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IV
Rapport General.

Generalreferat.

General Report.

Dr. Ing. W. Petry f,
Geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutschen Beton-Vereins, Berlin.1

Parmi tous les domaines que comporte la construction de beton arme, on
a choisi, pour la 5e seanoe de travail, les surfaces autoportantes et les ponts
de grande portee; ces deux sujets permettront de tracer les grandes lignes du

developpement de la construction de beton arme. Leur presentation sous un
meme theme est tout-ä-fait justifiee car. dans les deux cas, on se trouve eu
face des memes problemes: Etude plus approfondie du veritable etat de
contrainte en vue d'adopter les plus faibles dimensions possibles tout en ayant une
securite süffisante et adoption de mesures constructives tendant ä attribuer au
materiau une sollicitation teile que sa capacite soit si possible completement
utilisee.

Ainsi qu'on le sait, on distingue dans les systemes autoportanis: les voiles,

systemes constitues d'une dalle mince ä courbure continue et les systemes ä

disques dans lesquels la dalle incurvee est remplacee par un prisme compose de

disques.
Les systemes a disques ont ete utilises jusqu'a ce jour pour les soutes et les

silos, pour les parois des tours de refrigeration et pour les couvertures. Depuis
le Congres de Paris, la question des systemes ä disques a ete traitee ä plus
d'une reprise dans les publications de l'A.LP.C. Gruber, Grüning et Ohlig ont
etudie la theorie exacte en tenant compte des contraintes dues ä la flexion. Les
travaux de Gruber furent publies dans les 2e et 3e volumes de «Memoires» de

l'A.I.P.C. Dans le 3° volume de ces «Memoires > Craemer a etudie les
sollicitations d'une paroi de soute continue, sous l'effet du poids propre et du frolte-
ment des materiaux entreposes.

jNous n'avons rien ä expliquer quant ä lapplication des systemes ä disques.
Ainsi que l'a montre Dischinger dans son rapport, ils sont beaucoup moins
economiques que les systemes en voile pour couvrir de grandes surfaces ä cause
des plus fortes contraintes de flexion.

Dans les voiles nous distinguons les voiles ä courbure simple, tendus entre les

fermes, dans le sens des generatrices et les voiles ä courbure double. Dans lo

1 Par suite du deces de Monsieur le Dr. Ing. IV. Petry, survenu quelques jours a^ant le

Congres, le present rapport a ete lu par Monsieur Bornemann.
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premier groupe on constate un fort aecroissement de la capacite. Vallette parle
d'un projet de Boussiron pour un toil en voile cylindrique dont la portee des
voütes et la portee des poutres sont de 51,5 m et Dischinger cite un toit dont
la portee de poutre est de 60 m et celle de voütes de 45 m; il parle en
outre de hangars avec des voütes dont la portee va jusqu'a 100 m pour une
distance relativement faible des fermes. A cote des voiles cylindriques on a
developpe en France les voiles gauches avec, comme cas special, le voile conique et
l'on a employe ces types de construction pour des toits en encorbellement, des
sheds et des halls dont la portee atteignait jusqu'a 60 m. Lafaille, dans le
3e volume et Fauconnier dans le 2e volume de «Memoires», ont publie des

rapports sur ces questions. Disons encore que les tuyaux reposant librement sur
des fermes appartiennent aussi au groupe des voiles ä courbure simple. Vallette
cite comme realisation des plus interessantes le diffuseur de la soufflerie de
Chalais-Meudon qui est un tuyau en tronc de cone ä section elliptique et dont
les axes principaux ont des longueurs maxima de 23 et 15 m, alors quo la

portee libre est de 34 m. Lorsque la portee des poutres est plus grande, il est

generalement necessaire de raidir les voiles par des nervures afin d'augmenter
leur resistance au flambage. En ce qui concerne la forme des voütes, on adopte
actuellement, au lieu du segment circulaire, le segment d'ellipse releve par
rapport ä la ligne funiculaire; on obtient ainsi un meilleur effet de poutre, une
repartition plus favorable des contraintes dans le voile et avant tout des moments
de flexion beaucoup plus faibles. Finsterwalder demontre dans sa contribution
ä la discussion que la section elliptique est moins defavorablement influencee que
la section circulaire par la deformation lente du beton.

Finsterwalder a publie dans le 1er volume de «Memoires» sa theorie des voiles

cylindriques circulaires en tenant compte des moments de flexion dans le sens de
la voüte et en negligeant les moments dans le sens des generatrices. Une theorie
qui tient aussi compte de ces moments de flexion a ete publiee l'annee derniere

par Dischinger dans la revue „Beton und Eisen". Dans son rapport, Dischinger dit
que l'on est arrive entre-temps ä developper une theorie exacte pour les voiles
fortement releves ä section elliptique ou de forme semblable; cette theorie
paraitra tres prochainement sous forme de dissertation.

Dans les voiles ä courbure simple de grande portee, il faut vouer toute son
attention ä la resistance au flambage. II faut etudier le flambage du voile en
meme temps dans le sens de la voüte et dans le sens des generatrices car les

resultats obtenus ainsi sont beaucoup plus defavorables que dans le cas d'une
etude distinete. Dans le 4e volume de «Memoires», Dischinger a traite le probleme
du voile cylindrique continu sur plusieurs ouvertures.

Lafaille a expose, dans le 3C volume de «Memoires», une theorie generale sur
les voiles gauches et il a contröle cette theorie par des essais. Quant ä l'admissi-
bilite dune Solution approximative generalement utilisee en France pour les

voiles coniques, on peut se referer aux resultats des essais de rupture que
Fauconnier a exposes dans le 2° volume de «Memoires». Le cas special du

paraboloide hyperbolique a ete traite par Aimond dans le 4C volume de

« Memoires».
Alors qu'en Allemagne on a toujours approfondi l'etude mathematique du

calcul des voiles, dans le but de connaitre aussi exactement que possible la
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veritable repartition des contraintes, on a attribue beaucoup plus d'importance
en France 'au ne pas encombrer la science de l'ingenieur par des calculs com-
pliques. Nous parlerons encore, ä la fin de ce rapport, de la justification de ces

deux conceptions.
Dans le domaine des voiles ä courbure double on n'a pas execute de

constructions specialement interessantes depuis le Congres de Paris, quoique Ton ait
pousse tres loin la theorie de ces voiles ä l'aide des equations differentielles.
Les voiles coniques pour le Marehe couvert de Dresde, dont avait parle Petry
dans son rapport, n'ont malheureusement pas ete executes. Dischinger parle
dans son rapport de quelques application interessantes des voiles ä courbure
double. Les rapports de Aimond et Granholm concernent la theorie: Aimond

expose la signification geometrique des conditions generales d'equilibre des

voiles sans flexion et il en tire les conditions aux appuis qu'il faut introduire
pour les differentes formes de voiles afin d'obtenir des etats d'equilibre stable.
Granholm par contre, dans le but de remplacer par des Solutions simples les
series infinies ä mauvaise convergence, considere la coupole comme un treillis
de meridiens reposant d'une facon continue sur des appuis elastiques. De cette
fagon, il arrive ä une theorie simple des coupoles ä parois d'epaisseur variable.
La concordance avec une Solution rigoureuse est satisfaisante.

II faut citer comme transition ä la deuxieme partie de cette seance de travail
le rapport de Parvopassu qui presente, en partant de quelques courtes
considerations historiques, un apergu de tout le domaine du beton arme dans la
construction des ponts et charpentes et qui expose les rapports tres etroits qui
doivent exister entre la theorie et la pratique, qui se completent et s'influencent
reeiproquement. En realite, toute consideration sur les ponts de grande portee
est basee sur le fait que les portees ne peuvent croitre au-dessus de leur valeur

nioyenne qu'en etudiant les principes de nos calculs, de nos projets et de nos
executions pour voir si les hypotheses que l'on doit faire dans chaque cas sont
aussi valables pour ces conditions speciales ainsi que le sens dans lequel il faut
preciser ces hypotheses ou assurer leur application.

Parmi les rapports presentes sur la question des ponts de grande portee sont
plus nombreux ceux qui s'oecupent des ponts en are parce que, pour les ponts
en are, un aecroissement important des portees parait plutöt possible aux points
de vue economique et technique. Par ponts en are, nous entendons tous les

systemes portants de forme incurvee, principalement sollicites ä la compression,
sans savoir si la poussee horizontale est transmise aux culees ou si eile est
absorbee par des tirants.

Deux exigences sont ä satisfaire, desquelles nous pouvons tirer toutes les

autres: reduction aussi forte que possible du poids propre des arcs et du tablier
et limitation aussi poussee que possible du coüt des echafaudages. La premiere
exigence conduit ä 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 tres par-
tagees, suivant la resistance du beton que l'on peut obtenir avec certitude sur
le chantier. Qn ne pourra se deeider que suivant les mesures que Ton adoptera,
dans chaque cas particulier pour la preparation du beton et principalement pour
rendre le beton plus compact. Au pont de Traneberg ä Stockholm on a admis,
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ainsi que Kasarnowsky l'a dit dans son rapport, 120 kg/cm2 pour les cas de
charge les plus defavorables. Dans des conditions normales, Boussiron admet
que 100 kg/cm2 est une limite superieure qui ne devrait etre depassee que
lorsque le beton est frette. Dans ce dernier cas, il n'hesite pas du tout ä doubler
les sollicitations admissibles lorsque le frettage est important. On a dans ce cas

une section de beton composee de nombreuses couches frettees dont la liaison
doit etre soigneusement assuree par des armatures transversales. A l'heure
actuelle, les contraintes maxima que nous venons d'indiquer devraient etre
süffisantes car il ressort des rapports de Boussiron et de Gaede qu'un relevement
plus fort encore des contraintes admissibles ne peut etre avantageux que pour
des portees qui ne se presentent qu'exceptionnellement dans les ponts de beton
arme. Pour chaque portee il existe une contrainte limite au-dessus de laquelle
la reduction de poids n'augmente presque plus avec un aecroissement de la
sollicitation. Sur la base des limites de contrainte que nous avons donnees, il
faut conformer la voüte de teile sorte que la sollicitation maxima soit aussi
faible que possible et s'etende sur la plus grande partie possible de la voüte et
de teile sorte qu'en tenant compte de la resistance ä la fatigue, les variations
entre la plus grande et la plus petite contrainte dans une section soient tres
faibles et que les contraintes de traction soient eliminees. Les valeurs absolues
des moments doivent donc etre autant que possible egales dans chaque section,
varier tres faiblement le long de la voüte et, en tous cas, ne pas croitre de teile
sorte que le funiculaire des forces sorte du noyau. Trois chemins conduisent
ä ce but: le choix de laxe de la voüte, la Variation du moment d'inertie entre
la cie et les naissances et la modification de la position du funiculaire des forces
lors du decoffrage. Le surbaissement determine la forme de la voüte. Son choix
est etroitement limite par la portee, par la hauteur de construction lorsque le
tablier est sureleve et par des questions d'ordre esthetique lorsque le tablier est

suspendu. Hawranek expose dans son rapport les modifications que l'on peut
apporter ä l'allure des moments par le choix d'un axe s'ecartant du funiculaire
des forces et il demontre que, dans les arcs encastres, cette methode ne permet
pas d'obtenir dans toutes les sections une egalisation complete de la valeur
absolue des moments. Boussiron traite d'une maniere approfondie la question
de la Variation des moments d'inertie et il se refere aux travaux de Chalos et
de Vallette qui furent publies dans le 2e volume de «Memoires». II montre qu'il
est possible d'obtenir ainsi une egalisation tres poussee des moments, le long de
1 axe de la voüte. Dischinger a fait un expose dans la revue « Der Bauingenieur»
de 1935 sur la fagon dont on peut egaliser completement les contraintes dans les

fibres extremes, en utilisant des articulations ou des verins provisoires places

excentriquement. Les propositions qua exposees Fritz dans la revue « Schweizerische

Bauzeitung» de 1935 sont du meme genre. La representation graphique
de l'emploi de materiaux en fonetion des grandeurs arbitraires peut rendre de

grands Services pour le choix des mesures ä adopter.
La necessite de reduire le poids et d'augmenter la grandeur du noyau nous

a conduit partout ä l'adoption de sections creuses. Dans le choix entre un are
avec articulations et un are encastre, les moments de flexion donnent toujours
plus l'avantage ä l'arc encastre avec l'augmentation de la portee. Dans ce cas on
a un relevement du degre d'insecurite car l'encastrement completement rigide est
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d'autant moins assure, meme lorsque l'arc repose sur le rocher, que les reactions
d'appuis et les moments aux naissances sont plus grands.

Toutes les mesures dont nous avons parle, concernant la disposition de l'arc,
ne conduisent au but desire que lorsqu'elles sont basees sur une evaluation exacte
des moments et des forces normales. Pour les grandes portees il ne suffit plus
de calculer les contraintes dans l'arc en partant d'un axe non deforme et d'ajuster
de nouveau, lors du decoffrage, laxe de la voüte ä son allure supposee dans le

calcul: il faut en outre calculer les contraintes qui peuvent se produire dans le

Systeme elastique deforme plastiquement par la deformation lente et le retrait
du beton et tenir compte de cela dans la disposition des sections. C'est pourquoi
Hawranek developpe une methode de calcul qui tient compte de differents modules

d'elasticite dependants de 1 äge du beton et de la deformation elastique de

laxe de la voüte. Freudenthal traite aussi ce probleme dans le 4e volume de

«Memoires». Kasarnowsky expose la facon dont on a evalue les contraintes
additionnelles engendrees par la deformation au pont de Traneberg.

De tels calculs ne seront satisfaisants que lorsque l'on pourra exprimer la
Variation reelle du module de deformation en fonetion du temps et du procede
de construction. La connaissance de ce module est necessaire aussi ä l'evaluation
dela securite au flambage de la voüte. Les ingenieurs sont unanimes ä reconnaitre

qu'il faut toujours etudier la securite au flambage des ponts de grande portee.
Les nombreuses mesures qui ont ete effectuees au cours de ces dernieres annees

sur des ouvrages en service, dans le but de determiner le module d'elasticite,
n'ont donne aucun renseignement car elles n'ont pu s'etendre qua un etat limite
dans le temps ou dans l'espace. On sait aujourd'hui que la deformation lente est
de beaucoup la plus importante de toutes les deformations possibles si Ton

n'adopte pas des mesures speciales pour la reduire et ces mesures ne sont pas
toujours applicables. Dischinger demontre que l'on peut eliminer les consequences
dangereuses de la deformation lente en donnant ä l'arc une forme teile que le

poids propre ne produise aucun moment de flexion car, dans ce cas, la
deformation lente ne peut engendrer aucun moment additionnel. II est impossible de

remplir toujours cette condition dans les voütes encastrees car la deformation
lente s'etend sur un temps assez long dans lequel, par suite des variations de

temperature, il se produit des moments meme lorsque la voüte epouse exactement,
apres le decoffrage, la forme du funiculaire des charges permanentes. On ne

peut que faire en sorte de maintenir aussi faibles que possible les moments
permanents et les moments dus ä la temperature et agissant assez longtemps, lä oü
la deformation lente pourrait engendrer de grands moments additionnels.

Les difficultes dont nous venons de parier ne doivent cependant pas reduire la

valeur des calculs exaets. En outre, il est toujours utile de simplifier le calcul.
Ces deux exigences sont contenues dans le travail de Morsch consacre ä

l'influence des forces de freinage sur les ponts massifs, travail dans lequel 1 auteur
indique la fagon dont on peut combiner les effets de freinage et les forces
verticales dans des lignes d'influence resultantes. A ce meme domaine apparlient
aussi le travail publie par Vallette dans le 2e volume de < Memoires» sur la

transposition du calcul de certains types d'arcs d'une dimension plus faible ä uno
dimension plus grande.

Dans les ponts en are ä tablier suspendu il est possible de reduire fortement
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les moments de flexion dans l'arc en donnant aux suspentes la forme d'un entre-
toisement triangule reliant l'arc au tablier; les suspentes sont donc obliques et
disposees de teile maniere que seules celles qui sont sollicitees ä la traction colla-
borent ä la transmission des forces. Meisen a traite ce sujet dans les lei et
4ü volumes de «Memoires » et Boussiron a donne dans son rapport une description
du plus grand ouvrage avec suspentes obliques: le pont de Castelmoron avec
ouverture dc 143 m.

Occupons-nous maintenant de la deuxieme exigence principale: limitation du
coüt des echafaudages. Les rapports de Boussiron, Hawranek et Kasarnowsky
s'occupent de cette question. En fait, le choix d'une construction favorable de

l'echafaudage determine souvent la possibilite d'execution d'un pont en are de

grande portee ou la possibilite, pour un are massif, de coneurrencer un are
metallique. On obtient la plus grande reduction du coüt de l'echafaudage, par
rapport ä l'unite de masse de la superstructure, en utilisant le meme echafaudage
pour plusieurs voütes; comme exemples nous pouvons citer le pont de Plougastel
avec trois ouvertures semblables et le pont de Traneberg ä Stockholm avec deux
arcs juxtaposes. De telles conditions ne se rencontrent malheureusement que
rarement dans la pratique. La possibilite de limiter la portee libre de
l'echafaudage par de nombreuses palees peut etre d'autant moins mise ä profit que la

portee du pont est plus grande. On se trouve donc en general en face du
probleme suivant: construire un echafaudage sans appuis intermediaires d'une portee
atteignant ä peu pres celle du pont ä edifier. Si l'on considere d'autre part le
fait que cet echafaudage doit avoir la forme exacte de l'arc et doit pouvoir
resister ä la surcharge sans aecuser de grandes deformations, on constate que le

projet et la construction de l'echafaudage ne presentent pas moins de difficultes
quo lc projet et l'execution du pont lui-meme.

Un Systeme simple et satisfaisant, dont la deformation est facile ä calculer,
est celui des arcs metalliques tels qu'ils furent employes au pont de Traneberg.
Pour de plus grandes portees cependant, ils deviendront rapidement trop lourds
et trop coüteux par suite de la rigidite au flambage qu'il est necessaire de leur
donner. C'est pourquoi Hawranek propose de soutenir cet echafaudage par un
Systeme de cäbles et de palees. En general un echafaudage de bois est plus
economique, surtout lorsqu'il est combine avec des cäbles qui souvent sont necessaires

ä la construction de l'echafaudage. A part les cäbles il est avantageux
parfois de soumettre ä une precontrainte les membrures de tension. Des dispositions

permettant de redonner ä l'echafaudage sa forme exacte au cours de la mise

en charge et aussi durant le decoffrage sont tres appropriees. Pour terminer,
disons que l'on a propose des echafaudages qui se rapprochent du type Melan
et dont une partie reste dans l'ouvrage termine. La pure methode de Melan. oü

l'echafaudage forme ä lui seul la carcasse d'armature, n'est plus economique

pour les grandes portees.
Afin de limiter l'importance de l'echafaudage on a souvent propose de ne

charger l'echafaudage qu'avec une partie du poids de l'arc, c'est-ä-dire d'executer
la voüte en anneaux de teile maniere que l'anneau inferieur soit supporte par
l'echafaudage et les anneaux superieurs par le premier anneau seulernent ou par
ce premier anneau et l'echafaudage. Cette methode de construction tres appropriee
a cependant un inconvenient: Les etats de contrainte dans les differents anneaux
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sont tres difficiles ä determiner durant la construction et, lors de la correction
de la forme de l'arc par des procedes speciaux de decoffrage. bien des points
restent incertains parce que le module de deformation des differents anneaux,
betonnees ä des temps differents et soumis, avant le decoffrage. ä des
precontraintes d'une duree et d'une grandeur variables, est probablement tres
variable aussi.

Lors du decoffrage des ponts en are de grande portee on s'efforce en general
de donner ä la voüte une forme determinee tenant compte de la compression
elastique. Pour l'obtenir il ne suffit en general pas seulernent d'abaisser
l'echafaudage. On utilise en outre generalement des verins hydrauliques que l'on
place ä des endroits appropries et gräce auxquels on introduit dans la voüte des

forces telles que l'on obtienne l'etat de contrainte et de deformation desire.

Cependant, on ne peut atteindre ce but que lorsque l'on peut calculer exactement
ä l'avance l'etat de deformation.

On a cite comme limite theorique de la portee des ponts en are massifs 1000 m
(Freyssinet) et 800 m (Boussiron), dimensions qu'autorisent les contraintes
admissibles actuelles mais qui, pour le moment, sont elles-memes soumises ä des

limites d'ordre economique. Cependant, les contraintes actuellement permises sont
certainement süffisantes pour la realisation de portees de 200 ä 300 m.

Pour les ponts en poutre, un aecroissement de la portee au-dessus des dimensions

que l'on a atteintes jusquä present, est pour ainsi dire irrealisable par
relevement des contraintes admissibles dans le beton et l'acier et par conformation
appropriee de la section. En effet, la fissuration du beton, qui croit avec chaque
relevement des contraintes, met en doute la durabilite de tels ouvrages et le poids

propre croit dans une teile proportion que la limite est bientöt atteinte du point
de vue economique. Ces deux inconvenients peuvent etre surmontes par la mise

en tension prealable de l'armature, ce qui supprime les contraintes de traction
dans le beton ou tout au moins les limite suffisamment pour qu aucune fissure
ne se produise. On obtient ainsi une bien meilleure utilisation de la section de
beton dont Ja consequence est une reduction du poids propre. Une mise en tension
prealable süffisante permet de reduire fortement les flechissements. Dischinger
expose dans son rapport qu'il est necessaire de conformer la section et de

disposer les armatures precontraintes de maniere ä ce que la poutre ne soit soumise,
sous l'influence de son propre poids, qua des forces de compression centrees.
Seule la surcharge engendre dans ce cas des flechissements, qui sont purement
elastiques; l'ouvrage peut avoir ainsi la plus longue existence imaginable.

Pour atteindre ce but, Dischinger sort les principaux fers portants de la section
de beton et les dispose en contre-fiche,

t
ä 1'interieur de la poutre en forme de

caisson. Les distances entre cette membrure de traction et laxe neutre sont
proportionnelles aux moments du poids propre. La poutre de beton arme s'appuye
sur la membrure de traction aux coudes de cette derniere; ces appuis sont
mobiles. Sous l'influence du poids propre, la poutre agit comme une poutre
continue reposant sur ces appuis interieurs, c'est-ä-dire avec des portees beaucoup

plus faibles que la portee exterieure de la poutre. Les moments resultant
du poids propre de la construction de beton arme sont donc fortement reduits;
les contraintes engendrees par la charge permanente sont donc insignifiantes vis-
ä-vis des precontraintes appliquees 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 ä eile seule aux appuis le poids propre de la poutre de beton arme. En
divisant par des joints la construction de beton arme on peut ne faire travailler
que certaines parties de la section et attribuer ä l'axe neutre la position la plus
favorable.

La deformation lente du beton annulera ä la longue l'etat de contrainte prevu
dans la poutre. Pour remedier ä cet inconvenient, Dischinger propose de remettre
de temps en temps la contre-fiche en tension jusqu'a l'obtention d'un etat stable.
A cöte de poutres continues et de poutres du type Gerber, d'une portee de 150 m,
Dischinger expose le projet d'un pont suspendu avec poutre raidisseuse en beton
arme. Jusquä aujourd'hui on a realise, suivant cette methode, un pont en poutre
de 70 m de portee. Freyssinet poursuit le meme but tout en suivant d'autres
chemins. On peut esperer que de telles Solutions permettront d'augmenter fortement

les portees des ponts en poutre en tenant compte du cöte economique de
la question.

Jetons un coup d'oeil general sur ce theme; nous pouvons en tirer quelques
conclusions generales. Plus on exige des constructions de beton arme, qu'il
s'agisse de voiles ou de ponts, de franchir de grandes portees avec emploi
restreint de materiaux, plus il est necessaire de controler les hypotheses de nos
theories afin de voir si elles suffisent encore ä de telles exigences. Comme inge-
nieuis conscients de nos responsabilites, nous ne devrions nous engager dans de
nouvelles voies que lorsque la securite nous apparait mathematiquement assuree.
Or, pour pouvoir calculer nous sommes obliges de faire des hypotheses. C'est

pourquoi nous idealisons dans chaque cas les proprietes du materiau et les
conditions mecaniques de nos ouvrages. II n'existe par consequent en realite aucune
theorie exacte; ces dernieres ne se distinguent des Solutions dites approximatives
que par le degre d'idealisation de leurs fondements. Faut-il donc ecarter ce que
l'on appelle les Solutions exactes? En aucune fagon. Elles nous permettent tout
d'abord, dans le rapport de leur exactitude, de determiner le degre d'approximation

des Solutions usuelles et par le fait meme leur applicabilite et elles nous
permettent en outre, dans tous les essais executes sur des ouvrages termines ou
dans des laboratoires, d'observer ce qui est important et d'evaluer avec exactilude
l'observation. Par contre, celui qui veut developper les Solutions exactes doit tres
exactement controler l'admissibilite de ses hypotheses afin de ne pas confondre
exactitude plus grande avec etude mathematique plus compliquee. Cependant,
le contröle mathematique d'une securite satisfaisante ne suffit pas du tout si, lors
de l'execution, on ne fait pas en sorte que les conditions de l'ouvrage
correspondent autant que possible aux hypotheses admises dans le calcul. Le but le plus
important de ce Congres est de rappeler ces relations ä tous les participants
s'occupant de theorie, de pratique, d'essai des materiaux et de statique. L'expose
de ce theme a tout specialement fait ressortir cette necessite.
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Les voiles cylindriques.

Zylindrisches Schalengewölbe.

Cylindrical Shell Structures.

Dr. Ing. U. Finsterwalder,
Berlin.

La construction des toits en voile mince a ete doublement influencee au cours
de ces dernieres annees:

1° par la connaissance des proprietes plastiques du beton,
2° par l'exigence d'exclure autant que possible des elements tendus les zones

dc beton soumises ä la traction.

Depuis la decouverte des toits en voile on a travaille ä obtenir, par une amelioration

des connaissances theoriques, une base plus süre pour ce genre de
constructions souvent tres hardies. Ainsi que Monsieur le professeur Dischinger Ta

montre dans son rapport, on, est arrive ä definir avec une tres grande exactitude
l'etat de contrainte dans les voiles. Une hypothese tres importante est celle de
l'existence d'un materiau de construction elastique dont les proprietes doivent
correspondre ä celles qui ont servi de base au calcul.

On s'est base tout d'abord sur les indications des prescriptions officielles
d'apres lesquelles on devait admettre dans le calcul E 210000 kg/cm2. Cette
valeur fut contrölee par des mesures effectuees lors du decoffrage et Ton
a constate que les deformations etaient toujours plus petites que celles que l'on
avait calculees. On peut en conclure que l'on a effectivement un module
d'elasticite plus eleve et une plus grande securite au flambage que ne l'avait
indique le calcul.

En realite, on constate que la deformation croit d'une maniere tres importante
avec lc temps et souvent meme jusqu'a un multiple de sa valeur initiale. Cet
aecroissement de la deformation ne se produit pas toujours lors du decoffrage
de la construction mais en general durant la saison chaude; on peut l'attribuer
ä l'echauffement produit par le soleil et au dessechement du beton. En hiver

par contre, on ne peut generalement determiner qu'un mouvement de faible
importance. Malgre l'abaissement du module d'elasticite pour la charge
permanente, la rigidite vis-ä-vis des surcharges accidentelles est tres grande. Le
module d'elasticite propre est devenu plus grand. Si l'on supprimait de nouveau
la charge permanente, la deformation ne se reduirait que d'une fagon correspondant

ä ce module d'elasticite propre tandis que la plus grande partie de la
deformation persisterait. La forme initiale a donc subi une modification.
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Ce phenomene est d'autant plus important pour les constructions en voile

que, dans les ouvrages de grande portee et ä parois minces par rapport ä la
courbure, on peut se trouver ä la limite oü la forme initiale est fortement
modifiee par la deformation. On se trouve ici en presence d'un cas analogue
ä celui des plaques fortement flechies. A partir d'un certain rapport de la
courbure ä l'epaisseur des parois, rapport qui depend aussi de la grandeur des

contraintes de flexion, il est necessaire de raidir le voile par des nervures, de
la meme fagon que l'on remplace les dalles simples par des dalles ä nervures
dans les constructions planes.

Les contraintes de flexion dans les voiles cylindriques peuvent etre reduites
en donnant ä la courbure une forme en anse de panier. On obtient ainsi, dans
les bords, oü se produisent principalement les contraintes de flexion, de faibles

rayons de courbure pour lesquels le flechissement n'a aucune importance. Par
contre, la partie centrale avec grand rayon de courbure n'est pas deformee.

Suivant la sollicitation, le voile sera raidi par des nervures disposees dans
le sens de la voüte et lorsque les courbures sont tres plates par des nervures
longitudinales et transversales. La distance des nervures est determinee par le
danger de flambage des parties de voile placees entre les nervures; ces parties
ne peuvent ainsi flamber qu'en de courtes ondulations. Comme sur la longueur
d'une onde la fleche de la courbure est tres petite, il faut renoncer ä rinfluence
favorable de la courbure et calculer la securite comme s'il s'agissait d'une surface
tendue dans son plan et maintenue sur son pourtour. La hauteur des nervures
sera choisie de teile sorte que la deformation lente du beton ne produise aucune
deformation dangereuse et que la securite au flambage du voile nervure soit
süffisante entre les fermes.

En partant de ces principes on a execute, pour des hangars ä avions, des

voütes ä courbure tres plate dont les portees etaient de 60 m dans le sens de
la poutre et de 45 m dans le sens de la voüte. La fig. 1 represente une de ces
voütes de forme tout-ä-fait caracteristique; c'est la Solution la plus simple
possible du probleme pose. Un rectangle comprenant un hangar, des bureaux
et des ateliers doit etre couvert d'une fagon aussi plate que possible tout en
conservant une ouverture de 50 m du cöte du terrain d'atterrissage. Contrairement

ä la disposition usuelle, la voüte est perpendiculaire ä la porte; le voile

a donc son moment d'inertie le plus grand dans le sens de l'ouverture. Vers

l'arriere, le voile s'abaisse jusqu'a la hauteur des constructions adjacentes et il
repose sur une serie de montants articules tres minces. La voüte ne transmet
donc aucune force horizontale au batiment adjacent. Toute la poussee horizontale
de la voüte est supportee par les parois laterales et par la ferme mediane, c'est

pourquoi la voüte est renforcee pres des parois laterales; ce renforcement sert
de membrure de traction et repose sur les colonnes de la poutre reticulee. La
ferme mediane est un cadre ä deux articulations avec tirant precontraint place
dans le sol. La largeur de sa surcharge est egale ä la porte d'un champ, c'est-ä-
dire 50 m dans notre cas. Cette ferme est double afin de donner au voile une
faculte d'allongemeait. La voüte est raidie par de minces nervures distantes
de 3,60 m. Ces nervures servent aussi ä transmettre ä la voüte les charges
concentrees des ponts-roulants. La force des nervures depend de la grandeur
de la charge utile, qui atteint 35 t dans certains hangars actuels.
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Le calcul des contraintes engendrees par les charges concentrees se fait d'apres
la theorie exacte des voiles, ä l'aide des series de Fourier. Lorsque l'ouvrage
est termine on peut controler les resultats du calcul par des mesures de la

deformation.

La resistance des voiles aux charges concentrees est etonnamment grande. On

peut l'expliquer par le fait que la flexion des nervures repartit la charge sur
une grande largeur de teile sorte que le voile peut transmettre cette charge aux
fermes avec un bras de levier favorable des forces interieures. La charge engendre
de la compression dans toutes les directions, ce qui compense largement les

contraintes de traction dues ä la flexion.

.,*?
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Fig. 1.

Hangar ä avions d'une surface de 35 X 100 m.

On a etudie aussi l'influence de la deformation lente sur la construction.
Comme les bords fortement armes sont moins influences par la deformation
lente que les autres parties du voile, il se produit de fortes modifications dans
1 allure des contraintes. On peut les determiner avec une bonne approximation
en repetant le calcul une deuxieme fois mais avec un module d'elasticite reduit
ä 100000 kg cm2. On a constate, aussi bien dans le calcul qu'en realite, que
la cie de la voüte s'abaisse avec le temps plus fortement que la poutre d'extremite
qui reste ä peu pres ä la meine hauteur.

La construction de la poutre frontale surmontant la porte est un probleme
aussi difficile qu interessant. Premierement tout l'eclairage du hangar doit se
faire par la poutre frontale car la lumiere arrivant den haut engendre un
eclairage tres regulier du local. Secondement cette poutre frontale doit supporter.
en plus de sa charge verticale comme element 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 l'eclairage on a acquis dans la construction de ces hangars une
experience utile en ce sens que l'on a reussi a obtenir, avec une surface vitree
beaucoup plus faible, le meme eclairage qu'avec les verrieres usuelles, placees
sur tout le pourtour du local. Une premiere raison en est la reduction de
l'eblouissement et une seconde raison eu est les grandes surfaces claires de la
voüte qui, pour autant qu'elles se trouvent plus bas que les verrieres, recoivent
directement la lumiere et la renvoient dans les parties arrieres du hangar.

L'eclairage est si bon que pour une
surface vitree de 12 o/o et une
profondeur du hangar de 45 m on a pu
executer des travaux de mecanique de

precision avec les portes fermees.
La poutre frontale est tres

interessante car c'est une poutre reticulee
en beton arme d'un type de
construction special. A l'etranger on a

souvent execute des poutres reticulees
de beton arme en negligeant, comme
c'est l'usage dans la construction
metallique, les contraintes secondaires de
la poutre. En Allemagne il est impossible

d'executer de telles construc-

f 'TffBgf *"a"S^''t tions car il faut tenir compte des

¦* ^"^BS? r - "i -Z.:. li§ÄX^ ^^ contraintes secondaires dans le calcul
des contraintes qui ne doivent pas
depasser les sollicitations admissibles.
D'autre part l'ancrage des fers dans
les zones tendues n'est pas admis.
Pour s'en tenir ä ces prescriptions
severes on n'a betonne les barres
tendues de la poutre reticulee qu'apres
le decoffrage. Comme les barres
tendues sont des faisceaux de fers ronds,
elles pouvaient tres facilement
supporter toutes les deformations angulaires

exigees. Ce procede permettait
de reduire fortement les contraintes secondaires ainsi que les contraintes de
traction dans le beton quoique l'on ait utilise pour les elements tendus de l'acier
ä haute resistance sollicite ä 2100 kg cm2. La poutre reticulee est un Systeme avec
diagonales tendues et montants comprimes qui se prolongcnt harmonicusement
dans les nervures raidisseuses du voile. Ils doivent en outre transmettre dans
la voüte les pressions du vent agissant sur la surface de la porte. Les barres
tendues ont un petit nombre de gros fers ronds qui sont ancrcs au moyen de
boulons et de plaques dans les goussets de beton. Dans chaque gousset on
a ancre tous les fers de la diagonale. La force opposee de la membrure inferieure
est aussi transmise ä travers le gousset pour etre ancree du cote oppose. De cette
fagon le gousset est fortement comprime et capable de repartir les efforts dans

-•-4 **§
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Fig. 2.

Poutre reticulee surmontant la porte apres
le decoffrage.
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les barres. Dans l'ancrage des forces, on attribue la force de la mince diagonale
ä la partie interne et la force de la large membrure inferieure ä la partie
exterieure du gousset. La mise en place du ferraillage est ainsi rendue tres facile.
Afin d'eviter toute excentricite defavorable on a place des plaques metalliques
de montage ce qui assure une grande precision dans l'execution. Pour cette
raison les montants peuvent etre tres eiances car les contraintes secondaires

n'engendrent aucune contrainte de traction par flexion.
La poutre reticulee rend possible l'utilisation des aciers ä haute resistance

et permet utne economie de poids appreciable, tout en augmentant la rigidite
dans toutes les directions. L'emploi des poutres reticulees permettra d'agrandir
fortement les portees des constructions en voile.

Parmi le grand nombre de toits en voile realises au cours de ces dernieres
annees, j'ai choisi cet exemple car il est le prototype du voile cylindrique tres
developpe en Allemagne. L'augmentation de la portee des ouvrages et des
difficultes d'execution nous obligent ä approfondir nos connaissances theoriques,
nos methodes de travail et l'etude du materiau de construction. En ce qui
concerne l'etude du materiau, nous avons regu de l'etranger des directives tres
interessantes. Nous esperons que cette collaboration est reciproque et qu'elle
contribuera au perfectionnement de la science de l'ingenieur.
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Recherches experimentales des systemes d'armatures
rationnelles.

Modellversuche zur Bestimmung der zweckmäßigen
Anordnung der Bewehrungen.

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

Dr. Ing. V. Tesaf,
Paris.

La necessite de disposer les armatures suivant les directions des plus grands
efforts de traction est une condition fondamentale qui est indispensable pour
une bonne execution des ouvrages en beton arme.

Bien que cette condition semble toute evidente, souvent eile n'est pas satisfaite
dans la pratique.

C'est notamment dans le cas des constructions en parois minces que les calculs
admetlent certaines suppositions qui ne sont pas entierement justifiees. Les
resultats de tels calculs n'interpretent alors qu'imparfaitement l'etat reel des

contraintes.
Les verifications experimentales faites sur les ouvrages ou des modeles ou Ton

a dispose dejä des armatures suivant les systemes deduits de ces calculs ne peuvent
que montrer si le Systeme adopte des armatures est süffisant ou non.

Mais il est impossible de juger de tels resultats experimentaux si le Systeme
adopte des armatures est rationnel ou s'il ne Test pas.

Le but de ma presente participation ä la discussion est de rappeler que les
recherches photoelasticimetriques sur modeles reduits permettent la determinalion
directe des systemes des armatures rationnelles.

La methode photoelasticimetrique, dont le principe est connu depuis plus de

cent ans, a ete introduite dans la pratique de l'art de l'ingenieur it y a 36 ans

par l'eminent ingenieur et savant frangais Mesnager. Depuis, gräce aux
remarquables travaux de Coker, Filon et d'autres investigateurs, la photoelasticimetrie
a elargi son rayon d'aetion dans tous les domaines de la construction technique.
Au sujet de la bibliographie, je renvoie ä mon recent article dans le 4*me Volume
de Memoires.

Les problemes dans l'espace, plans ou courbes, peuvent se resoudre ainsi par
des procedes experimentaux appropries, aussi bien dans le cas des constructions
en parois minces, que dans le cas des constructions massives.

Pour reduire au minimum le temps necessaire pour ma contribution, je passe
immediatement ä l'exemple d'une etude experimentale.
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La fig. 1 represente en elevation le pont cantilever ä Bry-sur-Marne.
Plusieurs ponts de ce type ont dejä ete construits en France dans la banlieue

parisienne.
La partie cantilever mesure 22,50 rn de chaque cote, la partie centrale simplement

posee 22 m. La portee nette de ce pont est donc 67 m, la construction
n'exerce pas de reactions horizontales. La stabilite du cantilever est assuree par
le poids du remblai repjosant sur un plancher faisant le prolongement de la poutre
inferieure du cadre massif dans lequel le cantilever est encastre. Ce cadre laisse

un passage libre de 3,50 m de hauteur et de 8,60 m de largeur pour la chaussee

longeant le fleuve.
Lo Service des Ponts et Chaussees du departement de la Seine (MM. l'Inspec-

teur general Levadlant, l'ingenieur des Ponts et Chaussees Gaspard, l'ingenieur
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des travaux publics Peyronnet) a juge utile, lors de la construction recente de ce

pont (par les Ets. Schwärte-Hautmont) de confier aux Laboratoires de l'Ecole
Nationale des Ponts et Chaussees ä Paris l'etude experimentale photoelastici-
metriquc sur un modele reduit.

Le but de cette etude a ete de verifier si le Systeme d'armature deduit des

calculs habituels n'aurait pu etre la cause de fissurations qui ont ete constatees
dans deux cas de ponts analogues construits anterieurement. Voici la description
succincte des recherches.

Le modele a ete construit en xylonite.
Les dimensions de la construction du pont ont ete fidelement reproduites sur

le modele ä l'echelle 0,01 de fagon ä assurer la similitude de l'etat des contraintes
de l'ouvrage reel et du modele.

En dehors des renforcements relatifs aux dalles de compression, nous avons
constitue sur le modele les renforcements correspondant ä la realisation
experimentale des armatures, oü le pourcentage de ces dernieres a ete superieur ä 2 n/0#

Dans nos recherches anterieures, nous avons constate que pour obtenir une
bonne similitude des phenomenes elastiques, il est pratiquement superflu de

tenir compte, dans la construction des modeles en matiere homogene,1 des

armatures, tant que leur pourcentage ne depasse pas 2 o/0.

En effet, nous avons pu nous rendre compte que la matiere homogene resistant
ä la traction compense automatiquement l'absence des armatures dans le modele,

1 Verre, \\lonite, bakehte par e\emple
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si la limite du pourcentage de l'armature que nous venons d'indiquer n'est pas
depassee.

Mais dans le cas des armatures plus fortes, il est indispensable de reahser
dans le modele en matiere homogene, une resistance plus elevee des fibres tendues.

On arrive ä cette fin, soit par la creation des surepaisseurs du modele, soit
par des armatures soudees sur le modele aux endroits oü la construction en
beton arme presente des armatures superieures ä 2 o'0 des sections en beton.

Dans le cas de l'etude presente les surepaisseurs remplissent donc le role des

armatures du modele; les sections transversales des surepaisseurs sont choisies

*—

Fig. 2.

alors pour etre egales ä 10 ä 15 fois l'excedent de l'armature sur 2 o/0 de la
section tendue du beton.

Le modele de 1 etude presente a ete construit suivant ces definitions (fig. 2).
Le modele a ete soumis ä un etat de forces correspondant ä la pleine charge

du cantilever et ä la charge minimum du reste de la construction.
La figure 3 represente la premiere phase experimentale: lignes isoclines,

qui sont le lieu geometrique des points oü les directions des contraintes principales

sont orientees suivant les plans de polarisation, dont le schema est trace
ä 1 angle droit inferieur de la meme figure.

A l'aide de la fig. 3 nous avons trace les isostatiques (fig. 4) correspondantes.
Nous designons par \\ et v2 les contraintes paralleles aux isostatiques dessinees

en traits discontinus et pleins.
La Solution quantitative du probleme est fournie par la fig. 5 qui donne les

courbes des pressions (ou tensions) permettant de determiner les moments, les

efforts normaux et tranchants de n'importe quelle section.
Dans les fig. 6 et 7 nous avons represente les lignes isoclines et isostatiques

du pilier droit et des poutres encastrees dans ce pilier ä l'echelle agrandie, avec
les details qui n'ont pu etre traces dans les figures 3 et 4.

On remarque sur ces dessins l'absence du trace des isostatiques dans les zones
relatives aux dalles de compression.
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L'etude experimentale presente ayant ete limitee ä l'observation dans une
seule direction horizontale et normale au plan median du modele, n'a pas
permis la recherche detailiee des phenomenes dans la dalle de compression oü,
aux contraintes vx et v2 s'ajoute la contrainte v3; l'effet de cette troisieme
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contrainte produit avec la repartition non uniforme ä travers l'epaisseur de la
dalle, les perturbations qui ne peuvent pas etre analysees par l'observation en
un sens.
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Pour permettre la Solution experimentale des contraintes dans la dalle de
compression, il serait necessaire d'operer sur un modele en verre, execute

ä l'echelle plus grande, et
de l'observer en plusieurs
directions.

La fig. 9 represente les

lignes d'egales contraintes
v1# Les valeurs numeriques
indiquees sur les fig. 8 et 9

sont exprimees en tonnes

par metre lineaire; pour
obtenir les valeurs moyennes

des contraintes ä

travers 1' epaisseur, en kg/cm2,
il suffit de diviser la valeur
numerique vx ou v2 lue
sur ces figures, par 10 e,
oü e represente l'epaisseur
exprimee en metres au
point considere de l'ouvrage

reel.

Nous avons dessine les

lignes d'egales contraintes

vx (fig. 8) en traits mixtes
— • — • — oü elles sont
des tensions et en traits
pleins oü elles sont des

pressions. On constate ainsi

que v± sont les tensions ä

l'exception de 4 zones ha-
churees oü elles sont les

pressions.
On remarque par contre

sur la fig. 9, qu'ä l'exception

d'une seule zone, ha-
churee, correspondant aux
tensions, les contraintes v2
sont partout les pressions.

En conclusion pratique,
les isostatiques des figures
5 et 8 ne confirment pas
le Systeme d'armature qui
serait deduit des calculs

classiques.

L'etude experimentale demontre, en outre, Vexistence des contraintes de

tensions du beton non negligeables dans les zones oü le calcul habituel suppose
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Vabsence de tout effort d'extension du beton par l'absorption totale des efforts
de traction par Varmature placee pres du contour tendu.

Pour supprimer le danger de fissuration ou tout au moins pour ramener les

fissures eventuelles au minimum pratiquement imperceptible, il est tout indique
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de disposer les armanires conformement ä l'allure des isostatiques tendues: en
dehors des armatures principales (pres du bord tendu) qui sont prevues par le
calcul classique, il est utile d'adjoindre les armatures dans les espaces entre le
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Fig. 7.

beton comprime et les armatures principales; oü les valeurs des tensions definies
sur les figures 6 et 7 sont superieures ä la valeur des tensions admissibles pour
le beton arme.
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Pour terminer, je rappelle que d'une fagon tout ä fait generale, les recherches
photoelasticimetriques permettent aussi de choisir et de juger de l'efficacite des
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tensions prealables ä appliquer aux armatures afin de creer des precontraintes
favorables du beton.
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L'echafaudage et le betonnage des grands ponts en poutres de

beton arme.

Rüstung und Betonierung bei weitgespannten
Eisenbetonbalkenbrücken.

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

Dr. Ing. L. Pistor,
o. Professor an der Techn. Hochschule München.

Les ponts en poutres de beton arme construits au cours de ces dernieres annees
ont montre que, pour des portees de 35 ä 60 m et des piles normales, ces ponts
pouvaient concurrencer sans difficultes les ponts metalliques et ceci tant au point
de vue construetif qu'au point de vue economique. L'adoption de mesures
speciales, dont il a ete parle dans la Publication Preliminaire,1 permettra
d'augmenter encore ces portees. L'accroissement de la portee fut souvent
considere jusqu'a present comme une fonetion des seules contraintes admissibles.
L'introduction des betons et des aciers ä haute resistance devait permettre
d'atteindre sans difficultes une « portee limite» tres elevee. Cependant, l'accroissement

de la portee est principalement un probleme d'elimination des fortes
contraintes de traction par flexion, gräoe ä des mesures statiques speciales, c'est-ä-dire
finalement un probleme d'elimination des fissures et un probleme construetif
en general.

La question de l'echafaudage et du betonnage a joue un tres grand role dans
les ouvrages de ce genre executes jusqu'a ce jour; l'importance de ce role
augmentera dans une forte mesure pour les constructions de plus grandes dimensions

dont la masse par rapport ä l'unite de surface, la hauteur de la construction
et les elements de poutres sont plus grands. La grandeur de la masse par unite
de surface varie actuellement entre 0,6 et 1,0 m3/m2; on betonne en une seule
fois des elements statiquement et construetivement distinets de 400 ä 900 m2;
les plus grandes surfaces betonnees 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 l'Oder.2 Dans l'execution de tels ouvrages, la vitesse de betonnage

est limitee pour des raisons d'ordre technique et economique: le manque

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

2 Pistor: „Die neuere Entwicklung des Baues weitgespannter Eisenbetonhaikenbrücken in
Deutschland". Die Bautechnik 1936, fasc. 43, p. 630 et ss.

30



466 IV b 1 L. Pistor

de place, la complexite des formes et l'importance des armatures sont des
inconvenients serieux. L'execution de 15 m3 ä l'heure devrait etre consideree
actuellement comme un maximum. Un betonnage par tranches des elements
monolithiques n'est pas impossible, meme dans les ponts en poutres, mais
pratiquement assez complique lorsque l'armature, et principalement l'armature au
cisaillement, est importante et lorsque la section de la poutre est etroite. D'autre
part, cette methode n'est pas recommandable, lorsqu'elle n'est pas ä ecarter, dans
l'execution des poutres principales soumises ä la flexion et au cisaillement. Autant
que possible il faut betonner toute la section en meme temps, y compris la dalle
du tablier.

L'indeformabilite de l'echafaudage est une condition du betonnage continu.
Cette condition est pratiquement irrealisable; par suite de la Variation de la
surcharge le long de la poutre il se produit des deformations dont la grandeur
n'est pas partout egale et varie avec le temps. II faut encore ajouter ä cela
l'influence de la fondation, des assemblages de poutres, etc. La surcharge de

l'echafaudage de la poutre est tres grande; une ferme peut avoir ä supporter
5 ä S t/m dans un pont moderne avec petit nombre de grosses poutres-maitresses.
Les deformations engendrees par l'accroissement de la surcharge se fönt en
meme temps que la prise ou le durcissement du beton dans les grands ouvrages
betonnes de bas en haut et elles engendrent une repartition defavorable des
contraintes ainsi que des fissures. On connait depuis longtemps les mesures propres
ä eliminer les influences defavorables, ce sont:

a) le betonnage par tranches,
b) l'emploi d'un echafaudage continu pour eliminer les irregularites locales

au droit des appuis,
c) l'application d'une surcharge prealable ä tout l'echafaudage pour que

la deformation se fasse avant le betonnage.

Toutes ces methodes ont ete appliquees. Lors du betonnage par tranches on
a procede de la fagon suivante: les parties situees au droit des appuis furent
laissees ouvertes et on les ferma directement apres le betonnage de la poutre ou
quelques jours apres. Ce procede fut employe dans la construction de quelques
ponts tout recents tels que le pont d'autoroute de Denkendorf3 et le pont de

Bernbourg sur la Saale.4 On procede de la meme fagon pour les appuis des
travees independantes des ponts cantilever. La rigidite de l'appui est ainsi la
meme au-dessus des piles et en travee, mais cet avantage a ete acquis aux depens
de l'homogeneite de la poutre, car on peut considerer a priori comme fissures
les joints de betonnage situes dans les zones soumises ä la traction. En travee
on peut compter sur des affaissements assez reguliers lorsque l'echafaudage est
bien execute et lorsque la surcharge n'est pas trop grande, mais, malgre tout,
des affaissements locaux sont toujours possibles.

Les memes objections peuvent se faire lorsque l'on emploie des echafaudages
Continus permettant d'eviter les joints de betonnage; des affaissements locaux
peuvent se produire comme auparavant, surtout par suite de la concentration
des charges aux etais. Toute irregularite de surcharge comme il s'en presente

3 Schaechterle: Beton und Eisen 1936, fasc. 1, p. 1.
± Nakonz: Bautechnik 1936, fasc. 15, p. 216.
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Längsschnitt
Coupe en long
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par exemple aux points situes ä cote des ouvertures reservees ä la navigation
et autres points semblables, represente une source de danger. Cette methode
n'a ete employee qu'une seule fois, au pont Sophie ä Bamberg5 (fig. 1).

La troisieme methode,
application d'une surcharge
prealable ä l'echafaudage,
permet de provoquer le
tassement complet ou presque
complet de l'echafaudage
avant le commencement du
betonnage. II n'est plus
necessaire, dans ce cas, d'avoir
recours ä un betonnage con-
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tinu pour obtenir un monolithe.

Ce procede permet de

decouvrir ä temps les

affaissements locaux et d'y remedier par des mesures appropriees; la position desiree
du bord inferieur de la poutre peut etre assuree avec une grande precision apres
l'application d'une surcharge prealable.

Une teile mise en charge prealable, mais la premiere de cette importance et
d'execution precise, fut realisee lors de la construction du pont d'autoroute sur
l'Inn, bäti suivant mon projet;
plus de 1000 m de poutres
furent betonnes d'apres cette
methode (fig. 2). A Finterieur
des coffrages on a dispose des
caisses contenant le sable de la
surcharge. Le poids de cette
surcharge se montait aux 2/3 environ
du poids du beton. Pour atteindre

la charge complete il fallait
ajouter 0,6 m3 de beton environ,
ce qui pouvait tres bien se faire
ä 1'interieur du temps de prise.
On enleva ensuite le sable avec
la progression du betonnage. Pour plus de details, nous renvoyons le lecteur
ä un article qui a paru ailleurs.6

Une methode tres simple de mise en charge prealable fut employee au pont
Sophie ä Bamberg;5 la charge etait constituee par des rails. On a en outre
employe le meme procede qu'au pont sur l'Inn lors de la construction du pont
sur la Saale ä iBernbourg; la mise en charge prealable etait destinee ici ä eliminer
les influences du flechissement de la poutre du type Melan, de 27,0 m de portee,
formant travee independante de ce pont cantilever (fig. 3). La construction du
pont sur l'Inn a montre que le coüt de la mise en charge prealable est faible,

T5T

Vorbelastung
Pre-loading

rtise en Charge
prealable

Vorland Fluss
shore. river
rive riviere

Fig. 2.

6 Berger: Bauingenieur 1932, fasc. 21/24, p. 305 et ss. ¦

gres de Paris 1932, p. 359.
6 Endrös: Beton und Eisen 1935, fasc. 3, p. 27 et ss.

30*

Berger: Rapport Final du 1er Con-



468 IVb 1 L. Pistor

ung zum ernannte/ _ _

Rails pour ramenee du beton
Run way Ihr hanling concreto

surtout si l'on tient compte de l'augmentation de la securite. L'elimination de
toute fissuration est ä attribuer en grande partie ä la suppression des
deformations de l'echafaudage.

Des 13 ponts en poutres de beton arme ä grande portee2 construits depuis
1933, 2 ont ete betonnes d'une fagon continue avec application d'une surcharge
prealable, 4 avec interruption aux appuis et 7 sans aucune mesure speciale. Nous
devons ajouter que la derniere methode permet aussi d'executer des poutres
parfaites et sans fissures malgre les forts affaissements de l'echafaudage que
l'on a pu observer. Ces affaissements semblent s'etre produits assez tot avant
le durcissement du beton d'autant plus que meme lors d'un betonnage continu

il est possible d'adopter au
Fahrrustung zum tmbnngen des Betons x ,*,...debut une sorte de division

en tranches. Le succes
d'une teile methode n'est
cependant pas toujours
assure.

Dans la construction des

ouvrages beaucoup plus
grands et tout specialement
des poutres continues, une
subdivision est inevitable
malgre les mesures dont
nous venons de parier. Un
aecroissement important de
la grandeur des ouvrages
ne sera rendu possible,
pour des raisons d'ordre
technique et economique,
que gräce ä la mise en
tension prealable des arma-
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Fig. 3.

tures. Comme dans ce cas les contraintes de traction engendrees par la flexion
sont totalement eliminees ou fortement reduites, aucune raison ne s'oppose plus
ä la disposition de joints de betonnage. Les avantages de la mise en tension
prealable s'etendent aussi ä l'execution des ouvrages.

Conclusions :

Lors de la construction de grandes poutres de beton arme, principalement
sollicitees ä la flexion, il faut betonner de fagon continue les elements d'ouvrage
formant un tout statique. II faut eliminer les deformations inevitables et dangereuses

dc l'echafaudage (ou de l'armature rigide). On n'y arrive parfaitement
qu'en appliquant ä l'echafaudage une surcharge prealable comme on l'a fait au
pont sur l'Inn et au pont sur la Saale ä Bernbourg. Cette methode est simple
et n'entraine que des depenses relativement faibles. L'application integrale de ce

procede serait un progres dans l'elimination des influences incontrolables qui se

presentent sur le chantier et releverait les chances de succes dans l'execution
des ouvrages.
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Ponts de grande portee.

Weitgespannte massive Brücken.

Long Span Bridges.

Dr. Ing. K. Gaede,
Professor an der Technischen Hochschule Hannover.

Pour determiner la portee que peuvent atteindre les ponts construits avec

un materiau determine, il est de toute evidence que le moyen le plus exact est
de construire effectivement le pont. Malheureusement ce procede n'est pas facilement

applicable. Une autre methode serait d'etablir un projet aussi complet
que possible. Ces deux procedes presentent un inconvenient, ils ne sont valables

que pour une contrainte admissible, une surcharge, un surbaissement, une portee,
etc. parfaitement determines, ce qui ne permet pas de tirer sans autre des
conclusions pour d'autres cas.

II semble donc desirable d'etablir des formules de portee generale.

/. — Ponts en are de beton arme.

J'ai tout d'abord etabli de telles formules pour les ponts en are de beton

ou de beton arme. II etait evidemment necessaire d'admettre certaines ideali-
sations facilitant le developpement mathematique, mais il faut en tenir compte
dans l'evaluation du degre d'exactitude des resultats obtenus.

Nous avons admis (la signification des lettres employees ressort de la fig 1):
a) un are dont laxe suit la courbe des pressions pour le cas de charge

normal: poids propre + moitie de la charge utile uniformement repartie
sur toute la longueur du pont.

b) une repartition de la charge totale q suivant la longueur du pont con-
forme ä la relation:

q q8[l + (m-l)y/f] (1)

m —
%

(2

c) une Variation de la section de laxe suivant la formule:

F_ Fs

COS (p
(3

d) une contrainte au centre de gravite dans Ie cas de charge normal a):

°m M°adm

0 < U < 1
(4
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Le coefficient fi. donne ici le degre d'utilisation de la contrainte admissible öa(jm

pour lc cas de charge considere. II faut par consequent designer (J. par degre
d'utilisation.

G+Q

-r-H
f.

L
tH 6+Q

'/iL

II ressort de la fig. 1 que:
(Q + G)-ßl

f (5)

(6)

Par suite de l'equation (4)
H "-<WFs

II resulte de (1) pour la distance
ß • 1 de la charge G -f- Q (poids
propre de l'arc G + poids de la

superstructure, du tablier et de la
moitie de la charge Q) ä l'appui:

Fig. 1.

m—1
ß —i7=r=' ou

2 c Km2— 1

c are Ch m are Ch (—

(7)

(8)

La section de l'arc et par le fait meme le poids G du demi-arc peuvent etre
calcules ä partir de (1) et (3).

1

-TFs.l[l+a(f/l)2]

a 7—^-tti (Sh 2 c — 2 c)
(m—l)8 J

En combinant (5), (6) et (9) on trouve:

Q lY-l-ß[l + a(f/l)2] J

lyl ß(l + an2) J Lyl J

ou nous avons pose:

o öadm, n f/1, y Yb poids specifique de l'arc

En tenant compte de (7) et (10) on obtient comme valeur auxiliaire:

o
2n 4nc- Km*— l-(m — 1)

ß(l + an2) (m —1)» —cn2(Sh2c —2c)

(9)

(10).

(11)

(12)

(13)

Le nombre x determine par les equations (11) et (13) donne Je rapport du
poids propre de l'arc au poids de la superstructure, y compris le tablier et la
moitie de la charge utile, c'est-ä-dire Vutilisation relative de materiau pour la

voute. >: est un moyen avantageux d'exprimer l'effet des differentes influenceß

sur l'emploi de materiau et sur les portees possibles. En particulier la condition

2iiön ßTl(l+an2 (14)
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determine le cas oü x oo c'est-ä-dire la limite theorique d'execution de l'arc.
Ainsi qu'on le voit, ce sont les relations geometriques et les caracteristiques du
materiau qui determinent cette limite et non pas la grandeur de la surcharge.

Pour les ponts en are avec «superstructure ajouree», c'est-ä-dire avec tablier
relie ä l'arc par des suspentes, des parois transversales ou des colonnes, on peut
admettre comme approximation que la surcharge de la voüte dans le cas de

charge normal se repartit sur la longueur de l'arc de la meme fagon que le poids

propre de la voüte:

1k Sk 1 (dy)~

Ss cos' <Pk
1 + dx (15)

De cette maniere
la formule:

m est determine en fonetion du surbaissement n' f/1 par

2c y ii

D3
i2 — 1 2 are Ch m

y- i (16)

Les valeurs auxiliaires a et ß representees d'apres (7) et (10) comme fonctions
de m et finalement b d'apres (13) sont devenues des fonctions du seul surbaissement

n. Dans le tableau suivant nous donnons les valeurs auxiliaires m, a, ß, b

pour quelques surbaissements.

f/l n m a ß 0

1: oo =0 1,00 5,33 0,25 0

1 : 10 0,1 1,18 5,47 0,242 0,784

1: 7 =0,143 1,38 5,60 0,234 1,068

1: 5 =0,200 1,83 5,70 0,223 1,460

1: 3,5 =0,286 3,00 5,87 0,201 1,920
1: 2,5 =0,400 7,50 6,86 0,165 2,310
1: 1,78 0,562 20,00 8,13 0,129 2,450
1: 1 =1,000 100,00 10,67 0,095 1,805

II ne manque maintenant, pour l'application de la relation (11), que la connaissance

du degre d'utilisation ju (4). fi croit avec la preponderance du poids propre
et avec 1'aecroissement de la contrainte admissible, il est donc en general plus
grand pour les ponts de grande portee que pour ceux de faible portee. II peut
etre fortement influence par la disposition du projet et le mode d'execution.
On peut affirmer que l'amelioration du degre d'utilisation est la täche
principale du construeteur d'un pont en are ä grande portee. La consequence directe
est que l'on ne peut fixer des donnees d'une validite generale sur la grandeur
de \x. Le construeteur doit choisir ce nombre suivant le cas.

Pour des calculs approximatifs, j'ai adopte, sur la base de considerations que
je n'exposerai pas par suite du manque de place, la relation suivante:

n=a • y^iadm (°adm en llCm2) (17)

Dans cette relation a varie entre 0,1 et 0,12 pour les surbaissements usuels
dans la pratique. Les valeurs superieures sont valables pour f/1 1/b ä 1/±;
a decroit pour des surbaissements plus grands et plus petits.
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On a donc:

"-»(^H (18)

C'est ä l'aide de cette equation que les chiffres et les courbes donnes dans
la suite ont ete calcules. Ils ne sont par consequent valables qu'avec les
hypotheses (15) et (17) tandis que l'equation (11) a une validite plus generale. II
faut ajouter cependant qu'en principe les courbes representent reellement les

rapports existants.

1
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Emploi relatif de materiau en fonetion
du surbaissement.

Poids de l'arc
* — 1 ~

Poids de la superstructure -|- — charge utile

A la fig. 2 nous avons represente l'emploi relatif de materiau x en fonetion
du surbaissement n. Les courbes ont toutes leur minimum pour un surbaissement

d'environ 1/s. Dans la direction des surbaissements plus faibles qui se

presentent generalement dans la pratique, c'est-ä-dire vers la gauche, les courbes
croissent, cependant tres lentement d'abord pour les faibles portees (50 m).
L'augmentation est ici faible lorsque l'on choisit un are fortement surbaisse.
Par contre la courbe x/n croit rapidement pour les grandes portees. Celles-lä
ne peuvent 6tre realisees que lorsque le surbaissement se trouve aux environs du
minimum des courbes representees. En fait, la valeur la plus favorable ne se

trouve pas exactement en ce point mais un peu plus ä gauche, vers x/4 ä 1/6.
Cela provient entre autre du fait que la superstructure des arcs fortement
surbaisses est meilleur marehe et plus legere et qu'une repartition irreguliere
de la charge utile n'engendre que de plus faibles contraintes additionnelles.

La fig. 3 represente l'emploi relatif de materiau en fonetion de la contrainte
admissible. Les courbes montrent que l'emploi de materiau est beaucoup moins
reduit pour les petites portees que pour les grandes par un relevement de la
contrainte admissible. (Par exemple pour un relevement de 100 ä 150 kg/cm2,
la reduction de x pour 100 m de portee est de 0,32 ä 0,20, donc de 37 o/0, mais
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pour 200 ra de 0,93 ä 0,43, c'est-ä-dire de 54o/0). On constate avant tout qu'il
existe pour chaque portee une limite inferieure de la contrainte admissible en-
dessous de laquelle l'execution devient impossible.

On peut calculer pour chaque contrainte admissible les portees theoriques
maxima en admettant un surbaissement determine. Ces portees ne seront
pratiquement jamais atteintes. Combien reste-t-on en dessous du maximum theorique?
cela n'est pas seulernent un probleme technique mais depend aussi d'autres
considerations, et tout specialement de considerations economiques. On ne serait

pas loin de la realite en admettant que l'on peut atteindre pratiquement les 2/3

de la portee maxima theorique. C'est d'apres ce principe que nous avons calcule
la fig. 4 qui indique pour les ponts en are de beton arme les portees pratique-
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Comparaison du coüt des ponts en are
d'acier et de beton arme.

ment realisables en fonetion de la contrainte admissible ö; nous avons reporte
les courbes pour les deux surbaissements 1/10 et 1/5. On remarque qu'avec le
dernier rapport il est possible de realiser des portees deux fois plus grandes
qu'avec le surbaissement 1/10. A propos de la courbe de 1/5 je dois faire remarquer
quelques points importants: avec un beton possedant une contrainte admissible de
100 kg/cm2 il est possible d'executer un are d'environ 270 m de portee, avec
200 kg/cm2 un are de 600 m environ et avec 300 kg/cm2 un are de 1000 m environ.

Un depassement des portees ainsi calculees est possible jusqu'a un certain
point mais il ne sera realisable qu'avec un fort aecroissement de l'emploi de
materiau pour l'arc; le beton ne sera plus capable de coneurrencer l'acier. L'arc
metallique est le coneurrent le plus serieux de la voüte de beton arme. Les
relations que nous avons etablies sont aussi applicables ä l'arc metallique et
permettent une comparaison de prix entre les deux types d'arcs. Le beton est
en general plus economique pour les petites portees. Pour une certaine portee
limite les prix sont les memes. A partir de lä l'avantage revient ä l'arc metallique.
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La position de cette portee limite depend du rapport des prix des deux materiaux.
A la fig. 5 nous avons dessine les portees limites en fonetion du rapport des

prix de 1 t d'acier ä 1 m3 de beton. Les contraintes admissibles sont pour
l'acier de 2100 kg/cm2 et pour le beton de 90, 110 et 135 kg/cm2. A droite en
bas, c'est le domaine de la predominance economique du beton arme, ä gauche
en haut de l'acier.

Dans cette representation il est tout-ä-fait interessant d'observer l'extreme
etendue du domaine du beton arme pour les contraintes admissibles pas trop
elevees que nous avons considerees. Par exemple pour un rapport de prix egal
ä 4:1, la limite du beton arme est d'environ 100 m pour <5b 90 kg/cm2,
eile s'eleve ä 220 m pour 110 kg/cm2 et eile va meme jusqu'a 360 m pour
135 kg/cm2.

II est impossible de mieux montrer toute l'importance d'un relevement de la
qualite du beton, et par consequent des contraintes admissibles, que par une
teile representation. Rappeions encore ici que toutes les mesures que l'on adopte

pour la reduction des contraintes additionnelles resultant de la repartition
irreguliere de la charge utile, des variations de temperature, du retrait, etc. ont le

meme effet qu'un relevement des contraintes admissibles. Tous les efforts que
nous avons faits sont par consequent tout-ä-fait justifies.

=p

a- vl

IL — Ponts en poutres de beton arme.

A cote des ponts en are qui seuls entrent en ligne de compte pour les grandes
portees, les poutres de beton arme peuvent etre largement utilisees pour les

portees moyennes. Dans ces systemes portants, la repartition des moments sur
appuis et en travees joue, pour l'emploi
de materiau, le meme role que le choix
du surbaissement dans les ponts en are.
Les considerations qui vont suivre vous
en montreront l'importance.

Une ouverture de portee L peut etre
franchie par un Systeme compose d'une
poutre simple de portee 1 et de deux

porte-ä-faux symetriques (fig. 6 a).
Designons par X le rapport des portees 1/L.
X se trouve entre les limites 0 et 1.

Lorsque X 1, on se trouve en
presence du cas de la poutre simple sur
deux appuis et lorsque X 0 on a deux

poutres en porte-ä-faux de portee L/2. Entre ces deux limites, il existe toute

une serie de formes intermediaires du type que nous avons esquisse.
L'etablissement de formules generales comme pour les ponts en are presente

des difficultes.1 C'est pourquoi nous avons tout d'abord calcule, pour une serie

de portees et pour differents X, la superstructure de ponts-routes et l'emploi
necessaire de materiau en tant qu'epaisseur «d» d'une plaque de meme volume

tf
77777777,

dB'F
Flg. 6

1 Cf. Gaede: Balkenträger von gleichem Widerstände gegen Biegung. Die Bautechnik 1937,

fasc. 10, p. 120.
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et de meme surface que le pont (fig 6 b). Les calculs furent executes pour des

sollicitations de 60 (70) kg/cm2 ainsi que l'indiquent les prescriptions allemandes.
Le chiffre entre parentheses indique la sollicitation admissible dans les zones de
moments negatifs.

A la fig. 7 nous avons reporte l'emploi moyen de materiau en m3/m2 en
fonetion du rapport X et pour differentes portees totales L. L'emploi minimum
de materiau est dans tous les cas pour X 0, c'est-ä-dire pour un Systeme

compose de deux porte-ä-faux. L'emploi de materiau croit avec l'augmentation
de la porte de la poutre mediane et atteint son maximum pour X 1, c'est-ä-dire

pour la poutre simple sur deux appuis. Les courbes deviennent de plus en plus
inclinees avec l'accroissement de la portee totale L et l'on voit que pour de tres
grandes ouvertures, la poutre simple et la poutre avec porte-ä-faux de longueur

-60[70]kg/cm2

ttr}lti

1

1

&*/
l* \^y

V%y
L-40m

10
m3/m*

bzul -adm -perm
' I00[120]kg/cm*

1 11

vy */y $V j

L=.80m
L'40m

0,2 0.4 0.6 0ß 1.0 02 OA 0.6 Oß

*=L/L

Fig. 7. Fig. 8.

Emploi de materiau d en m3/m2 dans les ponts en poutre de beton arme.

relativement faible sont tres peu economiques pour ne pas dire irrealisables. De

grandes portees ne peuvent etre economiquement atteintes qu'au moyen de poutres
avec encorbellements, encore faut-il que la poutre mediane ait une portee relativement

faible. II n'est pas absolument necessaire de placer des articulations. Le
meme effet peut etre obtenu dans les poutres continues sans articulation gräce
ä une repartition appropriee des moments d'inertie et gräce ä une mise en tension
prealable artificielle (abaissement ou relevement des appuis). Lorsque l'on no
dispose pas d'ouvertures laterales pour supporter les moments d'encastrement,
on peut tres bien avoir recours ä des contre-poids par exemple ou ä d'autres
dispositions de ce genre.

A la fig. 8 nous avons donne une representation semblable ä celle de la figure
precedente mais pour la contrainte admissible de 100 (120) kg/cm2 que l'on
envisage actuellement.

Pour des raisons pratiques on ne reduit pas X jusqu'a 0 mais on choisit pour
la poutre mediane une portee teile que X se trouve entre 0,2 et 0,4. Les valeurs
des figures 7 et 8 valables dans ce cas sont reportees ä la fig. 9. Cette figure
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represente l'emploi de materiau pour des poutres avec porte-ä-faux de dimensions
adequates et pour les deux degres de contraintes admissibles dont nous avons
parle.

Ainsi qu'on l'a constate pour les ponts en are, il est possible de determiner
par la comparaison de l'emploi de materiau, les limites de la concurrence du beton
arme avec les ponts metalliques ä äme pleine. A la fig. 10 nous avons de nouveau
porte ces courbes limites en fonetion du rapport des prix de 1 t d'acier älm3
de beton. On remarque ici aussi l'agrandissement du domaine oü le beton est
economique gräce ä un relevement des contraintes admissibles. Des mesures
ayant pour but de reduire les contraintes dans la fibre extreme du beton, comme
par exemple celles proposees par M. le professeur Dischinger, ont ici le meme
effet qu'un relevement des contraintes admissibles. Elles sont en outre un moyen

5,0

4.0

3,0

2.0

1,0

ß/
7 .$

&/S

50 ISO 200

Fig. 9.

Emploi de materiau d en m*/m2 dans les

ponts en poutre de beton arme.
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Comparaison du coüt des ponts en poutres
d'acier et de beton arme.

approprie de renforcer les chances du beton arme dans ce domaine d'application
tres important.

Pour terminer je voudrais encore faire remarquer que cette comparaison des

prix ne doit etre consideree que comme une approximation grossiere car nous
n'avons pas tenu compte de certaines circonstances secondaires importantes
comme par exemple le surplus de materiau necessaire pour les piles et les culees

par suite du grand poids de la superstructure de beton arme. Cet emploi de

materiau depend si fortement des conditions locales que l'on ne peut pas en
tenir compte dans une etude generale. Toutefois on ne devrait pas oublier que
la comparaison est plus ou moins en defaveur du beton arme.

M. l'ingenieur Dr. Glaser a essaye de prendre en consideration les culees des

ponts en are dans la comparaison du coüt; oette etude, parue en rapport avec

un de mes travaux (Bauingenieur, 1934, fasc. 13/14 et 17/18) se trouve dans
la revue « Zeitschrift des österreichischen Ingenieur- und Architektenvereines»
1931, fasc. 39/40, p. 230 et ss. On pourrait trouver des Solutions semblables

pour les ponts en poutres.
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Le pont de Prato.

Die Brücke von Prato.

The Bridge at Prato.

G. Krall,
Professor der Universitäten Rom und Neapel, Rom.

Pour franchir de grandes ouvertures il n'est souvent pas indique de choisir
l'arc (jui pourtant, de tous les systemes de construction, permet la meilleure
utilisation du materiau. Lorsque la fondation ne peut pas supporter une poussee
horizontale ou a recours ä des poutres ou ä des portiques des que, pour des

raisons quelconques, l'arc avec tirant n'entre pas en ligne de compte. Comme

exemple nous allons decrire ici la passerelle qui franchit le Bisencio pres de Prato
(Toscane). Ce pont (fig. 1), d'une porlee de 60 in, a ete construit pour le compte
de la Ville de Prato par la S. A. Ferroheton de Rome.

ttuttiHifiadlHütnni t

Fig. 1.

Pont sur le Bisenzio pres de Prato (\ ue de l'ouvrage apres achevemenrt.

L'ouvrage represente # la fig. 1 a les dimensions et les caracteristiques
indiquees sur les fig. 2, 3 et 4. Le cahier des charges prevoyait les dispositions
que voici: le fleuve devait etre franchi par un ouvrage isostatique, d'une seule

ouverture pour faciliter l'ecoulement lors des fortes crues et ä la cie l'intrados
devait se trouver a la meine hauteur que les rails du pont de chemin de fer
situe un peu en amont.

Du fail que le terrain de fondation se trouve ä plus de 10 m au-dessous des

naissances de la voüte, un are ne pouvait pas entrer en ligne de compte: il en
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est de meme de la poutre encastree puisque c'est un Systeme hyperstatique.
L'arc avec tirant a ete elimine a priori; il n'etait d'ailleurs pas adapte a cette
construction par suite de la faible largeur du pont et en outre pour des raisons
d'ordre esthetique. Toutes ces considerations nous ont amene au choix d'un
cadre ä trois articulations et avec porte-ä-faux. Ce Systeme n'exigeait que de

tres petites fondations et la charge specifique du sol ne depassait pas 1,5 kg/cm2.
Le tablier a une largeur utile de 2,50 m alors que la largeur totale est de

3,0 m; la largeur du pont n'est donc que de 1/2q de ^a P°rtee. Pour differentes
raisons et en particulier pour resister aux efforts lateraux (renversement), la
membrure inferieure va en s'elargissant vers les naissances oü eile atteint 5,50 m.
Cette disposition renforce les piliers, augmente la resistance transversale et donne
ä l'ouvrage un aspect tres satisfaisant.

HO

m
290

«»¦
I

•**ns

ao+soi

Fig. 3.

Coupe en travers.

L'obliquite du pont provoqua quelques difficultes; les articulations Considere,
ä fers plats, convenaient assez mal ici dans leur forme originale. C'est pourquoi
on a eu recours ä un type d'articulation qui, ä part les rotations autour d'un
axe perpendiculaire au plan des forces permet des glissements le long de cet

axe (mobilite transversale). L'emploi de l'acier pour un tel Systeme d'articulation
ä rouleaux aurait ete trop coüteux et l'execution d'une teile rotule en beton arme
aurait ete trop compliquee. On a donc renonce ä la construction d'une
articulation a rouleaux; on a prefere effectuer le decoffrage a l'aide de verins
hydrauliques reposant sur des plaques bien graissees de fagon ä permettre, en

partie au moins, un certain glissement. De cette maniere, l'effet de la charge
permanente et de la compressibilite des culees sur les mouvements reciproques
des deux parties du pont, pouvait s'effectuer avant la construction des
articulations.
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Details de l'armature.



Le pont de Prato 481

Les verins utilises (construits dans les ateliers de Monteverde de la S. A. Ferro-
beton) ont l'avantage de pouvoir etre bloques dans toutes les positions par des
vis de serrage; on evite ainsi le contröle permanent des manometres apres le
decoffrage. II n'a pas ete necessaire de mesurer la pression laterale car il s'agit
d'une construction ä trois articulations et la poussee horizontale est independante

du deplacement apres que le pont est souleve de son echafaudage (en
theorie du moins lorsqu'il s'agit de petits deplacements, d'articulations ideales

sur les culees et d'appuis sans encastrement).

Apres le decoffrage il fallait proceder avec les plus grands soins au betonnage
des articulations car, contrairement ä ce que l'on a pour les arcs encastres, les
articulations doivent conserver ici une mobilite süffisante. II ressort de la fig. 5

A-B
4> 80*12

-1

^^
rm

2> 3

Achse der Pressen
Axe des verins
Aus of winchffi^
Achse der Pressen
Axe des verins
Axis of winch

^ \
V

Fig. 5.

Articulations ä la cie.

que les articulations. sont constituees par des fers plats de 80 x 12 mm, repartis
en 3 groupes de 6. Apres le betonnage, chaque fer est encastre des deux cotes.
Finalement on a betonne les espaces laisses vides pres des verins (voir fig. 5
et 6). Ou bien ces parties de la section peu solliciteeis collaborent ou bien leis

articulations partiellement soumises ä la compression supportent l'effort total.
Des calculs appropries permettent toujours de determiner la position des verins

de teile sorte qu'ils ne produisent aucun effet d'encastrement, c'est-ä-dire de
teile sorte qu'ils soient toujours centres.

Pour l'essai de charge du pont on a adopte la disposition la plus defavorable
de la charge utile de 650 kg/m2 (ouverture presque entierement chargee). La
fleche elastique etait de 6 mm ä la cie.

31
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Des mensurations dynamiques, trop approximatives pour etre publiees ici,
ont montre que le betonnage des parties situees ä cote des articulations ä la cie
donne une certaine rigidite ä l'ouvrage.

\z%mm

Fig. 6.

Verins agissant ä la cie.
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II eut ete indique de disposer les piliers dans des niches murees afin d'assurer

aux piliers une bonne liberte de mouvements. Cette mesure etait irrealisable par
suite des grands frais qu'elle aurait entraines. Le coüt total de l'ouvrage s'est

monte ä 200000 lires.
Les essais de charge de cet ouvrage permettent de conclure que le Systeme

choisi convient parfaitement au franchissement des grandes portees gräce ä sa

forme elegante, ä ses fondations de faibles dimensions et ä son coüt tres modique.
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Les ponts dans la nouvelle gare maritime de Naples.

Brücken im neuen Hafenbahnhof in Neapel.

Bridges in the New Maritime Station at Naples.

G. Krall,
Professor der Universitäten Rom und Neapel, Rom.

Deux ponts. reliant les deux ailes du batiment, sont interessants dans la nouvelle

gare maritime de Naples (fig. 1 et 2) (construite par la Soc. An. It. Ferrobeton).
II s'agit d'ouvrages ä deux etages dont les elements portants sont les deux

parois longitudinales. Une de ces parois est un cadre ferme (fig. 3) dont les

I

K \ 'II13
"III.•

.3S9f~~

Fig. 1.

montants interieurs sont suffisamment eiances pour que l'on puisse negliger
leur resistance ä la flexion tandis que lautre (fig. 4) est une poutre Vierendeel
double. Les deux etages sont respectivement ä 10.15 m et 19.10 in au-dessus
du niveau de la mer; ils franchissent, avec une portee de 35 m. Ies voies de
chemin de fer placees a la cote — 3 m.

Le plancher, situe ä la cote 10.15, est une dalle nervuree ä cassettes; les
cassettes sont des rectangles de 3,80 sur 3,30 m.

Les nervures longitudinales sont encastrees dans les entretoises d'extremite,
elles-memes en profil ä caisson, donc particulierement resistantes ä la torsion;
ce profil se compose des deux nervures transversales extremes et des parties

31*
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de plaque correspondantes. Les autres nervures transversales peuvent etre
considerees comme suspendues aux parois portantes principales.

Les nervures transversales qui coincident avec des parois de la hauteur de

l'etage, peuvent etre considerees comme infiniment rigides par rapport aux autres.
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Le pont de Saalach de la Route allemande des Alpes.

Die Saalachbrucke an der Deutschen Alpenstraße.

The Saalach Bridge on the German Alpine Road.

Dr. Ing. H. Olsen,
München.

La discussion concernant les surfaces portantes de beton arme nous offre
l'occasion de montrer, par l'exemple d'un ouvrage tres interessant de la Route
allemande des Alpes, que Ton peut utiliser pratiquement ces connaissances pour
les arcs biais ä äme pleine.

La fig. 1 montre le plan general du pont, recemment termine, de Saalach pres
de Bad Reichenhall. Ce pont se compose de trois arcs encastres de beton arme.
Les portees sont de 23,8; 24,7 et 28,2 m et l'epaisseur de la voüte est de 0,60 m
ä la cie et de 1,0 m aux naissances. Les deux piles intermediaires ont une largeur
de 3,5 m et reposent sur de solides fondations etablies entre des palplanches
metalliques.

Les trois arcs sont biais, les piles et les culees, paralleles au courant, fönt
un angle de 60° avec laxe de la route. Des murs terminent le tablier de 9,0 m
de largeur; ce tabher a une pente de 5 o/o dans Taxe du pont. Comme le pont
se trouve ä la sortie d'une courbe, le tablier possede encore un devers de 3 o/o.

Le trottoir amont de 0,80 m de largeur et la bordure aval de 0,25 m sont
bordes de granit. Les parapets ont une hauteur de 0,60 m et une largeur de
0,45 m, ils sont surmontes d'une dalle. Les surfaces exterieures de l'ouvrage
ont un revetement de pierres.

Donnees statiques. L'etude statique des arcs massifs biais se basait jusqu'a
present sur des principes fondamentalement divers. La methode de calcul souvent
adoptee et consistant ä decomposer ces arcs en une serie d'arcs minces,
independants les uns des autres, tendus entre les culees parallelement ä la surface
frontale, n'est pas satisfaisante car les charges sont transmises aux culees dans
le sens de la portee oblique. La loi de Navier n'est valable que pour les sections
normales ä Taxe de gravite du Systeme.

Pour l'ouvrage en question on a introduit dans le calcul statique les deux parois
de 1,50 m de largeur sous forme de superstructure laterale de 1,0 m d'epaisseur
(en negligeant le revetement) et de 1,9 m de hauteur radiale (fig. 1). On a ainsi
une section en forme de caisson avec transmission spatiale des forces; la voüte
est un voile cylindrique circulaire tendu entre les deux disques frontaux. Les

charges de la voüte sont en grande partie transmises dans les deux disques.
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Cela resulte du fait que les
elements de poutre, resultant des

coupes dans le sens des generatrices

du voile, se calent mutuellement

sous l'effet des surcharges;
il en resulte un etat de tension

presque sans flexion dans ces
elements lorsque la courbure de la
voüte est süffisante.1

Le voile participe sur une
certaine largeur aux deformations
des disques. Cette largeur depend
entre autre du degre d'encastrement

dans les disques, d'apres
Finsterwalder2 et Craemer.1 On l'a
determinee de 1,2 m ä la cie et
et de 1,8 m aux naissances,
distance calculee ä partir du bord
interieur du disque et perpendiculairement

ä ce dernier.
La charge qui revient ä chaque

disque comprend donc le poida
propre et les charges provenant du
voile. Apres la determination de

ces charges et des surcharges
suivant les prescriptions allemandes

pour les ponts de Ie classe, il etait
sans autre possible de calculer les

disques de la fagon usuelle comme
arcs encastres en tenant compte
de la temperature et du retrait, et
de determiner pour les differentes
sections les efforts normaux et les
moments. On pouvait calculer alors
les trois grandeurs hyperstatiques
ä partir des deformations des

disques, en introduisant directement
dans le calcul les deplacements et
les rotations produits par les grandeurs

hyperstatiques, les charges
et les variations de temperature.

1 Craemer: Zusammenwirken >on
Scheibe und Schale bei Bogenscheibenbrucken.

Der Bauingenieur 1936, p. 199-
2 Finsterwalder: Die querversteiften,

zylindrischen Schalengewolbe, Ing.-Archiv
1933, p. 43.
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—
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et

aux
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—
55,4
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L'armature necessaire est representee ä la fig. 2. Pour une contrainte admissible
de 1200 kg/cm2, eile se monte ä 5 ronds de 20 mm ä la cie et ä 12 ronds de
36 mm -)- 5 ronds de 20 mm aux naissances. L'armature de la cie est double
et se prolonge jusqu'aux naissances. La forte armature et les fortes sollicitations
du beton pour la surcharge complete montrent que les disques jouent le role
pincipal dans la transmission des forces. Le ferraillage complet des disques est
visible ä la fig. 3.

Le voile est par contre faiblement sollicite. Dans sa partie moyenne il doit
supporter des efforts normaux jusqu'a ce que l'equilibre se soit etabli entre les

disques et le voile. La grandeur de ces forces depend entre autre du poids de

IV

t

T,

Fig. 3.

Ferraillage du disque.

la voüte et varie d'une section a lautre. II en resulte des contraintes de cisaillement

qui elles-memes engendrent des efforts normaux dans le sens de generar
trioes du voile. Les differences de tension dans la liaison du voile aux disques
produisent des contraintes, c'est pourquoi il a ete necessaire de disposer une
armature transversale ä la cie, aux reins et aux naissances (fig. 2). Dans les

parties moyennes de la voüte, non soumises ä la flexion, la faible armature
representee ä la fig. 2 suffisait. La fig. 4 montre le ferraillage termine
du voile.

La transmission du poids de la voüte aux culees et aux piles intermediaires
est en grande partie realisee par les disques. De la sorte, l'obliquite de la voüte

ne joue qu'un role secondaire au point de vue statique. Les plus fortes pressions
du sol se montent ä 4,9 kg/cm2 pour la culee de droite et ä 4,4 kg/cm2 pour
les piles. La culee de gauche, reposant sur le rocher, exerce une pression de

6,9 kg/cm2.

Execution. Les installations de fäbrication du beton se trouvaient sur la rive
droite. Le ciment employe est un portland au trass. Le beton des culees et des
fondations des piles est ä 250 kg et celui des arcs et des parois ä 300 kg par m3.
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Le battage des palplanches pour les piles et la culee de droite a debute en
octobre 1935. Immediatement apres excavation on a betonne Ies fondations des

piles et des culees.
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Fig. 4.

Ferraillage du voile.

Apres le battage des pilotis on a execute simultanement 1 echafaudage de tous
les arcs; cet echafaudage se compose de huit fermes. Afin d'obtenir un decoffrage
progressif on a dispose des pas de vis. Pour permettre l'execution du revetement

*
<W :*•

«f"'««
Z i

I*^^
Fig. 5.

\ ue generale du chantier.

on a construit des ponts de service ä l'amont et ä 1 aval et l'on a dispose des

rails pour grue roulante. La fig. 5 donne une vue du chantier.
Le betonnage des voütes s'est fait ä partir d'un pont de service eleve, ä l'aide
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de tuyaux en entonnoir. On a betonne par tranches de teile sorte que les elements

dejä durcis ne soient pas mis en tension par les mouvements de l'echafaudage.
Des eprouvettes en forme de cubes ont donne apres 28 jours des resistances
ä la compression de 250 kg/cm2 environ. Apres quatre ä six semaines on
a abaisse l'echafaudage des trois arcs. Les affaissements ont ete mesures et
l'on a lob tenu des valeurs atteignant 1,4 mm.

ft

Jfp

^. -mir—-*"

Fig. 6.

Vue du pont termine.

Apres le decoffrage des arcs on a execute le revetement en meme temps que
le betonnage des surfaces frontales. II a ete possible de renoncer ä des joints
de dilatation Continus.

La fig. 6 montre le pont termine. Cet ouvrage d'une longueur de 120 m est
visible de loin et sa forme s'acoorde tres bien avec le paysage montagneux des

environs.
Le projet de ce pont nous a ete confie par le Departement des Travaux publics

de Baviere. Nous avons etudie toutes les questions statiques et constructives et
nous avons surveilla la construction de ce pont. Les plans et les calculs statiques
ont ete controles par le Dr. Ing. Craemer qui d'ailleurs a eu l'idee d'introduire
les disques frontaux dans le Systeme portant.
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Note concernant le rapport Boussiron.1

Bemerkung zum Referat Boussiron.1

Note on the Paper by Boussiron.1

H. Lossier,
Ingenieur Conseil, Argenteuil.

Variation des moments d'inertie:

La methode qui consiste ä faire varier le moment d'inertie des divers elements
d'un ouvrage hyperstatique afin de satisfaire ä certaines conditions techniques
ou economiques presente d'incon tes tables avantages.

Elle conduit ä plus de souplesse que l'emploi des articulations et, en general,
ä plus de simplicite que la mise en action d'efforts initiaux par des procedes
artificiels.

Dans le cas general d'ouvrages ä plusieurs travees dont tous les elements sont
solidaires, la repartition des efforts depend ä la fois des caracteristiques des arcs,
des piles, des culees et du sol de fondation.

En faisant varier ces caracteristiques on peut, meme en conservant la meme
repartition de travees, modifier le fonctionnement du Systeme hyperstatique
envisage et reahser de la sorte plusieurs Solutions de resistance equivalente, mais
differentes au point de vue de l'aspect, des deformations et du prix de revient.

Avec des piles relativement tres rigides par exemple, on peut reduire au
minimum la section des arcs qui tendent ä fonctionner, ä la limite, comme des

elements independants encastres sur appuis fixes.
En augmentant par contre la raideur des arcs, on peut adopter des piles plus

greles. A la limite, la sollicitation de ces dernieres tend ä se rapprocher de celle
des palees supportant une poutre ä travees solidaires encastree sur elles.

Dans deux cas d'ouvrages comportant des piles de grande hauteur, j'ai realise
de la sorte des gains variant de 15 ä 23 o/0 par rapport ä la methode arbitraire
qui consiste ä calculer les piles comme devant resister aux differences de poussee
des travees adjacentes, considerees elles-memes comme encastrees sur appuis
indeformables.

Les calculs comparatifs des diverses sections peuvent etre effectues tres rapidement,

notamment par les methodes graphiques rigoureuses que j'ai publiees
dans le Bulletin Technique de la Suisse Romande en 1903 (Theorie Generale
de l'Arc elastique continu sur appuis rigides) et dans le Genie Civil en 1908

(Calcul des ponts en maconnerie).

1 Voir la Publication preliminaire du Congres de Berlin 1936, p. 747.
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Dans l'etude intitulee «Le reglage du fonctionnement des poutres continues»
(Genie Civil 1935), j'ai applique des principes analogues.

L'etude de Monsieur Boussiron est limitee au cas particulier d'un are simple
reposant sur appuis supposes indeformables.

Elle est basee sur la reduction importante de certaines sections et differe de
la Solution avec semi-articulations en beton frette, envisagee dans le meme but
par Considere, par la suppression de toute Solution brusque de continuite.

S'il n'est pas demontre que l'egalisation des moments flechissants maxima aux
naissances et aux reins constitue rigoureusement la condition optima au point de

vue economique, il n'en est pas moins incontestable que la methode de Monsieur
Boussiron realise une reduction appreciable du cube de beton arme par rapport
aux procedes courants.

D'une maniere generale et comme je l'avais expose au Congres de Liege, le
fonctionnement d'un ouvrage en beton arme n'est pas invariable. II se modifie
avec le temps sous l'action de causes diverses et complexes, encore insuffisamment
connues et qui interessent en particulier les variations lineaires, l'elasticite et la

plasticite du beton.
Dans le cas d'arcs encastres du type ordinaire j'ai constate que, sous le passago

des memes surcharges, les contraintes aux naissances diminuaient tandis que
celles ä la clef et aux reins augmentaient avec le temps, les differences etant
parfois de l'ordre de 20 o/o apres une dizaine d'annees.

Aussi les resultats des calculs des ouvrages hyperstatiques bases sur la seule
consideration des deformations elastiques n'ont-ils qu'une valeur relative, ä

tendance momentanere.
Leur degre d'incertitude doit donc logiquement conduire ä l'adoption d'une

marge de securite plus grande pour les types d'ouvrages hyperstatiques que pour
ceux dont le fonctionnement est independant de leurs deformations.

Par ailleurs, les quelques essais sur modeles reduits auxquels j'ai procede il
y a plusieurs annees ont fait apparaitre que les arcs ä semi-articulations presentent

une marge d'endurance en general moins elevee, sous des sollicitations
frequemment repetees, que les elements ä section sensiblement constante. #

A ce point de vue, il semible a priori que les arcs du type preconise par
Monsieur Boussiron doivent oecuper une Situation intermediaire entre les arcs
semi-articules et les arcs encastres du type ordinaire.

Cette question est du reste pratiquement d'ordre academique, l'endurance

proprement dite n'intervenant guere dans les ponts de grande portee.
En ce qui concerne les ouvrages de dimensions exceptionnelles qu'il faut

prevoir dans l'avenir, le reglage du fonctionnement des arcs semble devoir
presenter a priori moins d'avantages que pour les ponts de plus faible portee, en

raison de la reduction du rapport des surcharges ä leur charge permanente.
Les suggestions de Monsieur Boussiron, d'une conception originale et remar-

quablement etudiees, n'en presentent pas moins ä mes yeux un interet tres reel

qu'illustrent les remarquables applications qu'il en a realisees.

Limite des portees des pont-routes:
Si Ton s'en tient aux limites imposees par la seule resistance mecanique de

la matiere, les betons que l'on peut actuellement realiser en utilisant les procedes
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de fäbrication et de mise en oeuvre les plus perfectionnees permettraient
d'atteindre des portees d'environ:

1400 metres pour les ponts en are, surbaisses au cinquieme,
500 metres pour les ponts en poutres ä travees solidaires.

De mon etude sur «L'avenir du beton arme et du metal pour les ponls de

tres grande portee» presentee ä la Societe des Ingenieurs Civils de France et
ä Londres en 1934, semble resulter qu'au point de vue economique, le prix des

ouvrages accuse une progression tres rapide des que la portee atteint le voisinage

de:
400 metres pour les arcs en beton faiblement arme,
800 metres pour les arcs en beton fortement arme,

1000 metres pour les arcs metalliques,
1500 metres pour les ponts suspendus.

Au point de vue comparatif, l'avantage economique paraitrait en faveur:
des arcs en beton faiblement arme jusqu'a 250 metres de portee,
des arcs en beton fortement arme jusqu'a 700 metres,
des ponts suspendus ä partir de 700 metres.

II va sans dire que ces chiffres sont bases sur des hypotheses qui peuvent dif-
ferer tres notablement de la realite dans chaque cas particulier et qu'ils n'ont,
pour cette raison, qu'une valeur toute academique.

Le prineipal facteur qui met le beton arme en inferiorite economique par
rapport aux ponts suspendus ä partir d une certaine portee est son faible
coefficient d'utilisation, si l'on designe ainsi le rapport de sa resistance ä sa densite.

Pour ameliorer ce rapport il conviendrait soit d'augmenter la premiere, soit
de reduire la seconde de ces caracteristiques.

Mes recherches en cours semblent demontrer que Fun des moyens de realiser
simultanement ces deux conditions consiste ä utiliser des betons ä agregats legers,
mis en compression prealable dans le sens transversal ä l'aide dun frettage
approprie.

Le gravier represente environ la moitie du poids d'un element en beton arme.
En employant des materiaux naturels ou artificieLs legers, on peut donc

reduire sensiblement la densite du beton. Toutefois, ces agregats speciaux
presentent en general une resistance plus faible que les graviers courants. Aussi
est-il indispensable de les utiliser dans des elements comprimes en tous sens
de maniere ä mettre en jeu les effets bien connus du frettage integral de la
matiere.

Les elements realises de la sorte subissent des deformations plus elevees que
les elements ä agregats ordinaires, mais ce fait ne presente pas d'inconvenient

pour de tres grands ouvrages dont la charge permanente constitue la principale
sollicitation.

Je ferai connaitre, dans une prochaine communication, les resultats des

experiences francaises actuelles sur rutilisation des ciments sans retrait ou
ä expansion, ces derniers etant susceptibles de realiser automatiquement sur les

chantiers, sans aucun dispositif special, la mise en traction initiale des armatures
en tous sens et, en consequence, la mise en compression ou frettage integral du
beton (voir mon article du 29 Fevrier 1936 dans le Genie Civil).
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Ponts en are de beton arme ä grande portee.

Weitgespannte Eisenbeton-Bogenbrücken.

Long Span Reinforced Concrete Arch Bridges.

Dr. Ing. A. Hawranek,
ord. Professor an der Deutschen Technischen Hochschule, Brunn.

Dans mon rapport sur les arcs en beton arme de grande portee j'ai expose:
1° une nouvelle methode de calcul plus exacte pour differents modules d'elasticite

dans les differents points de l'arc, 2° une theorie de la deformation pour E
et J variables et 3° pour un are donc l'axe coincide avec le funiculaire des forces
et j'en ai donne les resultats finaux. J'ai traite ensuite des questions de materiaux
puis la construction des arcs de grande portee, leurs echafaudages et quelques
details construetifs, autant de points qui doivent faciliter le developpement des

ponts en are de grande portee. Pour terminer, j'ai propose une nouvelle
methode de construction de ces ponts. Ici je voudrais developper surtout le
dernier point, montrer l'application des developpements theoriques par quelques
calculs numeriques et corriger certaines fautes d'impression de la Publication
Preliminaire.

I. Etudes theoriques. Resultats numeriques des theories exposees
dans la Publication Preliminaire.

1° — Differents modules d'elasticite dans une section creuse.
Theorie de Velasticite.

On peut traiter d'une fagon plus generale que je ne Tai fait dans la Publication

Preliminaire (3°, p. 806) la question de differents modules d'elasticite
dans une section creuse. iNous avions admis des modules d'elasticite differents
E1 et E2 pour les plaques d'intrados et d'extrados de la section creuse mais ces

modules etaient constants sur toute la longueur de l'arc. On peut aussi admettre
ces E± et E2 variables et differents dans les differentes sections, suivant la
succession du betonnage; ces modules d'elasticite auraient donc une valeur

correspondant ä l'äge du beton de chaque partie. L'etude plus exacte est
rendue necessaire par les moments plus eleves resultant du mode de decoffrage
ä l'aide de verins hydrauliques (Dr. Hawranek, Schweizerische Bauzeitung 1937,
vol. 110, p. 153).
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En adoptant les designations de la fig. 1 on a pour les moments, les efforts
normaux et les efforts tranchants:

Mx 3WX + M — Hy — Vx

Nx H cos cp + Qx sin cp

et
kt -| + i

k - K
1/2 E, k,

Qx V + Cx= V — IG
X

k — z± 1 *M
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* /
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Fi*. 1.

On peut tirer de lä les trois grandeurs hyperstatiques H, V, M et la distance t
du centre de gravite des poids elastiques:

H:
JJWxvkids päKxk^v-ds- coscp pOxyk2dssincp PÖX K ds sin cp- coscp

EtJ ~J EtJ +J ^ETF~~"J "eTF +2eU
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J ~EJ J "E^J J vE^ + J E^F
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V
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M
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kjds
J

pkl(
J E,
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J E,
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D'apres cette theorie nous avons etudie un are avec 1 400 m et f 100 m
(Publication Preliminaire, fig. 5, p. 818); les modules d'elasticite etaient:
ä l'intrados, E1 470 000 kg/cm2 aux naissances et 350 000 kg/cm2 ä la cie;
ä l'extrados, E2 350000 kg/cm2 aux naissances et 230 000 kg/cm2 ä la cie,
et entre deux nous avons introduit dans le calcul une decroissance lineaire
(theorie de l'elasticite). Ces modules d'elasticite correspondraient au temps
necessaire ä l'execution d'un si grand are. En admettant que l'arc n'est charge
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que sur sa seule moitie de droite (P 1 t/m) on obtient pour les grandeurs
hyperstatiques:

H =-. 102,111 t (contre 101,304 t pour E const.) A + 1,0 o/0

V 35,544 t (contre 38,597 t pour E const.) A — 7,9 o/0

M 3473,593 tm (contre 3707,348 tm pour E const.) A — 6,3o/0

Les moments:
ä la naissance de gauche:

+ 3180,150 tm (contre + 2467,348 tm pour E

ä la cie:

-f 77,791 tm (contre + 67,348 tm pour E

ä la naissance de droite:
— 2602,314 tm (contre —2092,652 tm pour E const.) A + 24,4 o/0.

const.) A +28,9 o/o,

const.) A + 15,3 o/o,

Verschiedene Eim Querschnitt
Oifferents Edans la section
E varying over cross sechon
Honst.Eim Querschni/t(
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Econstant over cross section(
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Courbes des moments.

Pour une charge de 1 t/m
sur toute la longueur du
pont le moment aux
naissances est + 577,835 tm
(contre 374,696 tm pour
E const.) A 54 o/o. Les
courbes de moments sont
reportees ä la fig. 2, en
traits pleins pour E variable
et en traits discontinus pour
E constant. Nous avons
egalement dessine les valeurs kx
et k2 et la courbe des
moments pour une Variation de

temperature de t 15° C.
Dans ce dernier cas les

ecarts sont plus faibles.
On constate que la

difference entre les moments
ä la cie et aux naissances

est importante et toujours
plus grande pour E variable

que pour E constant. Pour
l'effet de la temperature ce
n'est qu'aux environs des

naissances que cette
difference devient plus grande.

2° — Theorie de la deformation de l'arc encastre dont Vaxe coincide avec le

funiculaire des forces.
Nous avons aussi developpe la theorie dans ce cas et nous avons deplace l'origine

0 au milieu de la corde rejoignant les naissances (fig. 3). La courbe de

charge gx varie avec Chax, comme le poids veritable d'un are. Nous avons en



Ponts en are de beton arme ä grande portee 497

outre tenu compte de la Variation de temperature et du retrait. Dans le developpement

theorique, la valeur d', correspondant aux efforts normaux, a ete choisie
plus exactement que dans la Publication Preliminaire.

Equation de laxe:

y=f(l + v) — fvChox

v —; m — Ch k
m —1 g

k are Ch m; a y

Charge specifique:

gx gChox; gi gk — g

TT

Hr

M2

%-4'* H

JU B-B-VA'U+V

Fig. 3.

Equation differentielle de la ligne elastique:

n"
H

Mx Nx d2} 1 dNx dy_ d'y
EJ'costp EF' dx2 v Y/ ' EF' dx dx ^ d\2

EJ' cos (p

2/aJcx /«-etcA V, MJ 2 fd' J __ etfa2 (1 + v) 1

d' fva2 Ch ax|"(l + cos2 9) + (l — ^ +1- y4) f2v2a2 Sh2 ax cos
1

n" + c*n + c2F(x) 0

ÜKX 5ll (Ch k - Ch ax)
a

Solution de l'equation differentielle:

n A sin cx + B cos cx — |^ - f w [1 - v (Ch ax - 1)] -f -£ (1 - x) + ^ +Vi,
H

Ml d'J
F + _F"

etfa2(l + v)\ glv fvwa1 \p

_ eta*
w l +—*->^ c2

c2(a2 + c2)

Pour la charge g on a:

a3v / gi \
ä_L^V~Tf — fwc7

a -h c xari /

MX H

M1 H

z Shk d'J
: r- COS CX — +ac sin cl r («.-s+y»"]

ac t a x Ii / J

La poussee horizontale H se calcule en posant egale ä zero la somme des compressions horizon
tales des elements d'arc, AI 0, on en tire l'equation:

0 _( H ^et)l_^rz+(-—-H T8t).fva2l(-l + -ShkChk)
^EF'cosq) ' ' 2 L VEF' cosq>

' / J \ a 7

fvacB
c*+a^ (c Sh k cos cl — a Ch k • sin cl).

32
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Pour cet are de 400 m de portee, nous avons calcule d'apres cette theorie les

moments et les flechissements produits par le poids propre. La courbe de charge
est donnee ä la fig. 4. Elle se monte ä 189,5 t/m aux naissances et 99,0 t/m
ä la cie.

7080,942 tm d'apres la theorie de

i

i

1 T
Ar

|

i iilL * >i

^ k Momenle fur Eigengewichtgx nach der Verformungstheorie
$\ Moments engendresparkpoidspropre gx dapreslatimrtede de"formation

\ Moments under own mightgx according to deflexion theory
—Momente furgx nach der Elashzitatsfheorie (I

Moments engendres pargx dapres la theorie de l'elashcite

\ Moments undergx according to theory ofelasticity

Les moments atteignent:

aux naissances: —11041,553 tm (contre
l'elasticite) A 56,Oo/0.

ä la cie: + 4357,149 tm (contre +3889,062 tm d'apres la theorie de

l'elasticite) A 12,1 o/0.

Ici aussi on a, dans les moments, des ecarts beaucoup plus grands que ceux

que Ton obtient, par rapport ä la theorie d'elasticite, d'apres la theorie de

deformation pour un axe parabolique et une charge continue. Ils sont plus grands
tant aux naissances qu'ä la cie et ne sont
plus petits qu'aux 3 et 6 huitiemes de
la portee.

La fleche fut egalement calculee pour
le poids propre de l'arc, eile est ä la cie
de 158 mm, c'est-ä-dire V2350 1- La ligne
elastique est dessinee ä la fig. 4.

Tous ces faits parlent egalement en
faveur de l'etude plus exacte de l'arc
dont Taxe coincide avec le funiculaire
des poids, car un axe parabolique ne
correspond pas ä la realite, specialement
dans les arcs peu surbaisses.

Les moments aux naissances des arcs
encastres sont toujours les plus grands
et il est necessaire de relever les
contraintes admissibles pour les arcs de tres
grande portee si l'on veut que ces der-
niers soient encore economiques: il est
donc necessaire de calculer tres exactement

les moments si l'on ne veut pas
avoir des exces de sollicitation dans le

pont lui-meme. La precision est egalement

necessaire pour les Operations de

decoffrage au moyen de verins hydrauliques.

Dans la Publication Preliminaire nous avons calcule les formules ä l'aide de

2J
la constante d ^ - mais on peut tres bien tenir compte d'un d variable, ce

que nous traiterons ailleurs. Le calcul numerique a montre que la valeur reelle est

plus grande et que son influence sur les moments n'est pas petite (Dr. Hawranek,
Der Bauingenieur 1937, p. 719).

Quant ä la methode plus exacte de calcul des ponts en are, tant en acier qu'en
beton arme, basee sur la theorie des deformations, on peut affirmer d'une facon

»a'_\l

Biegelime
Ligne elastique ^
Bending line

F,g. 4.

Moments et hgne elastique calcules d'apres la

theorie de deformation pour le poids propre.
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toute generale qu'on ne peut determiner l'influence des hypotheses faites et
des differents facteurs qu'en calculant numeriquement differents types d'arcs.
C'est pourquoi nous jugeons utile et necessaire d'effectuer de tels calculs et de

comparer les resultats fournis par differentes methodes. Sil existe des resultats
de mensurations effectuees sur des ouvrages en service, il faut etablir une
comparaison avec la theorie; il est necessaire de se servir de la theorie de deformation
et non pas de la theorie de l'elasticite pour evaluer les resultats des mesures
car, sans cela, on commet inevitablement des erreurs. Cela est tout specialement
valable pour les ponts en are de beton arme.

II ne faut pas sousestimer ces calculs precis et ne pas s'effrayer du travail,
car la mise au point de ces relations est aussi utile pour la securite des constructions

que pour l'economie des ouvrages. Lorsque tout sera mis au point, ce qui
demande bien des etudes, alors seulernent on pourra passer ä un relevement des

contraintes admissibles. II serait encore necessaire d'etudier l'influence sur les

moments de la deformation dans les arcs fortement surbaisses, et pour differents
rapports de la charge utile au poids propre, ainsi que l'influence de differentes
lois de Variation du moment d'inertie.

Au nombre de toutes les questions connues qui doivent encore etre etudiees

par des essais, on peut ajouter celle de la transmission des forces du tablier
ä l'arc par des montants ou des suspentes, ainsi que les sollicitations en ces
endroits lorsque les appuis sont relativement eloignes ou rapproches les uns des

autres. Ces recherches seraient tout specialement utiles pour les arcs ä section

creuse.

Les points de vue, exposes ici et dans notre rapport, concernant la forme
ä donner aux arcs et le developpement de la theorie des arcs, pour relever les

contraintes admissibles du beton, concordent absolument avec ce qua dit Boussiron.

Dans notre projet d'un pont de 400 m, le choix d'une section constante
sur toute la longueur de l'arc est base sur les memes considerations que celles

qu'expose Boussiron dans son rapport.

II. Proprietes des materiaux.
La compression admissible de 150—200 kg/cm2 que nous exigeons dans

notre rapport pour les ponts de grande portee ne doit pas etre trop difficile
ä atteindre lorsque la resistance ä l'ecrasement sur cube est en rapport. Les

ingenieurs frangais et allemands sont du meme avis.

Les Allemands trouvent qu'avec une resistance ä la compression de 450 kg cm2

on peut atteindre une contrainte admissible de 150 kg cm2 pour une armature
de 1 o/o et meme de 240 kgem2 pour un frettage de 3,6 o/0.

Quant ä l'emploi du frettage il serait necessaire d'effectuer des essais sur des

eprouvettes ä section rectangulaire plate, frettees par une serie de spirales
juxtaposees ainsi qu'on le fait dans les sections creuses.

Les avis sont tres partages sur l'effet de ces spirales par comparaison aux
colonnes frettees, c'est pourquoi il faut etre prudent dans la determination de
contraintes admissibles elevees pour ces sections creuses frettees, sans compter
les difficultes de betonnage qu'entraine un tel type d'armature. Si l'on releve

32*
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jusqu'aux environs de 700 kg/cm2 la resistance du beton ä la compression, on
pourrait s'en tirer sans frettage.

Quant aux proprietes physiques du beton, il est necessaire d'etudier encore
celles qui jouent un röle dans les ponts de grande portee.

A ce point de vue, le coefficient de dilatation du beton est important. On
admet generalement que les coefficients de dilatation du beton et du fer sont
egaux. Ce coefficient est sensiblement plus eleve pour un bloc de ciment que
pour les pierres et il n'est pas le meme pour les differentes sortes de ciments;
dans un beton il depend donc certainement du melange. Les essais de S.L.Meyer1
sur des eprouvettes de ciment montrent que le coefficient de dilatation croit avec
l'äge. Cet aecroissement est important dans les ciments contenant beaucoup de
Silicate, alors qu'il est tres faible, meme apres plusieurs mois, dans les ciments
fortement calcaires. Ce coefficient double ä peu pres en 9 mois dans les premiers.
II faudrait savoir si ce phenomene est aussi valable pour les ciments europeens.
II est evident qu'il sera beaucoup moins fort dans le beton, mais il existe
cependant. Pour autant que je le sache, le coefficient de dilatation du beton est

plus petit que celui du fer, il varie autour de 0,000009 pour 1° C tandis que
celui du fer est de 0,00001234. Par suite de cet ecart, des contraintes apparaissent

dans les deux materiaux et par consequent des moments dans l'arc.

Une autre question est celle de la chaleur de prise; eile atteint son maximum
apres 15 ä 20 heures et entraine un aecroissement de chaleur de 40 ä 60°. Si
une eprouvette a repris la temperature de l'air ambiant apres 2 jours environ,
les mesures effectuees sur des ponts par C. R. Why the2 prouvent que cette chute
de temperature n'est complete qu'apres 12 ä 20 jours, suivant la position du
point considere dans la section; pendamt ce temps le beton est durci depuis
longtemps dejä. Si les coefficients de dilatation du beton et du fer ne sont pas les

memes il y a donc une transmission d'efforts entre les deux materiaux.
La difference des coefficients de dilatation et la chaleur de prise ne peuvent

pas avoir une grosse influence dans les ponts en are, ce sont cependant des

phenomenes qui se manifestent.
Dans notre rapport nous nous sommes dejä largement etendus sur le retrait

et la deformation lente. Le processus physique de la deformation lente est reste

inexplique jusqu'a ce jour. Entre autres on ne sait pas si les deux phenomenes
sinfluencent mutuellement et si, ä part les relations qui existent, la chaleur ne
joue pas un role important. C'est lä une grande lacune dans notre connaissance
des proprietes du beton. J'ai publie un travail3 concernant rinfluence de ces

phenomenes sur les arcs de beton arme et j'ai donne une nouvelle methode de

calcul.

II est important de tenir compte de la compression plastique des culees car
eile s'effectue dans la direction des forces et parce qu'elle augmente la portee. Ce

raccourcissement des culees ne sera appreciable que lorsque celles-ci ne se trouvent

i Eng. News-Rec. 1935/1, p. 424.
2 Eng. News-Rec. 1936/1, p. 693.
3 Dr. Ing. A. Hawranek: „Zukunftsfiagen des Baues weitgespannter Eisenbeton-Bogenbrücken

mit besonderer Berücksichtigung der Piastizitat des Betons". Beton und Eisen 1937, fasc. 2.
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pas dans des eaux souterraines et qu'elles ont des dimensions importantes. Dans
les arcs avec articulations eloignees des culees il faut tenir compte, dans la
determination du raccourcissement plastique, non seulernent de la compression
plastique de l'arc mais encore de celle de toute la partie comprise entre les
articulations et le sol de fondation.

III. Precontrainte des armatures dans les arcs
de beton arme.

Par suite du retrait et de la partie de la deformation lente qui n'est pas
purement plastique, le beton est soumis ä des contraintes de traction et l'armature
ä des contraintes de compression meme sous l'effet des purs raccourcissements
plastiques. Si l'on n'elimine que partiellement ces contraintes residuelles par un
procede de decoffrage avec verins hydrauliques ou si l'on ne veut pas employer ce

procede pour des ponts de petite portee, il est toujours possible de les reduire
ou de les eliminer par une mise en tension prealable des armatures, ainsi que
nous l'avons dit dans notre rapport.

Dans ce cas, les armatures doivent etre continues sur toute la longueur de l'arc.
II faut assembler par soudage les differents trongons et realiser la precontrainte
ä l'aide de manchons ä vis. Les fers sont ancres sur une certaine longueur dans
les culees et on leur donne des appuis intermediaires, representes soit par des
blocs de beton dejä durci, soit par des treillis metalliques qui reposent sur le

coffrage et qui garantissent un appui exact et regulier des fers. Ces appuis,
distants de 10 ä 15 m doivent transmettre au coffrage la compression engendree

par la precontrainte des fers. Dans les arcs ä section creuse, les cloisons
intermediaires peuvent remplir cette fonetion. Les manchons ä vis peuvent etre places
dans les joints menages lors du betonnage, on peut ainsi regier la precontrainte
pour les voussoirs ä betonner quoique la mise en tension ait dejä ete effectuee
sur toute la longueur.

Si l'on veut introduire dans les fers une traction de 1000 kg/cm2, il faut les

allonger de 4,76 cm pour une longueur de 100 m.
Une teile mise en tension prealable transformerait la courbe reguliere des

armatures en un polygöne, reduirait le moment d'inertie aux pliures et aurait
pour consequence un recouvrement variable des fers lorsque l'arc n'est pas lui-
meme polygonal. Pour assurer la stabilite des trongons de l'armature placee
ä l'extrados on peut introduire des etriers metalliques.

L'emploi de ce procede nous permet d'utiliser dans la plupart des cas l'acier
de construction ordinaire.

Meme lorsque l'on emploie une armature rigide on peut engendrer ces efforts
de traction, inegaux peut-etre ä l'intrados et ä l'extrados, en introduisant des

coins entre les arcs metalliques et l'echafaudage.
Dans les arcs articules on peut realiser cette mise en tension prealable en

fixant provisoirement les fers dans les culees et eventuellement ä la cie; on
pourra toujours couper les fers aux articulations apres le betonnage.

Le point de vue economique deeidera de l'emploi de ce nouveau procede ou de

son abandon avec utilisation d'acier ä haute resistance.
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Längsschnitt - Longitudinal section - Coupe en long t 600

IV. Projet d'un are de 400 m de portee.
Dans notre rapport nous avons expose un projet nouveau pour la construction

des ponts en are de grande portee (fig. 5, p. 818).
La nouveaute de ce projet consiste

en ce que l'arc prineipal se

compose de deux arcs superposees,
l'arc inferieur etant construit sur
un echafaudage. Une fois cet are
termine on le deeoffre suivant un
procede permettant, ä l'aide de

verins hydrauliques, de supprimer
completement les contraintes de

retrait et les affaissement provenant

de la deformation lente.
Sur cet are jouant le röle

d*echafaudage on construit le second are.
On relie alors les deux arcs afin
qu'ils travaillent en collaboration.
Les coupes en long et en
travers du tablier ainsi que des montants

sont representees ä la fig. 5.
Nous allons ci-dessous completer

nos explications et ameliorer notre
projet.
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Construction du tablier

1° — La liaison des deux arcs superposes.

Ainsi que le montre la fig. 6, la liaison des deux arcs est realisee par des

«goujons» en forme de queue d'hirondelle non seulernent en plan mais encore
en coupe. Cette disposition empeche tout decollage des deux arcs car le coin est
arme. Ces coins empechent le soulevement de l'arc superieur. Les goujons ont
ete places aux environs des raidisseurs transversaux et les plaques ont des goussets

en ces endroits, il n'y a donc pais de danger que la plaque ne cede. A titre
de securite on a encore prevu des tirants qui traversent les deux arcs. Ces tirants
sont betonnes dans l'arc inferieur et sont place dans des tuyaux d'acier dans l'arc
superieur. Le jeu des tirants ä 1'interieur des tuyaux permet le reglage des arcs
au moyen de verins hydrauliques. L'etat definitif atteint, on peut couler du
mortier de ciment dans les tuyaux et l'on peut serrer les vis placees ä l'extremite
des tuyaux.

La construction du tablier ne facilitera pas le decollage des arcs, bien au
contraire l'effet du retrait et de la deformation lerite, qui est plus grand dans l'arc
superieur que dans l'arc inferieur eliminera tout decolage.

On peut donc etre certain que les charges futures (poids de la superstructure)
ou le retrait plus grand de l'axe superieur provoqueront non seulernent l'appui
de l'arc superieur sur ses culees mais en outre agiront de teile sorte que l'arc
superieur reposera elastiquement sur l'arc inferieur. On peut calculer les reactions
reeiproques ainsi que les moments additionnels.
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Au point de vue construetif, on peut encore developper cette idee de liaison
surtout pour obtenir un plus grand moment d'inertie de l'arc inferieur en
construisant des nervures superieures ou des parois verticales qui seront ensuite
betonnees dans l'arc superieur.

En outre, on pourrait partager en deux, dans le sens longitudinal, l'arc portant
et relier des deux arcs par des parois, lorsque la securite au flambage lateral le
permet. On pourrait ainsi employer deux fois, en tout ou en partie, l'echafaudage
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Liaison des deux arcs.

construit pour le premier are. Les arcs fortement surbaisses permettent de

realiser une economie dans les echafaudages.
Dans la Publication Preliminaire nous n'avons donne que les principes de ce

projet.

2J — L'echafaudage.
Nous allons exposer ici le calcul et l'execution complete des echafaudages

(fig. 7). L'echafaudage fixe se compose de 4 poutres principales disposees au
droit des parois verticales de l'aire et reposant sur les pylönes au moyen de
verins hydrauliques. Les poutres metalliques qui supportent le coffrage reposent
sur des entretoises. Ces dernieres reposent directement sur les 4 poutres
principales dans la partie fixe de l'echafaudage tandis que dans la partie centrale
elles sont suspendues aux cäbles ä leurs extremites. Lorsque le pont est large,
des poutres ä äme pleine double sont necessaires. Ces poutres sont reliees entre
elles par des poutres reticulees verticales fixees ä leurs extremites et par des

contreventements. L'echafaudage possede ainsi une rigidite süffisante (fig. 8).
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Au lieu de deux cäbles principaux il serait preferable d'en employer trois ou
quatre plus faibles, ce qui pennettrait de reduire le poids des entretoises et des

contreventements ainsi que le poids des cäbles, car la portee des entretoises est
de cette fagon fortement reduite. On peut se servir des pylönes soutenant
l'echafaudage fixe pour appuyer les cäbles.
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Coffrage et echafaudage.

Le poids d'un are de beton anme, du coffrage, des entretoisements
longitudinaux et transversaux, des cäbles et des suspentes se monte ä g7 55 t/m,
ce qui represente une reaction total sur les pylönes de P 11500 t. Les cäbles

de retenue sont soumis ä une force R 10500 t et l'effort maximum que
supportent les cäbles dans l'ouverture centrale se monte ä S 6800 t. La fig. 8

indique les forces et les reactions agissant sur un cäble.
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Pour une sollicitation admissible de 7000 kg/cm2, la section des cäbles, lorsque
Ton n'a que deux cäbles, est de fr 1500 cm2 dans les ouvertures laterales et
fs 972 cm2 dans l'ouverture centrale.

Le poids total de l'echafaudage metallique est le suivant:

Pylönes 2 ä 575 t 1150 t
Cäbles et suspentes 1100 t
Echafaudage 2 ä 6001 1200 t

3450 t
Par rapport au cube total 2/3 f • 1 • b 480 000 m3 on a donc un poids d'echa-

faudages de 3450 t: 480000 m3 0,0072 t/m3.
Au pont de Traneberg, 1 181 m, le poids de l'echafaudage etait de 948 i,

la largeur totale est de 18 m, le cube est donc de

2/3 X 181 X 26,2 X 18 56 000 m3

et le poids unitaire de 0,0167 t/m3. Quoique l'echafaudage que nous projetons
s'etende sur toute la largeur du pont, le poids specifique est plus petit que la
moitie, exactement 0,43 fois celui du pont de Traneberg qui fut employe deux
fois. Voilä donc une preuve de l'economie de notre projet.

#)

y<tfr

88m32m 224

400m

Fig. 8.

Forces agissant sur un cäble porteur.

On peut evaluer comme suit le coüt de l'echafaudage:
2150 t ä 3000 Kc 6,45 millions Kc
1100 t ä 5000 Kc 5,50 millions Kc

K± 11,95 millions Kc
tandis qu'il se montait au pont de Traneberg ä 744 000 couronnes suedoises

X 6,55 K2 4,83 millions Kc. Le rapport des prix K2: Kx 0,405, ce qui
correspond au rapport des poids 0,43. II serait possible de realiser d'autres
economies en employant deux fois les echafaudages, mais nous n'en avons pas
tenu compte ici.

Pour des arcs assez surbaisses on pourrait incliner vers l'exterieur les pylönes
de Suspension du coffrage oe qui permet d'avoir des forces egales dans le cäble
de retenue et dans le cäble de l'ouverture centrale. L'avantage serait que la
section du cäble pourrait rester la meme sur toute la longueur. La disposition
du cäble sur le pylone serait egalement simplifiee car dans ce cas il suffit de
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plicr le cäble ä section constante. Cependant, l'emploi d'un pylone incline necessite
la construction d'une contre-fiche inclinee servant d'appui ä l'echafaudage fixe.

II est finalement possible de remplacer la construction suspendue par un are
metallique avec tirant de 224 m de portee (fig. 8). Dans le cas de deux arcs
adjacents on pourrait aussi deplacer cet are metallique sur son echafaudage. II
serait possible de deplacer et cet are et l'echafaudage lorsque la portee n'est pas
trop grande, ce qui permettrait de realiser une economie importante.

3° — L'emploi de materiaux.

Les quantites necessaires de beton sont:
pour l'arc 15 650 m3

pour les parois de l'arc 610 m3

pour la superstructure 5 690 m3

au total 21 950 m3

ce qui represente 0,0456 m3 par m3 de volume bäti sans les culees (projet
Dischinger 20 800 m3, c'est-ä-dire 0,0434 m3 par m3 de volume bäti).

Pour une puissance de 100 m3 par jour, la construction de l'arc demande
156 jours de travail, c'est-ä-dire 3 mois environ par are.

4040 m3 de bois sont necessaires pour les coffrages.

4° -- Moments, efforts normaux et contraintes.

Le calcul statique fournit les moments et efforts normaux donnes aux
tableaux I et II en introduisant dans le calcul de l'arc une charge accidentelle de

Tableau I.
Moments en tm.

Point 0
Cie

3 6 9
13

naissance

Poids propre du
tablier et de ses

colonnes, sans l'arc
— 13260 — 240 + 4520 +10860 — 21960

Surcharge agissant
sur la moitie de l'arc

p 6 t/m
+ 404 + 8090

— 7234
+ 8306

— 8506
+ 1604

— 2908
— 12554 gauche

+ 14804 droite

Temperature + 15 °C
E 210000 kg/cm2 + 1920 + 746 ± 3420

Retrait

— 15°C + 1920 + 746 — 3420

Somme ^-
1—8

— 14776 — 41354

Moment resultant
du vent, flexion ±10780 ± 937 ± 53723

Moment resultant
du vent, torsion

0 ±3522 ± 3295
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6 t/m, une Variation de temperature de +15 ° C et un retrait correspondant
ä une Variation de temperature de —15 ° C. La pression du vent a ete comptee
ä 250 kg/m2.

Tableau II.
Efforts normaux en t (Compression —).

Point 0
Cie

3 6 9
13

naissance

Poids propre d'un
seul are — 8760 — 9000 — 9780 — 10730 — 12800

Poids propre du
tablier et des colonnes — 5367 — 5544 — 5818 - 7050 — 8400

Surcharge agissant
sur la moitie de l'arc

p 6 t/m — 608
— 604

— 644
— 694

— 649
— 862

— 629
— 1125

— 600

Temperature + 15 °C + 53,3 + 48,7 + 35,9

Retrait

—15° C + 53,3 + 48,7 + 35,9

Ces moments et ces efforts normaux donnent aux points 0, 6, 13 les contraintes
maxima indiquees au tableau III. Qn y a tenu compte du poids propre, de la
surcharge agissant sur une moitie, d'une chute de temperature de —15° C et
d'un retrait correspondant ä —15 ° C.

Tableau III.
Contraintes maxima dans le beton de l'arc, en kg/cm2.

Point

Poids propre
Demi-surcharge
Temperature — 15° C
Retrait — 15° C

Vent
250 kg/m2

Sans

reglage.
En tout

Avec reglage au

moyen de verins
Hz 280 t

0

(Cie)

86,7 Compr.
30,5

+ 9,6 96,3 Compr. 97,1 Compr.

6
92,9
39,9 Compr. + 0,84 93,7 Compr. 106,0 Compr.

13

- (naissance)

166,1

13,1 Compr. + 48,0 214,1 Compr. 163,4 Compr.

Si l'on veut reduire la contrainte maxima de 214,1 kg/cm2 aux naissances, il
faut introduire ä la cie une force supplementaire H2 au moyen de verins hydrauliques.

Le moment M± engendre par cette force aux naissances est:

M± Hz • f 100 Hz

et l'effort normal
Nz HZ cos cpK 0,672- Hz.
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Si l'on pose la condition que les contraintes maxima doivent etre egales dans
les deux naissances pour le poids propre, la demi-surcharge, une chute de

temperature de —15° C et un retrait correspondant ä —15° C, on peut poser
les equations suivantes pour une pression centree ä la cie, lorsque Mx est negatif
et M2 positif:

Nt + Nz Mx — Hzf _N2 + NZ M2 —Hzf
F + " w — F + W

et _W/N1—N2 Mj —M2
2f\ F ¦ W /

Nx et Mx sont pour la naissance de gauche et N2 et M2 pour la naissance de
droite. Les moments negatifs aux naissances sont ä introduire avec leur valeur
absolue.

Pour M1 —41354 tm, ^ 35053,2 1

M, —13996tm, N2 34 528,2 t
F" 39,lm2, W 54 m»

si l'on choisit Hz 280 t

les plus grandes contraintes qui se presentent sont ä la cie, elles sont de

115,4 kg/cm2 et, avec le vent, de 115,4 + 48 163,4 kg/cm2. L'armature de
l'arc ne se monte pour cela qu'ä lo/o. Toutes les autres contraintes sont plus
faibles. Elles sont de 97,1 kg /cm2 ä la cie et de 106 kg/cm2 aux reins, y compris
l'effet du vent. Le reglage permet donc de reduire la plus grande contrainte sans
vent de 30,5 o/o et avec vent de 23,6 °/o.

On pourrait reduire les contraintes de compnession du beton en elargissant
legerement l'arc aux naissances de teile sorte que la contrainte maxima soit de

150 kg/cm2, vent y compris ou encore, sans elargissement de l'arc, en choisissant
un H-. 340 t. Avec une teile force horizontale supplementaire, les contraintes
dans les fibres extremes seraient egales aux naissances et aux reins.

Nous avons ainsi demontre qu'il est possible de construire avec une compression

maxima dans le beton de 150 kg/cm2 un are relativement elance ä section
constante et qu'une pression tres moyenne de 340 t ä la cie suffit lors du
decoffrage.

Ce nouveau projet de construction des ponts ä grande portee, tout-ä-fait
justifie par des chiffres, peut donc etre considere comme une methode de
construction adequate qui permettra le developpement des ponts en are de beton arme.
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Le calcul des ponts en Albanie.

Über Brückenprobleme in Albanien.

Bridge Problems in Albania.

G. Giadri, Ingenieur,
Generalsekretär des Arbeitsministeriums Tirana.

Nous parlerpns ici de l'etude statique speciale d'un pont de beton arme
encastre, d'une portee de 55 m, construit ä Gomsice, en Albanie du nord, et
ouvert au trafic en 1935 (fig. 10). Les principaux ouvrages de 1'Albanie ont ete

projetes par les Ingenieurs du Ministere des Travaux publics mais dans le cas
considere ici, le Bureau de statique n'a fait que controler les plans, presentes
par une entreprise italo-albanaise, ainsi que la resistance de l'ouvrage.

Nous montrerons en outre comment le Bureau de statique a resolu le probleme
par une methode partiellement personnelle.

La determination des grandeurs hyperstatiques de l'arc encastre s'est effectuee
en utilisant simultanement deux systemes de reference: la poutre encastree d'une

part et l'arc ä deux articulations d'autre part.
La connaissance des lignes d'influence des moments Moa et M0b de la poutre

encastree et de la poussee horizontale HG de l'arc ä deux articulations permettait
de determiner sans autre les lignes d'influence des moments aux naissances Ma

et Mb et de la poussee horizontale H de l'arc encastre. Cette methode dispensait
du calcul du centre de gravite des poids elastiques.

Le premier pas pour la determination de Moa et M0b etait la determination du
moment Mß de la poutre reposant sur un appui simple d'une part et encastree
d'autre part. Ce premier pas se fait d'apres le schema connu, en supprimant
l'encastrement puis en calculant la ligne elastique de Maxwell-Mohr ä partir des

x 1

ordonnees de charge -p • -v- engendrees par la force auxiliaire Mß 1 au

bout des xs et en divisant par la reaction elastique ä l'encastrement supprime
(%-4).

xä correspond ä l'element d'arc sur la distance x de l'appui de gauche au point
d'application de la charge (fig. 2). A partir de Ma, le symetrique de Mß, et de

Mß, le Bureau de statique a construit d'une maniere simple les lignes d'influence
de Moa et MQb de la poutre encastree.

II est important pour cela de connaitre les angles de la tangente aux lignes
d'influence Ma et Mß au droit des appuis (fig. 4). En chargeant les angles
d'influence t avec les moments Moa et M0b de la poutre encastree, on obtient
Moa et M0b aux encastrements de droite et de gauche.

La condition d'equilibre ZM 0, fournit ä droite la relation M0b Mji — Moat
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et ä gauche la relation Moa Ma
—- Mob • t. En resolvant ces deux
equations par rapport ä Moa et M0b

et en introduisant les relations Moc

Moa + Mob
et Mod

Moa—M(ob

on obtient M0

Mod
Ma—Mß

Mq+Mß
2(1+t)

et

A l'aide de ces expressions simples

on a calcule les lignes
d'influence de Ma et Mb de l'arc
encastre sans employer d'autres
surfaces de charge que celles qui
etaient necessaires ä la determination

des moments engendres dans
la poutre par la poussee horizontale
H0 de l'arc ä deux articulations.
L'expression M0a Md permettait
dejä de calculer l'influence d'une
surcharge agissant sur la moitie

Mft-Mbde l'arc encastre. Ma
2

Fig. 1—9. Lignes d'influence des grandeurs
hyperstatiques H, Ma und Mb.

agit pour soi et n'engendre
aucune poussee horizontale aux
endroits articules d'un are ä deux
rotules. On pouvait donc separer
TU J AM Ma+Mb
Ma de Mc — qui engen-

dre une poussee horizontale (fig. 5).
Le probleme se limitait donc ä

l'etude d'un Systeme deux fois
statiquement indetermine. Le
Systeme de reference etait un are
ä deux articulations. L'angle de

depart x0 de la ligne d'influence de
la poussee horizontale H0 jouait un
role analogue ä celui de l'angle
de depart x de la ligne d'influence
de Mß (fig. 3). En faisant agir aux
articulations de l'arc ä deux rotules
les grandeurs hyperstatiques H et
Mc et en egalant les forces
horizontales agissant ä une
articulation on a obtenu la relation
H H0 — Mc • 2 t0 d'oü l'on



Le cul dcalcul ues pon ts en Albanie -,ii

pouvait tirer la ligne d influence de la poussee horizontale II. La ligne d'influence
de Mc fut ainsi rapidement etablie. A l'aide de la relation Xc Ma -j- Mi, et en

introduisant aux articulations, ä droite et ä gauche, Mc — engendree par la

force auxiliaire Xc — 1, on a obtenu l'equation

M,

- K.

Jl- To • \
M,,<ls

To • >'

ds

etait identifie ä la constante occ.

-

aiMflHpHH
Hi; ni s4?" %

iwivX ¦*•

¦i Om " ¦ '¦ ¦4 "'¦
,/

"jjUz JHP^t i *$f

'^^^ ^^Hpj
'¦

"

Fig. 10.

1*0111 de Gomsice.

Separons en deux le numerateur et introduisons Moc • b„ I —— et

•ds

M,

¦ I c Cy ¦ M0 • ds
Ji0 öi.i, I '

—t • M devient une fonetion de valeurs connues.

On obtient M .pr Uzz H0 ¦ To • O lih

4bc 2bc

On tire les constantes bri et 0|lh de I .- et de I y2_r + I ^ft (fig. 7). L'influence

race ä I -p Dans les numerateursdes efforts normaux est prise en consideration grau> u ¦ „
des grandeurs hyperstatiques on a neglige rinfluence des efforts normaux car le

pont a une fleche de 17.8") in. Finalement on a pu determiner ä partir do
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Mc -r Md la Hgne d'influence du moment hyperstatique Ma. La ligne d'influence
de Mb est symetrique ä celle de Ma par rapport ä l'axe (fig. 9).

L'influence d'une Variation de temperature t + 20° etait facile ä calculer
ä partir de ohh, occ et Ecotl.

Le Bureau de statique voulait tirer de cette theorie un jugement direct sur le

comportement statique de l'arc. Le calcul de l'arc encastre d'apres la methode
usuelle est tout aussi simple mais exige le calcul des moments dans la poutre
pour trois surfaces de charge. Le calcul des trois grandeurs hyperstatiques
independantes les unes des autres est lie ä la condition de la disparition des

deplacements ayant des signes differents. Cette condition impose une quatrieme
Operation, le calcul du centre de gravite dies poids elastiques. Les grandeurs
hyperstatiques dependent d'equations generales qui ne permettent pas une
resolution directe. En limitant le calcul des moments dans la poutre ä deux
surfaces de charge et en eliminant le calcul du centre de gravite des poids
elastiques, le Bureau de statique du Ministere albanais des Travaux publics pense
avoir trouve une methode simplifiee de calcul des lignes d'influence des
grandeurs hyperstatiques de l'arc encastre.

Nous devons encore dire que le Bureau de statique a etabli des formules

propres pour le calcul de la poutre continue. Ces formules permettent de calculer
tres simplement les lignes d'influence des moments aux appuis des poutres
continues ä trois et quatre champs pour autant que l'on connaisse la ligne
d'influence du moment sur appui de la poutre continue ä deux champs. Cette
methode a ete employee pour la resolution de differents problemes de beton
arme. Elle s'est montree avantageuse car eüe permet de tenir tres facilement
compte de la Variation des moments d'inertie et parce qu'elle dispense de l'emploi
des tables, tres utiles mais peu instructives.
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Inconvenients des constructions minces en beton arme.

Nachteile der dünnen Eisenbetonkonstruktionen.

Disadvantages of Thin Construction in Reinforced Concrete.

J. Killer,
Baden (Schweiz).

Au cours de ces dernieres annees on a construit un grand nombre de ponts
en beton arme, souvent de grande portee. Une partie de ces ponts possede des

elements tres exactement dimensionnes comme par exemple des parois portantes
de 10 cm et des voütes de 20 cm et moins. II s'agit ici des arcs ä multiples
articulations ou des parois des sections en forme de caisson des ponts en are
ordinaires. II est tres interessant d'executer des ouvrages avec un emploi aussi faible

que possible de materiaux; cependant les sections trop legeres ne sont pas
toujours avantageuses dans les constructions de ponts. Les exigences statiques ne
jouent pas seules un röle car l'ouvrage est expose aux influences exterieures telles

que les intemperies et le gel. De meme que les pierres naturelles se deteriorent
avec le temps, ainsi le beton, qui ne possede pas toujours les qualites d'une bonne

pierre, est ä la merci des influences exterieures. Nous ne devons pas oublier qu'il
n'existe aucun beton absolument resistant au gel car le beton le plus compact
contient un certain pourcentage de pores dans lesquels l'eau peut s'infiltrer et

provoquer des dommages en cas de gel. Si l'on pense encore que les ponts
franchissent souvent des vallees profondes oü ils sont tout specialement exposes
au vent. ä la pluie et ä la neige, il faut attacher une attention toute speciale ä ces
influences exterieures lors du dimensionnement. II existe des ponts qui, jusqu'a
present, ne presentent aucune deterioration due au gel, mais ce n'est pas une
raison pour conclure que le gel ne cause aucun degät aux ponts. Nous ne

pouvons pas encore savoir comment le beton se comporte avec läge et comment
se fera sentir la fatigue, car l'emploi du beton est encore trop recent pour
pouvoir tirer des conclusions. II est recommandable par consequent de
dimensionner avec le plus grand soin et meme un peu trop fortement les constructions
de beton arme soumises ä de hautes sollicitations. Si par hasard le gel cause des

deteriorations dans les elements de construction tres minces, une reduction
d'epaisseur de quelques centimetres seulernent peut suffire pour mettre en danger
la resistance du pont. II est tres difficile, pour ne pas dire impossible, de reparer
de tels dommages et tout specialement dans les elements portants de la voüte.
Pour cette raison il ne faudrait pas dimensionner trop faiblement la voüte,
surtout si l'on tient compte du fait que le pont peut avoir ä supporter dans la suite
une charge utile plus grande que celle admise dans le calcul. Les ponts sont des

33
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ouvrages d'art qui subsistent plusieurs siecles lorsque les materiaux employes
sont de bonne qualite.

En outre, les constructions auxiliaires telles que les echafaudages, les coffrages,
etc. des constructions fortement sollicitees coütent beaucoup plus cher que le
beton lui-meme, c'est donc une raison pour ne pas economiser le beton. D'autre
part, le prix unitaire du beton est plus eleve dans les constructions legeres que
dans les constructions massives car le coüt des installations telles que les ponts
transporteurs, les grues, les malaxeurs, etc. reste le meme. La preparation du
beton demande aussi beaucoup plus de travail dans une construction legere. Nous
savons actuellement qu'un beton tres liquide, tel qu'il est employe dans les
constructions minces, est beaucoup moins resistant au gel; c'est lä une raison de

plus pour ne pas dimensionner trop exactement les elements des ponts.
Avec la mecanisation toujours plus poussee des chantiers, il est possible de

preparer le beton ä tres bon marehe, tandis que l'erection de l'echafaudage et du
coffrage reste un pur travail manuel. Lorsque les salaires augmentent, le coüt de

l'echafaudage et du coffrage augmente par rapport au coüt total de la
construction tandis que le coüt du beton diminue. II est tres interessant de constater

que le coüt des parties permanentes par rapport au coüt total est plus faible
dans les constructions ä parois minces fortement sollicitees tandis que le coüt des

installations auxiliaires, necessaires ä la construction, est important et tend
ä augmenter pour les raisons que nous venons d'indiquer. Cela nous montre que,
dans les ponts, il faut donner la preference aux constructions massives. Les
constructions legeres sont aussi beaucoup plus sensibles aux vibrations et aux
oscillations. A ce point de vue, nous pouvons beaucoup appendre des anciens
maitres de la construction des ponts qui se sont attaches ä donner une force
süffisante aux elements principaux des ouvrages.

Les constructions legeres et fortement sollicitees contribuent puissamment au
developpement des ouvrages; elles n'ont cependant pas leur place dans la
construction des ponts car le gel peut leur faire subir de graves deteriorations.



IVb 10

Progres de Parchitecture des ouvrages d'art en
beton arme-

Fortschritte der Architektur der Kunstbauten in Eisenbeton.

Progress in the Architecture of Reinforced Concrete Structures.

S. Boussiron,
Paris.

A tres juste titre plusieurs orateurs de la Construction metallique ont fait
ressortir les efforts qui se poursuivent pour fixer l'architecture de leur materiau.

Fort judicieusement ils ont souligne l'interet que presente ä cet egard la
collaboration de l'ingenieur et de l'architecte.

Certes, pour la construction metallique qui peut feter son centenaire, les

exemples abondent de beaux ouvrages dus ä cette collaboration, meme des

l'origine, mais la recommandation demeure toujours d'actualite, surtout ä l'heure
oü apparait nettement le succes des efforts faits pour fixer le style de notre
epoque, alors que presque un siecle s'est ecoule sans laisser le Souvenir d'une
particularite architecturale; ä l'heure aussi oü le developpement du tourisme,
oü l'invitation plus pressante ä jouir des beautes de la nature s'accomoderaient
mal d'une negligence dans tout ce qu'il faut faire pour en faciliter l'acces.

Le beton arme devait faire l'objet des memes preoccupations et peut-etre meme
d'une maniere plus heureuse en raison de la facilite avec laquelle il peut epouser
les formes et les profils que l'ingenieur et l'architecte jugent le mieux convenir
aux circonstances.

Les ouvrages qui sont cites par les divers rapporteurs des tendances actuelles
dans les grands ouvrages en beton arme temoignent tous des recherches ayant
les memes mobiles.

II se trouve cependant que, en grande majorite, leurs exemples se referent ä des

arcs en dessous. Cette majorite n'a rien qui doive nous etonner; eile est des

plus legitimes. Toujours il faudra rechercher cette Solution qui place le tabher
de circulation au-dessus du gros oeuvre de maniere que rien ne fasse obstacle
ä la vue du paysage. Au demeurant, l'attrait permanent de ces ouvrages est leur
ressemblance avec les beaux ponts en magonnerie que les siecles nous ont legues.
Les plus grands d'entre eux et aussi les plus beaux, le pont sur l'Elorn ä Plou-
gastel de Monsieur Freyssinet, le pont de Traneberg ä Stockholm de Monsieur
Kasarnowsky tirent le mieux de leur beaute d'apparaitre comme une amplification
d'arches en magonnerie.

33*
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Les ingenieurs sont moins heureux, qui ont ä traiter un probleme dont les

donnees de passage libre et de tirant d'air imposent forcement la Solution du

type d'arcs au-dessus du tablier.
Fort heureusement, les cas sont rares oü cette Solution s'impose integralement

pour contraindre au bow-string; c'est alors que, dans F etude du trace general
de la voie, lesthetique n'a pas compte.

Des ressources pourront presque toujours etre laissees ä l'ingenieur, ä l'architecte

par la possibilite d'une legere surelevation du tablier au-dessus des

naissances de maniere ä ne pas cesser d'accuser la butee des arcs sur les culees.
La construction d'un pont de 161,00 m de portee sur la Seine ä La Roche-

Guyon m'a fourni l'occasion de poursuivre mes recherches en vue d'ameiiorer
lesthetique de ce tvpe d'ouvrage. Ce n'est qu'ä ce point de vue que je traite ici
cette question puisque les developpements theoriques et constructifs se trouvent
dans le memoire general.

llilMüaHll.Mt-MliMifc

Fig. 1.

Pont sur la Seine, a La Roche-Guyon. Portee: 1(52 in.

D'abord, le tvpe de pont (fig. 1). A mon sens, la-mcilleure position du tablier
coupant l'arc, place deux tiers de sa fleche au-dessus et un tiers au-dessous. Om

voit de combien peu cette Solution empiete sur le tirant d'air et, comme je le
disais ä 1 instant, les cas seront tres rares oü cet empietement ne pourra etre
admis.

Volontairement, l'arc a ete fait tres mince, l'elancement est je crois le plus
grand qui ait ete atteint puisque la hauteur moyenne de la section est le Vgo de

la portee: 2,00 pour 161,00 m.
Dans ce type d'ouvrage plus rapproche de la construction metallique que de

la maconnerie, la legerete est ce qui convient le mieux pour bien accuser les

proprietes du beton arme. Elle convient aussi pour reduire au minimum l'obstacle
ä la visibilite aux intersections des arcs et du tablier.

Sur toute la longueur entre ces intersections, la visibilite est presque la meme
qu'avec un pont ä arcs inferieurs car les suspentes legeres espacees de 8,50 m
ne sont que des obstacles infimes.
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Le degre de legerete s'apercoit tres bien sur la fig. 1.

Une autre question m'a longtemps obsede dans la construction des ponts ä arcs
superieurs, c'est celle du contreventement.

J'ai juge d'un aspect fächeux les grandes barres transversales, elements de

triangulation de diverses sortes. Elles m'apparaissent comme etant en discordance
avec le sens general de l'ouvrage qui est d inviter liberalement au passage.

Dans les ponts ä grande portee, surtout, tous les elements doivent s'elancer
dans le sens de la portee.

\oici ce qui a ete fait au Pont de La Roche-Guyon (f ig. 2

Assurement l'indeformabilite exige qu'il y ait des barres de treillis, mais ici
la triangulation a ete realisee par des barres menues d'un treillis multiple
rappelant plutöt le plafond ajoure que la poutre ä treillis.

Au surplus, ä part les deux premieres entretoises formant portique d entree,
on ne voit plus, sur toute la longueur, aucune barre transversale; le treillis est

supporte par des arcs se poursuivant sur une longueur d'environ 100,00 m sans

que rien ne contrarie leur elancement.

Certes, le moulage de ces barres de treillis est plus coüteux que ne le serait
celui d'un nombre moindre de barres de plus forte section, mais la difference
est peu de chose comparativement au prix de l'ouvrage d une teile portee.

Je me garderai de pretendre que d'autres Solutions ne pourraient pas reclamer
le meme merite des recherches esthetiques; il m'a semble cependant que 1'A.I.P.C.
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verrait avec interet une preuve des efforts qui sont faits pour ameliorer cette
difficile Solution des ponts en beton arme ä arcs superieurs.

La fig. 3 montre l'aspect de l'ouvrage dans le paysage environnant.

V 'V**

^MU
«™-

it'-

On reconnaitra que, dans un ouvrage dont le degre d'eiancement depasse de

beaucoup ce qui a ete fait jusqu'ici, il etait indispensable que le contreventement
superieur, dont je me serais bien prive si je l'avais pu, fut etudie de maniere
ä n'etre pas en Opposition avec cet elancement.
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Sur les ponts en are avec suspentes obliques.

Über Bogenträger mit schräg gestellten
Hängestangen.

On Arch Bridges with Inclined Hangers.

A. E. Bretting,
Oberingenieur i. Fa. Cbristiani &: Nielsen, Kopenhagen.

Dans son tres interessant rapport sur les tendances actuelles dans la
construction des grands ouvrages en beton arme, Monsieur Boussiron tire quelques
conclusions avec lesquelles je ne suis pas entierement d'accord.

II compare l'arc autostable de la Roche Guyon avec l'arc ä tablier porte par des

suspentes obliques. II pense que ce dernier type de ponts ne convient pas, pour
differentes raisons, ä des portees de plus de 150 m.

II semble que Monsieur Boussiron n'a pas parfaitement saisi le mode d'aetion
reel de ce Systeme avec suspentes obliques. II ne s'agit pas d'une poutre en treillis
parabolique dans laquelle le treillis ne doit supporter aucun effort de compression,

mais d'une construction en are dans laquelle les moments sont fortement
reduits par la disposition de suspentes obliques.

Le mode d'aetion de cette construction persiste meme lorsque toutes les

suspentes d'une direction n'agissent plus et meme dans ce cas les moments sont
beaucoup plus faibles que dans un are ordinaire correspondant.

La Maison Christiani et Nielsen a execute un grand nombre d'arcs de ce genre;
trois de ces ponts d'une portee de plus de 100 m existent ou sont en
construction. L'exemple le plus important est le pont de Castelmoron dont parle Monsieur

Boussiron dans son rapport.
Lors de l'etablissement du projet de ces ponts, on a precisement constate que

l'arc avec suspentes obliques convient moins bien aux petites portees et n'est
vraiment avantageux que pour les grandes.

Quand je dis que les arcs principaux du pont de Castelmoron — pont-route
a gros trafic, de 143 m de portee et 8,5 m de largeur entre les axes des poutres-
maitresses — n'ont ä la cie qu'une section de 100 X 120 cm, on ne pourra pas
pretendre que l'on a atteint la limite de capacite du Systeme.

On a souvent etudie pour certains cas speciaux des projets de ponts de plus
de 200 m de portee et rien ne s'oppose ä la construction de portees plus grandes
encore d'apres ce Systeme.

A cote de l'inclinaison des suspentes, le rapport de la charge utile au poids
propre a une forte influence sur l'efficacite du Systeme: eile est favorable lorsque
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le poids propre est grand et comme avec l'accroissement de la portee ce n'est pas
la charge utile, mais le poids propre qui augmente, les conditions les plus
favorables se presentent donc pour les grandes portees.

Contrairement a ce que pense Monsieur Boussiron, on ne reduira pas
l'inclinaison des suspentes avec l'accroissement de la portee. II existe au contraire une
inclinaison optima de laquelle on ne s'ecartera pas trop et pour les tres grandes
portees les suspentes se croiseront peut-etre, ce qui est toujours possible mais
ne s'est pas xevele necessaire dans les ponts executes jusqu'a aujourd'hui.

Pour plus de details, je renvoie le lecteur aux articles du Dr. 0. F. Nielsen,
inventeur du Systeme, articles parus dans le 1er et le 4C volumes de «Memoires»
de TAssociation Internationale des Ponts et Charpentes.
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Application de la theorie de „l'elasticite ä liaisons
internes" ä l'equilibre des arcs.

Anwendung der „Bindungs* Elastizitäts ^Theorie" für
das Studium der Bogen.

Application of the Theory of „Internal Elastic Bond"
to the Equilibrium of Arches.

Prof. Ing. E. Volterra,
Rome.

L'etude des deformations des solides elastiques peut etre conduite d'une
maniere simple en partant, non pas des hypotheses speciales sur les tensions (de
Saint-Vena,nt), mais des hypotheses speciales sur les deplacements.

Dans bien des cas on peut supposer avec une grande approximation que les

deplacements des corps elastiques s'effectuent comme si ces derniers etaient assu-

jettis ä des liaisons internes. L'introduction de ces liaisons reduit en partie la
liberte du Systeme. Cela produit une simplification importante au point de vue

analytique, en ramenant les problemes de l'elasticite ä des equations differentielles
ordinaires (au lieu des equations a derivees partielles). I^n cela consiste la
simplification de la nouvelle methode. J'appelle cette methode «methode de l'elasticite
ä liaisons internes». Elle est tres utile pour l'etude des deformations des solides

elastiques ä axe rectiligne ou curviligne.
Les liaisons qu'on impose dans ce cas au solide elastique consistent en ce que

les sections transversales (c'est-ä-dire normales ä Taxe) restent planes. Par consequent

chaque section plane est soumise ä une deformation dans son plan et \ un
deplacement rigide.

Ainsi l'etude analytique des deformations se resume, dans le cas le plus simple
d'un are plan, ä la resolution d un Systeme de quatre equations differentielles
ordinaires avec quatre inconnues. Leur determination nous donne les composantes
du deplacement elastique.

Considerons le cas d'une poutre d'epaisseur constante ayant un axe rectiligne.
Les equations differentielles correspondantes s'integrent immediatemment et l'on
obtient l'effort tranchant et le moment flechissant.

Supposons maintenant que la poutre ä section constante possede un axe
curviligne On demontre alors qu'on peut calculer les deplacements en ajoutant
ä ceux qu'on obtient dans le cas d'un axe rectiligne des termes de correction oü
l'on tient compte de la courbure de l'axe.
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II est aussi possible d'etendre la Solution au cas oü l'epaisseur est variable en
introduisant de nouveaux termes de correction.

II est impossible d'exposer en peu de mots les details du calcul. On les trouvera
dans les Notes que j'ai publiees dans les «Rendiconti dell'Accademia dei Lincei»
de Rome et dans les « Comptes Rendus de 1'Academie des Sciences» de Paris.1

Les differents types d'arc que l'on rencontre dans la pratique, c'est-ä-dire les

arcs ä axe circulaire, elliptique, parabolique, etc. rentrent tous dans la theorie
dont je viens de donner un court apercu.

1 Voir E. Volterra: 1° Elasticita vincolata e sua schematizzazione matematica. Rend. Acc. R.
dei Lincei, vol. XVI — serie 6 — 2e semestre, fasc. 5 et 6 — septembre 1932. — 2° Questioni
di elasticita vincolata: 1° Componenti di deformazione e potenziale elästico in coordinate qualsi-
vogliono, id., id., vol. XX id., id. fasc. 11 — decembre 1934. — 3° Id., id., id.: 11° Forma
appropriata dei ds2 e conseguenze dei vincolo geometrico. Id., id., id., yoI. XX id., id., fasc. 12

— decembre 1934. — 4° Id., id., id.: 111° Espressioni della 0 e della "*P nel caso generale.
Le equazioni dell'elasticitä vincolata pei solidi la cui fibra baricentrica e piana. Id., id., id.:
vol. XXI, id., id., fasc. 1 — janvier 1935. — 5° Id., id., id.: IV° Significato dei vincolo
geometrico. Id., id., id. — Seance du 1 mars 1936. — 6° Sugli archi elastici piani: I. Le equazioni
differenziali delle deformazioni. Id., id., id. — Seance du 15 mars 1936. — 7° Id., id., id.:
II. Direttrice rettilinea. Id., id., id. — Seance du 5 avril 1936. — 8° Id., id., id.: III.Direttrice
qualsiasi. Id., id., id. — Seance du 19 avril 1936. — 9° Sur la deformation des arcs elastiques.
Comptes-rendus des seances de 1'Academie des Sciences, t. 202, p. 1558.

Voir aussi E. Volterra: 10° Elasticita libera ed elasticita vincolata. Applicazioni dei concetto di
elasticita vincolata. «Comptes-rendus du Congres International de Mathematique», Zürich,
septembre 1932. — 11° Ricerche sugli archi elastici: 1° Metodo generale ed applicazione alle' travi
ad asse rettilineo. «Annali dei Lavori Pubblici», 1936 — XIV°.
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Les portees theoriquement maxima des ponts en are de

beton arme.

Die theoretisch größtmöglichen Spannweiten von
Eisenbetonbogenbrücken.

The Theoretical Maximum Spans of Reinforced Concrete
Arch Bridges.

Dr. techn. F. Raravalle,
Ingenieur im Stadtbauamt Wien.

L'ingenieur S. Boussiron a calcule et represente entre autres, dans son interessant

rapport de la Pubhcation preliminaire, l'allure de la Variation de la section

moyenne d'un are en fonetion du taux de travail pour des arcs de beton arme de

f 1
portees differentes mais de surbaissement constant ~r==y~ (Publication

preliminaire, p. 755, fig. 11). Les hypotheses introduites dans ses calculs sont repre-
/ 8 • Rn \

sentees par les considerations theoriques qu'il indique (1 et par

l'hypothese que chaque are doit supporter outre son propre poids une charge
permanente provenant du tablier, des suspentes, etc. de 4,6 t/m et une charge

2
utile de 2 t/m (correspondant ä ^ — 0,5t/m2). Les variations de temperature

sont prises egales ä ±25° C.

f 1
Les courbes representees montrent que pour -.- -^ et öadm 100 kg/cm2

la portee maxima est d'environ 600 m et pour öatim 150 kg/cm2 d'environ
900 m.

Pour completer ces explications et la contribution ä la discussion du Professeur

Dr. Ing. K. Gaede nous voudrions exposer nos etudes qui conduisent ä la
determination des portees maxima des ponts en are de beton arme.

Hypotheses fondamentales.
Le type d'arc qui autorise les portees maxima, et par consequent qui servira de

base ä notre etude, est l'arc ä encastrement total, sans articulation, avec tablier
sureleve.
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D'apres la methode de calcul indiquee par l'ingenieur A. Straßner1 nous avons
determine, pour les contraintes admissibles de öb 100 et 150 kg/cm2, les epaisseurs

ä la cie et aux naissances correspondant ä differents surbaissements avec
les hypotheses suivantes:

I. Type d'arc.

Encastre, sans articulations, ä section pleine et avec tablier sureleve.

II. Calcul.

(Les principes fondamentaux du calcul sont qu'avec l'application d'une loi de
Variation de la charge, l'axe de la voüte, tire du funiculaire du poids propre, soit
represente par une fonetion geometrique de ce dernier et que les grandeurs
hyperstatiques soient determinees avec les equations d'elasticite. La Variation de

l'epaisseur de la voüte est introduite dans le calcul sous forme de loi. Nous
avons entierement conserve les notations du Dr. Ing. A. Straßner).

lu Les forces agissent dans le plan prineipal de symetrie longitudinale.
2° La determination du Systeme d'axes dans le sens vertical resulte du choix

des grandeurs ma et mb. Ces valeurs sont choisies de teile sorte que

ya + ea ma 0

Yi, -[- eb mb 0

c'est-ä-dire que les angles des naissances pour une charge H 1 et les angles
de la section d'encastrement pour la meme charge, respectivement pour une
charge de sens contraire, coincident.

3' La determination du Systeme d'axe dans le sens horizontal resulte du choix
des grandeurs za et zb. Ces valeurs sont choisies de teile sorte que

za (aa -]- ß -|- en) zb (ab + ß + 6b).

4° Equilibre entre les forces internes et externes.

5° Module d'elasticite E constant sur toute la longueur de l'arc.

6° Loi de repartition lineaire des contraintes d'apres Navier.

7° Proportionnalite entre les contraintes et les allongements (loi de Hook)
ö e • E.

8° Z fz2 • —^- • dF ä J, exactement J fz2. dF
r + z

(t)*-(i=1—i+l
r + z r

Pour la section rectangulaire on obtient

equation qui donne pour le cas oü r 10 d; Z 1,0015 J.

1 Dr. Ing. A. Straßner: Neuere Methoden zur Statik der Rahmentragwerke. Berlin 1927.
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9° On neglige:
x i M

AT 1
1 /^ M\

a) la valeur — par rapport a JN dans 1 expression e ^—=>
• l JN H

N
de teile sorte que l'on a e ^—^.

b) La valeur — par rapport ä ^r dans l'expression =rj- H

,• Ad9 M
et 1 on obtient —t—- y^y-ds LJ

10° Are symetrique avec encastrement total des deux cotes.

Dc lä on a za zb —
z

11° Loi de charge geometrique gz g3 (l+-^p-(m—1)).

12° L'axe de la voüte coincide avec le funiculaire du poids propre.

y' —f—r(Chz;k —i).J m — 1 v ^ /

13° Variation geometrique des moments d'inertie des differentes sections

Js

Jz cos 9
l_(l_n).?i.

14° Seule la contrainte de compression du beton est consideree pour le calcul
des epaisseurs de l'arc. Les contraintes de traction sont supportees par les armatures.

III. Charge.

1° Par suite du poids propre.
La Variation de section de la cie aux naissances doit suivre la loi indiquee

ci-dessus

^ =1 — (1— n)^1, oü n -

Jz cos cp Jk cos cpk

2° Par suite du poids du tablier et de la superstructure ajouree.
Pour le poids du tablier, comprenant le poids du revetement, de la dalle, des

longerons et des entretoises nous avons introduit une charge de 2 t/m2. Pour la

superstructure de l'arc on a egalement introduit une charge en t/m2, ä savoir:

1,9 t/m2 pour une portee jusqu'a 250 m
4,0 t/m2 pour une portee de 500 m
8,0 t/m2 pour une portee de 750 m

Cette simplification est erronee mais eile n'influence que peu le resultat final.
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3° Par suite de la charge utile. Nous avons admis comme charge mobile
repartie p 1,0 t/m2 ce qui correspond ä peu pres ä la surcharge d'un pont-
route de l*re classe (Oenorm R 6201, cas 1). Comme il s'agit en general ici de

portees de plus de 100 m, la valeur de p est tout-ä-fait süffisante et correspon-
drait encore ä une augmentation eventuelle de la charge. La charge utile a une
si faible influence dans les grandes portees qu'une reduction de p ne jouerait
aucun role sur le resultat final; on est donc en droit de conserver pour p la
valeur de 1,0 t/m2. Pour le calcul de Mp et Np nous avons employe les ordonnees
des lignes d'influence calculees par le Dr. Ing. A. Straßner.

4° Les variations de temperature ont ete posees egales ä ± 15° C et la chute
de temperature correspondant au retrait ä —15° C. Les mesures effectuees aux
ponts de Langwies et de Hundwilertobel justifient completement ces valeurs.
L'effet du retrait peut etre fortement limite par des methodes speciales
d'execution mais nous avons neglige cette possibilite dans notre etude.

5° Nous avons neglige les sollicitations engendrees par la pression du vent,

par les forces de freinage et par les mouvements des culees.

Resultats.
a) De Vetude avec öbadm 100 kg /cm2.

Considerons d'abord l'arc de 250 m de portee. Si l'on reporte les epaisseurs
calculees de la voüte pour les differents surbaissements, on obtient une
representation tres instructive (fig. 1).

Schettelslerkef?
Epaisseur i le do ds
Thickness at crown

Kampfersterken
Epaisseur aux naissances dh
thickness at spnngmg

1035m

10m

*.Solution2"
802

9v /
*!i«

J85m
$7*

<l83m
$%%

166m' mJS7,ISSmISSm
159

Z8Sm
2,20m2.0*

112

£<V
/!S Pfeilverhiltmsse

Surbaissement
Rahos ofnse to span

Fig. 1.

Epaisseur ä la cie et aux naissances d'un pont en are de 250 m de portee
et de surbaissement variable.

^badm 100 kg/cm*.

Les courbes ainsi obtenues ont une tangente verticale pour le surbaissement

minimum, elles presentent ensuite une courbure maxima et deviennent rapidement
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plates pour les grands surbaissements. Apres avoir atteint une valeur minima, les

epaisseurs croissent lentement mais d'une facon continue avec l'accroissement
de la fleche f. Les courbes prennent fin pour le surbaissement correspondant
ä la fleche maxima calculee. La
courbe en traits-points represente
le rapport

m —.
gs

Nous avons reporte ä la fig. 2

l'epaisseur ä la cie en fonetion
de la seule fleche f; cette figure
est expliquee par les resultats de
la fig. 1.

Pour simplifier nous ne consi-
dererons dans la suite que l'allure
de l'epaisseur ä la cie. Du fait
que la cie et les naissances de

l'arc suivent la meme loi, les

resultats obtenus pour la cie peuvent

etre appliques ä la section

aux naissances.

Si l'on reporte maintenant les epaisseurs ä la cie, calculees pour des arcs de

differentes portees (fig. 3), on constate que les extremites des courbes, extremi-

^1S^ grosstmögt F
tmaximum<«

350m

220m2S0m

2.04m175m

197m100m

50m 285 55m
<i5m H<t0iri

mm possible f

Entspr der 2 Lösung
Corr ala 2*soluhon

Accordmg to 2"'Solution

N? 30m

kktnstmogtf - fimmmum

Scheitelstarif Epaisseure lack • Thickness at crown ds

Fig. 2.

Epaisseur ä la cie d'un pont en are de 250m
de portee et de surbaissement variable.

öbadm 100 kg/cm2.

'T

T* ..10m

vJSSm

\2fi5m

l-SOOm

l-250m
2,04m

Scheitelslarken bei
¦ Epaisseur a la de pour i • 250m

Thickness at crown with
Schettelsterken bei

¦ Epaisseur a la de pour l-500m
Thickness at crown with

Grösstmögliche Pfeilverhättnisse
Surbaissement maximum

^.Max possible ratio ofnse to span

10

5 fc
Pfeitverhältnisse f

«^ Surbaissement y^ Ratios ofnse to span

Fig. 3.

Epaisseur ä la cie d'arcs de portee et de surbaissement variables.

*b adm 100 kg/cm«.

tes qui correspondent ä la fleche maxima, peuvent etre reliees par une ligne
continue (en traits-points ä la fig. 3).
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Si maintenant Von reporte (fig. 7), pour les differentes portees, ces points
ainsi que les surbaissements correspondant aux fleches minima, on obtient au
point d'intersection la portee maxima.

JVeinstmögliches Pfeilverh

S\ Surbaissement minimum

I Hm possible raho ofnse to span
/

Sckettetstarken
Epaisseur äla de ds
Thickness at crown

/"¦im
WOm

Kampferstarken
Epaisseur aux naissances o\

Wm

Thickness at spnngmgVr.2 Lösung WSolutionpn*

6,50m AW

t$
k35m ftfk382m

3,88m ^ v.3,36m 2.99m
98m 2.59m2,58m

2.08m « a195m
T.75m

145m

w

Äi Pfei/verhaltnisse
Surbaissement
ftahos ofnse to span

Fig. 4.

Epaisseur ä la cie et aux naissances d'un pont en are de 250 m de portee
et de surbaissement variable.

öb adm 15° kg/cm».

ivit
£$*$:«*:«£

grosstmögt'f
fmaximum
max possible f

2.08mm

250i 1.75m

125m 1,46m

50m (65m
^20m2_35m 2.70m 3.86m 6.50

275m

33.4m 38m:

Fig. 5.

Epaisseur ä la cie d'un pont
en are de 250 m de portee
et de surbaissement variable.

öbadm 150 kg/cm2.

1 2 3 4 S

'einstmogl f • fminimum - mm possible f
Scheitelstarke ¦ Epaisseur ala de • ftiickness at crown ds

La surface comprise entre les courbes limites superieures et inferieures represente

le domaine de tous les arcs possibles. On voit comme cette surface decroit
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rapidement pour les grandes portees, pour finir par un point. La portee maxima,

qui est ici de 650 m, n'est possible que pour un seul surbaissement (-r-=0,40).

b) De Vetude avec öbadm 150 kg/cm2.

Nous avons considere ä la fig. 4 l'arc avec 1 250 m seulernent. A la fig. 5

nous avons represente les epaisseurs ä la cie en fonetion de la fleche f. Les
courbes ainsi obtenues presentent le meme caractere que celles obtenues

sous a).
Ce que nous avons dit dans ce cas est entierement valable ici.
Par suite de la plus forte compression admissible du beton nous obtenons

d'autres limites, representees aux fig. 4 ä 7. La portee maxima est de 1000 m

et n'est aussi possible dans ce cas que pour un seul surbaissement (-y- 0,4ö).

15m

10m

q
\ Scheilelsterken bei L

ß r Epaisseur ala de pour y
^ Thickness at crown wilh

250m

750m71m
059

t95m
Grösstmögliche Pfeitverhältnisse
Surbaissement maximumj-mlf2 Surbaissement maximum

—- ^tiex possible ratio ofnse to span

380m
3,7m386m 250m<+6m

'1402,35m
208m200m 175m

143m65m

f->058*Q56m 050m

ZSL
Pfeitverhältnisse^ rrenvernairnisst

<5 Surbaissement yRatios ofnse to span l

Fig. 6.

Epaisseur a la cie d'arcs de portee et de surbaissement variables

öbadm 150 kg/cm2

Les domaines de tous les surbaissements -r- possibles pour des portees et des

compressions admissibles differentes sont representes ä la fig. 7.

On peut s'attendre encore ä bien des progres dans la construction des ponts
en are de beton arme. Preuve en est le fait que l'on parle actuellement de prendre
en consideration des compressions admissibles du beton de 200 ä 300 kg cm2

pour les ouvrages en are exceptiounels et qu'il existe des projets serieux pour
des ponts en are de beton arme de 400 m {Hawranek, öbadm 160 kg/cm2) et
de 1000 m de portee (Freyssinet, öbadm 280 kg/cm2).

34
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Le developpement des techniques d'execution et de preparation du beton, ainsi

que le developpement de la theorie statique de ces ouvrages, permettront de passer
ä la realisation de ces projets.

T t 1

6.0 6.0

5.0
\ — — für-pour-for er^ -X)0kg/cm'

\ für-pour-for o^ KOkg/cm1

40 4ft
\ %ul * <W ' °bp*m

\ \
\ \

30
\ \
\ \
\ \
\ \

2,0
\
\
\
\

10

> {.40 N.

0.40

0 -,
Q06 ~~3Jk^

l^^<+.^ß40

f^- mn^2

0.59
^~—~^_ 0.40

0.30
—*>

V 100m 250m 500m 650m 750m 1000m

Spannweiten - Portees - Span l
Fig. 7.

Courbes des arcs possibles et des portees maxima

pour les hypotheses admises.
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Le pont sur l'Esla en Espagne.

Die Brücke über den Esla in Spanien.

The Bridge over the Esla in Spain.

C. Villalba Granda,
Ingenieur des Ponts et Chaussees, Madrid.

Le pont de Plougastel et le pont de Traneberg, construit 5 ans plus
tard, sont de magnifiques realisations dans le domaine des ponts en

are de grande portee. Le pont sur l'Esla, que l'on construit actuellement

en Espagne, aura une
ouverture qui depassera celle
des ponts que nous venons ./M?/aßw«
de citer. L'Esla forme, ä

l'emplacement du pont, un i / L(J9°

lac artificiel d'une profondeur

de plus de 40 m. Ce "<L *^>*/ Leon

pont est destine au Chemin S _/-~v^ww
de fer de Zamora ä la Co- / ..•' ^^-v^.^ c^K

rogne ä double voie normale \..-**v\—/%*—-%-^V^ w?x
f^fenc/a

(fig. 1). A la suite d'un [ Portugal ^^%i'Umom
avant-projet de l'ingenieur noSs£f^^
M. GH, j'ai etabli un projet ~
definitif de cette construction.

*
S*l*manca \ Sagaina

Nous allons donner une Anta

comparaison des dimensions r?-, aj "T
• • -, x • A

Fig- 1- Madnd
principales des trois ponts _fx Plan de Situation.
dont nous venons de parier.

Plougastel Traneberg Esla

Ouverture 172,60 m 178,50 m 192.40 m
Portee theorique 186,40 m 181,00 m 172,00 m
Fleche 35,30 m 27,00 m 38,80 m
Taux de travail du beton 75,0 kg/cm2 98,5 kg/cm2 86,0 kg/cm2

Le pont se compose d'un grand are central et d'une serie d'arcs lateraux, qui
constituent, sur les deux rives, les viaducs d'aeces (fig. 2 et 3).

L'arc central est creux, il est constitue par trois cellules longitudinales et ses
faces laterales ont un talus de 1,5 o/o, commun ä tous les elements de la partie

34*
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centrale; ä la clef il a une largeur de 7,90 m et une epaisseur de 4,52 m et aux
naissances une largeur de 9,063 m et une epaisseur de 5,50 m. Le tablier repose

sur l'arc par l'intermediaire de colonnes. Les via-
dues d'aeces ont 5 arcs de 22 m de portee du

j[_ Ä cote de Zamora et 3 arcs de meme portee du cote
*-U^Ll de la Corogne.

V-

Lc5

ISJo

T

85
fc
§

1-^
1 T"J-

M
-H-fJl

1 r-Jl Ui

fs
01 r-f.

iD ~5T

oo"

JL-

1° — Description de l'ouvrage.
Viaducs d'aeces. — Les arcs des viaducs d'aeces

sont en plein cintre avec intrados circulaire de lim
de rayon. Ils ont 1,10 m d'epaisseur ä la clef et
sont armes de profiles lamines et d'aeiers ronds
(fig. 4). Les poutres-longerons sont rigidement unies
aux montants de 9,50 m de hauteur, situes ä la
verticale des piles; elles s'appuyent sur les reims de
l'arc par l'intermediaire de montants articules de

2,10 m de hauteur et sur l'extrados de l'arc ä la
clef par l'intermediaire de plaques de glissement.
Les piles de ces viaducs sont creuses, elles ont des

parois longitudinales de 0,90 m d'epaisseur au
couronnement et des redents de 0,10 m. Les parois
transversales ont 1,50 m d'epaisseur et des redents
de 0,25 m. La hauteur de ces piles varie entre
9,70 m et 38,70 m, depuis l'arrasement des
fondations jusquä la naissance des arcs; les fondations
ont une profondeur qui varie de 1,22 m ä 6,77 m,
elles descendent jusqu'a la röche parfaitement saine
et compacte.

Are prineipal. — Passons ä la description de l'arc
prineipal. Nous avons dejä donne plus haut ses
dimensions principales; ajoutons que sa section est
constituee par deux tetes d'egale epaisseur, variant
de 0,70 m ä la clef ä 1,05 m aux naissances,
reliees par 4 cloisons d'epaisseur constante egale
ä 0,40 m (fig. 5). Les armatures de l'arc sont
uniquement prevues pour resister aux efforts
secondaires. La fibre moyenne correspond ä l'equation

y 206.7 (x — 2x2 + 2x^ _ xi)
oü y est exprime en valeur absolue et oü x est le»

rapport de l'abscisse du point considere ä la portee,
l'origine etant ä l'une des naissances. Cette fibre
neutre est sensiblement le funiculaire des charges
fixes et la section totale de l'arc, ainsi que son
moment d'inertie, obeissent ä la condition que leur
projection verticale reste constante.

Les tympans de l'arc prineipal comprennent trois



Le pont sur l'Esla en Espagne 5S.'J

parties distinctes. Une partie centrale de "20 in de longueur comprend des petits
murs longitudinaux servant ä contenir le remplissage de pierres. Dans la zone
intermediaire de 12 m de longueur, le tablier, en dalle continue sur 5 ouvertures,

repose sur des cloisons transversales, articulees ä leur base et encastrees dans

-/"!

«-'/ '-.Af

Fig. 3.

\ ue d'ensemble.

le tablier. La partie extreme est constituee par des travees de 12.50 m de portee
reposant sur l'arc par l'intermediaire de colonnes. Le tablier se compose d'une
dalle de 0,20 m d'epaisseur, soutenue par 4 poutres tie 1,80 X 0,60 m. La
hauteur maxima des colonnes atteint 38,72 m.

Les grandes piles-culees (fig. b'

et 7) ont im talus transversal de
2 o/o. L'armature des culees massives

est constituee de profiles
lamines et d'aeiers ronds. Les

premiers sont entoures d armatures

circulaires. Aux naissances,
les culees ont 10,41 m de

largeur et 6.70 m de hauteur.
En ce qui concerne les

fondations, les ardoises et quarzites
constituant le terrain sont ä nu;
il a donc suffit d'atteindre la

partie saine de la röche.
Materiaux: \iaducs d'aeces: culees extremes en moellons, fondations en beton

cyclopeen ä 150 kg, parois des piles en blocs de beton a 250 kg, remplissage
en beton ä 200 kg, arcs et poutres en beton ä 350 kg. Ouverture principale:
fondations en beton cyclopeen ä 200 kg, culees en beton ä 325 kg, are en beton
ä 400 kg et superstructure en beton ä 350 kg. Le tout au ciment portland
artificiel.

Le coüt total de l'ouvrage a ete estime ä 6,5 millions de pesetas.

^ ¦>-.

SR
4

5

Fig. 4.

Cintre dun are de 22 i
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11° — Calculs statiques.
a) Viaducs d'aeces. Les arcs circulaires ont un diametre theorique de 23,40 m.

Ils ont ete etudies en tenant compte d'une Variation de temperature de ± 20°,

y compris le retrait. Les efforts maxima, compte tenu des forces de freinage
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et du vent, se montent dans les naissances ä 46.5 kg cm2 pour la compression
du beton et ä 1010 kg cm2 pour la traction de Facier. Les contraintes de cisaillement

engendrees par les moments de torsion atteignent dans l'arc la valeur de

5 kg cm2. Dans le calcul des arcs on a tenu compte egalement de la flexion des

piles et de la deformation des arcs adjacents.

Les portiques qui constituent les tympans ont ete calcules d'une facon tres

approfondie, en tenant compte de toutes les influences.

b) Are prineipal. L'axe de la voüte est une parabole du quatrieme degre qui
s'adapte aussi bien que possible au funiculaire du poids mort. La surcharge intro-
duite dans le calcul est constituee des deux trains-type des prescriptions

' ¦tm

i ,*.¦'
-

**"• V

*%&¦

4Ü

Fig. 6.

Culee (cote Zamora) avec ses armatures; ä l'arrlereplan un p\16ne de la grue aerienne.

espagnoles, ce qui permet d'obtenir des efforts inferieurs ä la moitie de ceux
qui resultent des charges fixes.

Les efforts secondaires atteignent une importance extraordinaire dans ces

types d'arcs de grande portee. Pour le calcul, on a tenu compte des variations
de temperature, de la collaboration de l'arc et du tablier ainsi que du flambement
de l'arc. L'ouvrage etant tres etendu, on a admit que le vent pouvait agir sur
une partie du pont seulernent.

La methode de calcul du moment d inertie polaire des sections rectangulaires
massives et creuses (une alveole) a ete donnee par Mesnager et Föppl. Loren: et
Pigeaud ont etudie la section de forme quelconque mais n'ont obtenu que des

resultats approximatifs.
Dans le cas d'une section ä plusieurs alveoles, comme celle qui nous interesse,

on peut choisir differentes methodes:
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1° Supposer que la section est massive, etudier la repartition des efforts dans
cette section et reporter dans les tetes et les montants les tensions qui devraient
etre supportees par les parties creuses. Cette Solution est sure et simple mais
fournit des tensions trop elevees.

2° Supposer les montants centraux articules et considerer la section comme
n'ayant qu'une seule alveole. De cette facon on neglige une bonne partie de la

rigidite de la section.

3° Supposer que le moment de torsion se repartit entre les trois alveoles

en admettant que les trois sections auxiliaires aient le meme angle de giration.
C'est cette derniere methode que l'on a adoptee.

On a determine les lignes d'influence de toutes les reactions hyperstatiques
par la methode des charges virtuelles et de la superposition des efforts.

LV

1 flUp"' ..VsmJ

Pile-culee et partie de la superstructure destinee au montage du cintre
de l'arc prineipal.

Nous avons admis une Variation de temperature de - 15° C.
Dans le calcul des colonnes nous avons tenu compte des effets de freinage et

de demarrage. de linfluence de la deformation de 1 are, de la deformation des

colonnes, etc.
Les grands arcs doivent avoir des culees tres resistantes pour assurer leur

encastrement. Pour determiner l'elasticite de ces culees on a calcule les lignes
d'influence des deformations en assimilant l'arc ä une poutre d inertie variable

rigidement encastree. Ces lignes d'influence ont ete calculees par la methode
de Müller et l'on a trouve 0,0044 mm pour le deplacement de la section extreme
des culees. ce qui est tres faible.

IIP — Execution.
Le cube de beton necessaire ä la construction de cet ouvrage se monte

ä 32000 m3, ce qui represente 28000 m3 de pierres concassees et 15000 m3
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de sable. Les installations permettaient de produire en 8 heures 100 m3 de

pierres et 30 m3 de sable. Le chantier etait desservi par une grue aerienne sur
cable de 500 m de

longueur, supporte par deux
pylönes de bois de 28 m de

hauteur. Les vitesses de

deplacement du treuil sont
1 m/sec en elevation et
4 m/sec dans le sens
horizontal. Un moteur de 46 CV
actionne cette grue.

Le cintre projete est un
are en bois. II est constitue
de fermes de 3,50 m de
hauteur dont les membrures

sont en madriers de
23 X 7,5 cm. II prend
naissance sur des plates-formes
en encorbellement en beton
arme. Sur ces encorbellements

s'effectuera le reglage
du cintre ä l'aide de verins
hydrauliques.

Le montage du cintre se

fera au moyen d'un pont
suspendu constitue par trois
groupes de cäbles porteurs
(fig. 8). L'ensemble est con-
trevente par un reseau de
cäbles qui en assure la
stabilite (fig. 9). Les suspentes

sont des cäbles rigides
de 8,1 mm de diametre et les
cäbles porteurs, au nombre
de 15, sont reunis en trois
groupes de 5.

Le bois du cintre est

au maximum sollicite ä

3 78 kg/cm2 car on a adopte
un ordre de betonnage special.

Ce betonnage
comprend trois couronnes et
le betonnage de la premiere
se subdivise en deux etapes,
une de trois rouleaux et
l'autre de deux.
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538 IVb 14 C. Villalba Granda

Le decintrage et les corrections se feront ä l'aide de 36 verins hydrauliques
places ä la clef.

On a prevu 86 ausculteurs noyes dans la masse de beton. Cela permettra de
controler en tout temps la plus ou moins grande exactitude des calculs et des
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Fig. 9.

Reseau de cäbles assurant la stabilite du cintre.

hypotheses. L'ouvrage est situe dans une region ä climat rüde et sec; les
observations pourront fournir des resultats tres interessants sur le retrait et la
deformation lente, surtout si on les compare avec les resultats obtenus aux deux ponts
de Plougastel et de Traneberg, situes sur les cotes du Nord oü le climat est
humide et froid.
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