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Tendances actuelles dans le calcul et la construction
des ponts et charpentes en béton armé.

Neuere Gesichtspunkte fiir die Berechnung und Konstruktion
von Eisenbetons;, Hoch- und Briickenbauten.

Recent points of view concerning the calculation and design of
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Rapport Général.

Generalreferat.

General Report.

Dr.Ing. W. Petry T,

Geschiftsfithrendes Vorstandsmitglied des Deutschen Beton-Vereins, Berlin.!

Parmi tous les domaines que comporte la construction de béton armé, on
a choisi, pour la 5° séance de travail, les surfaces autoportantes et les ponts
de grande portée; ces deux sujets permettront de tracer les grandes lignes du
développement de la construction de béton armé. Leur présentation sous un
méme théme est tout-a-fait justifiée car, dans les deux cas, on se trouve en
face des mémes problémes: Etude plus approfondie du véritable état de con-
trainte en vue d’adopter les plus faibles dimensions possibles tout en ayant une
sécurité suffisante et adoption de mesures constructives tendant a attribuer au
matériau une sollicitation telle que sa capacité soit si possible complétement
utilisée.

Ainsi qu’on le sait, on distingue dans les systémes autoportanis: les voiles,
systémes constitués d'une dalle mince a courbure continue et les systémes d dis-
ques dans lesquels la dalle incurvée est remplacée par un prisme composé de
disques.

Les systémes a disques ont été utilisés jusqu'a ce jour pour les soutes et les
silos, pour les parois des tours de réfrigération et pour les couvertures. Depuis
le Congrés de Paris, la question des systémes a disques a été traitée a plus
d’'une reprise dans les publications de I'A.LLP.C. Gruber, Griining et Ohlig ont
étudié la théorie exacte en tenant compte des contraintes dues a la flexion. Les
travaux de Gruber furent publiés dans les 2¢ et 3° volumes de « Mémoires» de
I'A.LLP.C. Dans le 3* volume de ces « Mémoires» Craemer a étudié les sollici-
tations d’'une paroi de soute continue, sous 'effet du poids propre et du frotte-
ment des matériaux entreposés.

Nous n’avons rien a expliquer quant a l'application des systémes a disques.
Ainsi que 1'a montré Dischinger dans son rapport, ils sont beaucoup moins
économiques que les systémes en voile pour couvrir de grandes surfaces a cause
des plus fortes contraintes de flexion.
~ Dans les voiles nous distinguons les voiles & courbure simple, tendus entre les
fermes, dans le sens des génératrices et les voiles a courbure double. Dans le

L Par suite du décés de Monsieur le Dr. Ing. W. Petry, survenu quelques jours avant le
Congrés, le présent rapport a été lu par Monsieur Bornemann.
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premier groupe on constate un fort accroissement de la capacité. Vallette parle
d'un projet de Boussiron pour un toit en voile cylindrique dont la portée des
volites et la portée des poutres sont de 51,5 m et Dischinger cite un toit dont
la portée de poutre est de 60 m et celle de voltes de 45 m; il parle en
outre de hangars avec des voiites dont la portée va jusqu'a 100 m pour une
distance relativement faible des fermes. A c6té des voiles cylindriques on a déve-
loppé en France les voiles gauches avec, comme cas spécial, le voile conique et
I'on a employé ces types de construction pour des toits en encorbellement, des
sheds et des halls dont la portée atteignait jusqu'a 60 m. Lafaille, dans le
3¢ volume et Fauconnier dans le 2¢ volume de «Mémoires», ont publié des
rapports sur ces questions. Disons encore que les tuyaux reposant librement sur
des fermes appartiennent aussi au groupe des voiles a courbure simple. Vallette
cile comme réalisation des plus intéressanites le diffuseur de la soufflerie de
Chalais-Meudon qui est un tuyau en tronc de cone a section elliptique et dont
les axes principaux ont des longueurs maxima de 23 et 15 m, alors quc la
portée libre est de 34 m. Lorsque la portée des poutres est plus grande, il est
généralement nécessaire de raidir les voiles par des nervures afin d’augmenter
leur résistance au flambage. En ce qui concerne la forme des voltes, on adopte
actuellement, au lieu du segment circulaire, le segment d’ellipse relevé par
rapport a la ligne funiculaire; on obtient ainsi un meilleur effet de poutre, une
répartition plus favorable des contraintes dans le voile et avant tout des moments
de -flexion beaucoup plus faibles. Finsterwalder démontre dans sa contribution
a la discussion que la section elliptique est moins défavorablement influencée que
la section circulaire par la déformation lente du béton.

Finsterwalder a publié dans le 1°* volume de «Mémoires» sa théorie des voiles
cylindriques circulaires en tenant compte des moments de flexion dans le sens de
la voute et en négligeant les moments dans le sens des génératrices. Une théorie
qui tient aussi compte de ces moments de flexion a été publiée 'année derniére
par Dischinger dans la revue ,,Beton und Eisen“. Dans son rapport, Dischinger dit
que l'on est arrivé entre-temps a développer une théorie exacte pour les voiles
fortement relevés a section elliptique ou de forme semblable; cette théorie
paraitra trés prochainement sous forme de dissertation.

Dans les voiles a courbure simple de grande portée, il faut vouer toute son
attention a la résistance au flambage. Il faut étudier le flambage du voile en
méme temps dans le sens de la volte et dans le sens des génératrices car les
résultats obtenus ainsi sont beaucoup plus défavorables que dans le cas d’une
étude distincte. Dans le 4¢ volume de «Mémoires, Dischinger a traité le probléme
du voile cylindrique continu sur plusieurs ouvertures. ‘

Lafaille a exposé, dans le 3° volume de «Mémoires», une théorie générale sur
les voiles gauches et il a contrdlé cette théorie par des essais. Quant a I'admissi-
bilité d'une solution approximative généralement utilisée en France pour les
voiles coniques, on peut se référer aux résultats des essais de rupture que
Fauconnier a exposés dans le 2° volume de «Mémoires». Le cas spécial du
paraboloide hyperbolique a été traité par Aimond dans le 4° volume de
«Mémoires».

Alors qu’en Allemagne on a toujours approfondi I'étude mathématique du
calcul des voiles, dans le but de connaitre aussi exactement que possible la
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véritable répartitioﬁ des contraintes, on a attribué beaucoup plus d'importance
en France A ne pas encombrer la science de l'ingénieur par des calculs com-
pliqués. Nous parlerons encore, & la fin de ce rapport, de la justification de ces
deux conceptions.

Dans le domaine des voiles a courbure double on n’a pas exécuté de cons-
tructions spécialement intéressantes depuis le Congrés de Paris, quoique l'on ait
poussé trés loin la théorie de ces voiles a 'aide des équations différentielles.
Les voiles coniques pour le Marché couvert de Dresde, dont avait parlé Petry
dans son rapport, n’ont malheureusement pas été exécutés. Dischinger parle
dans son rapport de quelques application intéressantes des voiles a courbure
double. Les rapports de Aimond et Granholm concernent la théorie: Aimond
expose la signification géométrique des conditions générales d'équilibre des
voiles sans flexion et il en tire les conditions aux appuis qu’il faut introduire
pour les différentes formes de voiles afin d’obtenir des états d’équilibre stable.
Granholm par contre, dans le but de remplacer par des solutions simples les
séries infinies & mauvaise oconvergence, considére la coupole comme un treillis
de méridiens reposant d'une fagcon continue sur des appuis élastiques. De cette
fagon, il arrive 4 une théorie simple des coupoles a parois d'épaisseur variable.
La concordance avec une solution rigoureuse est satisfaisante.

Il faut citer comme transition a la deuxiéme partie de cette séance de travail
le rapport de Parvopassu qui présente, en partant de quelques courtes con-
sidérations historiques, un apercu de tout le domaine du béton armé dans la
construction des ponts et charpentes et qui expose les rapports trés étroits qui
doivent exister entre la théorie et la pratique, qui se complétent et s’influencent
réciproquement. En réalité, toute considération sur les ponts de grande portée
est basée sur le fait que les portées ne peuvent croitre au-dessus de leur valeur
moyenne qu’en étudiant les principes de nos calculs, de nos projets et de nos
exécutions pour voir si les hypothéses que 'on doit faire dans chaque cas sont
aussi valables pour ces conditions spéciales ainsi que le sens dans lequel il faut
préciser ces hypothéses ou assurer leur application.

Parmi les rapports présentés sur la question des ponts de grande portée sont
plus nombreux ceux qui s’occupent des ponts en arc parce que, pour les ponts
en arc, un accroissement important des portées parait plutot possible aux points
de vue économique et technique. Par ponts en arc, nous entendons tous les
systtmes portants de forme incurvée, principalement sollicités a la compression,
sans savoir si la poussée horizontale est transmise aux culées ou si elle est
absorbée par des tirants.

Deux exigences sont a satisfaire, desquelles nous pouvons tirer toutes les
autres: réduction aussi forte que possible du poids propre des arcs et du tablier
et limitation aussi poussée que possible du cout des échafaudages. La premiére
exigence conduit & une explication des contraintes admissibles et des mesures
qui peuvent influencer la sollicitation et les dimensions de la section. Sur la
question de la grandeur des contraintes admissibles, les opinions sont trés par-
tagées, suivant la résistance du béton que l'on peut obtenir avec certitude sur
le chantier. On ne pourra se décider que suivant les mesures que 'on adoptera
dans chaque cas particulier pour la préparation du béton et principalement pour
rendre le béton plus compact. Au pont de Traneberg a Stockholm on a admis,
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ainsi que Kasarnowsky l'a dit dans son rapport, 120 kg/cm? pour les cas de
charge les plus défavorables. Dans des conditions normales, Boussiron admet
que 100 kg/cm? est une limite supérieure qui ne devrait étre dépassée que
lorsque le béton est fretté. Dans ce dernier cas, il n’hésite pas du tout a doubler
les sollicitations admissibles lorsque le frettage est important. On a dans ce cas
une section de béton composée de nombreuses couches frettées dont la liaison
doit étrc soigneusement assurée par des armatures transversales. A I'heure
actuelle, les contraintes maxima que nous venons d’'indiquer devraient étre suf-
fisantes car il ressort des rapports de Boussiron et de Gaede qu'un relévement
plus fort encore des contraintes admissibles ne peut étre avantageux que pour
des portées qui ne se présentent quexceptionnellement dans les ponts de béton
armé. Pour chaque portée il existe une contrainte limite au-dessus de laquelle
la réduction de poids n’augmente presque plus avec un accroissement de la
sollicitation. Sur la base des limites de contrainte que nous avons données, il
faut conformer la voiite de telle sorte que la sollicitation maxima soit aussi
faible que possible et s’étende sur la plus grande partie possible de la voiite et
de telle sorte qu'en tenant compte de la résistance a la fatigue, les variations
entre la plus grande et la plus petite contrainte dans une section soient trés
faibles et que les contraintes de traction soient éliminées. Les valeurs absolues
des moments doivent donc étre autant que possible égales dans chaque section,
varier trés faiblement le long de la volte et, en tous cas, ne pas croitre de telle
sorte que le funiculaire des forces sorte du noyau. Trois chemins conduisent
a ce but: le choix de 'axe de la voute, la variation du moment d’inertie entre
la clé et les naissances et la modification de la position du funiculaire des forces
lors du décoffrage. Le surbaissement détermine la forme de la votte. Son choix
est étroitement limité par la portée, par la hauteur de construction lorsque le
tablier est surélevé et par des questions d’ordre esthétique lorsque le tablier est
suspendu. Hawranek expose dans son rapport les modifications que l'on peat
apporter a l'allure des moments par le choix d’'un axe s’écartant du funiculaire
des forces et il démontre que, dans les arcs encastrés, cette méthode ne permet
pas d’obtenir dans toutes les sections une égalisation compléte de la valeur
absolue des moments. Boussiron traite d'une maniére approfondie la question
de la variation des moments d’inertie et il se référe aux travaux de Chalos et
de Vallette qui furent publiés dans le 2° volume de «Mémoires». Il montre qu'il
est possible d'obtenir ainsi une égalisation trés poussée des moments, le long de
I'axe de la voute. Dischinger a fait un exposé dans la revue « Der Bauingenieur »
de 1935 sur la facon dont on peut égaliser complétement les contraintes dans les
fibres extrémes, en utilisant des articulations ou des vérins provisoires placés
excentriquement. Les propositions qu'a exposées Fritz dans la revue «Schweize-
rische Bauzeitung» de 1935 sont du méme genre. La représentation graphique
de 'emploi de matériaux en fonction des grandeurs arbitraires peut rendre de
grands services pour le choix des mesures & adopter.

La nécessité de réduire le poids et d'augmenter la grandeur du noyau nous
a conduit partout i l'adoption de sections creuses. Dans le choix entre un arc
avec articulations et un arc encastré, les moments de flexion donnent toujours
plus I'avantage a l'arc encastré avec 1’augmentation de la portée. Dans ce cas on
a un relévement du degré d’insécurité car l'encastrement complétement rigide est
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d’autant moins assuré, méme lorsque 1'arc repose sur le rocher, que les réactions
d’appuis et les moments aux naissances sont plus grands.

Toutes les mesures dont nous avons parlé, concernant la disposition de l'arc,
ne conduisent au but désiré que lorsqu’elles sont basées sur une évaluation exacte
des moments et des forces normales. Pour les grandes portées il ne suffit plus
de calculer les contraintes dans 'arc en partant d'un axe non déformé et d’ajuster
de nouveau, lors du décoffrage, I'axe de la voite a son allure supposée dans le
calcul; il faut en outre calculer les contraintes qui peuvent se produire dans le
systtme élastique déformé plastiquement par la déformation lente et le retrait
du béton et tenir compte de cela dans la disposition des sections. C'est pourquoi
Haowranel: développe une méthode de calcul qui tient compte de différents modu-
les d’élasticité dépendants de 1'dge du béton et de la déformation élastique de
I'axe de la voute. Freudenthal traite aussi ce probléme dans le 4¢ volume de
« Mémoires ». Kasarnowsky expose la facon dont on a évalué les contraintes
additionnelles engendrées par la déformation au pont de Traneberg.

De tels calculs ne seront satisfaisants que lorsque l'on pourra exprimer la
variation réelle du module de déformation en fonction du temps et du procédé
de construction. La connaissance de ce module est nécessaire aussi a 1'évaluation
de la sécurité au flambage de la voute. Les ingénieurs sont unanimes a reconnaitre
qu’il faut toujours étudier la sécurité au flambage des ponts de grande portée.
Les nombreuses mesures qui ont été effectuées au cours de ces derniéres années
sur des ouvrages en service, dans le but de déterminer le module d’élasticité,
n’ont donné aucun renseignement car elles n'ont pu s’étendre qu'a un état limité
dans le temps ou dans l'espace. On sait aujourd’hui que la déformation lente est
de beaucoup la plus importante de toutes les déformations possibles si l'on
n’adopte pas des mesures spéciales pour la réduire et ces mesures ne sont pas
toujours applicables. Dischinger démontre que 'on peut éliminer les conséquences
dangereuses de la déformation lente en donnant a I'arc une forme telle que le
poids propre ne produise aucun moment de flexion car, dans ce cas, la défor-
mation lente ne peut engendrer aucun moment additionnel. Il est impossible de
remplir toujours cette condition dans les voltes encastrées car la déformation
lente s’étend sur un temps assez long dans lequel, par suite des variations de
température, il se produit des moments méme lorsque la volte épouse exactement,
aprés le décoffrage, la forme du funiculaire des charges permanentes. On ne
peut quc faire en sorte de maintenir aussi faibles que possible les moments per-
manents et les moments dus a la température et agissant assez longtemps, 1a ou
la déformation lente pourrait engendrer de grands moments additionnels.

Les difficultés dont nous venons de parler ne doivent cependant pas réduire la
valeur des calculs exacts. En outre, il est toujours utile de simplifier le calcul.
Ces deux exigences sont contenues dans le travail de Mérsch consacré a I'in-
fluence des forces de freinage sur les ponts massifs, travail dans lequel I'auteur
indique la facon dont on peut combiner les effets de freinage et les forces
verticales dans des lignes d'influence résultantes. A ce méme domaine appartient
aussi le travaill publié par Vallette dans le 2¢ volume de «Mémoires» sur la
transposition du calcul de certains types d’arcs d'une dimension plus faible a une
dimension plus grande.

Dans les ponts en arc a tablier suspendu il est possible de réduire fortement
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les moments de flexion dans I'arc en donnant aux suspentes la forme d'un entre-
toisement triangulé reliant ’arc au tablier; les suspentes sont donc obliques et
disposées de telle maniére que seules celles qui sont sollicitées a la traction colla-
borent a la transmission des forces. Nielsen a traité ce sujet dans les 1° et
4° volumes de « Mémoires » et Boussiron a donné dans son rapport une description
du plus grand ouvrage avec suspentes obliques: le pont de Castelmoron avec
ouverturc de 143 m.

Occupons-nous maintenant de la deuxiéme exigence principale: limitation du
cout des échafaudages. Les rapports de Boussiron, Hawranek et Kasarnowsky
s'occupent de cette question. En fait, le choix d'une construction favorable de
I'échafaudage détermine souvent la possibilité d’'exécution d’'un pont en arc de
grande portée ou la possibilité, pour un arc massif, de concurrencer un arc
métallique. On obtient la plus grande réduction du cot de I'échafaudage, par
rapport a I'unité de masse de la superstructure, en utilisant le méme échafaudage
pour plusieurs vottes; comme exemples nous pouvons citer le pont de Plougastel
avec trois ouvertures semblables et le pont de Traneberg & Stockholm avec deux
arcs juxtaposés. De telles conditions ne se rencontrent malheureusement que
rarement dans la pratique. La possibilité de limiter la portée libre de 1'écha-
faudage par de nombreuses palées peutl étre d’autant moins mise a profit que la
portée du pont est plus grande. On se trouve donc en général en face du pro-
bléme suivant: construire un échafaudage sans appuis intermédiaires d'une portée
atteignant a peu prés celle du pont a édifier. Si 'on considére d’autre part le
fait que cet échafaudage doit avoir la forme exacte de 'arc et doit pouvoir
résister a la surcharge sans accuser de grandes déformations, on constate que le
projet et la construction de 1’échafaudage ne présentent pas moins de difficultés
que le projet et I'exécution du pont lui-méme.

Un systéme simple et satisfaisant, dont la déformation est facile a calculer,
est celui des arcs métalliques tels qu'ils furent employés au pont de Traneberg.
Pour de plus grandes portées cependant, ils deviendront rapidement trop lourds
et trop couteux par suite de la rigidité au flambage qu’il est nécessaire de leur
donner. C’est pourquoi Hawranek propose de soutenir cet échafaudage par un
systtme de cables et de palées. En général un échafaudage de bois est plus
économique, surtout lorsqu’il est combiné avec des cables qui souvent sont néces-
saires & la construction de 1'échafaudage. A part les cables il est avantageux
parfois de soumettre a une précontrainte les membrures de tension. Des disposi-
tions permettant de redonner a I'échafaudage sa forme exacte au cours de la mise
en charge et aussi durant le décoffrage sont trés appropriées. Pour terminer,
disons que l'on a proposé des échafaudages qui se rapprochent du type Melan
et dont une partie reste dans I'ouvrage terminé. La pure méthode de Melan, ou
I'échafaudage forme a lui seul la carcasse d’armature, n'est plus économique
pour les grandes portées.

Afin de limiter I'importance de l'échafaudage on a souvent proposé de ne
charger I’échafaudage qu’avec une partie du poids de I'arc, c’est-a-dire d’exécuter
la volte en anneaux de telle maniére que I'anneau inférieur soit supporté par
I'échafaudage et les anneaux supérieurs par le premier anneau seulement ou par
ce premier anneau et I'échafaudage. Cette méthode de construction trés appropriée
a cependant un inconvénient: Les états de contrainte dans les différents anneaux
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sont trés difficiles a déterminer durant la construction et, lors de la correction
de la forme de 'arc par des procédés spéciaux de décoffrage, bien des points
restent incertains parce que le module de déformation des différents anneaux,
bétonnées a des temps différents et soumis, avant le décoffrage, a des pré-
contraintes d'une durée et d'une grandeur variables, est probablement treés
variable aussi.

Lors du décoffrage des ponts en arc de grande portée on s’éfforce en général
de donner & la voite une forme déterminée tenant compte de la compression
élastique. Pour l'obtenir il ne suffit en général pas seulement d'abaisser l'écha-
faudage. On utilise en outre généralement des vérins hydrauliques que l'on
place a des endroits appropriés et grice auxquels on introduit dans la voute des
forces telles que l'on obtienne I'état de contrainte et de déformation désiré.
Cependant, on ne peut atteindre ce but que lorsque 'on peut calculer exactement
a I'avance I'état de déformation.

On a cité comme limite théorique de la portée des ponts en arc massifs 1000 m
(Freyssinet) et 800 m (Boussiron), dimensions qu’autorisent les contraintes ad-
missibles actuelles mais qui, pour le moment, sont elles-mémes soumises a des
limites d’ordre économique. Cependant, les contraintes actuellement permises sont
certainement suffisantes pour la réalisation de portées de 200 a 300 m.

Pour les ponts en poutre, un accroissement de la portée au-dessus des dimen-
sions que l'on a atteintes jusqu'a présent, est pour ansi dire irréalisable par
relévement des contraintes admissibles dans le béton et l'acier et par conformation
appropriée de la section. En effet, la fissuration du béton, qui croit avec chaque
relévement des contraintes, met en doute la durabilité de tels ouvrages et le poids
propre croit dans une telle proportion que la limite est bientot atteinte du point
de vue économique. Ces deux inconvénients peuvent étre surmontés par la mise
en tension préalable de I'armature, ce qui supprime les contraintes de traction
dans le béton ou tout au moins les limite suffisamment pour quaucune fissure
ne s¢ produise. On obtient ainsi une bien meilleure utilisation de la section de
béton dont la conséquence est une réduction du poids propre. Une mise en tension
préalable suffisante permet de réduire fortement les fléchissements. Dischinger
expose dans son rapport qu’il est nécessaire de conformer la section et de dis-
poser les armatures précontraintes de maniére a ce que la poutre ne soit soumise,
sous l'influence de son propre poids, qu'a des forces de compression centrées.
Seule la surcharge engendre dans ce cas des fléchissements, qui sont purement
élastiques; l'ouvrage peut avoir ainsi la plus longue existence imaginable.

Pour atteindre ce but, Dischinger sort les principaux fers portants de la section
de béton et les dispose en contre-fiche, a l'intérieur de la poutre en forme de
caisson. Les distances entre cette membrure de traction et l'axe neutre sont
proportionnelles aux moments du poids propre. La poutre de béton armé s’appuye
sur la membrure de traction aux coudes de cette derniére; ces. appuis sont
mobiles. Sous l'influence du poids propre, la poutre agit comme une poutre
continue reposant sur ces appuis intérieurs, c'est-a-dire avec des portées beau-
coup plus faibles que la portée extérieure de la poutre. Les moments résultant
du poids propre de la construction de béton armé sont donc fortement réduits;
les contraintes engendrées par la charge permanente sont donc insignifiantes vis-
a-vis des précontraintes appliquées par la membrure tendue. Cette contre-fiche
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est mise en tension au moyen de presses hydrauliques jusqu’a ce qu’elle trans-
mette a elle seule aux appuis le poids propre de la poutre de béton armé. En
divisant par des joints la construction de béton armé on peut ne faire travailler
que certaines parties de la section et attribuer a I'axe neutre la position la plus
favorable.

La déformation lente du béton annulera a la longue l'état de contrainte prévu
dans la poutre. Pour remédier & cet inconvénient, Dischinger propose de remetire
de temps en temps la contre-fiche en tension jusqu'a l'obtention d'un état stable.
A coté de poutres continues et de poutres du type Gerber, d'une portée de 150 m,
Dischinger expose le projet d'un pont suspendu avec poutre raidisseuse en béton
armé. Jusqu'a aujourd’hui on a réalisé, suivant cette méthode, un pont en poutre
de 70 m de portée. Freyssinet poursuit le méme but tout en suivant d'autres
chemins. On peut espérer que de telles solutions permettront d’augmenter forte-
ment les portées des ponts en poutre en tenant compte du cété économique de
la question.

Jetons un coup d'oeil général sur ce théme; nous pouvons en tirer quelques
conclusions générales. Plus on exige des constructions de béton armé, qu’il
s'agisse de voiles ou de ponts, de franchir de grandes portées avec emploi
restreint de matériaux, plus il est nécessaire de controler les hypothéses de nos
théories afin de voir si elles suffisent encore a de telles exigences. Comme ingé-
nieurs conscients de nos responsabilités, nous ne devrions nous engager dans de
nouvelles voies que lorsque la sécurité nous apparait mathématiquement assurée.
Or, pour pouvoir calculer nous sommes obligés. de faire des hypothéses. Clest
pourquoi nous idéalisons dans chaque cas les propriétés du matériau et les con-
ditions mécaniques de nos ouvrages. Il n’existe par conséquent en réalité aucune
théorie exacte; ces derniéres ne se distinguent des solutions dites approximatives
que par le degré d’idéalisation de leurs fondements. Faut-il donc écarter ce que
I'on appelle les solutions exactes? En aucune facon. Elles nous permettent tout
d’abord. dans le rapport de leur exactitude, de déterminer le degré d’approxi-
mation des solutions usuelles et par le fait méme leur applicabilité et elles nous
permettent en outre, dans tous les essais exécutés sur des ouvrages terminés ou
dans des laboratoires, d’observer ce qui est important et d’évaluer avec exactitude
I'observation. Par contre, celui qui veut développer les solutions exactes doit trés
exactement controler I'admissibilité de ses hypothéses afin de ne pas confonare
exactitude plus grande avec étude mathématique plus compliquée. Cependant,
le controle mathématique d’une sécurité satisfaisante ne suffit pas du tout si, lors
de l'exécution, on ne fait pas en sorte que les conditions de I'ouvrage corres-
pondent autant que possible aux hypothéses admises dans le calcul. Le but le plus
important de ce Congrés est de rappeler ces relations & tous les participants
s’occupant de théorie, de pratique, d’essai des matériaux et de statique. L’exposé
de ce théme a tout spécialement fait ressortir cette nécessité.
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Les voiles cylindriques.

Zylindrisches Schalengewolbe.
Cylindrical Shell Structures.

Dr. Ing. U. Finsterwalder,

Berlin.

La construction des toits en voile mince a été doublement influencée au cours
de ces derniéres années:

1o par la connaissance des propriétés plastiques du béton,

2° par l'exigence d’exclure autant que possible des éléments tendus les zones
de béton soumises a la traction.

Depuis la découverte des toits en voile on a travaillé a obtenir, par une amélio-
ration des connaissances théoriques, une base plus stire pour ce genre de cons-
tructions souvent trés hardies. Ainsi que Monsieur le professeur Dischinger 1'a
montré dans son rapport, on est arrivé a définir avec une trés grande exactitude
I'état de contrainte dans les voiles. Une hypothése trés importante est celle de
I'existence d’'un matériau de construction élastique dont les propriétés doivent
correspondre a celles qui ont servi de base au calcul.

On s’est basé tout d’abord sur les indications des prescriptions officielles
d’aprés lesquelles on devait admettre dans le calcul E = 210000 kg/cm2. Cette
valeur fut controlée par des mesures effectuées lors du décoffrage et l'on
a constaté que les déformations étaient toujours plus petites que celles que 'on
avait calculées. On peut en conclure que l'on a effectivement un module
d’élasticité plus élevé et une plus grande sécurité au flambage que ne l'avait
indiqué le calcul.

En réalité, on constate que la déformation cr01t d’'une maniére trés importante
avec le temps et souvent méme jusqu’a un multiple de sa valeur initiale. Cet
accroissement de la déformation ne se produit pas toujours lors du décoffrage
de la construction mais en général durant la saison chaude; on peut I'attribuer
a T'échauffement produit par le soleil et au desséchement du béton. En hiver
par contre, on ne peut généralement déterminer qu'un mouvement de faible
importance. Malgré I'abaissement du module d’élasticité pour la charge per-
manente, la rigidité vis-a-vis des surcharges accidentelles est trés grande. Le
module d’élasticité propre est devenu plus grand. Si 'on supprimait de nouveau
la charge permanente, la déformation ne se réduirait que d’une fagon correspon-
dant a4 ce module d’élasticité propre tandis que la plus grande partie de la dé-
formation persisterait. La forme initiale a donc subi une modification.

29*
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Ce phénoméne est d’autant plus important pour les constructions en voile
que, dans les ouvrages de grande portée et a parois minces par rapport a la
courbure, on peut se trouver a la limite ou la forme initiale est fortement
modifiée par la déformation. On se trouve ici en présence d'un cas analogue
a celui des plaques fortement fléchies. A partir d'un certain rapport de la
courbure a I'épaisseur des parois, rapport qui dépend aussi de la grandeur des
contraintes de flexion, il est nécessaire de raidir le voile par des nervures, de
la méme fagcon que l'on remplace les dalles simples par des dalles a nervures
dans les constructions planes.

Les contraintes de flexion dans les voiles cylindriques peuvent étre réduites
en donnant & la courbure une forme en anse de panier. On obtient ainsi, dans
les bords, ou se produisent principalement les contraintes de flexion, de faibles
rayons de courbure pour lesquels le fléchissement n’a aucune importance. Par
contre, la partie centrale avec grand rayon de courbure n’est pas déformée.

Suivant la sollicitation, le voile sera raidi par des nervures disposées dans
le sens de la voute et lorsque les courbures sont trés plates par des nervures
longitudinales et transversales. La distance des nervures est déterminée par le
danger de flambage des parties de voile placées entre les nervures; ces parties
ne peuvent ainsi flamber qu'en de courtes ondulations. Comme sur la longueur
d’'unc onde la fléche de la courbure est trés petite, il faut renoncer a I'influence
favorable de la courbure et calculer la sécurité comme s’il s’agissait d’'une surface
tendue dans son plan et maintenue sur son pourtour. La hauteur des nervures
sera choisie de telle sorte que la déformation lente du béton ne produise aucune
déformation dangereuse et que la sécurité au flambage du voile nervuré soit
suffisante entre les fermes.

En partant de ces principes on a exécuté, pour des hangars a avions, des
voltes & courbure trés plate dont les portées étaient de 60 m dans le sens de
la poutre et de 45 m dans le sens de la voiite. La fig. 1 représente une de ces
voutes de forme tout-a-fait caractéristique; c’est la solution la plus simple
possible du probléme posé. Un rectangle comprenant un hangar, des bureaux
et des ateliers doit étre couvert d'une facon aussi plate que possible tout en
conservant une ouverture de 50 m du c6té du terrain d’atterrissage. Contraire-
ment a la disposition usuelle, la volte est perpendiculaire a la porte; le voile
a donc son moment d’inertie le plus grand dans le sens de l'ouverture. Vers
'arriére, le voile s'abaisse jusqu’a la hauteur des constructions adjacentes et il
repose sur une série de montants articulés trés minoes. La volite ne transmet
donc aucune force horizontale au batiment adjacent. Toute la poussée horizontale
de la volte est supportée par les parois latérales et par la ferme médiane, c’est
pourquoi la voite est renforcée prés des parois latérales; ce renforcement sert
de membrure de traction et repose sur les colonnes de la poutre réticulée. La
ferme médiane est un cadre 4 deux articulations avec tirant précontraint placé
dans le sol. La largeur de sa surcharge est égale a la porté d'un champ, c’est-a-
dire 50 m dans notre cas. Cette ferme est double afin de donner au voile une
faculté d’allongement. La voute est raidie par de minces nervures distantes
de 3,60 m. Ces nervures servent aussi a transmettre a la volte les charges
concentrées des ponts-roulants. La force des nervures dépend de la grandeur
de la charge utile, qui atteint 35 t dans certains hangars actuels.
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Le calcul des contraintes engendrées par les charges concentrées se fait d'apres
la théorie exacte des voiles, a I'aide des séries de Fourier. Lorsque l'ouvrage
est terminé on peut controler les resultats du calcul par des mesures de la dé-
formation.

Lla résistance des voiles aux charges concentrées est étonnamment grande. On
peut l'expliquer par le fait que la flexion des mervures répartit la charge sur
une grande largeur de telle sorte que le voile peut transmettre cette charge aux
fermes avec un bras de levier favorable des forces intérieures. La charge engendre
de la compression dans toutes les directions, ce qui compense largement les
contraintes de traction dues a la flexion.

Fig. 1.

Hangar a avions d'une surface de 35 > 100 m.

On a étudié aussi l'influence de la déformation lente sur la construction.
Comme les bords fortement armés sont moins influencés par la délormation
lente que les autres parties du voile, il se produit de fortes modifications dans
I'allure des contraintes. On peut les déterminer avec une bonne approximation
en répétant le calcul une deuxieme fois mais avec un module d’élasticité réduit
a 100000 kg/cm2. On a constaté, aussi bien dans le calcul qu’en réalité, que
la clé de la voute s’abaisse avec le temps plus fortement que la poutre d'extrémité
qui reste a peu pres a la méme hauteur.

La construction de la poutre frontale surmontant la porte est un probléme
aussi difficile quintéressant. Premieérement tout I'éclairage du hangar doit se
faire par la poutre frontale car la lumiére arrivant d’en haut engendre un
éclairage tres régulier du local. Secondement cette poutre frontale doit supporter,
en plus de sa charge verticale comme élément de traction du voile, une force
de traction d'environ 1000 t qui croit paraboliquement des appuis vers le milieu.
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Au sujet de I'éclairage on a acquis dans la construction de ces hangars une
expérience utile en ce sens que l'on a réussi a obtenir, avec une surface vitrée
beaucoup plus faible, le méme éclairage qu’avec les verriéres usuelles, placées
sur tout le pourtour du local. Une premiére raison en est la réduction de
I'éblouissement et une seconde raison en est les grandes surfaces claires de la
vourle qui, pour autant qu’elles se trouvent plus bas que les verriéres, recoivent
directement la lumiére et la renvoient dans les parties arriéres du hangar.
L éclairage est si bon que pour une
surface vitrée de 1204 et une pro-
fondeur du hangar de 45 m on a pu
exécuter des travaux de mécanique de
précision avec les portes fermées.

La poutre frontale est trés intér-
essante car c'est une poutre réticulée
en béton armé dun type de cons-
truction spécial. A l'étranger on a
souvent exécuté des poutres réticulées
de béton armé en négligeant, comme
c'est I'usage dans la construction mé-
tallique, les contraintes secondaires de
la poutre. En Allemagne il est impos-
sible d’exécuter de telles construc-
tions car il faut tenir compte des
contraintes secondaires dans le calcul
des contraintes qui ne doivent pas
dépasser les sollicitations admissibles.
D’autre part I'ancrage des fers dans
les zones tendues n’est pas admis.
Pour s’en tenir a ces prescriptions
séveres on n'a bétonné les barres ten-
dues de la poutre réticulée quapres
le décoffrage. Comme les barres ten-
dues sont des faisceaux de fers ronds,

Fig. 2. elles pouvaient trés facilement sup-

Poutre réticulée surmontant la porte aprés p()l‘t(‘l‘ toutes les déformations angu-

kes dieatirage. laires exigées. Ce procédé permettait

de réduire fortement les contraintes secondaires ainsi que les contraintes de
traction dans le béton quoique I'on ait utilisé pour les éléments tendus de acier
a haute résistance sollicité a 2100 kg/cm?. La poutre réticulée est un systéme avec
diagonales tendues et montants comprimés qui se prolongent harmonicusement
dans les nervures raidisseuses du voile. lls doivent en outre transmettre dans
la voite les pressions du vent agissant sur la surface de la porte. Les barres
tendues ont un petit nombre de gros fers ronds qui sont ancrés au moyen de
boulons et de plaques dans les goussets de béton. Dans chaque gousset on
a ancré tous les fers de la diagonale. La force opposée de la membrure inférieure
est aussi transmise a travers le gousset pour étre ancrée du coté opposé. De cette
facon le gousset est fortement comprimé et capable de répartir les efforts dans
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les barres. Dans l'ancrage des forces, on attribue la force de la mince diagonale
a la partie interne et la force de la large membrure inférieure a la partie ex-
térieure du gousset. La mise en place du ferraillage est ainsi rendue trés facile.
Afin d’éviter toute excentricité défavorable on a placé des plaques métalliques
de montage ce qui assure une grande précision dans l'exécution. Pour cette
raison les montants peuvent étre trés élancés car les contraintes secondaires
n’engendrent aucune contrainte de traction par flexion.

La poutre réticulée rend possible l'utilisation des aciers a haute résistance
et permet une économie de poids appréciable, tout en augmentant la rigidité
dans toutes les directions. L’emploi des poutres réticulées permettra d’agrandir
fortement les portées des constructions en voile.

Parmi le grand nombre de toits en voile réalisés au cours de ces derniéres
années, j'ai choisi cet exemple car il est le prototype du voile cylindrique trés
développé en Allemagne. L’augmentation de la portée des ouvrages et des diffi-
cultés d’exécution mous obligent a approfondir nos connaissances théoriques,
nos méthodes de travail et I'étude du matériau de construction. En ce qui con-
cerne l'étude du matériau, nous avons recu de l'étranger des directives trés
intéressantes. Nous espérons que cette collaboration est réciproque et qu’elle
contribuera au perfectionnement de la science de 1'Ingénieur.
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Recherches expérimentales des systemes d’ armatures
rationnelles.

Modellversuche zur Bestimmung der zweckmifligen
Anordnung der Bewehrungen.

Experiments on Models to Determine the Most Rational
Type of Reinforcement.

Dr. Ing. V. Tesaft,

Paris.

La nécessité de disposer les armatures suivant les directions des plus grands
efforts de traction est une condition fondamentale qui est indispensable pour
une bonne exécution des ouvrages en béton armé.

Bien que cette condition semble toute évidente, souvent elle n’est pas satisfaite
dans la pratique.

C’est notamment dans le cas des constructions en parois minces que les calculs
admettent certaines suppositions qui ne sont pas entiérement justifiées. Les
résultats de tels calculs n’interprétent alors qu'imparfaitement 1'état réel des
contraintes. :

Les vérifications expérimentales faites sur les ouvrages ou des modéles ou 1'on
a Wisposé déja des armatures suivant les systémes déduits de ces calculs ne peuvent
que montrer si le systéme adopté des armatures est suffisant ou non.

Mais il est impossible de juger de tels résultats expérimentaux si le sysiéme
adopté des armatures est rationnel ou s’il ne l'est pas.

Le but de ma présente participation a la discussion est de rappeler que les
recherches photoélasticimétriques sur modeéles réduits permettent la détermination
directe des systémes des armatures rationnelles.

La méthode photoélasticimétrique, dont le principe est connu depuis plus de
cent ans, a été introduite dans la pratique de I'art de I'ingénieur il y a 36 ans
par I'éminent ingénieur et savant francais Mesnager. Depuis, grice aux remar-
quables travaux de Coker, Filon et d’autres investigateurs, la photoélasticimétrie
a élargi son rayon d’action dans tous les domaines de la construction: technique.
Au sujet de la bibliographie, je renvoie & mon récent article dans le 4% Yolume
de Mémoires.

Les problémes dans 'espace, plans ou courbes, peuvent se résoudre ainsi par
des procedes expérimentaux appropriés, aussi bien dans le cas des constructions
en parois minces, que dans le cas des constructions massives.

Pour réduire au minimum le temps nécessaire pour ma contribution, je passe
immeédiatement a I'exemple d’une étude expérimentale.



Recherches expérimeniales des systémes d’armatures rationnelles 457

La fig. 1 représente en élévation le pont cantilever a Bry-sur-Marne.

Plusieurs ponts de ce type ont déja été construits en France dans la banlieue
parisienne.

La partie cantilever mesure 22,50 m de chaque coté, la partie centrale simple-
ment posée 22 m. La portée nette de ce pont est donc 67 m, la construction
n'exerce pas de réactions horizontales. La stabilité du cantilever est assurée par
le poids du remblai reposant sur un plancher faisant le prolongement de la poutre
inférieure du cadre massif dans lequel le cantilever est encastré. Ce cadre laisse
un passage libre de 3,50 m de hauteur et de 8,60 m de largeur pour la chaussée
longeant le fleuve.

Le Service des Ponts et Chaussées du département de la Seine (MM. I'Inspec-
teur général Levaillant, I'Ingénieur des Ponts et Chaussées Gaspard, I'Ingenieur

Fig. 1.

des travaux publics Peyronnet) a jugé utile, lors de la construction récente de ce
pont (par les Ets. Schwartz-Hautmont) de confier aux Laboratoires de I'Ecole
Nationale des Ponts et Chaussées a Paris I'étude expérimentale photoélastici-
métrique sur un modéle réduit.

Le but de cette étude a été de vérifier si le systétme d’'armature déduit des
calculs habituels n’aurait pu étre la cause de fissurations qui ont été constatées
dans deux cas de ponts analogues construits antérieurement. Voici la description
succincte des recherches.

Le modéle a été construit en xylonite.

Les dimensions de la construction du pont ont été fidélement reproduites sur
le modéle a 1'échelle 0,01 de facon a assurer la similitude de 1’état des contraintes
de 'ouvrage réel et du modéle.

En dehors des renforcements relatifs aux dalles de compression, nous avons
constitué sur le modéle les renforcements ecorrespondant a la réalisation expéri-
mentale des armatures, ou le pourcentage de ces derniéres a été superieur a 2 0.

Dans nos recherches antérieures, nous avons constaté que pour obtenir une
bonne similitude des phénoménes élastiques, 1l est pratiquement superflu de
tenir compte, dans la construction des modéles en matiére homogéne,! des
armatures, tant que leur pourcentage ne dépasse pas 2 0/p.

En effet, nous avons pu nous rendre compte que la matiére homogeéne résistant
a la traction compense automatiquement I’absence des armatures dans le modéle,

1 Verre, xylonite, bakélite . .. par exemple.
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“si la limite du pourcentage de 'armature que nous venons d'indiquer n’est pas
dépassée.

Mais dans le cas des armatures plus fortes, il est indispensable de réaliser
dans le modeéle en matiére homogéne, une résistance plus élevée des fibres tendues.

On arrive a cette fin, soit par la création des surépaisseurs du modéle, soit
par des armatures soudées sur le modéle aux endroits ou la construction en
béton armé présente des armatures supérieures a 2 0/ des sections en béton.

Dans le cas de I'é¢tude présente les surépaisseurs remplissent done le role des
armatures du modele; les sections transversales des surépaisseurs sont choisies

,

alors pour étre égales 4 10 a 15 fois l'excédent de l'armature sur 205 de la
section tendue du béton.

Le modéle de l'étude présente a été construit suivant ces définitions (fig. 2).

Le modéle a été soumis a un état de forces correspondant a la pleine charge
du cantilever et a la charge minimum du reste de la construction.

La figure 3 représente la premiére phase expérimentale: lignes isoclines,
qui sont le lieu géométrique des points ou les directions des contraintes princi-
pales sont orientées suivant les plans de polarisation, dont le schéma est tracé
a l'angle droit inférieur de la méme figure.

A Taide de la fig. 3 nous avons tracé les isostatiques (fig. 4) correspondantes.

Nous désignons par v, et v, les contraintes paralléles aux isostatiques dessinées
en traits discontinus et pleins.

La solution quantitative du probléme est fournie par la fig. 5 qui donne les
courbes des pressions (ou tensions) permettant de déterminer les moments, les
efforts normaux et tranchants de n'importe quelle section.

Dans les fig. 6 et 7 nous avons représenté les lignes 1soclines et 1sostatiques
du pilier droit et des poutres encastrées dans ce pilier a I'échelle agrandie, avec
les détails qui n'ont pu étre tracés dans les figures 3 et 4.

On remarque sur ces dessins I'absence du tracé des isostatiques dans les zones
relatives aux dalles de compression.
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L’étude expérimentale présente ayant été limitée a l'observation dans une
seule direction horizontale et normale au plan médian du modéle, n'a pas
permis la recherche détaillée des phénoménes dans la dalle de compression ou,
aux contraintes v, et v, s’ajoute la contrainte v5; l'effet de cette troisiéme

Fig. 3.

contrainte produit avec la répartition non uniforme a travers 'épaisseur de la
dalle, les perturbations qui ne peuvent pas étre analysées par l'observation en

uln sens.
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Pour permettre la solution expérimentale des contraintes dans la dalle de
compression, il serait nécessaire dopérer sur un modéle en verre, exécuté
a I'échelle plus grande, et
de I'observer en plusieurs
directions.

La fig. 9 représente les

“lignes d’égales contraintes

v,. Les valeurs numériques

indiquées sur les fig.8 et 9

sont exprimées en tonnes

par métre linéaire; pour

obtenir les valeurs moyen-

nes des contraintes a tra-

vers I'épaisseur, en kg/cm?,

> il suffit de diviser la valeur

3 Y e
3 numérique v, ou v, lue
3 sur ces figures, par 10 e,
$ ol e représente 1'épaisseur
. exprimée en métres au
g point considéré de 1'ouv-
B r
3 rage réel. ’
3 R .
g ) * Nous avons dessiné les
S . , .
- &I | lignes d’égales contraintes
& Ly o v, (fig. 8) en traits mixtes
o § S 2 s
o8 : — -—.— ou elles sont
5] . .
3 /2 Y des tensions et en traits
2 < . <
g & \ pleins ou elles sont des
/ N TN pressions. On constate ainsi
X o e o e e 0 am - . R
& \ que v, sont les tensions a
‘exception de 4 zones ha-
1 ption de 4 h

. churées ou elles sont les
~ pressions.
I W \ On remarque par contre
_ sur la fig. 9, qu'a l'excep-
tion d’'une seule zone, ha-
churée, correspondant aux
tensions, les contraintes v,
sont partout les pressions.

En conclusion pratique,
les isostatiques des figures
5 et 8 ne confirment pas
le systéme d’armature qui
serait déduit des calculs
classiques.

L’étude expérimentale démontre, en outre, lexistence des contraintes de
tensions du béton non négligeables dans les zones ou le calcul habituel suppose
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p Y

Uabsence de tout effort d’extension du béton par Uabsorption totale des efforts

de traction par Uarmature placée prés du contour tendu.

Pour supprimer le danger de fissuration ou tout au moins pour ramener les
fissures éventuelles au minimum pratiquement imperceptible, il est tout indiqué
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de disposer les armatures conformément a l'allure des isostatiques tendues: en
dehors des armatures principales (prés du bord tendu) qui sont prévues par le
calcul classique, il est utile d’adjoindre les armatures dans les espaces entre le

béton comprimé et les armatures principales; ou les valeurs des tensions définies
sur les figures 6 et 7 sont supérieures a la valeur des tensions admissibles pour

le béton armé.
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Pour terminer, je rappelle que d'une facon tout a fait générale, les recherches
photoélasticimétriques permettent aussi de choisir et de juger de l'efficacité des
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Fig. 8.
Lignes d’égales contraintes-v, valeurs en t/m.
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Fig. 9.

Lignes d’égales contraintes-v, valeurs en t/m.

tensions préalables a appliquer aux armatures afin de créer des précontraintes
favorables du béton.
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IVb 1

L’échafaudage et le bétonnage des grands ponts en poutres de
béton armé.

Rustung und Betonierung bei weitgespannten
Eisenbetonbalkenbriicken.

The Shuttering and Concreting of Long Span Reinforced
Concrete Girder Bridges.

Dr. Ing. L. Pistor,

o. Professor an der Techn. Hochschule Miinchen.

Les ponts en poutres de béton armé construits au cours de ces derniéres années
ont montré que, pour des portées de 35 & 60 m et des piles normales, ces ponts
pouvaient concurrencer sans difficultés les ponts métalliques et ceci tant au point
de vue constructif qu'au point de vue économique. L’adoption de mesures
spéciales, dont il a été parlé dans la Publication Préliminaire,! permettra
d’augmenter encore ces portées. L’accroissement de la portée fut souvent con-
sidéré jusqu'a présent comme une fonction des seules contraintes admissibles.
L'introduction des bétons et des aciers a haute résistance devait permettre
d’atteindre sans difficultés une « portée limite» trés élevée. Cependant, 'accroisse-
ment de la portée est principalement un probléme d’élimination des fortes con-
traintes de traction par flexion, grice a des mesures statiques spéciales, c’est-a-dire
finalement un probléme d’élimination des fissures et un probléme constructif
en général.

La question de I'échafaudage et du bétonnage a joué un trés grand role dans
les ouvrages de ce genre exécutés jusqu'a ce jour; l'importance de ce role
augmentera dans une forte mesure pour les constructions de plus grandes dimen-
sions dont la masse par rapport & I'unité de surface, la hauteur de la construction
et les éléments de poutres sont plus grands. La grandeur de la masse par unité
de surface varie actuellement entre 0,6 et 1,0 m3/m2; on bétonne en une seule
fois des éléments statiquement et constructivement distincts de 400 a 900 m?2;
les plus grandes surfaces bétonnées en une seule fois pour des poutres continues
se trouvent aux ponts pour autoroutes de Saubachtal et de Denkendorf ainsi qu’au
pont d’Oppeln sur 1'Oder.2 Dans I'exécution de tels ouvrages, la vitesse de béton-
nage est limitée pour des raisons d'ordre technique et économique: le manque

1 Dischinger: «Compensation des efforts de traction engendrés par la flexion». Publication
Préliminaire, p. 777 et ss.

2 Pistor: ,Die neuere Entwicklung des Baues weitgespannter Eisenbetonbalkenbriicken in

Deutschland*’. Die Bautechnik 1936, fasc. 43, p. 630 et ss.
30
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de place, la complexité des formes et I'importance des armatures sont des in-
convénients sérieux. L’exécution de 15 m3 a I'heure devrait étre considérée
actuellement comme un maximum. Un bétonnage par tranches des éléments
monolithiques n’est pas impossible, méme dans les ponts en poutres, mais prati-
quement assez compliqué lorsque l'armature, et principalement l'armature au
cisaillement, est importante et lorsque la section de la poutre est étroite. D’autre
part, cette méthode n’est pas recommandable, lorsqu’elle n’est pas & écarter, dans
I'exécution des poutres principales soumises a la flexion et au cisaillement. Autant
que possible il faut bétonner toute la section en méme temps, y compris la dalle
du tablier. |

L’indéformabilité de I'échafaudage est une condition du bétonnage continu.
Cette condition est pratiquement irréalisable; par suite de la variation de la
surcharge le long de la poutre il se produit des déformations dont la grandeur
n'est pas partout égale et varie avec le temps. Il faut encore ajouter a cela
I'influence de la fondation, des assemblages de poutres, etc. La surcharge de
I'échafaudage de la poutre est trés grande; une ferme peut avoir a supporter
5 4 8 t/m dans un pont moderne avec petit nombre de grosses poutres-maitresses.
Les déformations engendrées par l'accroissement de la surcharge se font en
méme temps que la prise ou le durcissement du béton dans les grands ouvrages
bétonnés de bas en haut et elles engendrent une répartition défavorable des con-
traintes ainsi que des fissures. On connait depuis longtemps les mesures propres
a éliminer les influences défavorables, ce sont:

a) le bétonnage par tranches,

b) I'emploi d'un échafaudage continu pour éliminer les irrégularités locales
au droit des appuis,

c) l'application d’une surcharge préalable a tout 1’échafaudage pour que
la déformation se fasse avant le bétonnage.

Toutes ces méthodes ont été appliquées. Lors du bétonnage par tranches on
a procédé de la facon suivante: les parties situées au droit des appuis furent
laissées ouvertes et on les ferma directement aprés le bétonnage de la poutre ou
quelques jours aprés. Ce procédé fut employé dans la construction de <ns1:XMLFault xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat"><ns1:faultstring xmlns:ns1="http://cxf.apache.org/bindings/xformat">java.lang.OutOfMemoryError: Java heap space</ns1:faultstring></ns1:XMLFault>