dans les ponts etroits par l'elargissement des

encorbellements. Les parties en porte ä faux peuvent etre executees sur des

echafaudages rigides qui ne sont relativement pas hauts. On peut s'en tirer
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alors avec une epaisseur plus faible de la voüte. Les portees de l'arc ä trois
articulations sont plus petites.

Enfin par suite de la reduction de poids obtenue l'echafaudage de 1 are
ä trois articulations admet des dimensions plus reduites.

Les articulations se trouvent aux endroits oü les tensions dans l'arc definitif
encastre sont dejä plus petites qu'aux naissances ou ä la cie et oü les tensions
admissibles ne peuvent etre utilisees. Par consequent, les armatures que Ion
doit placer pour la suppression des articulations lors de la transformation en

un are encastre, ont des sections plus faibles, de teile sorte que lä dejä on fait
une economie. La fixation de ces fers dans l'arc peut ici se faire beaucoup
plus facilement.

Enfin, les articulations metalliques sont beaucoup moins lourdes, car les

pressions sont plus faibles par suite de la portee moins grande.
L'avantage des articulations deplacees se fait surtout sentir dans les arcs

ä grande fleche, entre autres parce que les articulations peuvent etre deplacees
relativement beaucoup plus loin des culees.

Les articulations deplacees presentent de gros avantages aussi bien comme
articulations definitives que comme articulations provisoires dans les arcs
encastres.

La methode que nous venons de proposer ici donne un moyen de construire
des ponts en are de beton arme ä grande portee gräce aux nombreux avantages
qu'elle presente et aux differentes possibilites de reglage suivant la conformation
des parties de l'ouvrage.

Resume.

L'etude qui fait l'objet de la presente note donne d'abord les proprietes necessaires

du materiau pour les grandes voütes en beton arme et l'on constate qu'il
est possible actuellement d'employer une compression admissible de 200 kg, cm2

pour le beton. Les moyens de reduction des compressions les; plus grandes du
beton par une fibre neutre corrigee sont discutes. L'auteur donne ensuite des
nouvelles Solutions pour le calcul plus precis des arcs d'apres les theories des

deformations, ainsi que des formules generales pour des modules d'elasticite E

variables dans une section creuse de l'arc. Ensuite nous publions pour la premiere
fois la theorie de deformation des arcs avec E et J variables et aussi la theorie de

deformation des arcs encastres avec une fibre neutre formee d'apres le funiculaire
des charges appliquees. Nous indiquons les Solutions des equations differentielles

et des formules pour les deformations et les moments. Nous traitons
ensuite l'influence du retrait et de la deformation plastique du beton sur le

probleme en question. Nous proposons une nouvelle construction, partiellement
suspendue, d'un echafaudage en acier pour des grands ponts en are.

Enfin nous demonstrons une nouvelle methode d'erection d'un are de 400 m.
Nous achevons d'abord sur l'echafaudage un are complet d'une epaisseur egale
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ä la moitie de l'epaisseur definitive et apres le decintrement de la premiere partie
nous construisons le deuxieme are sur le premier. Apres l'achevement, les deux
arcs seront reunis pour l'action unitaire. Au moyen d'articulations provisoires et
de presses hydrauliques il est possible d'eliminer l'action du retrait et des

deformations plastiques du beton (compressions parasitaires). Nous demontrons
aussi que des articulations provisoires mais deplacees vers la cie presentent des

avantages considerables.
Nous n'etablissons aucune comparaison entre les ponts en are metallique et

les ponts en are de beton arme.
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La voüte du pont de Traneberg ä Stockholm.

Die Gewölbe der Tranebergsbrücke in Stockholm.

The Arches of the Traneberg Bridge in Stockholm.

S. Kasarnowsky,
Ingenieur, Erster Konstrukteur der Bruckenbauabteilung der Hafenverwaltung, Stockholm.

Le pont combine pour route et chemin de fer de banlieue construit de 1932
ä 1934 sur le Tranebergssund ä Stockholm a une portee de 181 m, ce qui en
fait le pont de beton le plus grand du monde (fig. 1).

Bromma Kungsholmen

ZISQSL
6500 19000

Spannweite- portee - span

m 161m

9000 6200r 9000
Querschnitt im Gewölbeviertel

Coupe aux reins
Cross section in f/4 span

Scheitel - Querschnitt
Coupe ä la de

Section through crown

Fig. 1.

Le Dr. ing. Dischinger propose de definir le «degre de hardiesse» d'un pont
l2

en are, par le rayon de courbure d'une parabole p (1 portee, f fleche)

passant par les naissances et la cie.

II serait encore preferable d'introduire comme « degre de hardiesse» le
veritable rayon de courbure ä la cie, car si l'on multiplie celui-ci par le poids
specifique du materiau de la voüte, on obtient ä peu pres la contrainte normale
ä la cie, engendree par le poids propre de l'arc. Pour le pont de Traneberg, si

l'on prend pour la fleche 26,2 m, ce rayon de courbure est egal ä 183 m, c'est-
ä-dire env. 7 m de plus que pour le nouveau pont sur la Moselle ä Coblence et

env. 50 m de plus que pour le pont de Plougastel ä Brest.

La tablier.

Le pont a deux tabliers juxtaposes, tout-ä-fait distinets. L'un sert au trafic
routier et a une largeur de 19 m repartis comme suit: une chaussee de 12 m,
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deux trottoirs ä pietons de 2,5 et 2,0 m et deux trottoirs ä velos de 1,25 m
chacun. L'autre, d'une largeur de 8,5 m, a deux voies normales de chemin de

fer de banlieue, posees ä la distance de 3,5 m.
Le choix de l'ossature du tablier fut dicte par le principe qu'il fallait maintenir

son poids aussi faible que possible afin de ne pas surcharger les arcs plus
qu'il n'etait necessaire. Le tablier se compose de 10 longrines soudees et d'une
dalle de beton arme de 22 cm d'epaisseur. La portee des longrines est de 13 m
aussi bien au-dessus de l'arc que dans les travees de rives.

Surcharges.

Charge utile: trottoirs ä pietons et ä velos, 0,4 t/m2; chaussee, 4 colonnes de
vehicules suivant la fig. 2a; train de banlieue, 2 trains suivant la fig. 2b. Le
total de ces surcharges donne, pour un are, une surcharge de comparaison de

7,5 t/m.

___]
nt Itlm

2.2m

Fig. 2 a.

.?t$M\T„ SO AtfOfo 50 ffiff?.. i

*\IS0*~

Fig. 2b.

Action du vent: 0,125 t/m2.

Temperature: J- 16° C.

Retrait: assimilable ä — 10° C.

Tensions admissibles et materiau de l'arc.

Pour une surcharge normale, c'est-ä-dire pour le poids propre, la surcharge,

__¦ 8° de difference de temperature et le retrait, on admit 100 kg/cm2. Pour une
surcharge exceptionnelle, c'est-ä-dire pour une surcharge ä laquelle, en plus de

ce que nous avons defini ci-dessus comme normal, s'ajoute _|_ 8° C et l'action
du vent, on admit 120 kg/cm2. Les proprietes du beton employe pour les arcs
et les culees sont donnees dans le tableau ci-dessous.

ciment
portland rapport

eau/eiment

rapport des poids
ciment: sable : gravier fin
(7 ä 30 mm) : gros gravier

(30 ä 60 mm)

valeur moyenne de la resistance
de prisme kg/cm2

kg/m3 7 28 90 365 jours

400

365

0,54

0,54

1:2,20:1,11:1,12
1:2,54:1,24:1,24

274

258

464

451

497

488

478

485
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Oii a tenu compte des points de vue suivants pour la determination de la
hauteur h0 de l'arc ä la cie:

1° — Securite au flambage dans le plan de la voüte. Si l'on tient compte des

tensions de compression relativement elevees (70 kg/cm2 pour le poids propre),
on voit qu'il est important de donner ä la voüte une rigidite süffisante afin
d'obtenir une securite assez grande contre le flambage dans le plan de la voüte.
On sait que, pour un poteau de beton, la limite inferieure du degre d'eiancement

pour lequel on peut craindre la flambage est d'environ 55.

La longueur libre de flambage pour un are encastre du type considere peut
etre evaluee au tiers de la portee 1 et la rayon d'inertie ä la cie peut etre pose
egal ä 0,37 fois la hauteur hQ ä la cie. Le degre d'eiancement de l'arc est donc:

0,37 h0 U,yi h0

et l'epaisseur minima de l'arc ä la cie est de:

0,91^ 55 ou h0=^r (1)
h0 60

2° — Tensions additionnelles resultant de la flexion de l'arc. Ainsi qu'on le
sait il existe dans les arcs ä grande portee des tensions additionnelles resultant
de la flexion de l'arc qui, dans les arcs eiances, peuvent serieusement reduire
la securite.1 Designons par X la poussee horizontale resultant du poids propre
et de la surcharge, par A la flexion de l'arc resultant de la surcharge. On peut
evaluer le moment additionnel produit par la deformation ä:

C AX (2)

C ^ 0,7 pour la cie et C« 1,0 pour les naissances (pour ces dernieres c'est la
flexion aux reins qui est determinante).

Le calcul de cette flexion peut se faire en multipliant la flexion du Systeme
non deforme par un facteur T qui a environ la valeur suivante:

Ok — Ön

Dans cette equation ök designe la charge de rupture d'Euler, calculee au rnoyen
de la relation (1) et ön la tension normale resultant du poids propre et de la

surcharge.
Pour le pont de Traneberg, en introduisant pour le module de Young

E 210000 kg/cm2, ök 690 kg/cm2 et ön 76 kg/cm2, on obtient:

__690__
I-690_76""1,1J

Les flexions les plus importantes peuvent etre calculees, pour des arcs du

type du pont de Traneberg, au moyen des formules ci-dessous:

1 cf. S. Kasarnowsky: Stahlbau 1931, cahier 6.
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ä la cie

aux reins

A 0,000093

0,000122

JoE

Eil
J„E

(4)

(5)

(p la surcharge par m; J„ le moment d'inertie ä la cie).
Au pont de Traneberg, pour une surcharge p 7,5 t/m (voir le tableau

suivant) on peut calculer des flexions de 2,6 cm ä la cie et de 3,3 cm aux reins.
La poussee horizontale pour le poids propre et la surcharge est de 8588 + 782 -—

9370 t. Les moments additionnels calcules d'apres l'equation (2) sont de:

0,7 • 2,6 ¦ 9370 ¦ 0,01 170 tm ä la cie

1,0 • 3,3 ¦ 9370 • 0.01 310 tm aux naissances

et les tensions additionnelles ont une valeur maxima de 1.6 kg cm2, c'est-ä-dire
1,6 o/o des tensions admissibles seulernent.

Lc choix de l'epaisseur ä la cie suivant l'equation (1) donne par consequent
une rigidite süffisante pour les tensions admissibles que nous avons admises.

••

t*An '&fZ -«-((

^J

Fig. 4.

Construction de l'arc.

La voüte principale se compose de deux arcs de beton distants de 15.20 m
d axe en axe. Les arcs ont une section en forme de caisson avec deux parois
intermediaires (fig. 1). Sur une longueur de 54 m au milieu de la portee, la
hauteur de l'arc est constante et egale ä 3 m. De lä eile croit jusqu'aux
naissances oü eile atteint 5 m. L'arete superieure de l'arc est munie d'une moulure
afin de lui donner un aspect plus elance (fig. 4). La largeur des arcs sans les

moulures est de 9 m.
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Le tableau suivant contient les donnees principales sur les dimensions des

arcs ä la cie, aux reins et aux naissances.

Section Hauteur de l'arc

m

Surface de la
section

m2

Moments
d'inertie

m4

Moments
resistants

m3

cie

reins.

naissances

3,00

3,16

5,00

12,85

13,18

22,05

15,52

17,99

69,93

10,30

11,30

28,00

La fig. 3 donne la repartition des tensions maxima et minima dans le sens

longitudinal de l'arc. Ainsi qu'on peut le constater, il n'existe aucune contrainte
de traction dans l'arc meme dans les conditions les plus defavorables. La
contrainte maxima, 108,2 kg/cm2, se trouve ä la distance de 77 m de la * cie et
se decompose comme suit:

Poids propre 64.3 kg/cm2
Influence de l'excentricite transversale s'y rapportant 1,0
Surcharge 17,8
Influence de l'excentricite transversale s'y rapportant 1,1 >/

Temperature — 16° C 9,9 »

Retrait (— 10» C) 6,2 *

Action du vent 7,9 />

Total 108,2 kg/cm2

max.

¦10(0
¦979kgfcm*

-1074 1074 1068 1082
1036 1002973

994
¦937

525
¦519

¦385-451min. v. yS£-410 £fc3&I zvt¦373 371
•250

_ _
fc.

•= c
¦£*o> P<js:>.UjCj<J

too
00 Ol 0.2 0.3 04 05 06 075 085 0951.0

Verteilung der max und mm Spannungen im Gewölbe.
(Excephonnef/er Belastungsfall)

Repartition des tensions max et mm. dans l'arc.
(Cas de Charge exceptionnel)

Distribution of stress minima and maxima in arcn
(Exceptional case of loading)

Fig. 3.
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Le coulage de l'arc se fit en deux anneaux (fig. 5). Chaque anneau se compose,

pour chaque moitie d'arc, de 10 tranches distantes de 1,20 m environ.
Afin d'eviter le chargement asymetrique des echafaudages, on coula en meine
temps une tranche de chaque cote de la cie.

Le beton etait prepare dans une fabrique ä beton et transporte sur le
chantier au moyen de camions speciaux munis d'un tambour rotatif d'une
capacite de 1,25 m3. Des camions, le beton etait verse dans des seaux et

transporte par un cable au lieu de betonnage.
Le volume de beton d'un are se monte ä 2740 m3 (culees non comprises).
L'armature de l'arc est de 62 kg/m3 de beton dont 45 °/0 pour les armatures

longitudinales et 55 °/0 pour les transversales. Le materiau est de l'acier 50
avec une limite d'ecoulement de 30 kg/mm2 et un allongement de 20 o/o de la

longueur normale de mesurage.

Les culees.

Le fond de granit qui se trouve sur les deux rives forme des culees naturelles.
Les culees furent dimensionnees de teile sorte qu'en aucun point la compression
ne depasse 30 kg/cm2. Dans chaque culee est menage un vide de Im de

diametre qui,sert au passage des conduites d'eau.
Les culees furent executees ä sec au moyen de batardeaux circulairees. La

hauteur d'eau maxima etait de 8 m.

Les echafaudages (fig. 5).

Les echafaudages se composent de 4 voütes d'acier ä äme pleine, encastrees,
situees sous chaque paroi verticale de l'arc. La portee de ces arcs est de 172 m
et la fleche de 25,25 m. La section de ces arcs est constante, eile se compose
d'une ame de 2400 : 18, de 4 cornieres de 100 : 200 : 18 et de deux semelles de

800 : 24. Les ämes sont renforcees par deux ] NP 26 Continus. Le materiau
des arcs est de l'acier 52, avec une limite minima d'ecoulement de 36 kg/mm2
et une allongement de 20 o/o. Lorsque la surcharge est complete, la contrainte
maxima resultant des charges verticales est de 2210 kg/cm2. (Le dimensionnement

des arcs fut base sur la resistance au flambage dans le plan portant.)
Le poids de l'echafaudage d'acier est de:

acier 52 (arcs ä äme pleine) 660 t
acier 44 (liaisons) 195 t
acier coule et rouleaux 27 t
acier 37 (voies de deplacement) 66 t

Total 948 t

Le montage des echafaudages se fit au moyen d'un echafaudage flottant
(cf. fig. 6).

Le decoffrage.

Lorsque le betonnage de l'arc fut termine, on plaga ä la cie 18 verins hydrauliques

de 330 t chacun (pour une pression de 450 atm.). Les moities d'arcs
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furent ecartees l'une de l'autre de 11 cm ä la membrure superieure et de 10 cm
ä la membrure inferieure. La cie fut ainsi elevee de 17 cm et sur une longueur
de 20 m on la decola de son echafaudage. La poussee horizontale mesuree dans

cet etat etait de 6000 t, c'est-ä-dire de 575 t plus grande que celle calculee en

admettant que l'axe de la voüte coincide avec la hgne des pressions. A ce

moment on introduisit aux naissances de l'echafaudage 16 verins, deux ä chaque

appui d'arc, et l'on abaissa l'echafaudage, ce qui provoqua la mise en charge
complete.

Lorsque l'echafaudage fut decharge, on le deposa sur les rouleaux et il fut
deplace lateralement de 15,20 m ä l'endroit du second are.

29
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Le reglage des tensions d'apres le procede de Freyssinet se fit au mojen de 22
verins. On introduisit ä la cie un moment de flexion negatif de 1590 tm et une
poussee horizontale supplementaire de 375 t, de teile sorte que pour finir le

joint ä la cie resta de 4,0 cm pour la membrure superieure et la membrure
inferieure. Apres le remplissage de ce joint par du mortier contenant 570 kg
de ciment, on enleva les verins et l'on combla les niches avec du beton.

L'essai de charge de la voüte.

La surcharge statique, etait constituee par du sable pour la chaussee et par
des wagons de marchandises pour les voies. Au total eile etait de 8,45 t/m,
c'est-ä-dire de 13 o/0 de plus que la surcharge admise dans les calculs. Les plus
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grandes flexions etaient de 28,7 mm ä la cie, dont 10 plastiques et de 29,7 mm
aux reins, dont 7 plastiques. En meme temps on mesura les tensions aux
naissances au moyen d'un deformetre Huggenberger. La plus forte contrainte
etait de 17,7 kg/cm2, ce qui correspond ä la tension theorique calculee en
admettant E —. 300000 kg/cm2.

La surcharge dynamique fut executee avec deux wagons ä boggies de 33,5 t
chacun, circulant chacun sur une voie ä des vitesses variant de 15,9 ä 43,8 km/h.
Le mesurage des flexions ä la cie fut effectue au moyen d'un oscillographe
Stoppani. On releva, ainsi que le montrent les fig. 7b, 7c et 7d des lignes de

flexion semblables ä des lignes d'influence. La plus grande flexion mesuree
(independante de la vitesse de circulation) fut de 1,7 mm, ce qui correspond
ä une flexion calculee en admettant E 570000 kg/cm2.

'<

¦¦,
-V.

&*k,
-:: > M-

Fig. 7.

On mesura pour terminer les oscillations propres verticales et horizontales
de la voüte. Les dernieres furent executees au moyen d'un pendule astatique avec
oscillations propres de 4 sec, construit par l'auteur. La frequence propre ainsi
obtenue etait de 1,3 Hertz (fig. 7e). Les oscillations verticales furent provoquees
par quatre hommes sautant sur place en mesure. On mesura une frequence

propre de 2,0 Hertz (fig. 7a).

Mesures de temperature.

Pour mesurer la temperature du beton dans la voüte on mura aux naissances

et ä la cie des thermometres electriques ä resistance. On mesura en meme temps:
la temperature du beton, celle de l'air dans les evidements, la temperature de

l'air exterieur ainsi que les deplacements verticaux ä la clc. Chaque degre centi-

grade correspond d'apres la calcul (en admettant un coefficient de dilatation
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de 0,000010) ä un deplacement de la cie de 3,4 mm, chiffre qui coincide avec
la valeur trouvee lors des mesurages. Ces mesures seront effectuees
periodiquement durant plusieurs annees afin de determiner la valeur exacte du retrait du
beton dans la voüte. D'apres les declacements de la cie au cours des annees
1934—1935, on a calcule un retrait correspondant ä une Variation de temperature

de — 5° C pour la voüte sud et de — 3° C pour la voüte nord.

Q6m/nJ\fty\/\/\/\/\/\J\/\M

Vertikale Eigenschwingung im Oscillation propre verticale Vertical ose/IIahon of crown
Scheitel a fa de

456 km/h- 12 2 mlsec b
17 m isec

v- 18 8 km/h - 5 2m/sec c14 sec ~ 72m

Isecmm

v - 159 km/h « 4 44 m/sec cf

b, c, d. Durchbiegungen im
Gewolbesehettel bei Durchfahrt

von zwei Motorwagen

von je 33 51

isec

fleches produites a te de
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motrices de 33,5t

=£± 44 ¦__

Deflections of crown due to
passing of two raii motorcars
each of 33 5 tons

Honzontale Scheitelverschie-
bung in der Brückenebene
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Motorwagen vonje 33 5 t.
gemessen mit astatischem
Pendel

Isec
Deplacement horizontal pro - Horizon W displacement of
duit ä la de, dans le plan du crown in the axis of the
pont, par le passage de 2auto- bridge due to passing of
motrices de 3351, et mesure two rat/motor cars eachof
par un pendule astahoue 33 5 tons, measured by an

astatic pendulum

Le coüt total des culees, des voütes et de l'echafaudage etait de 1633000 Kr,
qui sc repartissent comme suit:

4 culees, 1858 m3 255 000 Kr, en o/0 15,6
2 arcs, 5480 m3 634000 » » > 38,9
echafaudages avec encorbellements aux appuis 744000 » > 45,5

Total 1633000 Kr, en o/0 100,0

A titre de comparaison nous donnons ci-dessous le coüt d'un are d'acier de la

meme portee calcule pour les memes surcharges:
culees 145000 Kr
arcs d'acier et contreventement prineipal 1785000 Kr

Total 1930000 Kr
53 F
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Comme le coüt du tablier est ä peu pres le meme dans les deux cas, nous
pouvons conclure que le beton presentait dans ce cas un net avantage economique
sur l'acier.

Resume.

En se basant sur l'experience acquise dans la consstruction du pont de

Traneberg on peut etablir les lois suivantes pour la construction des arcs de

grande portee.
La voüte peut avoir une section constante entre les reins et la cie avec une

hauteur minima de 1/60 de la portee. Aux naissances la hauteur de la voüte

peut croitre jusq'ä 1,4—1,8 fois la hauteur ä la cie. Dans les voütes libres
la largeur doit etre au moins 1/28 ä 1/30 de la portee si l'on veut avoir une
securite süffisante contre le flambage lateral.

On peut eliminer, par le procede de Freyssinet, les tensions parasites resultant
de la compression de l'axe de la voüte par suite du poids propre ainsi qu'une
partie des tensions engendrees par la temperature et le retrait.

En projetant l'echafaudage, ce qui a ici une grande importance, il faut faire
attention de lui donner une rigidite süffisante pour ne pas rencontrer des
difficultes lors du decoffrage.

Quant au materiau de l'echafaudage, on peut aussi bien utiliser l'acier ä haute
resistance que le bois.

Pour terminer je voudrais faire remarquer que dans un concours entre le beton
et l'acier, le nombre de voütes que l'on peut betonner avec le meme echafaudage
joue un role decisif. Plus ce nombre est grand, plus l'emploi du beton devient

economique. La construction d'une seule grande voüte de beton ne peut etre

economique que dans des conditions tout-ä-fait favorables.
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L'influence des forces de freinage dans les ponts massifs.

Die Wirkung der Bremskräfte bei den massiven
Brücken.

The Effect of Braking Forces on Solid Bridges.

Dr. Ing., Dr. techn. h. c. E. Morsch,
Professor an der Technischen Hochschule Stuttgart.

La prise en consideration des forces de freinage n'est pas seulernent prescrite
pour les ponts-rails mais aussi pour les ponts d'autostrades. Les forces de

traction et de depart des locomotives agissent dans le meme sens que les forces
de freinage. Si jusqu'a present les forces de freinage n'etaient pas du tout ou
pas assez prises en consideration dans les calculs statiques des ponts massifs,
c'est parce que l'on ne possedait aucun procede clair. On ne pourra obtenir de la
clarte qu'en ne separant pas des forces de freinage des forces qui les produisent.
C'est pourquoi nous montrerons dans la suite comment il faut modifier les lignes
d'influence des moments au noyau, etc. afin qu'elles englobent aussi le Supplement

engendre par les forces de freinage. Suivant le type de construction qui
surmonte un are ces modifications des lignes d'influence seront differentes.

D'apres les prescriptions, il faut prendre les forces de freinage ä la hauteur
de la chaussee ou du rail. Selon les lois de la dynamique, l'effort de freinage de

la voie de roulement sur le vehicule doit agir ä la hauteur du centre de gravite
lorsqu'il doit reduire la vitesse du vehicule. C'est pourquoi le deplacement de cette
force de la voie de roulement au centre de gravite oü on la porte deux fois en sens

opposes, suivant la fig. 1, engendre un couple supplementaire de forces. II en

Fahrrichtung
sena de circulation —

direction ol movement
V

^4)Q4m4Q44
T4L1

Fig. 1.

Forces agissant sur une
locomotive freinee.

resulte que le poids du vehicule se reporte vers l'avant et se repartit irreguliere-
ment sur les differentes roues. Ces poids inegaux des roues peuvent donner des

moments differents dans l'evaluation des lignes d'influence. Les reglements ne
tiennent pas compte de cette distinction, en prevoyant l'application des efforts
de freinage au niveau de la voie de roulement.

53*



836 E. Morsch

La force de freinage depend encore de la pente du tablier, si l'on veut etre
plus precis. De meme, lorsque l'on execute les calculs ordinaires du Systeme
porteur pour un train avec charges verticales, ces charges contiennent dejä,
lorsque la voie est en pente, une certaine partie de la force de freinage car elles
ne sont pas dirigees perpendiculairement ä la voie. Sur une voie en penle, un
train ne peut rester immobile sans etre freine. D'apres la loi du frottement, la
resultante du poids et du frottement peut au plus etre inclinee de l'angle de
frottement p par rapport ä la normale ä la voie et l'on a \x tgp.

Prenons le cas de la fig. 2 oü la voie est inclinee d'un angle y et admettons
qu'un train descendant freine, on obtient ä partir de la force de freinage S et

^ — —'f /1

\ \

4-J
- IR

1 '
tat)"«'

dec*'»0

Fig. 2.

i \^S wagrecht
horuon

du poids P, la resultante R qui fait un angle p avec la normale. L'inclinaison
maxima de R donne la foree de freinage qui peut s ajouter ä la charge
verticale P.

S P • cos y • tg p — P • sin y

qui pour de petits angles y peut s'ecrire:

S P (jli — sin y)

Admettons au contraire qu'un train montant freine, on obtient, ä cause de
l'inclinaison opposee de la resultante R', la force de freinage qui s'ajoute ä la

charge P:
S' P • cos y • tg p -f P • sin y, ou S' P (fi + sin y)

Le coefficient de frottement jli est donne de 1/1 dans les prescriptions des

Chemins de fer du Reich.

Les poids des roues du vehicule completement freine agissent obliquement sur
la voie et de meme sur la construction au-dessus de l'arc. Lorsque l'on n'admet
d'une fagon tout-ä-fait generale (aussi d'apres DIN 1075, § 6) dans le sens

longitudinal du pont, aucune repartition des charges par le tablier et la

superstructure, ceci doit aussi etre valable pour les charges des roues, legerement

inclinees par suite des forces de freinage. Ces conclusions nous
conduisent ä l'action exercee sur la voüte par le vehicule freine, representee
aux fig. 3 a et 3 b pour les deux directions. Les forces obliques, paralleles entre
elles, peuvent de nouveau etre decomposees suivant leurs deux composantes,
ä leur point d'intersection avec l'axe de la voüte; mais ces charges P ainsi
deplacees vers l'axe de la voüte ne se pretent pas ä l'evaluation des lignes
d'influence des moments au noyau, car dans ce deplacement elles modifient leur
distances reeiproques. C'est pourquoi nous procedons de la facon suivante:
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La fig. 3c nous montre que pour exprimer l'equilibre d'un are ä trois
articulations, les moments Mx, Mk et specialement les moments M0 d'un are encastre
ou ä deux articulations il est indifferent que les deux forces P et S agissent dans
leur position initiale ou par deplacement parallele en un point quelconque de

leurs resultantes. Laissons par consequent les charges P sur la voie, nous
obtenons leur effet par les lignes d'influences normales et la serie de charge
inchangee et il ne s'agit que de determiner les modifications des moments
au noyau, des reactions d'appui, etc. engendrees par les forces S correspondantes.

Fig. 3.

Action combinee des poids d'essieux et des forces de freinage dans les arcs ä superstrucluro
massive iou ä superstructuie creuse avec parois longitudinales.

Comme dans le calcul avec des charges verticales seulernent, on doit admettre
ici que les resultantes obliques R de P et S agissent directement sur l'axe
de la voüte. C'est pourquoi la delimitation pour les forces P et S ä gauche
ou ä droite d'une section d'arc s—s' n'est plus ici la perpendiculaire elevee ä son
axe, mais le point oü la parallele ä la resultante R passant par Faxe de la section

coupe la voie. Cette delimitation peut etre amelioree par la parallele passant
par le bord superieur de la section s—s'. Elle varie d'ailleurs suivant le sens
de freinage.

Pour une force S 1 avancant sur la voie on peut determiner les grandeurs
correspondantes (moment, reaction d'appui etc.) qui doivent etre reportees en
ordonnees verticales au-dessous du point d'application de S ä partir d'une
verticale. De cette fagon on obtient la ligne d'influence pour les forces de freinage
seulernent, ligne pour laquelle les valeurs sont identiques ä celles des charges
d'essieu P correspondantes, comme c'est le cas pour les lignes d'influence
normales. Comme les forces de freinage sont une certaine partie des charges
elles-memes, on peut ajouter leur effet aux ordonnees d'influence des charges
d'essieu verticales de teile sorte qu'il suffit d'evaluer les lignes d'influence com-
pletees ou resultantes pour la charge du train.

Dans les lignes d'influence resultantes, la limite des charges peut sensiblement
etre differente de celle des lignes normales, de teile sorte qu'elles fournissent
un resultat plus exact que lorsqu'on evalue la ligne d'influence pour les forces
de frainage, pour la position de la charge qui donne la valeur maxima dans la

ligne d'influence normale. Souvent la difference n'est pas considerable. Malgre
le deplacement, dont nous venons de parier, des demarcations entre les charges
ä gauche et ä droite de la section, il faut se baser, pour l'evaluation de la ligne
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d'influence completee, sur la ligne d'influence normale, c'est-ä-dire pour charges
verticales. En effet, pour les systemes isostatiques, seule se deplace la brisure
situee au-dessous de la section pour laquelle la ligne d'influence est valable.
Pour les systemes hyperstatiques oü toutes les lignes d'influence representent
des lignes elastiques et peuvent etre remplacees par des courbes ou polygones
funiculaires, la ligne d'influence normale serait ä prolonger tangentiellement
jusqu'a la limite deplacee d'oü partiraient de nouvelles ordonnees. Pratiquement
la forme d'une ligne d'influence ne se modifie pas dans les environs de la cie
oü le deplacement n'est que faible et aux endroits oü la courbure est faible.
Dans les exemples suivants, il ne fallait prendre en consideration la modification
que dans les fig. 17 et 19 pour la ligne d'influence Mk des naissances et des
culees d'un are encastre oü la ligne est fortement ineurvee aux deux extremites.

D'apres les prescriptions allemandes il ne faut prendre pour les forces de

freinage aucun Supplement pour actions dynamiques, alors qu'il faut en admettre
un pour les charges des essieux. On peut tenir compte de cette difference dans
l'extension des lignes d'influence. Si par exemple le coefficient de choc cp 1,1

et admettons que l'on doive calculer les forces de freinage avec ju — des

charges, il faut modifier les ordonnees de la ligne d'influence normale de

— =-=- des ordonnees correspondantes de la ligne d'influence pour forces

de freinage seulernent.
Admettons maintenant que la voie monte d'un certain angle y, il faut ajouter

aux ordonnees d'influence normales, les ordonnees de la ligne d'influence Mk

valable pour les seules forces de freinage, multipliees par I — -|-siny), oü le

signe superieur est valable pour la descente et le signe inferieur pour la montee.
La resultante de cp • P et de la force de freinage correspondante a toujours avec

une exactitude süffisante l'inclinaison 1 : — par rapport ä la normale ä la voie.

Comme dans les ordonnees des lignes d'influence completees pour les forces
de freinage, on a represente les apports des resultantes obliques R de P et S,

on obtient de nouveau exactement les memes ordonnees lorsque l'on decompose
les charges resultantes des essieux en composantes P et S dans un plan parallele
ä la voie, situe au-dessous d'elle. La ligne d'influence resultante que l'on obtient
ne sera pas plus deplacee horizontalement que le point d'application de P et S

n'est lui-meme deplace lateralement. De toute fagon, l'evaluation nous conduit
aux memes valeurs limites.

Jusqu'a present nous n'avons considere que les ponts-rails et nous en ferons
autant dans les exemples suivants. Pour les ponts-routes, il est prescrit, d'apres
la norme DIN 1072, une force de freinage de 1/20 de la surcharge totale, avec
foule sur toute la longueur du tablier, au moins pour chaque voie de roulement
0,3 du poids des camions. Ces deux apports ä l'effet de freinage peuvent etre
determines au moyen des lignes d'influence des moments au noyau, etc. pour
les forces de freinage seulernent, car ä cause de la petitesse des valeurs jbt de 1/20,
la delimitation des charges varie d'une fagon insignifiante. La prescription disant

quil faut introduire toute la longueur de la chaussee avec la force de freinage
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nous fait voir que pour un are encastre on a des apports positifs et negatifs
dans les lignes d'influence Mk pour les forces de freinage seulernent. En general,
il est tout aussi facile de tracer les lignes d'influence resultantes pour les ponts-
routes et il faut admettre pour les forces de freinage 1/20 de la surcharge
humaine et 0,3 du poids des camions.

Les forces de freinage dans la poutre simple.

Si une force de freinage S 1 appartenent ä un poids d'essieu agit, dans la

poutre representee ä la fig. 4, ä droite de la section x, eile engendre un moment

de flexion additionnel Mx =- • x. Si S 1 agit ä gauche de la section x,

on a Mx • x + h.

Pour les forces de freinage seulernent, on obtient la surface d'influence
hachuree Mx. Le saut vertical de l'horizontale superieure ä l'inferieure se trouve

42L.
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Fig. 4.

Ligne d'influence du moment de flexion Mx pour les forces de freinage
dans le cas d'une poutre simple.

au-dessous de la delimitation des charges freinees agissant ä droite et ä gauche de

la section x, c'est-ä-dire au-dessous du point oü la droite tracee ä partir du bord
superieur de la section, sous l'inclinaison fi/cp par rapport ä la verticale, coupe
la vbie de roulement. Les lignes epaisses representent la ligne d'influence Mx

completee qui, lors de l'evaluation au moyen des charges d'essieu multipliees
par le coefficient de choc cp, contient dejä l'apport des forces de freinage s'y
rapportant. A part les moments Mx ainsi trouves s'exerce encore une compression

X

axiale Nx ju£p. Lorsque les forces de freinage sont dirigees vers l'appui
o

mobile A, les signes changent et la compression axiale se transforme en une
traction.
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La force de freinage S 1 engendre pour toute position un effort tranchant

egal sur toute la poutre, soit Qx — r. C'est pourquoi les droites des lignes

d'influence normales des efforts tranchants se deplacent de - • vers le haut ou

vers le bas suivant le sens de freinage. La brisure entre les deux droites se trouve
au meme endroit que dans la ligne d'influence du moment Mx.

Lorsque la poutre repose suivant la fig. 5 ä la hauteur de son axe, on a z h
et les sommets des lignes d'influence Mx pour les forces de freinage seulernent
se trouvent ä la hauteur indiquee sur la fig. 5. Si l'on modifie la ligne d'influence

JJd-
_4

___33-*
FX -H

aiiuiHH^NHiiiiimmuiii^HuiiinwiiiiHHiiituiinmiiiwiiiufffiiiiiiHiVrmmBii
irfh

Fig. 5.

Ligne d'influence Mx
de la poutre simple
dont les appuis sont
ä la hauteur de Taxe.

normale Mx, les deux droites se deplacent dans le sens horizontal de la valeur

— • h, elles se coupent de nouveau ä la meme profondeur. Lors de l'evaluation du

triangle d'influence deplace lateralement, on obtient par consequent les memes
moments de flexion que pour des charges immobiles, en faisant abstraction du
coude qui se retrouve au sommet du triangle. Les forces de freinage n'agissent

X

par consequent que sur la force axiale Nx -J-u-ZP.
o

On arrive ä la meme forme de ligne d'influence Mx completee pour l'action des

forces de freinage, en prolongeant la force freinee en a jusqu'a son intersection
avec Taxe de la poutre et en decomposant cette force en la charge verticale P

et la force de freinage S. Comme en cette position, S ne fournit aucun apport au
moment, ce dernier ne depend plus que de la charge P deplacee vers l'axe et

pour P -- 1 est represente par l'ordonnee correspondante du triangle d'influence
normal Mx. En reportant cette ordonnee d'influence verticalement au-dessous de

la charge situee sur la voie de roulement, on obtient la ligne d'influence Mx

deplacee horizontalement vers la gauche de — • h et qui contient l'effet de

freinage.
<P
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Les forces de freinage dans une poutre continue.

Supposons que la poutre de la fig. 6 repose sur des appuis encastres

elastiquement et supposons encore qu'un des appuis extremes n'est pas deplagable, on
peut admettre que la poutre est appuyee ä la hauteur de son axe. Sur la base

des considerations que nous avons faites pour la poutre simple, il est facile de

voir qu'on obtient de nouveau pour la ligne d'influence normale Mx (deplacee)

completee, la courbe de la ligne d'influence normale Mx deplacee de qui

fournit lors de l'evaluation les memes moments que pour des charges immobiles.

T -T

-\.-:£ä-\ J>-^ | Normale Einflußlinie /yf
ligne d'influence normale M *

Verschobene Einflußlinie
hgne d'mtluence deplacäe
displaced influence hne

Fig. 6.

Ligne d'influence Mx de la poutre continue dont les appuis sont ä la hauteur de laxe.

Quant aux efforts tranchants la consideration, avec resultantes R agissant
ä laxe de la poutre, est justifiee. C'est pourquoi l'on obtient comme ligne
d'influence completee d'un effort tranchant Qx en deplagant horizontalement

dans le sens oppose au sens de circulation, de - • h la ligne d'influence

normale Qx. La brisure se trouve sous le point oü la ligne tracee du bord superieur

de la section x, sous un angle —, coupe la voie. L'evaluation ne donne des

valeurs qua peine differentes de celles que l'on obtiendrait pour des charges
immobiles.

Si notre poutre ne possede aucun appui indeformable, il faut considerer l'effet
des forces de freinage sur les moments et sur les efforts tranchants aussi bien
dans la poutre que dans les appuis. L'influence de chaque force de freinage peut
etre tiree des surfaces des moments et des efforts tranchants engendrees par
une force 1 agissant suivant Faxe de la poutre. On peut par consequent ajouter
les apports des forces de freinage s'y rapportant aux valeurs limites determinees

pour les moments et les efforts tranchants engendres par les charges immobiles.
On peut aussi completer les lignes d'influence normales avec les ordonnees des

forces de freinage et l'on obtient ainsi des limites de charge un peu deplacees.
Pour une poutre continue sur appuis mobiles qui n'est pas appuyee ä la hauteur

de son axe, on peut de nouveau appliquer les considerations representees ä la

fig. 6 avec force R deplacee vers l'axe de la poutre. D'apres cela, les lignes
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d'influence normales des moments de flexion et des efforts tranchants valables

pour les forces P qui agissent ici peuvent etre utilisees. Les forces S agissant
dans l'axe de la poutre provoquent ici aussi une repartition additionnelle des

moments et efforts tranchants qui provient du couple de moment S (z—h)
agissant au-dessus de l'appui sur la poutre (fig. 7). Comme nous l'avons dejä
decrit tout ä l'heure, on peut ou ajouter l'effet de ce couple aux valeurs limites

V

Fig. 7.

Representation pour une poutre sur appuis simples des moments additionnels produits

par le deplacement vers l'axe de la force de freinage S.

de Mx et Qx pour charge fixe ou completer leurs lignes d'influence avec les

apports des forces de freinage que l'on doit prendre sans autre dans les
surfaces des moments et des efforts tranchants. Par suite des forces de freinage,
il existe encore dans la poutre une force axiale.

Les forces de freinage dans le cadre simple.

Dans un cadre encastre ou ä deux articulations avec entretoise horizontale
et montants de meme hauteur, on decompose les charges freinees obliques R
ä leur intersection avec l'axe de l'entretoise en deux composantes P et S. On

remarque que chaque force S 1 agissant dans l'axe de l'entretoise engendre
les memes reactions d'appuis et ainsi les memes moments additionnels en une
section quelconque des montants et de l'entretoise. C'est pourquoi on peut
assimiler les efforts de freinage S correspondant ä urne position quelconque
des charges ä une force agissant dans l'axe de l'entretoise et determiner ainsi
les contraintes additionnelles qu'elles engendrent.

II est aussi possible de completer les lignes d'influence des moments au noyau
avec les apports des forces de freinage.

Les forces de freinage dans Varc ä trois articulations.

Elles influent sur les contraintes dans l'arc lui-meme et dans les culees,
c'est-ä-dire sur les moments au noyau s'y rapportant ainsi que sur les efforts
tranchants et normaux dans les articulations. Afin de rendre la chose plus claire,
nous avons exagere l'inclinaison de la voie dans les figures qui vont suivre.

Lignes d'influence des moments au noyau Mk pour un are.

Sur la base des considerations de la fig. 3 c nous faisons agir les forces P et S

ä la hauteur de la voie, lorsque la superstructure est massive suivant la fig. 8 et
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nous determinons les moments Mk engendres par une charge mobile S 1.

Dans une section situee ä gauche de la cie on a:
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Fig. 8.

Lignes d'influence Mk pour forces de freinage pour un are ä trois articulations

avec superstructure massive ou avec parois longitudinales.

Lorsque S 1 agit ä droite de la cie

Mk A • xk — Ha • yk *y • xk — p^J 1 1 • I • cos ß

zb zb-lt-yk
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c'est-ä-dire Mk • KD • cos ß.

KD • cosß est la distance horizontale du point D ä la verticale passant par le
point K du noyau. KD est parallele ä AB.

Si S 1 est au-dessus de KC on trouve avec les expressions correspondantes
pour A et Ha

M, —?5.y, zb ' ]i' yk zc ¦ yk _ zb / lx ¦ yk \ zc-yk
k

1
k l.f.cosß^f-cosß~ 1 If.cosß V^f-cosß

Zb *m ™*q Zc'ykMk=--f.KD.cosß — j cosß

Entre les points K et C l'echelon de la ligne d'influence Mk pour les forces

de freinage seules se trouve >—-—*—- plus bas que celui trouve entre les points

B et C.

Si S 1 agit sur le trongon d'arc AK, on calcule ä partir de la droite:

Mk -B(l-xk) + Hb.yk -^(l-xk-i^-) -^.KF.cosß.
KF • cosß est la distance horizontale du point F ä la verticale passant par K.

La ligne d'influence Mk valable pour les seules forces de freinage se compose
des trois echelons representes ä la fig. 8 avec signes differents pour les deux
sens de circulation. La fig. 8 contient encore la ligne d'influence normale Mk
(valable pour charges verticales) completee pour les apports dus ä la force
de freinage d'une charge unitaire, en ce sens que l'on a introduit les ordonnees

de la ligne d'influence Mk pour forces de freinage seules, multipliees par

(—+ sinyl pour circulation montante ou descendante. On obtient les lignes

epaisses avec brisures aux memes endroits que dans la ligne d'influence etagee.
Ces brisures se trouvent ä l'intersection de la voie et de la droite inclinee de

l'angle 1 : — par rapport ä la normale ä la voie et passant par la limite de la

chaussee et de l'arete superieure du joint de la cie et par le bord superieur de

la section K. Suivant le sens de freinage, les limites des echelons se deplacent
d'un cöte ou de l'autre.

La fig. 9 represente un are ä trois articulations non symetrique avec tablier

supporte par des colonnes. Dans ce cas, chaque force de freinage engendree par
une roue se trouvant sur la superstructure interrompue sera transmise par le

tablier aux endroits R ou L oü le tablier est fixe ä l'arc. Les parois transversales

et les colonnes sont trop elastiques pour pouvoir transmettre les forces de

freinage dans la voüte. La section avec le point K au noyau se trouve ä gauche
de la cie dans la partie du tablier non directement fixee ä la voüte. La force de

freinage S agit de nouveau ä la hauteur de la voie. Tant que S 1 agit ä droite
de la cie, rien n'est change dans les valeurs de A, Ha et Mk par rapport ä la

fig. 8. II en est de meme lorsque S 1 se trouve dans la partie d'arc KC. Ce
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n'est que lorsque cette force agit en A et K que l'expression de Mk varie par
rapport au cas de la fig. 8, c'est-ä-dire qu'elle reste exactement teile que si S 1

agissait dans l'intervalle KC car cette force n'est transmise dans la voüte qu'ä
droite de la section L. C'est pourquoi la ligne d'influence pour les seules forces
de freinage ne presente que les deux echelons que l'on voit sur la fig. 9. Nous

wogrtchL

:sn
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frjfr
fcosß

2_J—=
fKDcosßD.Y

KDyrSjS fKDcosß

Fig. 9.

Lignes d'influence Mk pour forces de freinage pour un are ä trois
articulations avec superstructure ajouree.

avons de nouveau represente par des lignes epaisses et fines, les lignes d'influence
Mk normale et completee.

Lorsque la section d'arc contenant le point K se trouve entre L et C, toutes
les equations pour Mk, correspondant ä la fig. 8 sont satisfaites; c'est pourquoi
la ligne d'influence etagee Mk pour les seules forces de freinage a la meme
forme que dans le cas d'une superstructure massive.

Pour la determination des tensions et le dimensionnement pratiques il suffit
de completer les lignes d'influence normales Mk pour les effets de freinage en
agrandissant les triangles positifs et negatifs.

Lignes d'influence M^ pour culees et pilier median.

Tant que les moments au noyau proviennent des poids d'essieux au-dessus
de l'arc, ils sont determines par les forces transmises aux culees par les
articulations aux naissances ou au pilier median. Comme ces forces sont independantes

du type de superstructure, les lignes d'influence representees aux fig. 10
et 11 sont aussi bien valables pour une superstructure massive que pour une
superstructure ajouree.
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Dans la fig. 10 on a pour S -= 1 agissant ä gauche de la cie et de droite
ä gauche:

B ^-a et Hb r4a-^-
1 1 • f • cos ß

et pour une section de la culee de droite:

Mk B.xk-Hb.yk=-^(i^-xk) -^.KD.cosß
D est l'intersection de la droite parallele ä AB passant par K avec BC et
KD • cosß est la distance horizontale du point D ä la verticale de K.

nonzon
t»v»lS-f

rtg-M- '*!

ß+
-../j

l-l,*l,

HAB-**

fcosß

fzYDcosß

^KDcosft

Einflußlinie Mh für Bremskraft» alfrlA

ligne dinlftfence Mk pour les lorces d» fr»lnag» s»ul»m»nl

Jnlluenc» lin» Mf, for brak» lorces only

i fcosß

*:*
co$ß

' für di» Wirkung d»r Bremskräfte ergänzte Einllußlinitn Mit
lignes d'influence M^ complities pour feilet des lorces d» Ireinag»

complamtntary influence Hnes Mu for brak» Ion» action

-Ä- -M

KDcosft

KD cosß

VC\
*N

Fig. 10.

Lignes d'influence pour forces de freinage pour une section dans les culees.
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Lorsque S 1 est ä droite de la cie, on a

847

B ^ et Hb 74---^

et l'on obtient

Mk

1-f-cosß f-cosß

za / 12 ' Yk \
| zc*yk _ Za

l'f.cosß Xk/^f.cosß~ r KD-cosß + ^-1^r f • cos ß

horizon

^Ifi

cosß

'Kifeui f

rmfludUnh klk fOr
ßgno dtlnthtanc» Mu pour

.JnffuatK* llif Mk for
toa foreoa 90 froinoff» ooufomoM 1

S*

fcosß
•****

*Ä
fcosß** w

fcosß

KD cosß

Ergänzt» EinfhMlini» Mt
lign» <finllu»nc» Mit complätä»

tomplomontary influanc» lin» Ml

KDtosß

'r lo H

?*p

ÜB cosß

"A

Fig. 11.

Lignes d'influence Mk pour forces de fremage pour une section dans la pile mediane.

La ligne d'influence se trouve donc, ä droite de la cie, plus bas qu'ä gauche de

zc-yk
f • cos ß'
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Admettons maintenant que S 1 agit au-dessus de la culee elle-meme, nous
obtenons, d'apres les considerations de la fig. 3c Mk — 1 • Zk. Les forces
de freinage agissent en realite d'une maniere tres defavorable au-dessus des

culees, car elles renforcent la poussee des terres sur le mur de soutenement avant
l'articulation. La fig. 10 montre la ligne d'influence Mk echelonnee pour les seules
forces de freinage ainsi que la ligne d'influence normale completee Mk pour une
section dans la culee. D'apres la norme DIN 1075, il ne faut admettre aucun
coefficient de choc pour les culees et les piles, donc cp 1. Pour la descente
et la montee, les lignes d'influence normales se deplacent vers le bas ou vers
le haut de (u. Iji sin y) fois les ordonnees de la ligne echelonnee.

Les lignes d'influence Mk representees ä la fig. 11 pour un joint situe sur
la pile mediane se tirent directement de la fig. 10 en considerant la pile mediane
d'une part comme culee de droite de l'ouverture de gauche 1 et d'autre part
comme culee de gauche de l'ouverture de droite 1'.

Lignes d'influence des efforts normaux et tranchants dans les articulations.

Les ordonnees de oes lignes d'influence etagees pour forces de freinage seulernent

s'obtiennent pour les arcs non symetriques de la fagon la plus simple,
graphiquement, en determinant pour chaque position de la force S 1 ä droite
et ä gauche de la cie chaque fois les forces aux naissances d'apres le triangle
des forces et en les decomposant perpendiculairement et parallelement ä

l'articulation consideree. Le type de superstructure ne donne aucune difference.

Dans la fig. 12, le triangle de forces (1) se rapporte au cas oü la force S agit
ä droite de la cie et le triangle de force (2) au cas oü eile se trouve ä gauche.
Les composantes Nc et Qc agissant ä la cie sont tirees chaque fois de la force
ä la naissance du cote non charge. Les lignes d'influence normales des forces
dans les articulations sont completees dans la fig. 12 pour l'effet de freinage,
en ce sens que l'on a ajoute ces ordonnees des lignes d'influence etagees mul-

tipliees par (-Iji siny I. La direction du joint d'articulation doit etre, d'apres

DIN 1075, perpendiculaire ä la ligne des pressions pour charge permanente.
Dans le cas d'un are ä trois articulations symetriques avec voie horizontale,

il est facile de calculer les ordonnees des lignes d'influence echelonnees.

Les forces de freinage dans l'arc ä deux articulations.

II faut tout d'abord determiner la ligne d'influence des forces de freinage sur
la poussee horizontale, d'oü l'on peut tirer les lignes d'influence des moments
au noyau, etc.

Ligne d'influence de la poussee Ha.

Comme pour les forces de freinage seules la forme de la voüte s'ecarte
sensiblement de la ligne des pressions qui s'y rapporte, on peut ici negliger la

deformation resultant des forces normales Nx qui sont partiellement des forces
de traction et partiellement des forces de compression. On obtient ainsi pour
la poussee horizontale
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I0 • y • ds

849

Ha
pu
14 ds

Par suite de la force de freinage S 1 agissant sur la section a de la fig. 13,

on a dans le Systeme fondamental isostatique:
Zb

pour les sections x entre 0 et a Mo=yx

pour les sections x entre a et 1 M0 -j-x— z

et l'on a alors:

/•Mo-y ds_ pzb x-y ds !*/zb \ y ds _ zb ^y ds iy_ds
J—j—-Jt—j-+J\t'x-t~-tJ~'x-J j z

p-1

®®

Hc

Qc

Einllußlmien N und Q Iür Bremskrä"e allein
lignes d'influence N et Q pour les lorces de Intmag» a»ul»m»nt

influence hnes N and Q for brake forces only

Ergänzt« Einllußlmien der GelenkkrSfl»
lignes d'influence complettes pour les forces dans les articulations

complementary influence lines for lorces in the hinges

t*^

Fig. 12.

Lignes d'influence des

efforts normaux et
tranchants dans les

articulations pour
forces de freinage.
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Si l'on introduit des elements finis d'arc s et des poids elastiques w}

on obtient: i
j •

Zb
1

H_.=
-rSx.Wy — 2z.wy

0 a

Iywy
Les sommes du numerateur seront tres simples ä calculer en commengant ä droite

pour la deuxieme somme et en deplagant toujours la section a d'un element
vers la gauche. Les ordonnees de la ligne d'influence de Ha sont ä reporter,
ä partir d'une horizontale, verticalement au-dessous du point oü la ligne partant

de l'axe de la section a sous un angle - avec la normale ä la voie coupe cette

wagrecht
norizon

l»v»l

^>
l-Xr

Einflußlinie

&t hgne tfmfiuenco
influence lin»

85AA Emfiußlini» H9

lign» d-influ»nc» Wo

influence line Hats
Einfluß!'lachen MK für Bremskraft» S allain

Surfaces d'influence M* pour fes forces de freinag» S seulernent

Multiplikator Y^
multiplicateur Y^

coefficient >%

Influence areas M ^ for brak» forces S only

4*
Emtiußhni» /£,

'W''»fluencVM*
'nllu»nce Im» H0

T* Einflußlinien M^/yu
hgne tfmlluance ^

mtluenc» lin»

Für di» Wirkung der Bremskrälte ergänzt» Einllußlmien Mk

lignes d'influence Mk complMes pour reffet d»a /orc»a d» lr»inag»
complementary influence lines Mi. lor brak» fort« action

Multiplikator \%

multiplicateur Vj»

coefficient >i

Fig. 13.

Lignes d'influence Ha et Mk pour forces de freinage pour un are ä deux articulations

avec superstructure massive ou avec parois longitudinales.
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derniere. Suivant les sens de freinage, les ordonnees et les lignes d'influence
varient legerement l'une par rapport ä lautre.

La surface d'influence d'un moment au noyau quelconque se trouve d'apres
la formule

/Mc
Mk M0k - Ha • yk ykp^ - HJ

yk

comme difference des surfaces d'influence Ha et Lors de l'evaluation de la

surface hachuree de la fig. 13, il faut tenir compte du multiplicateur yk. La surface

d'influence MGk pour forces de freinage seules est en escalier car pour
S — 1 on a ä droite de la section qui contient le point K:

M0k A -xk y xk,

et lorsque S 1 se trouve ä gauche de cette section

M0k A • xk — zk y • xk — zk

Dans la fig. 13 on a dessine en bas en traits fins la ligne d'influence —
d'une section de la moitie droite de l'arc. Elle est completee pour les actions
de freinage par les traits forts, en ajoutant ou retranchant les ordorfnees des

surfaces hachurees multipliees par (-- Iji sin yl. Pour la ligne d'influence

normale Ha aucun sens pratique ne resulte du fait que le point d'application de la

charge mobile P 1 coincide avec celui de S 1, c'est-ä-dire qu'ils ne se

trouvent plus ici perpendiculairement au-dessus des limites d'elements. Sous
la section K elle-meme, il existe, d'une courbe ä l'autre, des raccords verticaux

qui coincident avec les escaliers de la ligne d'influence Mok pour forces
de freinage.

Dans les arcs symetrique ou symetrique inclines, oü la ligne de liaison des

articulations est parallele ä la voie, la somme des ordonnees d'influence Ha

d'elements symetriques est egale ä 1, de teile sorte qu'il suffit d'executer les
calculs pour la moitie de droite.

Nous avons etabli, dans la fig. 3 c, que l'on pouvait decomposer la resultante
de la charge verticale et de la force de freinage en un point quelconque de la

ligne d'action suivant ses deux composantes et que ces dernieres doivent toujours
exercer la meme action sur une grandeur quelconque du Systeme hyperstatique.
C'est pourquoi l'on peut, dans le cas present, decomposer en P et S les charges
d'essieux obliques (freinees) dans un autre plan aussi, parallele ä la voie, comme

par exemple le plan tangent ä la cie. Si maintenant on poursuit le calcul des

lignes d'influence Ha et Mk resultant de la force de freinage seulernent jusqu'aux
.lignes d'influence completees des moments au noyau, on remarque que ces

dernieres sont deplacees par rapport aux premieres de la distance, mesuree sur
la force freinee, des deux plans horizontaux. Lors de l'evaluation on obtient donc
les meme valeurs limites.

54*
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Dans les arcs ä superstructure ajouree, on ne peut plus choisir arbitrairement

ce plan, car les forces de freinage qui se trouvent dans la partie
supportee par des colonnes sont transmises effectivement ä l'arc par le tablier aux
points L et R oü le tablier rencontre le dos de la voüte et lui est fixee. Afin
d'obtenir des moments M0 satisfaisants, il faut decomposer les charges d'essieux
freinees en leurs composantes P et S dans le plan median de la dalle du tablier

*

X

\ onfluaiimo Schnitl
I _. lign» drinfluence coupe"\l influence hne Motto,' sechon ff*

Einflußlinie tio
ligne d'influence H*
influence hne li»

m
S12JEinllußhme MM/ft

hgne d'influence
influence Im» Einfluß)'lachen Mir f0r Bremskräfte allein

surfaces d'influence Mic pour les forces d» fremage seulernent
influence areas Mu f0r brake forces only

Einflußlinie
ligne d'influence

Mokhmtluence

ZS *\AMM*.

Einflußlinie H6
ligne d influence
influence line

Emfiußhnie Moulv' Schnitt §
lign» d'influence * coupe
influence line section

Ergänzte Emfiußhnie Mi für Schnitt If
hgne d'lnlluence Mk complitie pour la coupe II
complementary influence line Mi. for sechon ll

Fig. 14.

Lignes d'influence Ha et Mk pour les forces de freinage pour un are ä deux
articulations avec superstructure ajouree.

et pour la force mobile S 1 il faut conserver ce plan meme dans la partie
non ajouree des environs de la cie afin que les distances des charges servant ä

l'evaluation des lignes d'influence resultantes ne soient pas modifiees. Pour la

meme raison, ce plan doit etre prolonge sur les culees et les piles lorsqu'il s'agit
de leurs lignes d'influence Mx.

La fig. 14 represente un are ä deux articulations obliquement symetrique avec

superstructure ajouree reliee ä l'arc aux points L et R. On peut directement voir
que l'integrale du numerateur de Ha, pour une force S 1 agissant entre L et R,
ne varie pas par rapport ä celle pour superstructure massive et que pour chaque
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position de S sur la partie ajouree il faut calculer cette integrale du numerateur
comme si S agissait en L ou en K. C'est pourquoi la ligne d'influence Ha est
horizontale de L ä A et de R ä B.

La surface d'influence MGk pour forces de fneinage seulernent a, pour les

sections d'arc situees entre L et R, une forme semblable ä celle de la fig. 13.

Toutefois si la section contenant le point K se trouve dans la partie ajouree
entre A et L, on a pour toute position de la force S 1 le moment MGk A • Xk

et sa surface d'influence est un rectangle de hauteur -j • xk. La forme rectangulaire

se presente aussi lorsque la section se trouve dans la partie d'arc entre

R et B, la hauteur en est alors-p • xk — Zk. Dans la figure 14, nous avons

represente pour la section II la surface d'influence Mk pour les forces de freinage
seulernent en tant que surface difference (hachuree) d'apres l'equation

Mk „&-„.)yk

Dans l'evaluation, il faudra tenir compte du multiplicateur yk.

Lignes d'influence M\, pour culees et piles medianes.

Dans une coupe ä travers la culee de gauche (fig. 15) il existe, lorsqu'une
force S 1 dirigee vers la gauche agit, dans la superstructure ajouree, dans le

plan median de la dalle du tablier, le moment au noyau

Mk A • xk — Ha - yk -y • xk — Ha • yk.

La fagon la plus simple de calculer les ordonnees d'influence Mk est de les

representer par la differente de deux surfaces, car au-dessus de la culee elle-
meme les ordonnees d'influence sont Mk — Zk, c'est-ä-dire egales ä la

perpendiculaire elevee de K sur le plan median de la dalle du tablier qui est

conserve comme plan de reference meme au-dessus de la culee.

Pour une section passant par la culee de droite on a

M'k B • x'k — Hb • y'k -**-
• x'k — Hb • y'k.

On a portee dans la fig. 15 les lignes d'influence Mk et M'k calculees d'apres
ces relations. Les limites se trouvent ä gauche et ä droite, au-dessous des points
oü les droites inclinees de l'angle Jli par rapport ä la normale ä la voie et passant

par le bord exterieur de la section coupent le plan median du tablier. On a aussi

trace les lignes d'influence completees des moments au noyau.

La ligne d'influence Mk pour une articulation sur une pile s'obtient ä l'aide
de la fig. 15 en considerant la pile mediane comme culee des deux ouvertures
adjacentes. Nous supposons ici (comme ci-dessus pour les culees) qu'il s'agit
d'une pile surbaissee et trapue, dont le flechissement elastique peut etre neglige.
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Lignes d'influence des efforts normaux et tranchants pour les articulations des

naissances.

Dans l'arc ä deux articulations de la fig. 16, cpa et cpb representent les angles
formes par les forces aux naissances resultant de la charge permanente et la

rv

*
• -Q i.n$\ \ \

Für Bremskraite altein
pour les lorces de fremage seulernent'

lor brake forces only

Ergänzt» Emflußlmi» Mn

lign» d'influence Af* comp!4t4»

complementary influence hne Mt

Einflußlinien M'k des linken Widerlagers
lignes d'influence M'K de la culie de gauch»

influence lines MK for left hand abutment

4-

h

Einflußlinien Mi. des rechten Widerlagers
hgnes d'influence Mi. de la culie de droite •
mf/uenc» lines M\ for right hand abutment

ti

Für Bremskräfte alfin
\pour los lorces de Iremage s«ul«m«m

for brak» lorces only

Ergänzt« Emllußllnle M

ligne d'influence M complM«
complementary inlluence lin» M

Fig. 15.

Lignes d'influence Mk pour forces de freinage pour une section
dans les culees d'un are a deux articulations.
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ligne de liaison des articulations. Le plan tangent ä l'articulation doit etre
perpendiculaire ä ces forces.

La ligne d'influence de la force normale Nd sur l'articulation de gauche resultant

de la seule force de freinage S 1 dirigee vers la gauche, se deduit de

l'equation
Zb

Na A • sin (cpa + ß) + Ha • cos cpa -r- • sin (cpa + ß) + Ha • cos cpa.

Pour l'effort tranchant Qa, l'equation suivante est valable:

Zb
Qa A • cos (cpa + ß) — Ha • sin cpa -y-

• cos (cpa + ß) — Ha sin cpa.

C'est d'apres ces relations que nous avons calcule les lignes d'influence Na et Qa

representees ä la fig. 16.

s«/

lignes

E nflußl nen N und 0 für Bremskräfte alle n

d" nfluence N et Q pour les forces de fre nage seulernent

nfluence 1 nes N and Q for brake lorces only

hf
- tAa
+ K

l&

Ergänzt» Emllußl men N und Q

tgnes d" nfluence N et Q complities
complementary influence I nes N and Q

Ord naten Maßstab
ächelle des ordonnie»

scale for ord nates

Fig 16

Lignes d'influence des efforts normaux et tranchants pour forces de freinage

pour l'articulation de gauche d'un are a deux articulations

Les forces de freinage dans l'arc encastre ä ses deux extremites.

Pour les memes raisons que dans l'arc ä deux articulations, on peut aussi,
dans le cas de l'arc encastre, partir de la deformation resultant des forces
normales Nx dans les equations pour les reactions d'appui. Nous partons du Systeme
fondamental de l'arc encastre ä droite et en porte ä faux; on a alors pour les
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composantes de la force agissant ä l'appui de gauche, deplacees au centre de

gravite elastique 0, les relations connues (Morsch, Eisenbetonbau II, 3)

H |ü-^ V |M___ M=-^M°-W
Iy • wy Ix • wx 2>

valables pour des forces exterieures de direction quelconque. Pour une force de

freinage S 1 agissant en «a» et dirigee vers la gauche (fig. 17), il existe dans la

poutre en porte-ä-faux du Systeme fondamental entre a et B seulernent les
moments de flexion MQ — z. Pour obtenir de lä les ordonnees d'influence
H, V, M pour les forces de freinage, on doit determiner pour des valeurs
croissantes de a

_! • _1 _1
2 2 2

]TM0 • wy —£z • wy IM0 • wx — £z • wx __£ M0 • w 2M0 • w
a a a

Ces sommes se fönt de la fagon la plus simple, par calcul, en faisant agir la
force mobile S l sur les limites de chaque element d'arc en commengant par
la droite et en calculant chaque fois la somme des moments statiques des poids

Y X S
elastiques wv S • - jt-, wx S • -_- et w — - ä droite du point d'application

par rapport ä la voie ou au plan median de la dalle du tablier (suivant le

type de la superstructure). Lorsque la force S avance, il s'ajoute chaque fois un
nouveau terme. Les poids elastiques w, \\y et wx ainsi que les sommes du nume-
rateur sont dejä connus par le calcul anterieur de l'arc. Les ordonnees que l'on
obtient sont ä reporter chaque fois ä l'abscisse a, c'est-ä-dire sous le point oü les

lignes inclinees de l'angle — par rapport ä la verticale elevees des limites des

elements coupent la voie. Suivant la direction du freinage, non seulernent le

signe varie, mais les lignes d'influence sont un peu deplacees l'une par rapport
ä l'autre dans le sens horizontal.

Dans la fig. 17, nous avons represente pour des forces de freinage dirigees
vers la gauche les lignes d'influence H, V et M determinees par le calcul pour
un are symetrique avec tablier horizontal. L'ordonnee extreme de gauche de la

ligne d'influence H est egale ä 1, celle de la ligne d'influence M est egale ä

yQ -\- zs. Dans le calcul sous forme de tables, apparaissent plusieurs valeurs qui
s'etaient dejä presentees dans les lignes d'influence normales. La somme des

ordonnees d'influence H de deux sections symetriques est egale ä 1.

A l'aide des ordonnees d'influence H, V, M on obtient celles des moments au

noyau pour une section quelconque de l'arc par suite des forces de freinage
seulernent au moyen de la relation:

Mk M0k + M — H yk — V xk

en faisant agir S 1 sur chaque limite d'element en commengant par la droite
et en inscrivant les apports comme pour les lignes d'influence normales, sous

forme de table. Mok — Zk lorsque la force S dirigee vers la gauche agit ä

gauche de la section contenant le point K; si eile agit ä droite on a Mok -= 0.

De cette fagon, on a obtenu les lignes d'influence Mk pour forces de freinage
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Fig. 17.

Lignes d'influence de H, V, M et des moments au noyau Mk pour forces de freinage

pour un are encastre avec superstructure massive ou avec parois longitudinales.
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seulernent des sections ä la cie et aux naissances, ainsi que pour la section IV;
elles sont representees ä la fig. 17. Nous avons encore dessine pour ces sections
les lignes d'influence Mk completees pour l'action des forces de freinagc. L'echelle
des ordonnees des lignes d'influence normale representees en traits fins a ete
choisie double du trace de l'arc. Les lignes epaisses representent ces memes

lignes d'influence completees avec les ordonnees multipliees par
^ des lignes

d'influence Mk valables pour les forces de freinage seulernent.

On voit qu'il est necessaire ici d'ameiiorer aux deux extremites, les lignes
d'influence normales Mk des naissances en tenant compte du fait que les

composantes verticales relatives ä S, des charges d'essieux freinees ä la hauteur de la
voie, sont sensiblement deplacees lateralement par rapport aux limites d'elements
de la voüte s'y rapportant. II faudrait par consequent prolonger les tangentes ä

la courbe aux limites des elements jusqu'aux charges P correspondantes. La
courbe pointillee tracee par les points d'intersection ainsi obtenus represente
1'aHure de la ligne d'influence Mk amelioree. Aux autres points de la ligne
d'influence normale, les corrections que nous venons de decrire donnent de si
faibles deplacements qu'il est impossible de les representer.

Remarquons encore que le Systeme fondamental que nöus avons choisi avec

are en porte ä faux, encastre ä gauche, s'est revele comme tres approprie, meme

pour le calcul avec les forces de freinage.
Lorsqu'il s'agit d'un are non symetrique ou obliquement symetrique, rien n'est

change aux expressions des composantes d'appui H, V, M pour la force de freinage
S =- 1. L'axe des x est legerement incline et les z sont les verticales ä la voie
elevees aux milieux des elements d'arc.

Dans le cas de l'arc represente ä la fig. 18, avec superstructure ajouree, il
faut decomposer en P et S, comme dans le cas de la fig. 14, les forces freinees
obliques dans le plan median de la dalle du tablier et la force S n'est transmise
ä l'arc qu'aux points L ou R. C'est pourquoi leurs apports aux ordonnees de

IT, V, M restent constants au-dessous de la partie ajouree de la superstructure et

egaux en L et R aux ordonnees des lignes d'influence correspondantes, qui
entre L et R sont semblables ä celles d'arcs avec superstructure massive mais
cependant avec plan de reference S situe plus bas.

Les lignes d'influence sont traeees pour des forces de freinage agissant vers
la droite. Dans les lignes d'influence H, V, M les lignes pointillees representent
les lignes d'influence qui seraient valables pour une superstructure massive.

Lignes d'influence M± pour les culees d'un are encastre.

Avec la designation representee ä la fig. 19, on obtient pour une force de

freinagc S 1 agissant vers la droite, le moment suivant dans une section
de la culee de gauche:

Mk M -f H • yk — V • Xk oü les signes des composantes sont pris en
consideration.

Pour une section de la culee de droite on a:

M'k z'k — M — H • y'k — V x't



L'influence des forces de freinage dans les ponts massifs

_^____

859

frZ-ZWin.

s.l 3—«—E* I

L-28J

•v k

lo

Emfluß/ini»n HV M für Bremskräfte allain
lign»« d'ml/uenc» ti, V M pour les forces de freinag» ««ulemenl

influence lines tl. V M lor brak» lorces only

lign» d'influencoH

ElntlußlinfV
lign« d"int1u»nc» V
mllu«nc« Um V

Ü6m\
Eml/ußJmi» M
lign» d'ml/uenc» M

Einllußlinie Mh für Bremskräfte allein
lignes <finfluence Mi pour les forces de freinag» seulernent

mfluenc» hnes Mt\ for brake forc»s only
jMt, | -—____»

mttu»nc» lin» M

Zt

____
-w

crown
Schnitt
coupe Jf

JL
'K

Kämpfet
naissance/f
apringing

Ergänzte Einflußlinien Mu

lignes d'influence Mt compläties
complementary influence lines Mit

HL cm
crown

Schnitt
HL coupoffT

»OCtlOH-=p

Kämpfer
j/tmiaaofwo A

Jn

Ordinaten Maßstab d»r Einflußlinie Mk
4ch»ti» des ordonnäes de I« lign» d'mflvnc» Mt,

scal» for ordinal»» of inllu»nc» Im» Mk
I < ' ' 1

Fig. 18.

Lignes d'influence de H, V, M et des moments au noyau Mk pour forces de freinage
pour un are encastre ohliquement symetrique avec superstructure ajouree.
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C'est d'apres ces relations que l'on a calcule pour les deux sections des culees
les ordonnees d'influence Mk et M'k, resultant des forces de freinage. Au-dessus
des culees elles-memes, on a les ordonnees d'influence zk et z'k. Au moven
des ordonnees multipliees par u. on complete les lignes d'influence normales
des moments au noyau pour l'action des forces de freinage. II etait
necessaire ici, comme dans l'exemple de la fig. 17, d'ameiiorer auparavant la
ligne d'influence normale au-dessous des deux naissances par suite de la
superstructure massive.
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Fig. 19.

Lignes d'influence Mk pour forces de freinage pour une section dans la culee
d'un are encastre obliquement symetrique.
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De fagon analogue, on obtient les lignes d'influence Mk pour les forces de

freinage pour une section de la pile mediane en la considerant comme culee de

l'une et de lautre ouverture, en admettant qu'il s'agit d'une pile trapue dont
on peut negliger la deformation elastique.

Resume.

L'auteur etudie dans ce rapport l'influence des forces de freinage dans les

differents types de poutres et d'arcs. La force de freinage est consideree

comme faisant partie du poids des essieux et son influence sur les granaeurs
qui entrent en ligne de compte: moments de flexion, moments au noyau et
reactions d'appui, est representee sous forme de lignes d'influence. Finalement
ces influences sont combinees, avec celles des charges d'essieux verticales, en

lignes d'influence resultantes qui, lors de leur evaluation, fournissent les valeurs
limites, y compris l'apport donne par les forces de freinage correspondantes.
La forme des lignes d'influence pour les seules forces de freinage varie suivant
le genre de la superstructure des arcs, massive ou ajouree.
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Tendances actuelles
dans les grands ouvrages en beton arme.

Neuere Gesichtspunkte für den Bau großer Eisenbeton-Bauwerke.

Present-day Tendencies in Large-sized Reinforced
Concrete Constructions.

Dr. Ing. C. Parvopassu,
Professeur ä l'Ecole Royale d'ingenieurs de Padoue.

Introduction.
Le sujet sur lequel j'ai eu l'honneur d'etre charge de rapporter devant les

eminents specialistes qui participent ä cette reunion est quelque peu ardu; son
exposition exige en effet la Synthese de l'un des domaines les plus riches et
les plus oses de la technique moderne de la construction.

Pour mener cette täche ä bien, il est necessaire de connaitre d'une maniere
profonde et complete les particularites d'une des branches les plus delicates
et les plus evoluees de la technique de la construction. Je m'efforcerai donc, en
faisant appel ä toute l'experience que j'ai acquise, au cours de plus de trente
annees de travail consacrees avec une ferveur passionnee ä l'enseignement
theorique et pratique et passees aussi sur les chantiers, d'exposer tous les

progres theoriques et pratiques realises dans le domaine de la construction des

grands ouvrages en beton non arme et en beton arme.

Evolution, valeur et possibilites du beton arme.

L'emploi du beton arme dans la construction des ouvrages de quelque importance

remonte ä moins d'une cinquantaine d'annees; en fait, il date du moment
oü ce materiau a pu triompher des critiques et des craintes qu'inspire toute
nouveaute, meme dans les milieux les plus reellement competents. II a fallu pour
cela les progres realises dans la production des ciments naturels et artificiels ä

prise lente, dans la connaissance de la maniere dont se comportent ces elements
dans les melanges, dans les caracteristiques physiques qui permettent une heu-
reuse collaboration entre le beton et le metal, assurant ainsi la resistance aux
efforts complexes qui se trouvent mis en jeu dans les ouvrages soumis ä la
flexion, au cisaillement et ä la torsion, sans compter les efforts normaux centres
de compression et de traction simples.

Une hardiesse extreme conduisit, dans les debuts, ä la construction d'ouvrages
qui ne repondaient pas aux exigences de securite que les reglementations oppo-
sent actuellement si judicieusement aux considerations de rapidite d'execution et
d'economie financiere; malgre cette apparence, de remarquables progres furent
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rapidement realises dans le monde entier, ainsi qu'en temoigne l'importance des

ouvrages edifies et principalement des ponts et des viaducs routiers.
En Italie, des les premieres annees de ce siecle, on put remarquer de

remarquables manifestations des nouvelles methodes de construction, ouvrages de

moyenne et de grande importance, que l'on peut ä vrai dire considerer comme
constituant des realisations d'avant-garde etant donne les caracteristiques qu'ils
presentent; aujourd-hui, la remarquable phalange des techniciens italiens est
capable de realiser, au prix d'un labeur tenace, des oeuvres encore plus admira-
bles par leur hardiesse, mettant en cela ä profit la superiorite qu'offrent les

qualites des matieres premieres nationales, ciments ä moyenne et ä haute
resistance, qui sont utilises concurremment avec les meilleurs agregats et avec
les fers qui constituent les armatures du beton.

La strueture du ciment arme, ou mieux du beton de ciment arme, en fait
actuellement le materiau le mieux indique pour la realisation d'ouvrages presentant

des caracteristiques excellentes de robustesse, d'elegance, d'esthetique, dans
les meilleures conditions de rapidite et de facilite de manutention.

On sait que la resistance et la duree effective des ouvrages en mortier de

ciment sont fonctions des conditions dans lesquelles on prepare les melanges;
en matiere de beton arme, la disposition adoptee pour les armatures metalliques
et la bonne conservation de leur position pendant le betonnage viennent egalement
exercer une influence capitale sur la resistance et la duree des ouvrages; or les

considerations qui precedent n'ont precisement pas moins d'importance que les

remarques particulieres qui concernent, dans le meme ordre d'idees, les
constructions metalliques et qui portent sur la qualite des aciers speciaux utilises

pour la fäbrication des lamines, des profiles, rivets, boulons, cäbles de Suspension,

organes de support, et sur l'execution des rivures et des soudures.

L'experience, la conscience professionnelle et honnetete des constructeurs
constituent des conditions fondamentales; elles doivent inciter au choix d'elements
adjoints ayant les capacites scientifiques, techniques et pratiques voulues pour
assurer la conception et la direction des travaux, quelle que soit l'importance
effective des ouvrages ä realiser; de meme, on s'entourera pour l'execution, de

specialistes qualifies, chez lesquels domineront l'amour du travail bien fait et un
esprit de corps eleve; on veillera bien entendu ä assurer le contröle minutieux et
vigilant des materiaux ä mettre en oeuvre et des ouvrages en cours de construction.

Avec les precautions ci-dessus indiquees, aucune crainte ne doit subsister au

sujet du choix du beton arme pour la construction des ouvrages de plus en plus
importants que la civilisation moderne exige de la technique de la construction;
on peut d'ores et dejä considerer qu'il y a dans ce choix un avantage economique
tout ä fait certain; il reste ä souhaiter que des architectes de genie creent, pour
les ouvrages en beton, un style qui s'harmonise avec les exigences du beau.

Lorsque l'on parle des grands ouvrages en beton arme, on entend qu'il s'agit
en premier lieu des ouvrages d'art proprement dits, c'est-ä-dire les ponts et

viaducs, murs d'appui et ouvrages du meme ordre; il faut cependant faire
encore rentrer dans cette designation les ouvrages divers et tout particulierement
ceux qui sont susceptibles de resister aux secousses sismiques et qui atteignent de

grandes dimensions, tels que les charpentes, les encorbellements, les grandes
toitures et coupoles, les gratte-ciel, les silos, les tours, les campaniles, les fonda-
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tions sur pieux, les pylönes, ainsi que les ouvrages hydrauliques et maritimes,
comme les barrages de retenue de grande hauteur, ä voütes multiples, les

chäteaux d'eau, les prises d'eau, les conduites de grand diametre, les bassins de

navigation, de carenage, les möles et jetees, et de nombreux ouvrages accessoires
des grandes installations industrielles.

Dans ce vaste domaine, il est legitime de prevoir des maintenant que les

methodes de calcul, la qualite des materiaux, les moyens dont on dispose sur le
chantier et les procedes de construction actuels, qui pourront encore etre per-
fectionnes par la suite, nous permettront, dans un avenir prochain. de realiser des

ouvrages d'une puissance et d'une esthetique remarquables.

L'evolution des grands ouvrages en beton arme.

Pour mieux comprendre les tendances modernes en ce qui concerne le calcul
et la construction des grands ouvrages en beton arme, il est interessant de jeter
un rapide coup d'oeil sur leur evolution au cours de ces trente dernieres annees,
evolution ä laquelle nous devons, ainsi que nous l'avons dejä indique, des ouvrages
hardis, qui peuvent encore aujourd hui faire 1'admiration des techniciens et

justifier, dans ce domaine, les plus audacieux espoirs.
C'est d'abord, en 1906, la construction du Pont de Pinzano, sur le Tag-

liamento, ouvrage qui comprend trois grandes travees en arcs d'une ouverture
de 48 metres, avec une fleche de 24 metres et qui represente un volume total de

1800 m3 de beton; l'armature auto-portante est constituee par des pieces en
acier coule disposees en forme de caissons triangulaires; ces arcs sont encastres
ä leurs extremites et sont articules ä la clef; en realite, etant dqniie la forme
de la fibre mediane, qui a ete etudiee de teile sorte qu'elle coincide sensiblement
avec la courbe possible des pressions, le calcul a pu etre effectue isostatiquement;
le tablier lui-meme est etabli sur un viaduc ä arches surbaissees, et a une largeur
de 6 metres.

La construction du pont de Calvene sur l'Astico remonte ä 1907; il s'agit ici
d'un pont en are encastre solidaire des culees et du tablier, d'une portee de

35 metres, avec fleche de 2 metres, realise en construction monolithique; cette
construction a suivi de peu celle du pont sur l'Ourthe ä Liege, qui est lui-meme
constitue par un are de 55 metres avec fleche de 3,25: les deux ouvrages sont
d'ailleurs semblables. La construction de l'ouvrage tres audacieux que constitue
le pont du Risorgimento ä Rome, sur le Tibre, s'est echelonnee entre les annees
1909 et 1911. C'est un pont en are unique surbaisse de 100 metres de portee,
avec une fleche de 10 metres; ici aussi, l'arc lui-meme et les culees sont solidaires
du tablier; les culees s'etendent d'ailleurs sur les rives de chaque cote sur une
longueur de 24 metres, sous forme de section ä elements multiples semblable ä

celle de l'arc; cet ouvrage est absolument remarquable par sa puissance et sa

finesse; il supporte une voie d'une largeur de 20 metres. Sa construction ä ete

etudiee avec le plus grand soin; on s'est efforce de realiser la solidarite la plus
complete entre toutes les parties de l'ouvrage; les fers d'armature ont une section

specialement etudiee, avec profil en menisque et nervures transversales externes
et internes; des joints de deformation, menages dans les nervures longitudinales
de l'arc en vue d'attenuer les effets du retrait du beton au cours du durcissement,
permettent egalement d'eliminer les contraintes internes excessives qui se mani-

55 F
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festeraient sous l'influence des variations de temperature auxquelles l'ouvrage se

trouve periodiquement soumis.
En Avril 1910, fut inaugure le pont d'Auckland, en Nouvelle-Zelande; ce pont

comporte un grand are unique d'une portee de 98 metres, avec une fleche de
56 metres; c'est un are encastre ä ses deux extremites; la largeur de la voie qu'il
supporte est de 12 m. On signale comme autre ouvrage semblable le pont sur les

avenues Lavimer et Atherton, ä Pittsburgh, aux Etats-Unis, ouvrage qui a ete
termine ä peu pres ä la meme date que le precedent.

On note, au cours de ces memes annees, la construction d'edifices importants
et de grande hauteiir, ä New-York et dans d'autres villes des Etats-Unis et
d'Europe; ces edifices etaient destines ä l'habitation, ou ä des bureaux et
magasins; ä signaler egalement la construction de cheminees industrielles de tres
grande hauteur et de chäteaux d'eau d'une capacite importante; ont ete egalement

realises de grands siphons tels que celui d'Albeida sur le canal d'Aragon
et de Catalogne, en Espagne et dont le diametre interieur est de 4 m, pour une
longueur de 75 m sous une pression maximum effective de 3 atmospheres;
d'importants encorbellements, des voütes et coupoles pour theätres, Stades et

expositions, ont ete egalement edifies pendant cette periode.
L'un des ouvrages les plus dignes de retenir l'attention est le Palais du Cente-

naire de Breslau, ouvrage qui peut figurer parmi ceux qui pour la premiere fois,
mirent nettement en evidence les exceptionnelles possibilites, techniques et
architecturales en meme temps, du beton arme; ce palais a ete construit pour
celebrer le centenaire de la victoire remportee sur Napoleon; c'est un edifice
grandiose, etabli sur plan circulaire, sur un diametre de 100 m. Cette ossature
en beton arme comporte une coupole centrale d'une hauteur de 42 m avec un
diametre de 65 m ä la naissance, qui s'appuie sur une ceinture soutenue elle-
meme par les arcs frontaux de quatre absides colossales; sur cette ceinture,
viennent s'encastrer les trente-deux grandes aretes meridiennes de la coupole, qui
se prolongent exterieurement jusque vers le sol, en recouvrant les absides; la
surface totale couverte de cette enorme salle est de 5500 metres carres; sa capacite
est de 6000 speetateurs assis et de 1000 speetateurs debout.

Entre 1915 et 1925, ont ete edifies de tres importants chäteaux d'eau et reservoirs;

parmi les plus importants, merite tout particulierement d'etre signale celui
de l'aqueduc municipal de Padoue, construit 1924 et qui comporte une cuve
couverte d'un diametre de 20 metres, d'une capacite de 2000 metres cubes,
construite ä une hauteur de plus de 40 metres au-dessus du niveau de la route;
l'ensemble dc l'ouvrage avec son revetement en magonnerie et son couronnement

presente l'aspect monumental dune tour; cette tour comporte ä sa base une
chapelle votive, qui est dediee ä la memoire des victimes du raid aerien sur
Padoue, au cours de la grande guerre de 1915—1918.

Au cours de la derniere decade, ont ete edifies principalement en Allemagne de

tres grands ouvrages pour lesquels les architectes ont tente de creer un nouveau
style approprie, sans toutefois, de l'avis de l'auteur, y reussir.

Depuis quelques annees, se sont multiplies les ouvrages d'art destines ä

supporter des routes et des voies ferrees, c'est-ä-dire les ponts et les viaducs; on en

trouve en Italie de nombreux et remarquables exemples. Parmi ces ouvrages, nous
citerons les suivants:
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a) — des ouvrages ä poutres continues rectilignes, avec tablier inferieur ou
superieur (la passereile d'Ivry, pres de Paris, atteint une portee nette
maximum de 140 m);

b) — des ouvrages avec travees en are, avec articulation ou encastrement (la
portee maximum est realisee par le pont de Plougastel sur l'Elorn, pres
de Brest; ce pont a ete construit en 1928—1929, sur le hardi projet
etabli par Freyssinet; il comporte trois arcs surbaisses d'une portee de

186 m; il est etabli en ciment ä haute resistance et vibre; ä signaler egalement

le pont actuellement en cours de construction sur le canal du Trane-
bergsund pres de Stockholm, qui comporte deux arcs jumeles sur portee
de 181 m avec une fleche de 26,20 m; ces arcs sont places ä un ecartement

de 6,20 m; ils supportent ainsi un tablier dont la largeur totale est
de 27,50 m et qui comporte une route d'une largeur de 19 m et deux
voies ferrees; pour ce dernier ouvrage, on a prevu un effort maximum
de compression ä la clef de 120 kg/cm2 de beton, obtenu avec un
dosage variant entre 300 et 400 kg de ciment par metre cube de beton).
(Des portees inferieures, mais atteignant neanmoins 90 m, ont ete realisees

dans une splendide serie d'ouvrages construits en Italie; ce sont les

ponts sur l'Adda, destines ä l'autostrade Milan-Bergame, sur la Brenta et
le Primolano, sur le Savio ä Monte Castello, sur la Piave ä Belluno, sur
l'Isonzo ä Plava, ainsi que le pont-canal sur le Brembo et autres);

c) — des ouvrages avec travees en are, dans lesquelles la poussee est eliminee
ä l'aide de tirants supportant eux-memes le tablier (la portee maximum
est atteinte dans cette categorie par le pont sur l'Oise ä Conflans Fin
d'Oise, en France; c'est un pont en are allege, ä tablier intermediaire
suspendu jouant le röle de tirant; la portee de cet ouvrage est de 126 m);
(des portees plus faibles, mais depassant neanmoins 90 m, ont ete
realisees sur le pont ä Suspension ä treillis, construit sur le Lot, ä Port
d'Agres et sur le pont ä poutres triangulaires etabli sur l'Oued Mellegue,
en Tunisie; la portee dejä considerable de 74 m a ete atteinte avec le

pont-rail sur le San Bernardino ä la frontiere italienne; il s'agit d'un pont
avec tablier inferieur) ;

d) — des ouvrages ä strueture cellulaire, dans lesquels un are tres delie et

portant en intrados est solidaire des portiques de tympan et du tablier
superieur, ainsi que des appuis, piles et culees; nous citerons comme
exemple le pont de Langwies dans les Grisons, en Suisse; ce pont,
d'une portee dejä importante, presente un remarquable surbaissement.

Tendances modernes.

Ainsi qu'il a ete dejä indique, on tend dans les ouvrages modernes ä augmenter
d'une maniere notable la portee des poutres rectilignes ä deux appuis et plus
et des poutres en are avec ou sans tirants.

Dans le cas des poutres en are, alors qu'il y a quelques annees, on estimait
parfois que la portee effective des ouvrages devrait etre limitee ä quelques cen-
taines de metres, on peut actuellement envisager, suivant l'avis des specialistes
les plus qualifies, des portees depassant les mille metres. Freyssinet a d'ailleurs
presente au Congres de Liege, en 1930, un projet de pont en are de 1000 metres
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de portee; la portee de 1400 metres, qui correspond ä*plus de sept fois la portee
maximum actuellement atteinte de 186 in, a ete indiquee comme possible par
H. Lossier, ä l'aide d'un are en beton fortement arme; il reconnait cependant
preferable, pour les portees superieures ä 800 metres, d'adopter les ponts metalliques

suspendus. Pour les ponts ä poutres droites sur deux appuis ou plus,
Lossier indique comme possibles des portees nettes de 500 metres, qui correspondent

ä environ quatre fois la portee maximum actuellement atteinte de 126 m.
//. Lossier se montre egalement favorable ä l'adoption des dispositions mixtes,

avec intervention de l'acier inoxydable, comportant la construction de membrures
soumises exclusivement ä des efforts de traction, le beton arme etant utilise
pour la Constitution de membrures soumises ä des efforts de compression et de

flexion; ces membrures devraient etre construites naturellement hors du chantier,

puis montees et assemblees par soudure autogene, en laissant saillants les

arrondis des cordons de soudure, puis en appliquant des revetements successifs
de mortier de ciment ä haute resistance et ä durcissement rapide; on admet que
ce genre de construction mixte conviendrait tout particulierement ä 1'erection
des ponts suspendus auxquels on estime pouvoir ainsi donner des portees de

l'ordre de 5000 metres, ce qui correspond ä environ 5 fois la portee maximum
de 1077 metres actuellement realisee pour le pont suspendu George Washington,
sur l'Hudson, ä New York; un pont d'un type analogue et d'une portee de

1270 metres, est d'ailleurs en cours de construction actuellement, ä la Golden
Gate, sur la Baie de San Francisco, en Californie.

II est ä prevoir que l'on realisera rapidement d'amples progres dans cette voie.
En ce qui concerne les travees rectilignes et les travees en are, l'auteur tend

lui-meme ä aecorder la preference respectivement aux types ä poutres continues
et aux arcs encastres avec elimination partielle de la poussee.

Ces dispositions permettront d'atteindre les limites de portee ci-dessus
indiquees, malgre les inevitables imperfections des procedes de construction et les

incertitudes qui subsistent dans les methodes de calcul par suite des defauts et
des conditions imprevisibles en ce qui concerne l'etat effectif du beton arme.
De telles limites peuvent sembler exagerees, en presence des necessites effectives

qui seules pourraient justifier les sacrifiees economiques considerables
auxquels conduiraient les difficultes exceptionnelles de construction d'ouvrages d'une
teile importance; toutefois, elles n'ont rien qui doive effrayer du point de vue

technique.
Les graves insucces ne peuvent desormais dependre presque exclusivement que

de fautes d'execution, imputables pour une proportion de 90o/0 ä un decoffrage
premature et irrationnel et pour une proportion de 10 o/o ä des imperfections
accidentelles du melange de beton ou des armatures metalliques, dont la
resistance specifique peut atteindre des valeurs extremement elevees; les
incertitudes du calcul peuvent etre toutes pratiquement eliminees, si l'on prend soin
de faire cadrer les hypotheses de base avec la realite effective, c'est-ä-dire en

interpretant le point de vue theorique avec bon sens et en developpant sur des

bases integralement rationnelles l'etude des efforts secondaires, sous l'influence
desquels se produisent en general les ruptures dans les zones comprimees non
frettees et dans les zones tendues comportant une exuberance d'armatures
metalliques dans une section de beton trop faible.
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Regles de construction et methodes de calcul.

Un choix rigoureux et un contröle minutieux des caracteristiques des
materiaux, tant agregats que ciment et fers d'armature et d'autre part une Organisation

judicieuse des chantiers pour la preparation et la mise en oeuvre du beton,

pour sa protection pendant la prise et le durcissement, pour le decoffrage des

differentes parties portantes des ouvrages, assureront d'une maniere presque
absolue le bon comportement des ouvrages, suivant les previsions du projet et
leur aptitude ä suppoxter en pleine securite les efforts maxima statiques et

dynamiques qui peuvent leur etre imposes en service et qui, suivant l'auteur,
peu>ent atteindre de 250 ä 300 kg/cm2 pour la compression dans le beton et dix
fois les valeurs ci-dessus pour la traction unitaire dans les fers d'armature.

On produit actuellement, dans tous les pays industriels, des ciments ä tres
haute resistance qui, moyennant un choix judicieux de la qualite et de la

composition granulometrique du gravier, des cailloux et du sable, moyennant un
dosage soigne des elements et de l'eau de gächage, permettent d'obtenir couram-
ment, et surtout avec le beton vibre et les melanges prepares ä l'avance, des

resistances de 400, 500, 600 kg cm2 et meme plus, ä la rupture par
compression sur cube, avec des valeurs interessantes de la resistance ä la traction
au bout de quelques semaines; de tels betons presentent des caracteristiques
elastiques optima, meme sous les charges de compression les plus elevees, avec
cycles de deformations presentant une grande rapidite d adaptation et grandes
possibilites de dilatation sans lesion lorsque la repartition des armatures metalliques

est bien assuree; on dispose actuellement, ä cet effet, dans tous les pa\s,
d'aeiers inoxydables sous forme de barres de grande longueur accusant une
charge de rupture ä la traction de 52 ä 56 kg/mm2, avec une limite superieure
d'elasticite de 30 kg/mm2, une limite d'ecoulement superieure ä 40 kg mm2, un
allongement ä la rupture de l'ordre de 30 ä 35o0 et une striction de l'ordre de
60 ä 70o/0.

Des materiaux de cette qualite, employes dans les conditions judicieuses qui
ont ete indiquees plus haut, permettent de realiser encore de remarquables progres
dans le sens d'une reduction du pourcentage de la section des armatures et
de l'augmentation de la legerete specifique (rapport de la resistance par unite
de section au poids) et par suite dans le sens d'une augmentation des dimensions
principales des parties portantes; gräce aux valeurs elevees des modules d'elasticite

du beton et de l'acier, il en resultcra une rigidite remarquable et par suite
une reduction des deformations dues au poids propre et aux charges accidentelles.

Le calcul des grands ouvrages en beton arme, dans lesquels l'elegance des
membrures contraste avec la capacite de resistance effective de l'ensemble, tend

aujourd'hui, par necessite, ä s'appuyer directement et exclusivement sur les principes

theoriques et sur les resultats experimentaux qui sont le fruit des recherches
modernes sur l'equilibre des corps et systemes rigides et sur le comportement
elastique des corps et systemes deformables comportant des liaisons süffisantes
ou surabondantes, dont le regime propre de contrainte et de deformation varie
suivant des lois plus ou moins nettement definies lorsqu'ils sont soumis ä des

sollicitations statiques ou dynamiques ou ä des variations de temperature progressives

ou periodiques.
Parmi les systemes ci-dessus, on peut citer tout particulierement les poutres
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de grande longueur reticulaires ou cellulaires, avec ou sans articulations.
rectilignes, en are sans tirants, ou en are avec elimination de la poussee ä l'aide
de tirants ä Suspension funiculaire, ainsi que les cadres ä elements multiples,
les arcs Continus solidaires de leurs appuis, les parois minces planes, cylindriques,
coniques, spheriques, elliptiques, paraboliques, etc. qui sont utilisees pour la
construction des planchers, des parois portantes, des voütes, ainsi que les massifs
et dispositifs d'appui divers, articules ou encastres.

A la base des recherches experimentales, se trouvent les etudes sur les

proprietes physiques et les caracteristiques mecaniques des liants hydrauliques,
des agregats (cailloux et sables), du ciment, des armatures metalliques, enfin du
beton arme lui-meme, etudes qui sont d'ailleurs encore susceptibles d'un grand
developpement ulterieur. De ces etudes, derivent les investigations sur la
composition granulometrique, sur le dosage du ciment et de l'eau, sur les pourcentages

ä adopter pour les armatures metalliques, sur les modalites de la preparation

des melanges, qui doit etre realisee de maniere ä obtenir des melanges
de grande compacite accusant un poids specifique relativement eleve, avec des

deformations dues au retrait aussi reduites que possible au cours de la prise
et du durcissement, de hauts modules d'elasticite, de hautes valeurs de la
resistance ä la compression, une remarquable adherence sur les fers et une
possibilite de collaborer avec les fers, sans manifester de lesions sous les grands
efforts de traction. On tend d'ailleurs de plus ein pluis ä englober dans ces

travaux l'etude des ouvrages qui datent dejä de quelques dizaines d'annees et
qui ont ete construits avec des materiaux hydrauliques et metalliques dont on
disposait jadis, car l'etude du comportement de ces ouvrages du point de vue
elastique, et tout particulierement sous l'action des charges mobiles importantes,
presente ä ce sujet un interet capital. Les etudes portent naturellement aussi

sur les ouvrages plus recents, plus hardis par leurs formes et par leurs dimensions

et dans la construction desquels rentrent les materiaux de plus grande
valeur dont on dispose aujourd'hui.

Les perfectionnements des methodes d'evaluation theorique prealable de l'etat
effectif de contrainte et de deformation et les calculs que necessitent l'etablisse-
ment et la verification des projets d'ouvrages en beton arme suivent l'evolution
de la theorie de l'elasticite et de la theorie de la resistance des materiaux dans
leurs parties les plus complexes et les plus delicates.

En ce qui concerne les structures non homogenes et par suite non isotropes,
l'etude basee sur les proprietes physiques et mecaniques des elements constitutifs
n'est pas sans presenter de serieuses difficultes lorsque l'on veut etablir sur des

bases effectives un Systeme theorique susceptible de donner toute satisfaction,
surtout pour le comportement de ces structures dans le cas des liaisons
hyperstatiques; la question est assez ardue et sa mise au point difficile ralentit neces-
sairement l'evolution generale. Toutefois, les efforts opiniätres aecomplis pour
surmonter ces difficultes porteront leurs fruits.

Les notables difficultes qui resultent du manque d'homogeneite et d'isotropie
du beton et qui conduisent ä une certaine incertitude dans l'application de la
theorie de l'elasticite aux calculs de resistance, peuvent etre en partie corrigees

par un choix opportun des liants, et des agregats, ainsi que par une etude

judicieuse de la composition granulometrique des melanges d'agregats, du dosage
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des liants et de l'eau de gächage et de la compacite des melanges; il faut tout
particulierement adopter des agregats. cailloux et gravier dont la granulation
judicieuse permette de reduire au minimum les vides et par suite le volume de
mortier de ciment et de sable necessaire pour Her les agregats et remplir ces
vides, sans qu'il subsiste de porosites. Dans ces conditions, on realise encore
une nouvelle diminution entre le volume du mortier liant et le volume des

noyaux d'agregats et de la masse du beton elle-meme; il en resulte par suite
une elevation de la resistance ä la rupture et du module d'elasticite moyen sous
la compression et sous la traction, ainsi que des caracteristiques plus voisines de
celles des materiaux durs (agregats) que de celle des liants (mortier de ciment)
qui les agglomerent et qui sont plus ou moins plastiques.

Le beton ainsi obtenu pourra pratiquement etre assimile, vis-ä-vis des
sollicitations ä la compression, ä une masse elastique homogene et isotrope, qui pourra
englober des armatures metalliques, dans le but prineipal de supporter des

sollicitations ä la traction; on pourra obtenir une augmentation de la resistance
ä la compression, en prevoyant des armatures helicoidales de frettage; on pourra
realiser une resistance interessante ä la traction et aux efforts de flexion et
autres, en adoptant des armatures orientees suivant les directions privilegiees,
ä raison d'une direction privilegiee pour les poutres de faible section, et de deux
directions orthogonales pour les parois minces planes ou ineurvees, enfin de

trois directions orthogonales entre elles et corneidant dans toute la mesure du
possible avec les directions des tangentes aux isostatiques probables, pour les

structures equidimensionnees et spatialement sollicitees.
Les dilatations et les contractions thermiques non uniformes dues ä de fortes

elevations de la temperature interne du beton au cours de la prise et au
refroidissement ulterieur et qui se produisent naturellement dans des conditions qu'il
est impossible d'evaluer sur des bases precises, conduisent ä une stabilisation
des etats de contrainte interne initiale dans des conditions qui ne sont pas
nettement definies, mais qui peut se traduire par des contraintes assez elevees

de compression et de traction dans la masse du beton et dans les armatures
metalliques.

Toutes ces influences peuvent etre en partie corrigees en adoptant des liants
mettant en jeu de faibles quantites de chaleur, comme il est dejä prescrit dans
les reglements officiels d'un certain nombre de pays. On reduira egalement,
dans la mesure de la resistance specifique ä obtenir, les epaisseurs des masses
de beton et on les fractionnera eventuellement ä l'aide de joints, que l'on ob-
turera une fois que le beton aura atteint läge voulu.

Le retrait qui se produit dans le beton au cours de la prise et du durcissement
est un phenomene qu'il faut attribuer tout particulierement ä l'elimination de

l'eau de gächage en exces, non combinee; ce retrait conduit egalement ä une
stabilisation mal definie des contraintes internes dans la masse du beton et dans
les armatures; dans le beton non arme, ces contraintes peuvent atteindre et meme
depasser 20 ä 30 kg/cm2 sous forme d'efforts de traction alternant d'ailleurs
avec des efforts de compression encore plus importants; dans le beton arme, ce

retrait se fait moins sentir par suite de la presence des armatures; il peut donner
lieu ä des efforts de traction dans le beton lui-meme de l'ordre de grandeur de

5 ä 15 kg/cm2 et meme plus, et d'ailleurs d'autant plus grands que le pour-
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centage de la section des armatures metalliques est lui-meme plus grand: ces
efforts viennent contre-balancer les efforts de compression dans les fers des

armatures, dont la grandeur est elle-meme de 100 ä 20 fois plus elevee (ces
derniers efforts etant eux-memes d'autant plus grands que le pourcentage de
la section des armatures metalliques est lui-meme plus faible).

Ces effets peuvent d'ailleurs etre partiellement corriges eux aussi en reduisant
au minimum le pourcentage des armatures, en disposant judicieusement les joints
de contraction, en adoptant des melanges doses sans exces en ce qui concerne
le ciment, que l'on gächera avec la quantite minimum d'eau, c'est-ä-dire avec
la quantite d'eau strictement indispensable pour que le melange, qu'il soit per-
vibre ou non, puisse sous l'influence de sa fluidite propre süffisante, bioquer
completement l'espace qui lui est reserve entre le coffrage et les armatures
metalliques; enfin, on aura soin de maintenir le beton une fois mis en oeuvre
en etat d'humidification, ä Saturation, en le mouillant opportunement pendant
toute la periode de maturation et jusqu'au decoffrage.

Resume.

L'auteur expose dans ses grandes lignes l'evolution de la technique des grands
ouvrages en beton arme et indique quelles sont les tendances actuelles en matiere
de calcul et de construction de ces ouvrages, mettant en relief les difficultes
et les incertitudes inherentes ä ce domaine, ainsi d'ailleurs que les dispositions
propres ä les attenuer ou ä les supprimer.
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