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V

Etude theorique et experimentale des details
des constructions metalliques, rivees ou soudees.

Theorie und Versuchsforschung der Einzelheiten
der Stahlbauwerke für genietete und für geschweißte

Konstruktionen.

Theory and research work on details for steel structures
of welded and riveted construction.
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V
Rapport General.

Generalreferat.

General Report.

L. Cambournac,
Ingenieur en Chef des Travaux et de la Surveillance ä la Compagnie

du Chemin de Fer du Nord, Paris.

Au titre de la question V il a ete presente 12 rapports.
On se propose dans ce qui suit d analyser sommairement chacun de ces

rapports et de degager au fur et ä mesure les propositions qui pourraient servir de
conclusions aux travaux du Congres.

Rapport du Dr. Grüning.
Pour la premiere fois dans un pont, sur le Rhin ä Crefeld, des joints ä oonlact

furent realises sur les pylönes, les couvre-joints et la rivure etant dimensionnes

pour une partie seulernent de la charge totale.
Cette disposition fut adoptee ä la suite de 2 series d'essais.
Dans la l"e serie, moitie des colonnes ne comportaient pas de joints, moitie

comportaient au milieu de la hauteur un joint avec couvre-joint representant
45 o o de la section de la colonne et 52 o/o de son moment d'inertie.

Dans la 2^me serie, moitie des barres etaient entieres, moitie etaient sciees au
milieu et simplement juxtaposees.

Les colonnes furent comprimees sur toute leur section soit suivant leur axe,
soit excentriquement.

Les essais montrerent que les colonnes avec Joint ä contact etaient capables de

supporter les memes charges que les colonnes sans joint (sauf une reduction de
10 o/o dans le cas de colonnes sciees chargees excentriquement).

M. Grüning conclut que l'on peut en toute securite realiser dans les colonnes
comprimees des joints ä contact ä couvre-joints partiels ä condition de tenir
compte des particularites de construction dans la fixation des dimensions des

couvre-joints. Ce mode de construction des joints peut etre etendu aux elements

comprimes des ponts.

Les indications du rapport de M. Grüning sont interessantes et la Suggestion
qu'il presente en dernier lieu au sujet de l'utilisation des joints ä contact dans
les pieces comprimees des constructions metalliques merite de retenir l'attention.

II resterait ä se rendre compte si, en pratique, les depenses necessaires pour
l'usinage des surfaces en contact ne compenseront pas et au-delä l'economie
realisee sur le poids et l'assemblage des couvre-joints.
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Rapport de M.Graf.
Ce rapport est consacre ä l'essai d'assemblages rives en acier Ac 52 soumia

ä des charges alternees (passant de la traction ä la compression) ou ä des

charges repetees de meme sens.

Ces essais ont montre:
1° — que les assemblages rives peuvent supporter en cas de sollicitations alternees

une amplitude de charge plus grande qu'en cas de tractions repetees (30 o/o).

2° — que le rapport des deux amphtudes ci-dessus va en diminuant quand la
pression sur le bord des trous augmente.

L'auteur appelle l'attention sur celles des deformations qui comportent une
partie permanente; ces deformations sont dues au jeu des rivets dans les trous
et ä la resistance des pieces au glissement; cette derniere est fonetion du
coefficient de frottement des surfaces en contact et de la force d'adherence resultant
du rivetage. La rupture s'est en general amorcee par le bord des trous de rivets
des rangees exterieures.

Ce qui frappe dans les interessants essais de M. Graf, c'est l'importance relative

des efforts appliques aux assemblages.
Bien qu'il s'agisse d'acier 52 kg dont la limite elastique peut aller de 35

ä 40 kg/mm2, on peut se demander si, dans la pratique, on aura jamais ä faire
travailler des assemblages avec des amplitudes de charges telles que celles qui
ont ete realisees dans les essais (entre —14 kg et +14 kg ou 0 et +20 kg). II
y aurait interet ä etudier experimentalement les assemblages sous des charges
moins elevees en cherchant notamment ä determiner, dans les diverses conditions

d'essai envisagees, celles de ces charges alternees ou repetees pour
lesquelles la resistance au glissement des assemblages est precisement atteinte
(periode des deformations non permanentes).

Rapport de M. Chwalla.
Dans ce rapport l'auteur etudie le gondolement des ämes dans les poutres

ä äme pleine.
II traite le cas d'une plaque rectangulaire appuyee sur ses 4 cotes sans

encastrement et sollicitee ä la flexion simple dans son plan. Dans le cas oü cette
plaque est munie d'un raidisseur horizontal place au x/4 de la hauteur en partant
du haut, il a constate que ce raidisseur s'appuie d'abord sur la plaque; puis la

rigidite du raidisseur croissant, la stabilite de la plaque est renforcee ä partir
du moment oü ce raidisseur n'est plus expose au flambage; si la rigidite du
raidisseur continue ä croitre la plaque peut prendre pour une meme charge
deux formes differentes: soit une 1/2 Ondulation longitudinale soit une serie de

petits gondolements de part et d'autre du raidisseur.

L'auteur trouve des resultats analogues pour des plaques rectangulaires
soumises ä la compression et au cisaillement.

II montre ensuite que l'etude approximative des plaques raidies se simplifie
par la consideration d'une «plaque de remplacement» prelevee fictivement dans

la partie comprimee et de hauteur moitie de la plaque etudiee.
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L'auteur conclut de ses experiences qu'on ne peut pas choisir les raidisseurs
horizontaux des plaques minces par la simple consideration de leur flambage
propre.

Le rapport qui vient d'etre tres brievement analyse apporte une tres interessante

contribution theorique au probleme du raidissement des poutres ä äme

pleine.
On ne peut qu'exprimer le voeu de voir faire dans des cas concrets l'application

des methodes de calcul indiquees par M. Chivalla, suivie de la constatation, par
des mensurations directes, des deformations reelles des ämes et de leurs raidisseurs.

Rapport de M.Ridet.
M. Ridet rend compte d'essais effectues en vue de mesurer les efforts secondaires

dans les montants et diagonales d'un pont-rail metallique ä une voie
ä treillis en N, tabher inferieur et contreventement superieur.

L'auteur compare les resultats enregistres aux efforts calcules suivant les

methodes Pigeaud et de Fontviolant.

Efforts principaux:
inferieurs de 28o/0 aux efforts calcules (soulagement des poutres principales

par les longerons du tablier).

Efforts secondaires:

1° dans les diagonales les efforts reels sont de l'ordre des efforts calcules:
2° dans les montants les efforts reels sont au moins le double des efforts

calcules.

Cette anomalie peut s'expliquer partiellement:

par une repartition inegale des charges dans la section du montant due au
mode d'attache sur les membrures.

par le voilement transversal des poutres.
par l'influence des goussets.

L'auteur tire de ces constatations les regles suivantes:

a) Eviter dans les poutres triangulees les elements verticaux.

b) Etudier les attaches des treillis, pour realiser une repartition uniforme des

efforts principaux.
c) Etudier l'influence des goussets.

Le rapport de M. Ridet apporte une contribution interessante ä l'etude
experimentale des ouvrages trianguies.

Avant d'adopter d'une maniere definitive la preference donnee ä la poutre en V

sur la poutre en N, il parait desirable que de nouvelles experimentations permettent

d'elucider plus completement la question de savoir pourquoi les efforts
secondaires mesures sur les montants cadrent moins bien avec les resultats des

calculs que ceux mesures sur les diagonales.
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Rapport de M. Krabbe.
Ce rapport etudie la poutre ä treillis rhomboidal (treillis double sans montants

verticaux).
On calcule generalement ces poutres en les considerant comme formees de

deux poutres ä treillis en V. De ses etudes anterieures dans lesquelles il a tenu
compte de la rigidite des membrures, les diagonales etant libres sur toute leur
longueur, l'auteur conclut que:

a) la rigidite des membrures est preponderante.
b) la poutre est stable sans montants verticaux; l'influence de ceux-ci etant

d'ailleurs toute locale.
c) il convient de limiter la hauteur des membrures pour eviter les contraintes

de flexion trop elevees.

Dans son nouveau rapport, l'auteur expose une methode complete de calcul
tenant compte, non seulernent de la rigidite des membrures, mais encore de la

rigidite des diagonales et des noeuds, et de l'inegalite des sections des membrures.
Par l'intermediaire d'une poutre munie de montants successivement encastres

puis articules il revient au cas de poutre envisage au debut de l'etude; il etablit
les lignes d'influence des deformations des membrures et diagonales el des

moments aux extremites des barres.
Malgre sa complexite initiale, le probleme se resoud en n'utilisant que 3 systemes

d'equations de la forme de Glapeyron.

Le rapport de M. Krabbe apporte une contribution theorique importante au
calcul des poutres ä treillis multiple sans montants verticaux.

On doit noter toutefois que l'auteur indique lui-meme que des methodes plus
simples permettent de calculer les poutres de oe type avec une « bonne approximation

».

On est conduit ä se demander, dans ces conditions, dans quels cas' il y a interet
pratiquement ä recourir ä la methode complete qu'il preconise.

C'est un point sur lequel les Ingenieurs aimeraient ä avoir des indications
complementaires.

Rapport de M. Campus.
L'auteur fait d'abord remarquer l'importance des noeuds dans la construction

des charpentes metalliques continues ä cadres etages.
II rappelle ses essais anterieurs sur divers modeles plans en tole d'oü il a deduit

que la meilleure forme de noeuds se compose de 2 goussets courbes, l'un au-
dessus, l'autre au-dessous de la poutre.

II a procede ä des essais sur des constructions rivees de ce type et a pu constater

que les noeuds courbes raccordes tangentiellement aux membrures et aux
montants soulagent les elements principaux de la construction, que la transmission
des efforts s'y effectue progressivement et que le maximum de contrainte est

voisin de Fenracinement du gousset sur la barre qui subit le plus grand moment
de flexion.

Des essais sur constructions soudees confirmerent ces constatations.
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L'auteur expose enfin les caracteres generaux des noeuds rigides et leur
methodes de calcul; il insiste sur le fait qu'il faut y adopter un coefficient de
securite plus eleve que dans le reste de la construction.

L'expose tres clair et tres documente de M. Campus conduit ä conclure qu'il
est recommandable d'utiliser, toutes les fois que des motifs de construction ou
d'architecture ne s'y opposent pas, le type de noeud qu'il preconise.

Rapport de M. Baker.

L'auteur appelle l'attention sur deux constatations faites au cours de recherches

experimentales entreprises en Angleterre par le Comite pour l'etude des

Charpentes Metalliques.
1° La premiere constatation vise la repartition dans un poteau et de part et

d'autre de l'attache, du moment de flexion transmis par une poutre. On admet

generalement que cette repartition est proportionnelle ä la «rigidite» des elements
de poteau; or dans des constructions industrielles on a constate, ä une exception
pres, que l'element inferieur recevait une portion de moments plus forte que
celle indiquee ci-dessus. Cette anomalie peut s'expliquer ainsi: l'assemblage etait
constitue par une console inferieure et une equerre superieure, la premiere suit
bien le mouvement d'extension tandis que la seconde butant contre le poteau
produit dans la poutre une compression axiale qui diminue le moment de flexion
dans relement de poteau superieur et l'augmente dans l'element inferieur.

Les memes observations furent faites sur une charpente metallique ä cadres

multiples avec poutres inegalement chargees.
2° La deuxieme constatation concerne les contraintes de torsion des poutres

en double T, elles sont dues dans les poutres ä l'excentricite de la charge et dans
les poteaux aux imperfections d'assemblage.

Pratiquement dans les constructions usuelles la resistance ä la torsion des
differents elements est süffisante mais on doit tenir compte de cette torsion lors-
qu'une poutre est chargee dissymetriquement.

Les points signales dans le rapport de M. Baker meritent d'autant mieux de

re tenir l'attention que les constructions sur lesquelles les constatations ont 6te*

faites paraissent etre de type courant et industriel.
II serait desirable que des essais analogues sur des charpentes comportant

d'autres types de noeuds permettent de s'assurer de leur caractere de generalite.

Rapport de M. Andrews.

L'auteur s'est propose de pousser jusquä rupture avec mesure des flechissements

les essais effectues anterieurement sur des cadres metalliques.
Ces essais ont porte:
sur une poutre simple en double T.
et sur des cadres constitues avec des poutres de meme section les montants

ayant des dimensions telles qu'ils devaient etre ä limite de resistance en meme
temps que les poutres.

35
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L'auteur communique les diagrammes et resultats de ces essais comparaüfs:
les cornieres d'assemblage de la poutre sur les montants ne se sont pas deformees
et la poutre a subi des sollicitations beaucoup plus fortes que les montants, ce
qui ne Concorde pas avec les h\po1hcses admises pour le calcul approximatif de
ce genre de construction.

II semble qu'il y aurait interet ä renouveler les essais sur modeles reduits en
faisant varier le mode d etablissement des noeuds. Cela permettrait sans doute
d aboutir ä des conclusions plus positives que celles resultant des essais dont
M. Andrews a rendu compte.

Rapport de MM. Bleich.
La theorie classique de la flexion des barres prismatiques est fondee sur

l'hypothese de la repartition lineaire des contraintes dans toute section
transversale et de l'absence d'effort longitudinal dans la torsion pure.

De nombreux travaux ont montre que cette hypothese est erronee dans le cas
de barres composees de parois minces.

Les auteurs se sont proposes d etablir une theorie generale de telles barres
ä section ouverte ou fermee. Leurs hypotheses sont les suivantes:

a) la forme geometrique de la barre se conserve, la section ne restant pas
plane mais chaque element suivant la loi de Navier.

b) on neglige les flexions perpendiculaires au plan des parois et les contraintes
de cisaillement provenant de la flexion.

L'egalite du travail des forces exterieures et interieures donne les equations
differentielles du probleme.

Les auteurs determinent le travail de deformation dans les barres ä composition
simple et ä composition multiple (cas general et applications) puis ils etablissent
les equations differentielles de la flexion et de la torsion. Ces equations mettent
en evidence l'existence d'un axe de torsion de la barre, cette torsion est nulle
quand la resultante des forces exterieures passe par le centre de torsion de la
section.

Les auteurs donnent ensuite des indications sur la determination des contraintes
de flexion et de torsion.

D'autre part ils traitent le probleme des equilibres instables:

a) flambage (barre chargee en bout),
b) basculement (barre dont la ligne moyenne se tord sous l'action de la

flexion).

Ils montrent que la resistance au flambage d'une barre formee de parois
minces est inferieure ä la charge calculee d'apres Euler, eile n'atteint cette valeur

que si la resistance ä la torsion est assez elevee. Dans le cas du basculement la

charge critique est maximum lorsque la force normale passe par le centre de

torsion de la section.

II ne peut etre question de discuter presentement l'importante contribution
apportee par les auteurs ä l'etude de la theorie de la flexion et de la torsion
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des barres en paroi mince. Mais on doit exprimer le voeu ainsi qu il a ete fait
precedemment pour les etudes theoriques de M. Chwalla et de M. Krabbe, qu'elle
soit l'objet d'applications pratiques et do verifications experimentales.

Rapport de M. Laffaille.
Le probleme de la couverture d'un batiment peut s'enoncer ainsi: etant donne

un volume et les actions exterieures connues qui s'exercent sur lui, construire
une enveloppe susceptible de le clore et de transmettre aux appuis les reactions

provenant des forces exterieures.
L'auteur a resolu la question par la construction d'une surface mince en tole.

II realisa tout d'abord des couvertures semi-autoportantes c'est-ä-dire constituees

par des toles courbes s'appuyant sur des fermes. A la suite d essais sur maqnettes
en carton il supprima les fermes porteuses mais en raidissant transversalement
la voüte: il obtint ainsi une toiture entierement autoportante.

L'auteur donne ensuite quelques exemples de couvertures realisees ou
susceptibles de l'etre en faisant remarquer que pour les grandes portees, il est
necessaire de tenir compte du flambage.

II fait ressortir la nouveaute et lesthetique de ces formes de couverture et,

apres avoir expose ses recherches theoriques et experimentales sur les raidisseurs,

il indique le principe des methodes susceptibles d'etre appliquees au calcul
des voütes en tole munies de raidisseurs.

Le rapport de M. Laffaille semble apporter des solutions tout ä fait originales
au probleme de la couverture des bätiments. II est d'ailleurs parfaitement
possible que cette Solution qui s'exprime par des formes entierement nouvelles,
constitue un enrichissement pour l'art de l'Architecture.

11 est encore trop tot pour se prononcer sur l'interet economique que presente
le nouveau mode de couverture envisage, compte tenu des frais de premier
etablissement et des frais d'entretien.

On doit exprimer le voeu que des realisations industrielles ulterieures elucident
rapidement la question.

Rapport de M.Fa va.

Pour couvrir le hall de la nom eile gare de Florence, on a utilise des poutres
ä äme pleine de 30 m de portee ä section en double T et dont l'axe est brise
en 2 points, les trongons extremes formant respectivement des angles de 135°
et 150° de part et d'autre du troncon median.

Les essais ont porte sur modeles en matiere transparente puis sur 2 poutres
en acier reduites au 1/5 puis sur les poutres en place.

L'epaisseur des semelles fut portee de 20 ä 30 mm aux coudes ä la suite des

essais prealables.

D'autre part on fit les constatations suivantes sur la construction finie:
1° Parties courantes des poutres: les contraintes suivent le long de l'äme une

loi sensiblement lineaire mais dans les ailes cette contrainte diminue dc la
face interne vers la face externe et du milieu aux extremites.

35*
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2° Zone des coudes: la contrainte maximum comporte un ecart de 250°/o par
rapport aux sections voisines; toutefois cette fatigue concorde avec le resultat

du calcul en tenant compte de la Variation ci-dessus des contraintes
dans les ailes.

Ces essais sont tout ä fait interessants et ont ete poursuivis avec beaucoup
de methode.

On ne peut que recommander une methode analogue dans l'etude des elements
de construction se repetant ä de nombreux exemplaires.

Rapport de M. Kolm.
L'auteur s'est propose de rechercher par des essais sur des ponts en service

dans quelle mesure une dalle en beton arme posee sur des poutres en acier
collabore ä la resistance de ces poutres.

Dans 7 ouvrages, pour des dalles de dimensions tres variables, on a constate

que l'influence de la dalle est plus grande que celle qui resulte de la collaboration
complete avec les poutres, cela peut s'expliquer par Fincertitude sur le coefficient
d'elasticite du beton et par l'influence du garde-corps.

Dans un 8*me ouvrage on constata le resultat inverse (decollement de la dalle).
Pour des ponts de grande largeur (superieure ä 9 m) la dalle n'intervient que

partiellement et dans les ponts ä poutres continues la dalle se fissure dans la

zone des moments negatifs, dans cette zone il est donc necessaire de calculer les

armatures en tenant compte de la collaboration de la dalle avec les poutres
en acier.

Les mensurations de l'ordre de celles dont il est rendu compte dans le present
rapport sont des plus utiles et on doit souhaiter qu'elles soient multipliees dans

tous les pays, de maniere ä tirer toute l'economie possible d'un type de pont
qui est devenu aujourd'hui absolument courant.
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Le developpement de la construction metallique montre par
la construction du grand outillage mobile des exploitations

de lignite.1

Entwicklung des Stahlbaues und seiner baulichen
Einzelheiten durch den Bau der fahrbaren Großgeräte

des Braunkohlenbergbaues.1

The Development of Steelwork Design and Details, shown in
Heavy Movable Plant for Lignite Mining.1

Dr. Ing. K. Beyer,
Professor an der Technischen Hochschule Dresden.

Dans les quelques minutes qui me sont accordees, je voudrais attirer votre
attention sur un domaine un peu special de la construction metallique en
Allemagne, domaine qui s'est developpe au cours de ces dernieres armees seulernent
mais qui possede cependant ime grande importance. Les exploitations de lignite

Ff\

:S

S \:\

Fisr. 1.

ont donne l'elan ä ce developpement. La lignite est exploitee en Allemagne ä ciel
ouvert et la couche ä evacuer peut atteindre 60 m. L'evacuation de la couche

1 Kxtrait d'une puhhcation plus detailiee <jui paraitra prochainement.
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qui recouvre la lignite se fait au moyen de grandes installations mobiles dont le

poids peut aller jusqu'a 5000 t et dont l'ossature metallique peut etre, ä bien
des points de vue, comparee ä celle des ponts mobiles. Le calcul de ces
installations ainsi que leur disposition constructive a conduit ä de nouveaux et nom-

svPl ?«h
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Fig. 2.

breux problemes theoriques et pratiques dont nous exposerons ici les grandes
lignes.

Les constructions metalliques servent ä draguer et ä charger (fig. 1) ou
a decharger les deblais (fig. 2). Elles servent aussi ä supporter les tapis roulants,
qui franchissent la fouille et qui transportent les dechets par le plus court chemin
(fig. 3). Elles sont soumises ä dc nombreuses forces exterieures dont les effets

*«HURi
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- Fi fil*

¦
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Fig. 3.

ne sont presque pas connus dans leur ordre de grandeur, elles se meuvent sur
des rails reposant directement sur le sol et sont continuellement cn mouvement.
II en resulte que l'inclinaison de l'ossature varie continuellement par rapport
ä l'horizontale.

On se trouve en presence d'un grand Systeme ä liaisons elastiques, soumis
ä des forces considerables et qui doit reposer sur de nombreux points articules
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dans tous les sens de teile sorte que les reactions d appuis soient toujours faibles
(fig. 4). Cette disposition est realisee par des biellettes ou des cylindres accouples
hydrauliquement. On obtient ainsi une chaine ä nombreux elements, de strueture

elastique et pouvant effectuer de grands deplacements relatifs. Le deplace-

1% ,VIi ti
==saLg

" Fig. 4.

ment vertical et horizontal des poinls d appui, arbitraire jusqu ä certaines
limites, necessite une disposition spatiale cinematiquement determinee, cine-
matiquement rigide dans toutes les positions apres la suppression de son degre
de liberte propre, determine par Favancement et possedant une mobilite appreciable.

De cette facon. tous les appuis et toutes les forces de liaison entre les

Gegengewichtsdusleger Dachverband MilfelFeldfrager
Bras du contrepoids Contreventement Poulre medtanQ
Counterweight arm

Baggerhausvorbau
Avanl-corps de la cabine

Girder in middle field Fronl of dredgerRoof braemg

Eimerleiter
Support des godets
Buckel räch\.j.

¦r „„^„-^ ..__¦.

PlanierstucA
Piece a planer
Levelltng piece

\

Fahrwerkstrjger bewegliche Seile
Poulre reticulee. cöte mobile
Track gmder on movable side Qberer Verband yahrwerkstrager. Feste Seite ^Unterer Verband

Entretoisement superieur Poutre reticulee, cöte Fixe Entretoisement inferieur
Upper bracing Track girder on fixed side lower bracing

Fig. 5.

On a laisse de cöte le verin et le pylone supportant la drague.

elements de la chaine sont determines pour une force quelconque; il en est de

meine des efforts internes independants des deplacements de la chenille ou des

roues qui se deplacent sur des rails. c'est-ä-dire. dans notre cas, en suivant des

courbes spatiales variables entre elles. Le contröle de la composition
statiquement determinee doit etre etendu d'une fagon parfaite pour chaque roue el

pour des forces exterieures quelconques.
Les elements de la chaine sont en treillis ou ä äme pleine et sont assembles

par des liaisons ä 2, 3 ou 4 barres au moyen de paliers ä collets. de coussinets
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spheriques ou de crapaudines ou sous forme de Joint de cardan. Les elements

portent l'installation mecanique et electrique, les coulisses, les commandes et
les plateformes des appareils pivolants; ils sont donc toujours des constructions
spatiales en treillis ou ä äme pleine resistant ä la flexion et ä la torsion.

Comme exemples, cilons le schema du treillis spatial d'un excavateur reposant
sur trois points (fig. 5) et la composition dc la superstructure d'un pont de

Fig. 6.

transport pour travaux de deblaiement (fig. 6). Suivant un brevet des
«Mitteldeutschen Stahlwerke», Taxe de la poutre peut varier jusquä 45° par rapport
ä la direction de deplacement.

Dans toutes ces constructions, l'ingenieur est oblige de resoudre de
nombreux problemes spatiaux de la statique, inconnus des autres ingenieurs. Pour

ce faire, il doit retourner aux principes
de la mecanique et de la theorie de

l'elasticite, en developper les methodes

pour ses besoins ou controler l'admis-
sibilite de calculs approximatifs par des

investigations exactes ä l'aide de la
statique des plaques, des voiles et des

disques.

Dans bien des cas, le probleme consiste

ä calculer des systemes spatiaux
isostatiques ou hyperstatiques pour une
force quelconque (fig. 7) et ä etudier
des surfaces portantes pour l'appui de

la partie superieure pivotante, destinees
ä repartir sur une grande longueur des

rails les forces relativement concentrees
transmises par la partie superieure. A cet

effet, on se sert d'ossatures resistant
ä la flexion et ä la torsion et reposant
sur trois points. La transmission des

forces est hydraulique lorsque la

surcharge est grande. Les poutres ä äme pleine qui s'entrecroisent 4 fois sont
fermees en haut et en bas par des töles destinees ä leur donner une resistance

süffisante ä la torsion.
Le sysleme portant peut aussi se composer de un ou deux cylindres circulaires

Wa%
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Draufsicht
Vue en plan
Elevahon

concentriques dont les membrures sont raidies par des disques horizontaux.
Les reactions d'appui sont transmises ä ces anneaux soit directement soit en
liaison avec de longs bras ä parois doubles (fig. 8). Le rail circulaire se trouve
sur la poutre exterieure alors que toutes
les autres parties de la construction ne
servent en general qu'ä supporter les

efforts de cisaillement. On peut modifier

le Systeme en plan et en coupe
suivant la fig. 9 afin de simplifier la

transmission des forces ou encore afin
de reduire le coüt de l'ouvrage. Les
tensions et les deplacements de cette
ossature elastique ne peuvent pas etre
determines au moyen des regles simples
de la resistance des materiaux; il faut
utiliser des methodes plus generales de

la theorie de l'elasticite pour obtenir
un apergu pratique de la transmission
des efforts et pour. developper des

principes utilisables pour la
construction.

La construction du grand outillage
des exploitations de lignite exige la

connaissance de la transmission spatiale des forces qui n'est en general pas
necessaire dans la construction des ponts et charpentes. La Solution constructive

et mecanique de ces problemes a ete trouvee par la «Maschinenfabrik

a-a

n

Vis

^ X

©
Fig. 9.

Magdeburg-Buckau», la « Lübecker Maschinenbau-Gesellschaft», les «

Mitteldeutschen Stahlwerke» et la «Baggerbauabteilung der Friedrich Krupp A.-G.
Essen».
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Methode de calcul semi-experimentale d'un ouvrage

classique.

Halb*experimentelle Berechnungsmethode eines grundlegenden
Bauwerktypus.

Semi-Experimental Method of Designing a Typical Strueture.

R. Pascal,
Ingenieur conseil, Paris.

Nous nous proposons de decrire une methode de calcul semi-experimentale que
nous avons utilisee dans l'etude de deux ponts metalliques, Fun de 67 metres
de portee et Fautre de 82 metres de portee. Ces deux ouvrages franchissent la
Seine entre Neuilly et Courbevoie, ils ont 35 metres de largeur et sont separes
par deux culees massives reunies entre elles gräce ä une voüte en beton arme de
32 metres d'ouverture. La largeur des tabliers est de 35 metres, celle de la voüte
centrale et des culees correspondantes est d'environ 70 metres. L'ensemble est
actuellement en construction ä l'emplacement du celebre pont construit par
Perronet sous le regne de Louis XV.

La fig. 1 donne Failure schematique de Fensemble.

n^^HH^^saf ij^a^^^^^^Sf tÄ _ ^ Retenue normale das eaux
Normal water level

fuss-Sohle
Fond de la rivtire
River bottom

2S\24
^2iPLL±W&-. _ SIX. --£»&. J2ä>_ JM&- OMP.

,r :

Island II

fti muH
'

r-r*—"H-* -t
«5>OJ

«B

Insel

Island

Fig. 1.

Les deux ouvrages metalliques sont du meine type.
Chacun des arcs, qui sont au nombre de 12, est articule ä ses deux extremites,

et il est solidaire, des naissances jusqu'au quart ä partir de la clef, d'un portique



Methode de calcul semi-experimentale d'un ouvrage classique 555

forme par des longerons et des montants; les uns et les autres d'inertie beaucoup

plus faible que celle de Farc.
Transversalement les fermes ainsi constituees sont entretoisees en bas par des

butons et en haut par des traverses; les uns et les autres constituant une poutre
ä arcades dont les montants sont egalement les montants des fermes.

Dans la partie centrale, c'est-ä-dire au voisinage de la clef, les butons seuls
subsistent.

La section des arcs, celle des montants et celle des butons sont des sections

rectangulaires creuses convenablement raidies. Les sections des traverses et des

longerons affectent une forme de double te.
L'ensemble est prevu en acier 54. Tous les assemblages en sont soudes.
Les appareils d'appui sont en acier coule, le tablier est realise par des dalles

en beton arme.
Cet ouvrage est construit par les entreprises Leon Ballot pour la magonnerie et

les fondations et par Fentreprise Baudet, Donon et Roussel pour la construction
metallique.

Les travaux destines au departement de la Seine se trouvent sous la haute
Direction de M. Lemillant, Ingenieur en Chef des Ponts et Chaussees et sous la

Direction effective de M. Louis Alexandre Levy, Ingenieur des Ponts et Chaussees

assiste de M. Kienert, Ingenieur T.P.E.

Mode de calcul utilise.
L'ensemble de chaque ouvrage constitue un complexe gräce ä Fassociation des

fermes et des entretoises. Nous allons d'abord indiquer la marehe suivie pour
le calcul des fermes et ensuite celle que nous avons adoptee pour l'etude des

entretoises.

1° — Calcul des fermes.
Les ouvrages ä considerer sont d'un type tres repandu en raison des exigences

d'encombrement qui obligent ä realiser ä la clef une hauteur tres reduite; l'oeil
est d'ailleurs habitue ä leur esthetique. Pour ce qui nous concerne Farc dans sa

partie centrale presentait une inertie croissante ä partir de la clef jusqu'au
premier cadre. Celui-ci pouvait etre considere comme encastre par son longeron
dans la surepaisseur de Farc.

De nombreux ouvrages analogues ont ete etudies en supposant les portiques
completement articules et simplement tenus ä l'une de leurs extremites.

L'Administration des Ponts et Chaussees avait demande specialement aux
Constructeurs de considerer chaque ferme comme un monolithe absolu: par
ailleurs des precautions speciales devaient etre prises pour que le hourdis n'inter-
vienne pas dans les calculs de resistance.

Apres une tentative infruetueuse, nous avons renonce en raison des compli-
cations exceptionnelles ä l'etude complete de continuite qui conduisait ä des

calculs inextricables malgre la simplicite de la methode.
Nous inspirant des travaux de M. Rieckhof et de l'appareil metallique connu

sous le nom de NU. PU. BEST., nous avons demande aux Constructeurs d'etablir
une maquette metallique ä l'echelle 1 25eme et dont les elements avaient des

inerties proportionnelles aux sections prevues ä Favant-projet. L'emploi de
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l'appareil de courbure de M. Rieckhof nous a permis de determiner les points
de moment nul, reels ou virtuels pour les pieces de faible inertie. Nous ne l'avons

pas utilise pour les arcs pour des raisons evidentes.1
En placant une charge quelconque en chacun des noeuds de la ferme, nous

avons pu obtenir la ligne d'influence de l'effort tranchant du premier montant
cote gauche. II nous a suffi ensuite de proceder au calcul des cadres extremes

pour lever une double indetermination hyperstatique.
La fig. 2 donne l'allure de la ligne d'influence ainsi obtenue. La fig. 2 a

indique la courbe d'influence des poussees secondaires.

Einftuss/ime der Querkraft
des ersten Pfostens von links
Ligne d'influence de Ieffort tranchant
du Ier montant de gauche
Influence line of shear force
at 1* vertical from left

a) Eihflusslinie des Nebenschubes -Ligne dinfluence dela poussee secondaire -Influence line of secondary thrust

Zusatzschub-
cxcess

Gegenschub
Contre poussee - Counter thrust

tf Systemskizze - Schema de l'ouvrage - Diagram of the strueture

»
67.00m

Fig. 2.

Nous avions au prealable fait l'etude de l'arc suppose isole en determinant la

ligne d'influence de la poussee:
1° — sous l'action d'une charge verticale unite,
2° — sous l'action d'un effort horizontal unite,
3° — sous l'action d'un moment unite.

Les calculs avaient ete conduits en tenant compte de la Variation de l'inertie
dans la partie centrale.

De la ligne d'influence precedemment indiquee et faisant l'objet de la fig. 2,

nous avons pu deduire les tableaux d'influence concernant tous les efforts dans

toutes les sections de l'ouvrage presentant des soudures. Une etude speciale
concernant Feffet des variations thermiques a ete conduite simultanement.

Les Ingenieurs de la maison Baudet, Donon et Roussel nous ont fait observer

l'avantage important que nous avions en remplacant les assemblages de la

maquette primitivement realises par des elements cylindriques au moyen de

pieces ayant la hauteur des arcs d'une part, et celle des longerons d'autre part.

1 Cette methode ne peut etre legitimement employee qu'apres avoir eu le soin d'elimineir
les phenomenes de flambement, ce que l'on peut faire assez facilement.
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II suffit de comparer la maquette au plan de l'ouvrage pour se convaincre de

l'utilite de cette remarque.
Lne verification d'un trongon du modele en lumiere polarisee nous a permis

de nous rendre compte de son importance.
Elle nous a fourni en meine temps une justification interessante de la methoae

employee.
Le calcul des deformations nous a prouve que les fleches verticales et

horizontales de la ferme monolithe etaient plus faibles que celles d'un ouvrage
comportant des portiques articules.

Fig. 3.

1 Charge quelconque verticale.
2 Effort tranchant \ du montant gauche extreme.
3 Encastrement parfail du dernier longeron cote clc.
4 Angle indeformable.
5 Kuban de hauteur variable (Variation de l'inertie).
6 Plot.

La fig. 3 represente une Photographie partielle de l'une des maquettes
employees. Des precautions speciales nous ont permis d'eliminer les efforts de frottement

causes par le poids de l'appareil dispose horizontalement; nous avons pu
verifier par ailleurs que l'augmentation d inertie provenant de l'epaisseur des

assemblages n'avait pratiquement aucune importance en ce qui concerne la valeur
des resultats obtenus.

La courbe 2 ä laquelle est adjointe la courbe 2a qui represente la ligne d

influence des poussees secondaires a ete tracee en comparant les resultats obtenus
dans le calcul du premier cadre gauche cote clef avec ceux que nous a donnes
le calcul du premier cadre droite cöte clef; ces deux calculs se contrölant l'un
lautre. On a pu ainsi obtenir et delimiter une region de passage de la courbe
suffisamment precise. La courbe 2a ete tracee en meine temps que la courbe 2.

2° — Calcul des entretoises et du complexe.

En exprimant l'egalite des deformations pour chacun des noeuds formees par
l'intersection des fermes et des entretoises on obtient un Systeme de 228 equa-
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tions ä 228 inconnues qui peut d'ailleurs se simplifier assez considerablement,
mais en restant absolument inabordable. Ce Systeme d'equations, si nous pouvions
le resoudre. nous donnerait pour chacun des cas de chaige envisage la repartition
des efforts dans les fermes et dans les entretoises.

Ce que nous ne pouvions songer ä obtenir du calcul nous l'avons demande
ä l'experience. La maison Haudet. Donon et Roussel a fait construire ä notre
demande une maquette au l/25e du complexe ä etudier, dans lequel le rapport
des inerties transversales et polaires a ete respecte dans la mesure des facilites
d'echantillonnage. ('Xoir fig. 4.) En meme temps nous avons pu disposer d'une

22.

%

Fig. i.
-Modele a 3 dimensions. mesure des fleches \eriicalc

maquette constituee par deux arcs identiques aux autres et relies par des butons
et des traverses egalement identiques. Ces deux arcs temoins sont visibles sur la

fig. 5.
JNous avons applique ä un grand nombre de noeuds une charge de 20 kg et

nous avons releve les deformations verticales des differents noeuds; nous avons
constate que les deformations horizontales etaient beaucoup plus faibles.

L'etude des elastiques des differentes entretoises avant ete faite, nous avons
realise tut Systeme d'assujettissement en procedanl de la fagon suivante:

Chacune des entretoises simples ou composees a ete remplacee par une
maquette plane analogue ä celle qui nous a servi pour les fermes et sur laquelle
nous avons fait des determinations de courbures et de points de moment nul.

Les resultats obtenus n'ont pas ete aussi precis que ce que nous avions trouve

pour les fermes. Toutefois nous avons pu calculer avec une approximation a pea
pres süffisante les efforts realises dans les longerons. les montants et les butons
des entretoises. Chacune des sections etudiees a fait l'objet d'un tableau d
influence. En comparant tous ces tableaux nous avons pu remarquer tres nettement

que la surcharge en damier teile que l'indique la fig. 6 etait tres sensiblement
la plus defavorable, et cela pour chacune des sections envisagees.

II convient dc remarquer en passant que les entretoises ne travaillent pas sous
l'action de la charge morte en raison du fait que le poids des trottoirs est presque
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egal ä celui des chaussees. Elles ne travaillent pas non plus sous l'action de

surcharges alignees sur toute la largeur de l'ouvrage.
L'etude entiere du complexe necessiterait egalement l'etude par une methode

d'assujettissement absolument analogue- ä la precedente des fermes de l'ouvrage
sous l'action de la surcharge en damier; mais il ne s agirait lä que d'une simple
verification. En Consultant la fig. (i qui donne la comparaison entrj les elastiques

»r*
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Fig. 5.

En bordure on remarque les 2 arcs temoins jumele
En bas la planchette de reperage.

de la ferme temoin et de chacune des fermes n" 4, 5 et 6 soumises ä des charges
identiques, on constate une tres grande difference de deformations verticales

pouvant, atteindre 60 ä 70 <»o, ce qui indique a priori que les ell'orts correspondants

dans les fermes sont notablement reduits du fait de la presence des

entretoises.
On pouvait d'ailleurs s'attendre ä ce resultat en reflechissant ä la facon dont

se comporte une dalle en beton arme reposant sur deux cötes et pourvue d'aeiers
de repartition.

En resume, nous voyons par cet exemple que l'on peut arriver ä etudier un
ouvrage en demandant ä l'experience ce que le calcul ne pourrait fournir qu'au
prix d'efforts disproportionlies avec les resultats ä atteindre. L'essentiel est
d'eviter l'enipirisme et la securite douteuse qui s'y rattache. II reste bien entendu

que le calcul doit suivre point par point l'etude experimentale. Cette methode
d utilisation de maquettes planes et ä trois dimensions peut etre appliquee pour
l'etude de tres nombreuses structures ä deux ou ä trois dimensions, comportant

- Nous disons qu'ü y a assujellisseinent imparfait lorsque les assemblages sont simplement
situes aux emplacements indiques par la maquette a Irois dimensions et qu'il y a assujetlissenient
parfait lorsqu'en outre les oricntations des assemblages sont les meines. Nous avons pu nous
convaincre dans la limite de nos essais que la difference entre les deux assujettissements n'etait

pas negligcable, mais qu'elle etait generalement peu importante.
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des triangulations ou un ensemble quelconque de portiques; eile permet par
exemple d'aborder avec facilite l'etude des efforts secondaires dans les charpentes
triangulees.3

_
Bogen-Are-Ären 4

^wOr, ^i>
ftnze/bogen
Are Isole
Isoiah?dar<

N
V ßogen-Arc-ArchJ^
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cinzelbogen
Are isole
Isolated arch

Bogen - Are - Arch 6
ße/la

Cha,
Load -üiaz -Loadng -Charge

Bogen Belastungs-Schema
Are Schema de surcharge
Arch Diagram oFsuper-foad

Bezugsbogen-Arc temoin-Controlarch
Belastung qr i t m I i I l l l i il

Charge q2 11 i i i i i i i i m » m m mi

Load q,+qz

Fig. 6.

Comparaison des deformations verticales
de l'arc temoin et des arcs associes 4, 4',
W et 6' soumis au\ memes sollicitations

exterieures.

Les verifications en lumiere polarisee nous ont permis de constater un aecord
satisfaisant meme pour des pieces assez courtes et une conformite rigoureuse
pour les pieces allongees.4

3 Nous venons de faire l'etude complete dun grand ouvrage sur le Niger et nous avons pu
verifier que, seule la methode experimentale pouvait donner des resultats satisfaisants pour
l'etude des tensions dans les barres surabondantes et pour celle des efforts secondaires.

4 A la suite des difficultes d'ordre economique rencontrees en France, presque tous les gros
ouvrages ont ete r6silies; notamiment le pont de Neuilly, qui a ete confie par 1'Administration
ä un nouvel adjudicataire. Celui-ci a modifie le projet initial en sorte que les calculs que nous
avons entrepris ne presentent d'interet que par l'utilisation d'une nouvelle methode de calcul,
d'ailleurs tres generale.
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Essais sur poutres laminees renforcees par soudage.

Versuche mit durch Schweißung verstärkten Walzträgern.

Experiments on Rolled Sections Strengthened by Welding.

Dr. Ing. St. Bryia,
Professeur ä l'Ecole Polytechnique de Varsovie, et

Dr. Ing. A. Chmielowiec,
Professeur-adjoint ä l'Ecole Polytechnique, Lwöw.

Les poutrelles essayees avaient une hauteur de 30 cm et une portee de 2,00 in.
Elles furent soumises ä une charge concentree, appliquee au milieu de la poutre.
Les types suivants furent etudies (fig. 1 et 2):

«nß75r* 1,00- -100-

PN30

2.00
2,30 -

h'0.30

— i-

,140x8

140x8

PN 30

,,_x 140x8'

r
yl40x8 \ ^150x8 1-600

PN 30

1—z
150x8' "140x8 l'2300*

\*
J40x8

y 145x16 l'BOO

\ /J40x8

145x16' 1d*°x81'850

Fig. 1.

Type aa: profile normal 30.

Type a: profile normal 30 renforce par une semelle de 140 • 8.

Type b type a renforce par une semelle de 150 • 8 sur une longueur de 60 cm
au milieu de la portee.

36
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Type d:
Type e:

140x8 150x8 140.7x8 145x16

PA/30

M

PN30 P/130 Fig. 2.

150x8 Mx8 145x16

16 Fig. :*.

Type c type b ä la seule difference qu'au lieu de 2 semelles de 8 mm d'epais¬
seur chacune on a, au milieu, une seule semelle de 145 • 16 (fig. 3).

Tous ces types etaient soit sans raidisseurs (groupe I), soit avec
raidisseurs soudes (groupe II) (fig. 4). Au groupe II se rattachent deux

types de poutres ä äme pleine a section composee, h 30 cm (fig 5

et 6).
avec semelles rivees.

avec semelles soudees.

Le tableau I donne le poids des poutres etudiees (colonne 5) et les charges
supportees par les poutres, c'est-ä-dire les charges de rupture R (colonne 4).
Dans certains cas nous avons fait plusieurs essais sur des poutres du meme type
et du meme groupe, R est alors la moyenne arithmetique des resultats des

differents essais. A la
6° colonne du tableau I
nous donnons la charge
de rupture par unite de

poids ou charge specifique
de rupture: r R : G.
C'est sur la base du
tableau I que nous avons
calcule les tableaux II, III
et IV qui indiquent les ac-
croissements de la charge
absolue et de la charge
specifique de rupture d'un
type de poutre par rapport
ä un autre. L'addition
d'une semelle augmente
beaucoup plus la charge
absolue que la charge
specifique de rupture et cette
augmentation est plus forte
dans le groupe II que
dans le groupe I. Laddi-
tion d'une courte semelle

(type b) est au contraire
beaucoup plus avantageuse

pour le groupe I. Le

type c est le plus
economique, il fournit des

valeurs de R et de r de
10 O/o plus grandes
environ, quel que soit le

groupe considere. Le
soudage d'une semelle ä une

poutrelle est particulierement avantageux lorsqu'on desire augmenter la resistance
de la poutrelle sans trop en augmenter la hauteur.

-tJpf5\
I

-100- ± .I00_ _^?/5U—

PN 30 Fig. 4.

-200-
-230-

160,10

4^75.73,10 l 65,65, 9300mW

65.10 [150

^TlöOtlO
-*-f50—

140m 10

ar^75m7S*10
_L65.65,9
65,10 ff50

300m 10

JL
140,10

—150~*

Fig. 6.
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tableau I.

563

1 2

type

3 4 5 6

groupe
Nombre

des essais
R

en t
G
kg r R : G

I aa 1 39,9 124,75 320

Poutres a 3 54,7 165,25 330

sans raidisseurs b 1 62,5 17fS,55 354

c 1 68,5 176,55 388

II aa 3 48,4 133,58 362

Poutres a 9 71,3 174.08 409

avec raidisseurs b 2 76,75 185,38 414

c 1 84,5 185,38 455
d 2 79,0 256,6 308

e 2 74,9 242,2 309

tableau II. tableau III. tableau IV.

groupe I II

Ra —Raa 37,2 °/o 47,4 °/o

Rb—Ra 14,25 „ 7,65 „
Rc—Ra 25,3 „ 18,5 „
Rc-Rb 9,6 „ 10,0

groupe I II

ra —raa 3,12°/o 13,0°/o

rb—ra 7,3 „ 1,5 „
rc—ra 17,5 „ 11,2,,

rc—rb 9,6 „ 9,9 „
rb —raa 10,6 „ 14,4 „
rc —raa 21,2 „ 26 „

groupe I II

raa —re 2,8°/o 17 0A>

rft—re 5,4 „ 32,4 „
rb —re 11,5,, 34 „
rc—re 20,2 „ 47 „

Les deux types d et e ont presque la meme valeur du point de vue economique:
r 308 et 309. Cette valeur est un peu inferieure ä celle obtenue pour les

poutrelles laminees. II ressort du tableau IV que les poutrelles sans raidisseurs
sont de 2,8 ä 20 o/o plus economiques que les poutres ä section composee munies
de raidisseurs. Quant aux poutrelles laminees, munies de raidisseurs, leur superiorite

economique va de 17 ä 47o/0. II faut en outre tenir compte de la main-
d'oeuvre qui est beaucoup plus importante pour les poutres ä section composee
que pour les autres. Dans les constructions rivees on prefere souvent les poutres
composees aux profiles de laminage (par exemple pour les longerons et les pieces
de pont) car il est difficile d'assembler entre elles par rivure les poutrelles
laminees (assemblage des longerons aux pieces de pont). Cette difficulte disparait
dans les constructions soudees. Dans ces dernieres il est donc tout indique de

preferer les poutrelles laminees, renforcees ou non, aux poutres ä section

composee: l'execution en est simplifiee, le poids reduit et la resistance accrue. C'est
lä un des grands avantages des constructions soudees sur les constructions rivees.

Au moment de la rupture de la poutre, la tension

M M
Ö=J'V W

36*
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devrait atteindre une valeur egale ä la resistance de l'acier ä la rupture si la
destruction de la poutre provenait de la flexion et si l'acier suivait exactement
la loi de Hooke. Par suite de l'existence du palier, le moment flechissant M et la

charge de rupture augmentent de pres de 15 o/o dans les poutres ä section en
double te; nous aurons

M ?^ 1,15W.ö

pour

ou
RL R

"4-1,15 W B

200 cm, B: U5W
50 cm

"

tableau V.

Le tableau V donne les tensions ö calculees suivant les formules ci-dessus. Si
le materiau etait parfaitement homogene, si les poutres etaient toutes
monolithiques et si toutes avaient peri par flexion, les ö du tableau V seraient tous

egaux ä la limite d'ecoulement
du metal. Dans les poutres
monolithiques du type aa et dans
les poutres quasi-monolithiques
du type a, le materiau est mieux
utilise que dans les poutres
composees de plusieurs elements

comme le sont les poutres
des types d, e, b et c. C'est la
raison pour laquelle ces
dernieres ont donne des resultats
inferieurs ä ceux fournis par
les autres poutres. Dans le

type b, la section dangereuse ne se trouve pas necessairement au centre de la

poutre. Elle se trouve probablement ä 250 mm du centre, lä oü la seconde semelle
n'est pas encore agissante. Les valeurs obtenues aves les poutres sans raidisseurs
sont beaucoup moins grandes que celles obtenues avec les poutres munies de
raidisseurs (groupe II). On peut en conclure que les poutres sans raidisseurs
n'ont pas peri par flexion. C'est l'ecrasement de l'äme qui a provoque la destruction

de ces poutres. La charge concentree, appliquee sur l'aile superieure de la

poutrelle, engendre des contraintes transversales, c'est-ä-dire une compression
verticale au droit de la charge. Ces contraintes sont maxima dans la partie
superieure de la poutre, juste au-dessous de l'aile. Lorsque ces contraintes
depassent la limite d'ecoulement, läme subit un ecrasement. Pour calculer les

contraintes transversales öz, le professeur M. T. Huber1 considere l'aile comprimee
comme une poutre reposant sur une base elastique. L etant le moment d'inertie
de cette poutre, h± la hauteur et b l'epaisseur de l'äme de la poutrelle, on obtient:

W
cm1

B

cm2

ö kg/mm1*

type gro
I

upe

II

aa 653 15,07 26,4 32

a 958 22,05 24,8 32,4
b 1292 29,80 21 25,8
c 1292 29,80 23 28,4
d 1246 28,68 27,6
e 1154 26,50 28,2

Cl,.-
Ra
2b' a

0,4 b

1 Prof. M. T. Huber: Etude des poutres en double te. Comptes-rendus des seances de la
Societe Polytechnique de Varso\ie, 1923.
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Pour tenir compte de la liaison rigide entre l'äme et l'aile, il faut reduire la

contrainte transversale de 8 o/o (par analogie avec la charge uniformement
repartie). Dans une poutrelle PN 30, b 1,08 cm, h1 26 cm et l'on a:

Oz
R

A 6,55yis.

Le tableau VI donne les valeurs de tfz calculees suivant ces formules. Elles sont
beaucoup plus grandes que les tensions ö, resultant de la flexion, dans les poutres
sans raidisseurs (tableau V, groupe I), ce qui prouve que ce sont ces tensions
transversales qui ont cause la rupture des poutres sans raidisseurs.

tableau VI.

Poutres sans raidisseurs.

type cm*

A

cnr'
öz

kg'mnr

aa 5,05 9,85 40,50
a 16,57 13,26 41,28
b 39 16.40 38,10
c 39 16,40 41,80

tableau VII.

Poutres avec raidisseurs.

type
1,59 A

cm- kg/mm2

aa 15,70 32,5

a i 21,14 33,8
b 26,0 29,55

c 26,0 32,75

II peut paraitre etonnant que les valeurs öz depassent la limite d'ecoulement.
Nous l'expliquons par le fait que les essais n'ont pas ete interrompus au moment
precis oü la tension öz atteignait la limite d'ecoulement; la charge a encore ete

augmentee et, par suite des deformations, eile s'est repartie sur une bände assez

large, diminuant ainsi les tensions au point milieu.

En admettant que les raidisseurs places au droit de la force R repartissent
egalement la charge dans les deux membrures, on obtient des tensions
transversales de 1,59 fois plus faibles.2 Donc

_ R
°z ~ ]Ü59X'

Le tableau VII indique les tensions, calculees d'apres cette formule, dans les

poutres avec raidisseurs. Ici egalement, les valeurs sont plus grandes que celles du
tableau V groupe II. Les differences ne sont cependant pas assez grandes pour
exclure la possibilite de rupture des poutres par flexion. On le voit sur les figures.
La membrure inferieure de la poutre sans raidisseurs (fig. 7) est intacte (les
tensions verticales sont ici egales ä zero). La membrure superieure s'est pliee, ainsi

que l'äme. Dans les poutres avec raidisseurs (fig. 8, 9 et 10) les deux membrures
ont ete distinctement pliees au droit du point d'application de la charge concentree,
ce qui prouve que les tensions dues ä la flexion ont egalement contribue ä la destruction

des poutres. Dans le cas des fig. 8 et 9, la semelle de la membrure superieure
s'est ondulee et, dans le cas de la fig. 8, les cordons de soudure ont ete arraches.

2 Bryia: Influence des raidisseurs dame soudes aux poutrelles, sur lour resistance. Annales
de l'Academie des Sciences Techniques, Varsovie, 1935, I, p. 152.



566 V 3 St. Bryia et A. Chinielovviec

C'est l'effet des tensions transversales mais c'est aussi le flambage de la semelle

comprimee qui, entre les cordons de soudure, peut flamber. Voilä pourquoi les
semelles ne se sont pas pliees dans une poutre avec cordons Continus (fig. 10).

Fig. 7.

D

Fier. 8.

Fig. 9.

Fig. 10.

Conclusions.

L'addition d'une semelle ä une poutrelle augmente sa charge de rupture R
(tableau I). La charge specifique de rupture (par kg de poutre), r R : G,

augmente dans une proportion plus faible. Les poutres ä section composee sont
inferieures aux poutrelles laminees, renforcees ou non par des semelles. Une
semelle epaisse est preferable ä deux semelles de moindre epaisseur. Dans les

poutres sans raidisseurs ce sont les compressions verticales au-dessous du point
d'application de la charge concentree et non pas les tensions dues ä la flexion
qui ont provoque la destruction des poutres par ecrasement de Täme (voir les
tableau V et VI et la fig. 7). Dains les poutres munies de raidisseurs, les
tensions dues ä la flexion ont contribue ä la destruction des poutres (voir les

tableaux V et VII et les fig. 8, 9 et 10).
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Determination des trajectoires des contraintes principales dans

les constructions rivees et soudees.

Darstellung der Hauptspannungslinien an genieteten
und geschweißten Konstruktionen.

The Determination of Lines of Principal Stress in Riveted
and Welded Structures.

Dr. Ing. e.h. H. Kayser,
Professor an der Technischen Hochschule, Vorstand des Ingenieurlaboratoriums

der Techn. Hochschule Darmstadt.

Le developpement des constructions, l'augmentation de la portee des ponts et
l'utilisation plus poussee des materiaux avec une securite cependant süffisante
exigent un calcul statique qui tienne aussi exactement compte que possible des

contraintes effectives dans l'ouvrage. Jusquä present on a introduit dans le calcul
des simplifications importantes. L'etat de tension suivant un axe, tres simple au
point de vue mathematique, formait la base de toutes les investigations statiques.
Cette hypothese n'est satisfaite que dans des cas tres rares; en general on se

trouve en presence d'etats de tension suivant deux ou trois axes. Dans les sections
situees dans des joints ou des assemblages, dans les angles des cadres et les

elements du meme genre il est necessaire d'admettre, dans la construction
metallique, au moins, un etat de tension suivant deux axes si l'on veut tenir
compte avec exactitude des efforts normaux et de cisaillement.

La determination mathematique des efforts, basee sur cette hypothese, est com-
pliquee par suite du grand nombre de conditions aux appuis. Dans la plupart
des cas, cette methode ne permet pas d'obtenir une concordance satisfaisante entre
les contraintes calculees et les efforts reels, tout specialement lorsque l'on ne se

trouve pas en presence de champs simples de tension. C'est pourquoi il nous est

paru tres utile de determiner par des essais les champs de tension et la grandeur
des efforts dans certaines sections specialement interessantes. La connaissance exacte
de la direction et de la grandeur de la contrainte permettra vraisemblablement de

developper pour un grand nombre de cas pratiques des methodes de calcul simples,
d'une exactitude süffisante et dont les resultats concordent bien avec la pratique.

Differentes methodes permettent d'executer des essais pour la determination
des efforts dans un etat de tension suivant deux axes.

D'apres une ancienne methode, on mesure suivant differentes directions les

allongements dans les angles d'un reseau situe dans le plan de tension.1 On peut

1 cf. Wyss: «Kraftfelder in festen elastischen Körpern.»
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calculer ä partir de lä la grandeur et la direction des contraintes principales et
l'on peut dessiner les trajectoires de ces contraintes.

Au laboratoire de l'Ecole Polytechnique de Darmstadt on a determine les

trajectoires des contraintes principales ä l'aide d'une laque fissurable que l'on
etendait sur les pieces ä etudier.2

Lors de la mise en charge d'une eprouvette ainsi preparee, la laque se fendille
perpendiculairement ä la direction des plus grands allongements et l'on obtient un
Systeme de fissures qui correspond ä un Systeme de trajectoires des contraintes1

principales. II est possible de dessiner dans ce champ de tension un deuxieme
Systeme gräce au fait connu que les deux systemes de trajectoires doivent se

couper ä 90°. Lorsque l'on connait les trajectoires des contraintes principales
on mesure les allongements en quelques points interessants dans la direction des

fissures et l'on calcule en ces points la grandeur des contraintes principales.3
Le schema des trajectoires de contraintes principales donne un apercu de la

deformation et de la repartition des tensions dans une eprouvette ou un element
de construction. L'allure et la forme des fissures permettent dejä, dans bien des

cas, de tirer des conclusions importantes. Une repartition fortement irreguliere
des trajectoires de contraintes principales montre, independamment des mesures,
la position des points fortement sollicites et facilite le choix des sections dans

lesquelles il faut effectuer des mesures. Une nouvelle determination exacte des

efforts complete le Schema des tensions acquis ä l'aide des trajectoires des
contraintes principales. Cette connaissance nous permet d'adopter les hypotheses
necessaires ä un calcul exact.

La laque possede encore une autre propriete, eile montre tres tot les

phenomenes d'ecoulement par de petits ecaillages, ce qui fournit un bon apergu
du comportement plastique de la piece etudiee. Dejä pour la charge utile calculee
d'apres les methodes usuelles on peut trouver quelques zones deformees plasti-
quement dans une faible mesure et qu'il serait impossible de decouvrir sans la
methode dont nous parlons. Pour un aecroissement de la charge on peut
distinguer tres nettement la propagation de cet ecoulement. La representation
des trajectoires de contraintes principales peut s'effectuer de la meme facon sur
des elements plans ou spatiaux de grandes dimensions lorsque les conditions
d'essai peuvent etre maintenues. Le point de depart du developpement de
nouvelles methodes de calcul est ainsi l'essai effectue sur l'ouvrage lui-meme ou dans
certains cas sur un modele ä echelle reduite et cette etude peut se faire sur le
materiau dont sera execute l'ouvrage lui-meme.

Dans ce qui suit, nous parlerons des trajectoires de contraintes principales
determinees pour une serie d'elements de construction differents sous la charge
d'essai. La fig. 1 montre ces systemes de trajectoires pour une simple barre
soumise ä une traction excentree. On voit que l'on a etudie le Joint soude bout
ä bout puis le joint soude bout ä bout avec couvre-joint fixe par des soudures
frontales et pour terminer le joint soude bout ä bout avec couvre-joint vertical
fixe par des soudures laterales.

Pour toutes les eprouvettes on a obtenu des champs de tension relativement
simples. Pour la premiere de ces barres, avec simple joint bout ä bout, les fissures

2 cf. Bautechnik 1936, fasc. 23.
3 cl Methode des courbes d'allongement de la Maison Ma>bach.
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etaient perpendiculaires ä laxe de la barre; il etait facile de les trouver en
admettant ä peu pres un etat de tension suivant un axe. La deuxieme eprouvette
montre dejä clairement l'influence du renforcement ainsi qu'on peut le voir
d'apres le passage des lignes dans le couvre-joint. L'allure des trajectoires de

contraintes principales sur le oouvrejoint lui-meme est des plus interessantes. Aux
environs de la soudure frontale, l'allure de ces lignes est tres irreguliere. Toutes
les lignes convergent vers les coins de la soudure frontale tandis que le milieu
est decharge. En outre, une ligne d'ecoulement en are s'est formee dans la töle
devant la soudure, ce qui permet de conclure que les tensions sont tres elevees

w

Charge utile
P 11,40 t P= 15,20 t P 15,55 t

Fig. 1.

Types de joints. Trajectoires des contraintes sous 1'eiTet de la charge utile.

dans cette zone. Ce phenomene local d'ecoulement sous la charge utile pourrait
tres bien etre la cause de la faible resistance ä la fatierue de ces assemblages
dont la ligne de rupture par fatigue a une allure semblable.l On obtient en
principe le meme resultat pour la troisieme eprouvette de la fig. 1. Dans ce cas
aussi et malgre l'eloignement de certaines parties de la barre, le couvre-joint
participe regulierement ä la transmission des forces dans la section mediane,
ainsi que les mesures d'allongements l'ont egalement prouve. Ce couvre-joint etait
frontalement agrafe lors du soudage. Au cours de l'essai on a constate aussi un
ecaillage de la laque ä partir des agrafes, on le voit distinetement ä la fig. 2 et
c'est le signe que l'on a un ecoulement sous la charge utile dejä. A la rupture
de ces eprouvettes (fig. 3) les zones d'ecoulement se sont propagees aux environs
de la rupture. La barre jointe bout ä bout presente une extension beaucoup plus
grande de l'ecoulement d'un cote que de lautre, par suite de l'excentricite de la

charge. Un fail caracteristique du depassement de la limite d'ecoulement par
traction est l'apparition de lignes d'ecaillage ä 45°, lignes qui correspondent ä la
formation de surfaces de cession.

i Dr. Ing. Kommerell: Observations sur les ouvrages executes en Allemagne, Illd 6. Publi
calion Preliminaire du 2e Congres de l'A.I.P.C., Berlin-Munich 1936.
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La fig. 4 montre l'allure des trajectoires des contraintes principales dans des

pieces comprimees, assemblees suivant differentes methodes.
Dans une de ces eprouvettes, la semelle fut soudee ä la poutre en I, dans une

seconde eile fut rivee et dans la troisieme eile fut rivee et soudee. Apres la
determination des trajectoires de contraintes principales on a obtenu dans les semelles
les champs de tension representes ä la fig. 4. La longueur des soudures de liaison
est indiquee par des points sur la premiere et la troisieme eprouvette.

-...:::
113111

P 15.20 1 P= 15.55 t

Fig. 2.

Types de joints. Lignes d'ecoulement i'ormees dans de la laque sous leitet de la charge utile.

La soudure de liaison donne une transmission tres irreguliere des forces dans
la soudure. Toutes les lignes de tension convergent vers le debut de la soudure
oü les contraintes doivent etre elevees. La meme barre rivee offre un champ de

tension beaucoup plus regulier. Seul l'emploi simultane du rivetage et de la
soudure produit des lignes de force d'allure vraiment reguliere, ce qui permet de

conclure que les deux moyens de liaison partieipent ä la transmission des forces.

SSE

5K,

£ -JSSstSi

PB 46,80 t

Charge de rupture
P„ 66.78 t PB 67.53 t

F.g. 3.

Types de joints. Rupture sous l'action d'une charge statique.

On peut representer aussi l'allure des trajectoires sur une poutre (li: 1 1: 10)
soumise ä la flexion: on obtient ainsi la representation connue. La fig. 5 montre
le resultat de cet essai. La poutre etait soumise. en son milieu. ä deux charges
concentrees, distantes de 500 mm: la portee de la poutre etait de 3000 mm. Dans
Ie panneau central, le moment est constant. sans effort tranchant, tandis que dans
les deux panneaux d extremite les deux se combinent. La forme des lignes
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represente avec exactitude ces relations statiques. Tandis que suivant le calcul
l'effort de cisaillement est nul ä mi-hauteur de l'äme dans le panneau central,
il atteint un maximum dans le panneau extreme. Cela signifie que Ies lignes
coupent l'axe de la poutre sous un angle de 45° dans les panneaux extremes.
Entre les deux panneaux existe une zone de transition. Cette zone se presentera

Ier°soudure dangle
I» HM weld

SC v/ &I60.I0 : 'ti, -i

IKehlnaht O--H0.I2

I" fillet weld

<£ ZW,12

WISJSSSS all.....»,HII

r.^MIIIBt**

m-i na

iSÜHfÄgagi **»iiiiiiimiiiiriiiii>

a) soude c) soude et riveb) rive

Fig. 4.

K>isai de compression II.

Trajectoires des contraintes dans des pieces soudees el combinees. \ i de devant.

vraisemblablement dans tous les cas oü, statiquement, on a un passage brusque
d'un mode de sollicitation ä lautre. Sous de fortes surcharges. des ecaillages se

sont formes dans la couche de laque du panneau central, ce qui montre un
ecoulement du materiau. Quoiqu'un moment constant agisse sur toute la longueur
du panneau et que toutes les sections devraient etre egalement sollicitees, certaines
zones atteignent la limite d'ecoulement plus tot que d'autres (cf. fig. ti).
II est interessant de constater

que, dans la zone comprimee.
l'ecoulement s'effectue
perpendiculairement ä la compression
tandis que dans la zone tendue

il forme un angle de 45° avec
la direction de la traction. On

peut observer, en principe, le

meine fait dans les ailes

comprimees et tendues du panneau
central. II semble donc que,
dans ce cas, l'ecoulement est soumise ä la flexion, h: 1 1:10.

f p

Fig. 5.

Trajectoires de contraintes observ6es sur une poutre
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de dessus

entame dans la zone tendue par depassement de la resistance au cisaillement
tandis qu'il est armorce dans la zone comprimee d'une autre fagon. probablement
par depassement de la resistance ä la compression. La limite d ecoulement par
cisaillement est donc determinante pour la traction et la limite d ecoulement par
compression pour la compression. Nous tenons ä faire remarquer cependant que
ces observations n'ont ete faites jusqu'a present que sur quelques eprouvettes et

que le resultat acquis doit encore etre contröle par de plus amples essais.

La fig. 7 montre, pour une poutre de faible portee (h: 1 1 : 4), la ruine
de la resistance de l'äme par cisaillement. Les

trajectoires de contraintes principales representees
ä la fig. 7 ont ete engendrees par la charge

utile. On apercoit dejä des zones d'ecoulement

pour la charge utile aux environs des charges
et des appuis. Ces zones ont augmente avec
l'accroissement de la charge, sous forme de

surfaces de glissement se propageant toujours
plus loin dans le panneau extreme ä partir des

points de depart et formant un angle de 45°
avec les directions des courbes de contraintes
principales. ce qui montre clairement la deterioration

de la poutre par cisaillement.
Nous avons etudie d'une fagon tres appro-

fondie les tensions dans un portique. Dans les

montants, les trajectoires des contraintes
principales ont la forme attendue (fig. 8). Au cours
dc cet essai, nous avons attache la plus grande
importance ä l'allure de ces lignes dans les

angles. L'observation de l'angle revele une
dissymetrie des lignes par rapport ä la diagonale.
Daus un angle de comparaison, ä section
rectangulaire et charge symelriquement, on obtient
des courbes symetriques et regulieres, comme
le montre la fig. 9: ces courbes concordent avec
celles obtenues optiquement par Cardinal von
Widdern.5 Dans l'angle du portique, on constate

un deplacement des courbes vers la traverse. La cause doit etre cherchee dans
les differents modes de charge des montants et de la traverse. Dans les premiers
on a une force longitudinale et un moment, dans le second par contre un effort
tranchant et un moment. Cette auscultation fut completee par des mesures
d'allongements effectuees dans une serie de section et ces allongements furent
transformes en efforts normaux et tranchants en admettant un etat de
tension suivant deux axes. L'interpretation des mesures, ainsi que lexpose des

connaissances acquises. se trouveront dans une publication qui paraitra
prochainement.

$mm

elevation

vue de dessous

Fig. 6.

Zones d'ecoulement au milieu dune

poutre soumise ä la flexion.

5 Cardinal von Widdern: Mitteilungen des Mech.-Techn. Laboratoriums der Technischen

Hochschule München.
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A titre de comparaison on a choisi deux types d angles differents. Dans un
cas on a applique dans l'angle une tole plus forte que l'äme des montants tandis

que dans lautre cas on a applique des raidisseurs. La fig. 10 montre l'allure
differente des courbes de contraintes principales. A l'extremite des petits raidisseurs

on observe une brisure des lignes, ce qui permet de supposer que les
contraintes se repartissent sur toute la hauteur de l'äme et que 1 angle interieur est
decharge. Le developpement des courbes sur l'aile d intrados garantit un bon

appui de la membrure interieure de l'angle
raidi, contrairement ä ce que l'on a pour
l'angle renforce.

La fig. 11 represente les trajectoires
des contraintes principales sur le cöte
interieur de l'aile d intrados. d'une part
pour un angle renforce et d'autre part
pour un angle raidi.

En resume, on peut affirmer que la
connaissance des champs de tensions et
des zones d'ecoulement fournit un bon

apercu sur lc comportement des pieces
etudiees et de leurs elements. La men-
suration des champs de tension donne

une idee de la grandeur et de la repartition des contraintes et tout specialement
de l'etat de tension suivant deux axes. Les resultats de ces essais permettront

Fig. 7.

Trajectoires de contraintes observees sur une
poutre soumise ä la flexion, h : 1 1:4-

Fig. 9.

Trajectoires de contraintes observees

sur un angle ä section rectangulaire.

Fig. 8.

Trajectoires de contraintes observees

sur un portique ä section en I.

vraisemblablement l'adaptation ä l'etat de tension suivant deux axes de certaines
methodes de calcul existantes dont les resultats devront concorder avec les

valeurs reelles. On pourra egalement controler l'exactitude des hypotheses fon-



574 V 4 II. Kavser

damentales necessaires ä la determination mathematique des differentes
contraintes caracteristiques.

WS

IS

m
%

Angle a. Tole d'angle renforcee.

¦BHH
Angle b. Tole d'angle non renforcee

mais avec raidisseurs.
Fig. 10.

Allures des trajectoires dans Ies angles de deux cadres differents.

Le but dc ces investigations doit toujours etre la decouverte de methodes de
calcul pratiques, c'est-ä-dire simples et de validite generale, qui concordent bien

'iMlHimV

An^le a. Töle d'angle renforcee. Angle b. Tole d'angle non renforcee
mais avec raidisseurs.

Fig. U.
Allure des trajectoires observees sur l'aile interieure d'un angle de porlique.

avec les relations reelles et qui donnent au construeteur la possibilite de
construire des ouvrages economiques mais offrant une securite süffisante.
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Recherches photoelasticimetriques.

Spannungsoptische Untersuchungen.

Experiments on Photo*Elasticity.

Dr. Ing. V. Tesar.
Paris.

L'etude des efforts internes des constructions compliquees est dans 1 etat actuel
de l'art de l'ingenieur considerablement facilitee par les recherches experimentales.

Les methodes les plus courantes sont basees sur la mesure des deformations,
sur les proprietes acoustiques des cordes vibrantes, sur la Variation de la resistance

electrique de certains corps et sur l'utilisation des courants electriques
a haute frequence. Toutes ces methodes donnent des resultats excellents, mais
elles ne renseignent que sur les quelques points ou les appareils de mesures
sont montes.

II en est tout autrement en ce qui concerne les recherches sur modeles, ä l'aide
de la lumiere polarisee, c'est-ä-dire ä l'aide de la photoelasticimetrie.

J'ai rappele dans ma communication relative ä la question IV6mc, l'utilite de

ces recherches experimentales pour les problemes des constructions en beton arme.
Ce qui a ete dit est valable avec peu de changement meme pour les constructions
metalliques.

Les recherches photoelasticimetriques facilitent le choix des formes rationnelles

des constructions, quelle que soit leur nature; elles permettent de
determiner les contraintes internes, lä oü les autres methodes ne suffisent plus. M.
Mesnager, fondateur de la photoelasticimetrie pratique, a cree dejä en 1900, ä L Ecole
Nationale des Ponts et Chaussees ä Paris, un Laboratoire de recherches sur
modeles reduits ä l'aide de la lumiere polarisee.

Comme exemple des etudes experimentales que nous avons faites recemment
dans ce Laboratoire, je donne ici une description sommaire des recherches
executees pour le pont de Neuilly. M. Pascal vous a donne une description de cet
interessant ouvrage et des procedes de calculs: je me borne uniquement aux
essais experimentaux photoelasticimetriques. L'objet de ces recherches a ete un
trongon central du pont (fig. 1).

La fig. 2, represente le dessin du modele. (Cette etude est relative au poids
mort du pont.) On se rend compte (v. fig. 1 et 2) que la partie centrale de la
construction du pont offre de serieuses difficultes aussi bien aux calculs habituels
qu'aux procedes experimentaux autres que la photoelasticimetrie. Cette partie du
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pont n'est pas un assemblage d'elements qui puissent etre calcules suivant les

regles de la resistance des materiaux. Les conditions qui justifieraienl l'appli-
catiou dc la resistance des materiaux n'y sont plus remplies.

¦
.9Ml

¦

Fig. 1.

^^^L-^J=SÜ

Fig. 2.

Le modele a ete construit en xylonite, ä l'echelle de 1 : 50. Sur le modele
agissent en dehors des forces exterieures verticales. les reactions des parties
enlevees du pont. Ces reactions ont pu etre obtenues par calculs et par d'autres

^L__. ~r7~~3

3

procedes experimentaux dont M. Pascal vous a parle dans sa communication.
On voit sur la Photographie (fig. 1) la realisation experimentale du modele avec
le Systeme des charges. Le modele charge ä 1 kg par 5 tonnes a ete observe en
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lumiere polarisee rectilignement entre deux nicols croises. Cette Observation
fournit les lignes isoclines au moyen desquelles nous avons determine les isostati-

r-~@-_jS
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Fig. 5.

ques (fig. 3). Les mesures quantitatives conduisent ensuite ä la determination
des courbes de pression avec un trace de Cremona correspondant (fig. -i). La

Um

i ¦ZTT

w
Fig. 6.

fig. 5 contient les diagrammes des contraintes mesurees le long du bord des

montants du trongon etudie du pont.
37
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Pour terminer, je fais passer encore quelques photographies des dispositifs
experimentaux des recherches que nous avons faites au Laboratoire des Ponts

¦ ¦ m \

¦ ¦ -

II

Fig. 7.

et Chaussees ä Paris pour le pont .liräsek. ä Prague. La fig. 6 represente le
modele en xylonite d'une arche du pont en fermee dans le cadre pour application

des charges. La fig. 7 represente le modele d une moitie du meine pont constitue

pour recherches comparatives. en forme d'une maquette ä trois dimensions. La
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fig. 8 montre le modele en verre charge par une force verticale et la poussee
horizontale. Et finalement la fig. 9 est une photographie du detail de l'encastre-

^¦*
Fig. 9.

ment de la voüte, prise directement en lumiere polarisee rectilignement avec la
position verticale et horizontale des plans croises de polarisation.

37*
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Mesure acoustique des allongements. Application

ä l'etude de points singuliers dans les constructions.

Akustische Dehnungsmessung. Anwendung zur Bestimmung
der singulären Punkte in den Bauwerken.

The Acoustical Measurement of Extension: its Application to
the Determination of „Singular Points" in Structures.

M. Coyne,
Ingenieur en Chef des Pon's et Chaussees, Paris.

Parmi les moyens d auscultation les plus simples, les plus economiques el les

plus sürs figure l'auscultation par des moyens acoustiques. dont quelques
chercheurs ont eu lidee il y a longtemps, et qui a ete realisee simultanement en

Allemagne et en France au cours de ces dernieres annees.
On en connait le principe:
Lue corde vibrante. dont les

deux extremites sont fixees sur la

piece ä ausculter. participe ä sa

deformation. et sa frequence propre
varie suivant les allongements ou
raccourcissements dont eile est
affectee. Lorsqu'il s'agit de mesurer
les fatigues du beton, celte corde
est enveloppee dans un tube
etanche, plisse, qui assure ä la fois
l'etancheite et l'elasticite de

l'appareil ou « temoin sonore » (fig. 1

et 2).
rig- 1- La corde est excitee ä distance

Aspect exterieur (l'un temoin sonore. au lliovetl d'un eleclro-ailliant dans

Regulierschrauben
Vis de calage

'Adjushng screw

Bewehrtes Habel
Cäble arme
Artnoured cable,

LOSryEfl
IAAAAÜ

1
'i-AAM/P'JAAAAfn

,--}12 cv Spulen
Bobmes de 12wMerkzeichen Merkzeichen

\Pepere '2w coils Repere
Gauge mark Gauge mark

130

Bleischweissung
Soudure au plomb
Lead weld

Bleiguss - Plomb coule - Poured lead

Fig. 2. Coupe longitudinale.
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lequel on envoie la decharge d'un petit condensateur. Cette sorte de < pincon
electrique » a pour effet de mettre en branle la corde dont les vibrations sont

- •>.

*
%

%

*5Vy*üiiP^

Fig. 3.

Amplificateur ä lampes pour temoins sonores

percues sur le meine cireuit, au moyen dun amplificateur ä lampes (fig. 3)
1 electro-aimant fonetionnant alors comme un telephone Bell. V la Station centrale

Fig. 4.

Frequencemetre etalon.

de mesures, le son de la corde est compare ä celui d'un frequencemetre etalon
(fig. 4) qui renseigne immediatement sur l'etat de tension ou de compression du
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beton qui enrobe le temoin sonore. L'amplificateur et le frequencemetre peuvent
etre loges dans une valise sonore > facilement transportable (fig. 5).

^

Fig. 5.

Valise sonore.

Les premieres applications que nous avons faites sont relatives au beton et au
beton arme, mais la methode est aussi bien valable pour le metal et nous a ete

particulierement utile pour l'etude de sollicitations complexes dans des noeuds
de charpentes et dans des raccords de conduites forcees.

Bohrung durch die beiden Klemmplatten zwecks Kreuzung der Drahte
Trou fori ä travers ks deuxpieces permettantk croisement des cordes

Hole drilled fhrvuoh both pieces allowing lhe crossingpfwires
¦ Klemmschrauben

Vis de serrage,^
Scretvs i '^Schwingende Satte

yCorde vibrante
Vibrating wire•f

10mm

Festhätung durch Schweissutg

ßxahon par soudure

¦jQffi fl1 fixed by tack weld

Fig. 6.

Schema de la fixation des cordes sonores sur metal.

Ön fixe la corde d'acier sur le metal d'une facon tres simple au moyen de
mordaches soudees (fig. 6). Les photographies ci-contre (fig. 7 et 8) representent
l'application de cc Systeme ä une tole epaisse.
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Voici deux exemples d'auscultation de ce genre. L'un est relatif ä un noeud
d'une poutre principale du pont de Port de Pascau sur la Garonne. Cet

ouvrage a ete ausculte en öl points par le procede acoustique lors des epreuves

FHß«*IS

Fig. 7.

Fixation des cordes sonores sur metal.

Fig. 8.

Auscultation de la face superieure d'un fer en I.
de reception. Le dessin ci-contre (fig. 9) indique quelles furent les variations
d allongement le long des ailes d'une membrure au voisinage du gousset
d'assemblage pour une certaine surcharge. L influence de ce gousset apparait
nettement.
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L'autre exemple est celui du modele reduit d'un branchement de conduites
forcees soumis ä la pression interne. On l'avait recouvert d'un reseau de cordes
vibrantes represente sur le dessin ci-apres (fig. 10) qui montre quelles furent
les variations d'allongement des cordes le long de 2 generatrices et de 2 directrices

pour une certaine pression (Tableau I). On notera qu'ä l'allongement de
la tole elle-meme s'ajoute pour les cordes, par suite de leur ecartement de la
surface, un allongement important du ä la flexion. On discrimine ces deux
allongements en accouplant ä chaque temoin un second temoin, fixe aux memes
points mais plus ecarte de la surface.

6urt1f-te Membrure II
orrSff,2.u

Heff^l Chord II-I? *•//7 6 54JJI GfarctSurf Sf/Chord ®Dehnungen

thngarions
enu/m ¦<>

X

10 A Chord 10-rQ,SurfMemirvre MembrureGurt 4-/3 Ai-/3 Chord A-13

Fig. 9.

Auscultation d'une poutre metallique.

Le premier avantage du procede est son economie. On remarquera en effet
que Ton peut sur une piece en acier multiplier considerablement le nombre des

mesures pour un prix tres faible. Comme le montre la fig. 7 une corde unique
pourrait servir ä manifester les allongements en beaucoup d'endroits. II suffit
de la diviser en autant de trongons que l'on veut au moyen de mordaches
intermediaires soudees entre les deux points fixes d'extremite. On realise ainsi par
des moyens tres simples un veritable reseau maille qui ne laisse echapper aucun
point singulier. On remarquera d'autre part que l'operateur pratique l'auscul-
tation dans un poste central de mesures et qu'il n'a pas besoin de se deplacer,
ce qui simplifie beaucoup les mesures, les rend plus economiques et permet de les

faire presque simultanement, l'operation du reglage de l'ecoute etant tres breve.
La methode permet de plus d'ausculter des points inaccessibles.

Enfin on remarquera que les causes d'erreur sont reduites au minimum du
fait que Ton passe par l'intermediaire du son. Rien n'est plus aise, en effet, que
de transporter aujourd'hui un son soit par fil soit meme sans fil, sans alterer
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en rien sa frequence. La sensibilite de l'appareil est extreme et peut atteindre
en laboratoire le millionieme. II va sans dire que la recherche dune pareille

& &
<\j «xi e5

Sti S «!
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Auscultation du modele reduit d'un branchement de conduites forcees.

precision
suite des

est inutile dans la pratique et qu'elle ne peut d'ailleurs etre atteinte par
ecarts inevitables de temperature qui se produisent entre la corde et
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le corps ä ausculter, mais cet ecueil, qu'il est facile de tourner, est le meme

pour tous les extensometres.

La methode est egalement appliquee ä la mesure de fatigues dynamiques au

moyen d'un enregistrement oscillographique.

Tableau I.

Allongements des cordes en 1lmemm en fonetion des pressions d'essai.

Cordes suivant les directrices Cordes suivant les generatrices

No
Pressions d'essai

Observations
i Pressions d'essai j

"y0 1 ()h«Prvatinns

i 5 kg/cm2 | 10 kg/cm2 15 ke/cm2 | 5 kg/cm2 | 10 kg/cm2 15 kg/cm2 |

1 18,6 36,6
'

55,0 3t
1

— 1,4 — 5,0 — 9,0

2 14,2 28,1 43,4 32 — 4,3 — 8,1 —12,5

3 17,7 34,6 54,6 33

34
— 14,5

— 22,6
— 29,2

— 47,4
— 49,0

— 79,0
4 11,1 20,3 29,1 35 + 26,3 + 57,1 + 86,0
5 10,8 24,0 36,4 36 — 4,9 — 12,0 — 25,5
6 13,4 27,0 41,6 37 — 15,6 — 34,6 — 60,0
7 15,4 32,9 46,2 38 - 4,0 — 11,6 — 17,0
8 16,2 31,0 49,3

39 + 2,6 + 1.2 + 0,3
9 13,4 24,6 35,2 40 — 4,6 — 10,1 — 21,2

10 13,4 25,9 42,6 41 — 4,6 — 10,4 — 19,9
11 18,9 39,4 58,8 42 + 3,8 + 6,1 + 2,8
12 21,8 43,3 51,6 43 — 0,8 — 3,2 — 8,0
13 13,7 29,1 48,1 44 + 2,1 + 2,0 — 0,9
14 11,1 23.4 37,6 Longueur de 45 — 1,7 - 6,0 -13,6
15 18,4 38,2 61,5

corde 12,2 cm 46 — 4,0 — 11,2 — 20,8

16 12,9 25,3 36,6 47 - 2,5 — 4,9 — 11,2
17 18,5 37.0 57,0 48 0,0 — 1,3 — 4,9
18 14,5 29,0 44,9 49 — 1,8 - 3,2 — 9,2
19 15,9 32,4 51,0 50 + 2,0 + 1,7 0,0
20 17,2 35,6 54,5 51 — 2,9 — 1,4 + 1,8

21 18,8 34,8 54,3 52 + 8,4 + 3,5 — 5,0
22 13,4 27,6 42,6 53 0,0 — 2,7 — 10,3
23 12,7 26,4 41,3

24 21,1 43,6 65,0

25 16,6 33,6 | 52,3
i

26 18,6 37,0 | 59,3 1
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Essais sur noeuds rigides soudes, specialement de poutres
Vierendeel soumises ä de fortes sollicitations dynamiques.

Versuche mit geschweißten Rahmenecken,
insonderheit für dynamisch hoch beanspruchte

Vierendeelträger.

Experiments on Welded Frame Intersections, with Special
Reference to Vierendeel Girders Subjeet to Heavy Dynamic

Stresses.

Dr. Ing. A. Dornen,
Dortmund-Derne.

La comparaison de types rives et soudes de constructions en cadre destinees

au meme ouvrage (fig. 1, voir Schaper, fig. 3, Publication Preliminaire, p. 1377
et fig. 2), montre les avantages de la soudure, tant au point de vue esthetique
qu'au point de vue technique. Le rivetage ne permet presque pas de realiser d'une
facon parfaite le cadre de la fig. 2. Beaucoup de rivets sont trop longs, d'autres
ne peuvent pas ou presque pas etre marteles, d'autres encore sont inaccessibles et
ne peuvent plus etre changes. On peut donc affirmer que cet ouvrage represente
une limite de l'emploi du rivetage.

Dans les deux cas, le soudage est nettement plus economique. L'emploi du
rivetage revient dans les deux cas de 17 o/o plus cher environ. En ce qui concerne
le cadre de la fig. 1, cette affirmation est basee sur la construction de 27 cadres
rives et de 25 soudes. Dans les cadres ä äme pleine, les rapports sont favorables
au soudage. On pouvait donc s'attendre — ainsi que le professeur Campus le
demontre dans son rapport — ä ce que la soudure convienne particulierement
bien aux poutres Vierendeel qui, pratiquement, ne se composent que de noeuds

rigides.
C'est pourquoi le Dr. Schaper, directeur des Chemins de fer du Reich, a fait

entreprendre, en 1932, des essais d'endurance sur noeuds rigides soudes de

poutres Vierendeel. Ces essais ont ete effectues de 1933 ä 1936 par le Dr. Krabbe
et par moi-meme, en mon atelier de construction metallique. Le but de ces essais
etait la construction de noeuds rigides de poutres Vierendeel pour ponts-rails
soumis ä de fortes sollicitations dynamiques. Ces noeuds, en acier St. 37, devaient

supporter sans dommage deux millions d'alternances entre + 1400 kg/cm2. Pour
obtenir des resultats utilisables, les eprouvettes ne devaient pas etre trop petites
et avoir 1/3 de la grandeur reelle pour un pont-rails ä voie unique de 50 m de
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portee et de classe „N". Les fig. 3 et 4 montrent la machine d'essai ainsi que
son mecanisme. La frequence etait d'environ 25 par minute. On a essaye en tout
27 modeles.
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En Allemagne on a dejä fait emploi de la poutre Vierendeel soudee pour des

ouvrages soumis ä des sollicitations statiques. La fig. 5 represente une partie
de la poutre principale du poste de signalisation de Stendal.1 On s'est applique

1 Dr. Ing. Schröder: «Zustandsänderungen und Spannungen während der Schweißung des

Stahlbaues für das Reiterstellwerk in Stendal.» Der Bauingenieur 1932, fasc. 19/20.
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ä conformer les noeuds ä l'allure des forces, en renforgant lame et en soudant
des nervures sur l'äme. De meme que dans l'exemple qui va suivre, la technique
du soudage ne joue ici aucun röle car il s'agit d'ouvrages principalement soumis

rf^
e

i 8 ;¦

Fier. 3.

ä des sollicitations statiques. La fig. H represente une ferme de 25 m de portee
destinee ä la gare principale de Düsseldorf et la fig. 7 un noeud de cette ferme.
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Cette construction est tres bon marehe et tres legere, malgre l'emploi de
nombreux profiles.
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Les essais que nous avons entrepris se rapportent par contre ä des noeuds
dynamiquement sollicites. Les fig. 8 et 9 montrent les differents noeuds etudies.

En ce qui concerne la construction, les noeuds auscultes forment trois groupes:
Dans le premier groupe les ailes des montants deviennent les ailes des

membrures, sans adjonction d'autres elements destines ä la transmission des efforts
(fig. 8a, 8b et 9e).

Dans le deuxieme groupe les ailes sont renforcees par des pieces soudees
ä Finterieur ou ä l'exterieur (fig. 8c et 8d).
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«220U220
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Fig. 5.

Dans les noeuds du troisieme groupe on a introduit des elements speciaux
destines ä faciliter la transmission des efforts des poteaux dans les membrures
ou vice versa. Dans le cas de la fig. 8e on a applique sur l äme, et des deux

cotes, un treillis en acier coule, dans le noeud de la fig. 9a on a soude une
piece en acier coule contre laquelle viennent aboutir les ämes du montant et de la
membrure. Pour la meme raison, les ailes du montant et celles de la membrure
sont compenetrantes dans les noeuds des fig. 9b et 9 c.

Le noeud de la fig. 10 est le premier qui ait satisfait aux conditions posees.
II a supporte deux millions d'alternances entre 4~ 1400 kg/cm2 puis 1,5 million
d'alternances entre + 1800 kg/cm2 sans que l'on ait constate la moindre deterioration.

Ce noeud est le plus simple que l'on puisse imaginer. II se distingue du
noeud de la fig. 9 e en ce sens que l'on a utilise des profiles en T pour les ailes

au lieu de fers plats. Le noeud de la fig. 9e avec ailes en plats ordinaires a beaucoup

moins bien resiste.
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Une application de ces noeuds rigides s'est presentee au cours des essais. II
s'agissait d'une construction soumise ä de fortes sollicitations dynamiques, ä savoir
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de l'ossature des voitures d'un train leger pouvant rouler ä 250 km h environ,
ossature en poutres Vierendeel d'une longueur maxima de 24,2 m. La fig. 11
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montre la section adoptee sur la base des essais et la comistrue tion de la poutre.
On peut pratiquement eliminer les contraintes de soudage resultant de la fixation
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exterieure si l'on soude d'abord les ämes seules entre elles puis seulernent les ailes.

La fig. 12 montre une partie de la carcasse en representation isometrique. La
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liaison entre l'äme et les ailes est sans joint, gräce ä l'emploi d'un profile special
Systeme „Dornen". Les entretoises sont rivees. La construction soudee ne pese

que 17 t environ pour un train d'une longueur de 61 m.

-—jJOH HO
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Fig. 10.

u
C est un fait connu que les constructions soudees se comportent d une facon

fortemenl differentes vis-ä-vis des sollicitations dynamiques et vis-ä-vis des

sollicitations statiques. Je tiens ä l'affirmer expressement avant de comparer les

resultats de mes essais d'endurance aux conclusions que tire le Professeur
Campus de ses essais statiques et de ses mesures des tensions:

1° Pour des sollicitations dynamiques, il faut choisir les noeuds dans lesquels
les ailes passent des membrures dans les montants. II faut en outre eviter autant
que possible toute discontinuite.

n—r^r
V7VJ

n—rVv Wir
||

Fig. 11.

2fi Le rayon du raccord ne doit pas etre trop petit afin que les forces radiales
dans les soudures de gorge ne soient pas trop grandes. Je suis de l'avis du
Professeur Campus que la meilleure forme pour les raccords est l'ellipse ou
l'hyperbole avec passage tres doux de la courbe ä la droite.

3' Plus le rayon du raccord est petit, plus l'ecart de tension est grand entre le
bord et le milieu des ailes. En effet, lorsque le rayon est petit, les bords des ailes

se derobent en se rapprochant de la corde pour la traction et en cedant vers
l'exterieur pour la compression. Pour une frequence de 25 par minute, on pouvait
dejä observer ce fait ä 1 oeil nu, comme d'ailleurs tout le travail de l'eprouvette
qui donnait l'impression d'un veritable organisme.

4° Dans l'etat actuel de la soudure il faut encore eviter les soudures
transversales, les extremites de soudures d'angle, les aecumulations de soudures et cela

38
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tout specialement au raccord de la courbe et de la droite. Mos essais ont
completement justifie les resultats de recherches contenus dans les prescriptions sur

^

4k

Fig. 12.

le soudage des ponts de la Societe des Chemins de fer du Reich. Les points dont
nous parlons ci-dessus sont tout specialement defavorables dans les noeuds rigides,

car l'effet d'entaille est

augmente par la varialion
de section. C'est pourquoi je
ne considere pas les noeuds
soudes du pont de Lanaye
comme aussi favorables que
Campus 1 indique dans son
rapport.

5° Läme est ä renforcer
dans les noeuds, au plus
simple en y soudant une
tole plus epaisse. La liaison
de cette tole a lame
normale doit se trouver en
dehors du noeud. Les
soudures en X de cette liaison

doivent se faire sans fixation interne ou externe. Je puis donc recommander
de remplir ces soudures au delä des sections ä assembler, de porter les soudures
et leurs environs au rouge clair et de forger et usiner les soudures ä l'epaisseur
des töles.

Fig. 13.
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6° Les noeuds avec elements de construction speciaux pour la transmission
des efforts des ailes, tels que ceux projetes par le Dr. Schröder pour le poste de

signalisation de Stendal et

ceux proposes par Campus
dans son rapport. n'ont pas
donne. dans les essais den- #^1
durance, les resultats que
l'on en attendait. II serait
inexact de conclure que leur
conception etait fausse. La
raison de leur inferiorite
reside dans l'action defavorable

des soudures transver-
versales et autres defauts
du meme genre impossibles
ä eviter.

Par suite de la complexite Fi". 14.

du Systeme des tensions dans
les noeuds rigides, il est actuellement encore preferable de river les entretoises.

contreventements, etc.

Ln essai que les Chemins de fer du Reich ont fait executer sur une colonne
soudee (fig. 2), de grandeur nature, prouve
que les noeuds rigides peuvent etre
construits de teile sorte que les contraintes de

soudage ne reduisent en rien leur resistance.
Cet essai a ete effectue au Laboratoire
officiel de Berlin-Dahlem sur la marhine
d'une puissance de 3000 t du Deutscher
Stahlbau-Verband. Les fig. 13 et 14 montrent

la colonne comprimee excentriquement
(ce qui correspond ä la sollicitation en
Service). La fig. 15 represente la colonne
deformee apres une compression excentree de

1300 t. En service normal, cette colonne
aura ä supporter une charge de 330 t. Ce

n'est que sous une compression de 1300 t

qu'apparaissent de fortes deformations
permanentes, cependant sans fissures, dans les

soudures principales et le materiau. Seule

une soudure de liaison des renforcements
de l'äme aux membrures a ete detruite. On

na observe aucune deterioration qui puisse
reduire la resistance de la colonne. Cet essai

devrait fortement contribuer ä dissiper les craintes que l'on avait ä 1 egard des

contraintes de soudage dans les constructions soudees.

Les cliches des fig. 13—15 nous onl ete aimablement pretes par l'editeur de la revue,

„Elektroschweißung" (fasc. 7. 1937).

38*
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Fig. 15.
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Le renforcement du pont sur 1*111 pres de Strasbourg.

Die Verstärkung der Illbrücke bei Straßburg.

Strengthening of the lll Bridge near Strasbourg.

IL Lang,
Ingenieur en Chef de la \oie et des Bätiments, Chemins de Fer d'Alsace et de Lorraine, Strasbourg

Je me propose de vous donner quelques details sur un travail recent des
Chemins de fer Frangais en fait de constructions de ponts: le renforcement du

pont sur IUI pres de Strasbourg. 11 s'agit lä d'un mode de renforcement nouveau
et que je juge fort interessant. Je puis dire cela d'autant plu.s librement que ce
mode de renforcement a ete imagine non pas par moi-meme, mais par Monsieur
Goelzer dont le nom vous est dejä familier.

Le pont sur 1* 111 comprend deux travees independantes identiques de 52 m de

portee chacune. -II a ete construit il y a pres de BO ans, pour donner passage ä la

ligne ä double voie de Strasbourg vers l'Allemagne.

i ¦.. ¦
|S|KPt mk t j*fc, -*"W

l :WT-

Fig. 1.

Chacune des travees comprend deux poutres maitresses ä treillis du type How«
double (poteaux comprimes -- barres inclinees tendues) (fig. 1).

Ce pont n'est pas en mesure de livrer passage aux lourdes locomotives actuelles.

II suffit pour se rendre compte de sa faiblesse, d'indiquer ä quel taux de fatigue
conduit le calcul des poutres sous l'action des surcharges reglementaires actuelles.
Les chiffres sont les suivants:

membrures superieures (comprimees) 15,85 kg par mm2
membrures inferieures tendues 16,40 „
montants comprimes 18.27

diagonales tendues 18,29
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alors que pour un ouvrage en fer on ne saurait depasser raisonnablement
11 kg par mm2.

Quelle Solution fallait-il adopter?
On pouvait remplacer purement et simplement l'ouvrage. Cette Solution psycho-

logiquement simple etait en fait complexe du fait de la necessite de maintenir la
circulation des trains. En outre eile etait extremement coüteuse et assez regrettable
des lors que les tabliers actuels bien que faibles, sont en tres bon etat.

Prenant le parti de renforcer l'ouvrage on pouvait recourir ä un renforcement
direct de ses poutres par addition de semelles aux membrures et de cornieres
aux montants et diagonales. Cette Solution d'aspect egalement simple se revelait
impraticable du fait de l'extreme' faiblesse des noeuds de la construction actuelle.
II s'agit en effet de poutres dans lesquelles on a, ä l'epoque, pousse ä l'extreme
et bien au delä de ce qui est raisonnable, la recherche de la legerete, notamment
en decoupant les goussets jusqu'a ne pouvoir y ajouter un seul rivet. La difficulte
se revelait particulierement grande au voisinage des attaches des pieces de pont,
et les constructeurs que nous avons consultes ä ce sujet n'ont — pas plus que nos
Bureaux d'Etudes — donne de Solutions
acceptables. Nous avions — il est vrai —
pose pour l'execution des travaux une
condition primordiale: celle de ne de-

monter aucun assemblage actuel, sous
charge (meme du poids mort). Cette
condition est necessaire pour eviter
lors du remplacement d'une piece,
l'apparition de nouvelles deformations
d'adaptation — normales sur un
ouvrage neuf — mais peu admissibles
sur un ouvrage dejä ancien.

Une troisieme Solution a ete egalement

ecartee: celle qui consiste ä etablir
ä cöte des poutres actuelles de nouvelles

poutres de Constitution analogue. L'ouvrage

ainsi obtenu est laid. II est lourd.
Enfin les elements anciens et nouveaux
restant separes travaillent dans des
conditions peu satisfaisantes.

II reste ä vous decrire la Solution
imaginee par Monsieur Goelzer et
actuellement en cours de realisation
(l'une des travees est completement
terminee).

Les poutres anciennes sont composees

de deux membrures en caissons
ouverts ä ailes exterieures, assemblees par des montants ä ämes pleines et des

diagonales doubles en fers plats (fig. 2).
On constitue alors dans chacune des poutres une poutre nouvelle de renforce-

Verstärkung
Renforcement
ßemforcement

&2Sm

I
e^d

Fig. %
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ment plate de meme forme geometrique que les poutres anciennes, qui est enfilee
entre les deux elements de ces poutres et assemblee sur eux au moyen de fers
plats soudes.

Verstärkung
RenFbrcement
Reinforcement

2-730

S30

500**S500*30

2—90*20

Verstärkter Trager
Poutre renforcee
R&nfbrced Truss

^ <\ £*1g^ \ J-
p-»-t *m^w

ter ^^w * ^i^ ^nr
FLg.3

La poutre nouvelle est en large plats d'acier d'epaisseur 40 ä 50 mm. Elle est
entierement soudee par soudure bout ä bout lä oü c'etait possible, notanfment
dans les membrures et les diagonales: ou avec eclisses soudees lä oü c'etait
necessaire (fig. 3).
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Toutes les barres nouvelles sont en acier Martin. Les membrures ont ete en

grande partie soudees ä l'atelier et ont ete pour le surplus soudees sur Ie chantier
avant d etre mises en place d'un seul morceau (fig. 4).

II a suffi pour pouvoir mettre en place les nouveaux elements de percer au
prealable quelques fenetres (au droit des membrures et du passage des diagonales)
dans les ämes des montants (fig. 2).

II etait interessant de mettre en charge la nouvelle poutre avant son assemblage
sur le double element des anciennes. Ceci permettait de ne pas faire supporter
le nouveau poids mort par les anciennes poutres (ecueil frequent des renforcements)

et meme de faire porter ä la nouvelle poutre plus resistante une partie
de l'ancien poids mort. On a donc avant l'assemblage definitif souleve au verin
l'ancienne poutre en prenant appui sur la nouvelle. Le soulagement de l'ancienne

Fig. 4.

poutre est d'environ un tiers de son poids. Ainsi les taux de travail dans Ies fers
anciens ne depassent-ils pas 11 kg par mm2.

Le renforcement reste d'ailleurs considerable, puisque le poids des nouvelles

poutres atteint environ 50 Oo de celui des anciennes.

11 est ä remarquer que le renforcement obtenu est tout ä fait effectif par la
reunion intime des anciens et des nouveaux elements. Bien entendu, le travail
a ete execute sans que la circulation des trains soit interrompue; on a seulernent
circule sur une seule voie ä vitesse faible (fig. 5).

Le renforcement des longerons, pieces de pont et contreventements ne presente
pas de particularites.

Je n'ignore pas les critiques de principe qu'on peut adresser ä ce genre de

projet, surtout lorsqu'il associe des fers et des aciers. Mais il y a ici peu de

soudures essentielles acier sur fer, les trois elements de chaque poutre etant
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reunis essentiellement par leurs noeuds. En outre la pratique montre que ces

travaux reussissent (au Pont de Brest, au Pont d'Austerlitz ä Paris) et c'est lä
l'essentiel pour les ingenieurs.

i
r*
&&yl

5*1 (fiLXJ
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Essais systematiques sur planchers constitues
de poutrelles metalliques surmontees de dalles

en beton arme.

Planmäßige Versuche an Decken aus Stahlträgern
mit Eisenbetonplatten.

Systematic Tests on Floor Systems Comprising Reinforced
Concrete Slabs on Steel Girders.

J. Blevot,
Ingenieur des Arts et Manufactures, Paris.

Nous exposons brievement dans la presente note les resultats obtenus au cours
d'essais systematiques entrepris par le Bureau Securitas, en collaboration avec

l'Office Technique pour l'Utilisation de l'Acier, sur la resistance de planchers
constitues de poutrelles metalliques surmontees de dalles en beton arme. Ces

essais ont ete effectues dans les premiers mois de l'annee 1935 aux nouveaux
Laboratoires du Batiment et des Travaux Publics.

Le mode de fonctionnement des planchers ä poutrelles enrobees semble,
a priori, devoir etre analogue ä celui d'elements de beton arme, si la liaison entre
les profiles et le beton est efficacement assuree; mais, le mecanisme des phenomenes

d'adherence etant assez mal connu, nous avons pense que toute etude

theorique de la question etait aieatoire et que seules des experiences systematiques
poussees jusqu'a rupture etaient susceptibles de fournir des renseignements
utiles.

Nous avons donc, pour differents types de planchers ä poutrelles surmontees de
dalles en beton, cherche ä determiner, dans quelles limites on peut compter sur
un fonctionnement mettant en jeu la resistance simultanee du beton et du metal
dans des conditions analogues ä celles des pieces en beton arme. Afin d'etudier
separement les differents facteurs de resistance qu'il est d'usage d'envisager, nous
avons execute deux series d'essais sur chaque type de planchers: la premiere, ayant
plus specialement pour but de determiner le coefficient de securite et les
conditions de resistance aux couples de flexion; la seconde etant destinee plus
particulierement ä l'etude de l'influence des efforts tranchants.

La description du mode operatoire et les resultats des essais ont ete donnes
d'une fagon detailiee, dans les Compte-Rendus du Centre d'Etudes Superieures de

l'Institut Technique (Annee 1934—35, 22™ie Seance). Nous les resumons ci-apres:
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1° — Types de planchers etudies.
Nous nous sommes places dans des conditions correspondant ä celles que l'on

peut rencontrer dans des planchers de bätiments courants d'habitation — Les
sections transversales des elements etudies sont indiquees sur les croquis ci-conlre
(fig. 1). Tous les elements comportent deux poutrelles: IPN 10 pour les

premiers IPN 12 pour les
I 5$ 6mmp.m

I ÜF ^7P.N.W

+—H"
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Fig. 1.

Coupes transversales des elements etudies.

suivants — espacees de

0,80 m et surmontees d'une
dalle de 4,5 cm — la

hauteur totale est la meme

pour tous les planchers:
h 14,5 cm.

L'element N° 1

comporte une dalle betonnee
directement sur l'aile
superieure des profiles — nous
avons cru interessant d'etudier

ce type de plancher
afin de determiner, en

quelque sorte, une limite
inferieure des phenomenes
mettant en jeu la liaison
entre le beton et le metal.
L'element N° V comporte
des poutrelles de 12 PN
dont la partie superieure
seulernent est engagee sur
2 cm dans la dalle de

beton. Tous les autres
elements comportent des

goussets de beton enro-
bant l'äme des poutrelles
jusqu'au conge de l'aile
inferieure. Dans les
elements IV et VIII. on a

dispose des ligatures en
ronds de 6 mm passant
dans des trous poinconnes
dans l'äme et recourbees
dans le hourdis.

Le metal des poutrelles
utilisees etait de qualite
commerciale courante
(limite apparente d'elasticite

^ 30 kg/mm2, charge de

rupture ^ 40 kg/mm2).
La qualite des betons a ete
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determinee par de nombreux prelevements qui ont permis de connaitre les

resistances ä la compression et ä la traction des betons utilises.

II" — Dispositions prises pour l'execution des essais.

A — Essais de flexion:
Ils ont ete effectues sur des elements d'une portee libre de 4,00 ni; les charges

etaient appliquees, conformement au croquis ci-contre (fig. 2) ä l'aide d'un

1

cf
—0,50- 1.00-

4,00-
-I.OO- -0.50—-

Regiestrierender Durchbiegungs - [3~J Seif- recording def/ecfomefer
messer von Morin —-^— Morin
F/eximetre enregistreur Morin

Draufsicht
Plan vu de dessus

View from top

4.00

ple

p/a

<LS

Bezugspunkte zur Messung
der Verschiebungen
Reperes pour mesure
des deformations
Stretches for measuring

' deformations

\ j I Registrierender Durchbiegungs-
\ messer von Morin

\j Fleximetres enregistreurs
I Morin

Positions deflectometers
Morin

Fig. 2.

Essai de flexion.

levier de chargement specialement etabli pour de semblables essais aux Laboratoires

du Batiment et des Travaux Publics.

Au cours des essais nous avons mesure les fleches elastiques ä l'aide d'appareils
enregistreurs disposes sous les poutrelles dans Taxe de la portee. — Nous avons.
d'autre part cherche ä determiner ä l'aide du deformetre Huggenberger les
raccourcissements elastiques du beton sur la face superieure de la dalle et les

allongements du metal des ailes inferieures des profiles.
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B — Essais de resistance ä Veffort tranchant:

Ils avaient pour but de determiner les conditions de rupture des elements des
differents types etudies sous l'action de charges concentrees appliquees au
voisinage des appuis, nous avons cherche ä voir s'il se produisait, soit un glissement

du profile dans sa gaine de beton par rupture d'adherence, soit un decollement

quelconque entre la dalle et la poutrelle.
Les essais ont porte sur des elements de 2,00 m de longueur qui ont ete soumis

ä des charges concentrees appliquees successivement au voisinage des deux
extremites ä l'aide des verins de la puissante machine de charge qui a ete reccm-
ment construite aux Laboratoires du Batiment et des Travaux Publics.

A — Essais de flexion:
Les resultats obtenus

de portee sont resumes

111° — Resultats obtenus.

au cours des essais de flexion
dans le tableau I.

Tableau I.

sur elements de 4,00 m

No.
de

l'element

beton

age

(jours)

pression

kg/cm*

traction

kg/cm2

couple
de

flexion
de

rupture

limite
de

portement

elastique

en kgm en kgm

fleche en mm
sous P

P (charge totale)

2000 kg 4000 kg 6000 kg

Fatigue sous P 4000 kg

calculo

kg/cm2

mesure

kg/cm2

Ra Ra

calcule I mesure

kg/mm2, kg/mm

I
II

III

IV

V

VI

VII

VIII

29 270 23

28 280 23,4

40 315 26,4

20 255 20

31 325 27

23 280 22,5

23 225 20

20 275 18

par poutrelle
1350

2915

2680

800
1550

1550

2340 ; 1550

3330 2050

3162 2050

2910

3020

2050

2050

15

5,05

5,4

6,2

5,2

4,8

4,75

9,8

10,4

12,9

10,4

9,6

10

10,2

16

16

19,5

15,5

15,1

15,5

15,6

58,5
50
58,5
50
51
42,5
51
42,5
51
42,5
51
42,5

69 16,1
46,5 16,8
58,5 16,1
39 16,8
52 13,3
34,7 13,8
52 13,3
34,7 13,8
50 13,3
33,3 13,8
52 13,3
34,7 13,8

14,3

15,8

11,3

11,3

11,5

15

Dans tous les elements etudies — ä l'exception du N° I — la liaison entre le
beton et les profiles a ete efficacement assuree jusqu'a la rupture; cette derniere
s'est produite par suite de l'exces de tension dans le metal suivant le processus
classique de rupture des pieces en beton arjme: sous l'influence de l'allongement
considerable du metal, la fibre neutre s'est deplacee vers la face superieure du
hourdis de beton qui s'est ecrase par exces de compression.

L'element I est le seul oü l'on ait constate avant rupture un decollement entre
la dalle et le profile. — Ce decollement s'est manifeste au milieu de la portee

pour une charge P t= 1000 kg. Pour tous les autres elements la resistance
simultanee du metal et de la dalle de beton a bien ete mise en jeu jusqu'a
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rupture dans les memes conditions que dans les planchers en beton arme munis
d'armatures en barres rondes:

Par rapport aux moments admissibles determines par les methodes habituelles
de calcul avec m 10 et une fatigue limite de 12 kg/mm2 — les coefficients de

securite ä la rupture sont compris entre 3,15 et 3,9.
L'examen des diagrammes enregistres par les fleximetres au cours des essais

a permis de determiner les limites de comportement elastique des differents
types de planchers dans des conditions determinees d application des charges —
les couples ainsi trouves correspondent ä un taux de travail du metal, calcule
suivant les methodes habituelles, de 1 ordre de 27 kg mm2 donc voisin de la

limite d'elasticite du metal.
La mesure des raccourcissements sur la face superieure de la dalle de beton et

des allongements du metal de l'aile inferieure des poutrelles nous a permis
de determiner la fatigue du metal en supposant le module d'elasticite egal
ä 22 X 103 kg mm2 et den deduire la fatigue du beton en supposant successivement

m 10 et m 15. — Nous avons d'autre part calcule sous differentes
charges les fatigues du beton et du metal en prenant egalement pour m successivement

les valeurs 10 et 15. Les resultats obtenus sont resumes dans les dernieres
colonnes du tableau precedent, ils fönt ressortir une concordance satisfaisante
des fatigues calculees ä partir des deformations et des fatigues calculees
directement dans l'hypothese m 10. Cette concordance est au moins aussi bonne

que dans le cas de pieces en beton arme avec barres rondes. Les methodes
normalement utilisees dans le calcul des pieces ordinaires en beton arme peuvent
donc etre appliquees au calcul des planchers ä poutrelles enrobees.

B — Resistance ä Veffort tranchant:

Les resultats obtenus au cours des essais sont resumes dans le tableau II.
Dans l'element I, il s'est produit un decollement entre le profile et la dalle sous

une charge de l'ordre de 4 t, mais nous n'avons pu observer de glissement
longitudinal au voisinage de l'appui; il semble donc que pour augmenter la securite
de systemes semblables, des dispositifs destines ä empecher uniquement le glissement

comme l'emploi de fers plats soudes sur l'aile superieure soient moins
efficaces que des dispositifs permettant laccrochage du profile ä la dalle de

beton par l'intermediaire soit de ligatures passant dans des trous poingonnes dans

l'äme, soit de spires soudees sur l'aile superieure des profiles.
Dans tous les autres elements, la rupture a ete obtenue, apres apparition de

fissures de traction dans le beton, par exces de compression consecutif ä l'allon-
gement exagere du metal. — Les decollements aux abouts des profiles ne se

sont manifestes qua la rupture sous l'effet de deformations tres importantes.
L'effort tranchant de rupture est au moins de 1 ordre de 7 t pour les elements

avec poutrelles de 10 PN et de 9 t pour ceux avec poutrelles de 12 PN.

C — Repartition des efforts de compression dans les hourdis:
Nous avons profite de l'execution de ces essais pour chercher ä determiner de

quelle fagon les efforts de compression se repartissent dans les hourdis. — La
plupart des Prescriptions officielles actuellement en vigueur fixent bien les limites
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Tableau II.

No. de

l'element

beton

age

(jours)
pression
kg/cm*

traction
kg/cm-

effort
tranchant

de rupture
en kg

couple
correspondant

en kgm

I
II

III

IV

IV bis

V

VI

VII

VIII

VIII bis

29 340 27

28 340 27

40 305 24

23 260 19,4

20 225 20

30 340 27

34 275 26

30 230 19

20 280 20

20 225 20

4 675

8 450

8 300
6 900

8 300
7 900
8 050
8 800

10 500
9 000
9 650
8 600

10 300
11900
12 500
12 800
12 600
13 200

1170
2175

2080
2080
2080
2350
2160
2640
2620
2700

2420
2580
2570
3570
3120
3850
3150
3950

ä admettre pour la largeur des tables de compression au milieu des portees des

poutres, mais ne donnent aucune regle precise dans le cas oü des charges
concentrees importantes produisent les couples maxima dans des sections voisines
des appuis.

Nous avons verifie, en premier lieu, que dans les elements de 4.00 m essayes,
Ies raccourcissements du beton mesures sur la face superieure de la dalle au
milieu de la portee (voir fig. 2) etaient egaux dan3 toute la largeur de cette
dalle. — Les fatigues de compression sont donc bien reparties uniformement.

En disposant des deformetres au voisinage des appuis, nous avons trouve des
raccourcissements plus grands au droit des poutrelles que sur les bords. Les

mesures que nous avons faites — qu'il serait trop long de decrire en detail —
nous ont montre que l'on peut adopter la regle simple suivante: Si Ton delimite,

par deux droites faisant avec la direction des poutrelles des angles de 30 ä 35°,
une largeur fictive de table de compression, la fatigue de compression correspondante,

calculee dans chaque section par les methodes usuelles, est peu differente
de la fatigue maxima mesuree au droit de la poutrelle.

Conclusions.

En resume, il resulte des essais effectues que dans les planchers experimentes
— ä l'exception du type N° I •— les fatigues normales peuvent etre determinees
suivant les methodes employees normalement pour les elements de planchers
en beton arme. La concordance entre les fatigues ainsi calculees et les fatigues
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reelles est au moins aussi satisfaisante que pour les pieces en beton arme. Ces

methodes conduisent ä un coefficient de securite de l'ordre de 3,5.
Quant aux fatigues tangentielles les experiences ont montre qu'avec les sections

etudiees — ä l'exception de (I) — la resistance n'est pratiquement pas limitee
par l'exces des dites fatigues tangentielles mais par la valeur des fatigues
normales.

II y a lieu de remarquer que ces resultats ont ete obtenus avec des betons de

bonne qualite. Si l'on veut utiliser la resistance du beton, il faut que la mise en

oeuvre de ce materiau soit suffisamment soignee pour permettre de compter en
toute certitude sur une resistance elevee de meine que dans l'execution des

travaux en beton arme.
Nous considerons que les conclusions rappelees ci-dessus ne sont valables que

pour des sections analogues ä celles des elements etudies pour lesquelles, en
particulier, laxe neutre est voisin de la face inferieure du hourdis d'une part et
de l'aile superieure du profile d'autre part. Nous comptons completer ces
resultats par des essais que nous entreprendrons prochainement sur des sections
differentes des precedentes.
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Disposition des extremites d'un pont ä membrures paralleles.

Ausbildung der Enden einer Brücke mit
Parallelträger.

Design of the Ends of a Bridge with Parallel Booms.

Geh. Regierungsrat Dr. Ing. A. Hertwig,
Professor an der Technischen Hochschule, Berlin.

Les ingenieurs et les architectes ont des points de vue fortement divergents
quant ä la disposition des extremites d'un pont ä membrures paralleles avec
tablier place ä la hauteur de la membrure inferieure. Principalement dans les

poutres ä treillis rhomboidal avec membrures paralleles, bien des architectes
preferent une disposition suivant la fig. 1.

Dans cette Solution le portique d'extremite
est completement ouvert entre la membrure
superieure et la membrure inferieure, c.ä.d.
sans aucune liaison transversale. Pour un
des nouveaux ponts sur le Rhin on avait
d'abord projete d'amener le contreventement

jusqu'au noeud a. Dans ce cas il etait
necessaire d'etudier la stabilite du cadre
d'extremite. On a constate que dans la pratique et dans la bibliographie cette

question n'etait etudiee que pour une deformation symetrique (cf. par ex. Bleich),
En general, on se contente de l'hypothese defavorable considerant les montants

comme articules en haut et en bas; on obtient la charge de flambage

^ *2EJV

W///MMM

Y//WMY/Y\

Fig.l.

Si maintenant on admet pour une deformation non symetrique que les moments
d'inertie JQ et Ju sont tres grands, les montants sont ä calculer avec encastrement
total et l'on obtient la meme charge de flambage que precedemment

Pk :
!EJV

Mais comme les moments d'inertie J0 et J„ ne sont que rarement si grands. le
-2EJT

calcul approximatif etabli en partant d'une deformation symetrique, Pk=—ry-
ne suffit pas.
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Au pont sur le Rhin, dont nous avons parle ci-dessus, il a ete necessaire de

disposer une traverse tres forte dans la membrure superieure.
Le coude dans les montants du cadre d'extremite est aussi tres defavorable.

U

Ju

p p

Fig. 2. Fig. 3.

On peut donc affirmer que la disposition esquissee reduit la qualite de la
construction en deux points tres importants pour une simple question archi-
tecturale.

ö 1 IT

^=
Fig. 4.

Si l'on donne ä la poutre une extremite inclinee, il est necessaire de prolonger
le contreventement jusqu'au point a. Une disposition teile que celle representee
ä la fig. 4, avec un raidisseur entre a et b, est encore preferable.

L'etude exacte du flambage du cadre d'extremite, avec deformation non
symetrique, a ete publiee par Hertwig et Pohl dans la revue „Stahlbau" de 1936.
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La stabilite des ämes de poutres pleines, calculee en tenant

compte des charges locales.

Die Stabilität der Stegbleche vollwandiger Träger bei
Berücksichtigung örtlicher Lastangriffe.

Stability of the Webs of Plate Girders Taking Account of
Concentrated Loads.

Dr. Ing. K. Girkmann,
Privatdozent an der Technischen Hochschule Wien.

Les poutres ä äme pleine ont parfois ä supporter des charges qui agissent sur
la membrure comprimee, entre les raidisseurs transversaux. De telles charges
se presentent par exemple sur les poutres portant un pont-roulant, sur les

longerons des ponts-rails ainsi que sur les poutres-maitresses de ces ponts,
lorsqu'elles supportent directement les traverses.

J'ai publie une etude de la stabilite des ämes de poutres sollicitees de la sorte
dans un memoire intitule: „Stegblechbeulung unter örtlichem Lastangriff".l
Nous parlerons tout d'abord ici des principes de cette etude pour exposer ensuite
une methode simplifiee.

La determination tres exacte de la limite de stabilite de l'äme exigerait dans

chaque cas particulier des calculs tres compliques. Pour limiter l'etendue du
calcul et generaliser les resultats, nous avons du effectuer differentes approxi-
mations. C'est pourquoi j'ai tout d'abord separe, le long du bord de l'äme, Ja

repartition des charges produite par la membrure chargee en collaboration avec
les raidisseurs transversaux. Aux fig. la et b, nous avons represente de telles

repartitions de charges p (x). La fig. la donne une repartition pour laquelle les

raidisseurs transversaux sont pratiquement inefficaces; il s'agit ici d'une poutre
pleine dont la membrure chargee ne possede qu'une faible rigidite ä la flexion
(ou dont les raidisseurs transversaux sont fortement eloignes les uns des autres).
La fig. lb par contre represente une repartition pour une poutre avec forte membrure

chargee et raidisseurs transversaux rapproches; les raidisseurs dechargent
le bord de l'äme en prenant directement une partie de la charge de la membrure
et en la transmettant ä des parties de l'äme beaucoup moins exposees au danger
de voilement. J'ai calcule approximativement cette collaboration des raidisseurs

1 Sitzungsberichte der Akademie der Wissenschaft in Wien, math.-nat. Klasse, Abteilung IIa,
145e volume, fasc. 1 et 2, 1936.
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(la membrure etait consideree comme une barre et l'äme comme un disque) et

j'ai obtenu pour la charge p (x) de l'äme l'expression suivante:

P(x) ZPnCOS
njrx
Ta (11 1,3,5...) (1)

ou

Pn
2£
3a >+^fe)'»"

(2)

V 3a rnjic m:rZ- ——sin —-= cos -7r-m= i,8.. mjrc oa 6
3 a njrc njr

sin — cos —— •

n^c 3a 6

,2Jo/^\S 8

cos' mjr

61+*
t \3a/

Dans ces expressions: a est l'eloignement des raidisseurs transversaux, t l'epaisseur

de la tole d'ämie, c la demi-largeur chargee et JG le moment d'inertie de la
membrure chargee par rapport ä son axe de gravite horizontal. Dans l'equation (2)
le deuxieme terme entre parentheses represente l'influence des raidisseurs qui
est souvent assez petite pour pouvoir etre
negligee. (L'equation (2) est ecrite de lelle
sorte que Ton puisse passer directement ä

c 0.) On peut etablir des relations
semblables ä l'equation (2) pour le cas oü
plusieurs charges symetriques par rapport
ä l'axe des y agissent dans le panneau
considere.

La repartition p (x) permet de calculer
les contraintes dans le panneau d'äme
etudie. Dans le memoire que j'ai cite plus
haut, j'ai compose ces contraintes de deux

apports: des contraintes elementaires
calculees öxl et Tt et des contraintes de

disque öx2, öy et t2 qui resultent de la
charge p (x). Dans la suite, nous avons
laisse de cöte les contraintes de cisaillement

t± et nous avons base Vetude de la
stabilite sur un Systeme de contraintes
symetrique par rapport ä Vaxe des y. Pour
determiner la contrainte et la charge
critiques, j'ai employe le «critere de l'energie
de la securite au flambage».

On a constate, dans le calcul de l'energie potentielle de l'äme flechie, qu'une
partie de l'apport d'energie des contraintes öx2 est supprimee par l'apport relatif
aux contraintes t2. C'est pourquoi on a tout d'abord neglige les contraintes de

disque öx2 et t2 dans l'etude de la stabilite, puis on a determine les contraintes öx

39*
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d'apres la theorie de la flexion et calcule seulernent les contraintes elementaires cv
de la fonetion des tensions du disque d'äme. Des calculs comparatifs ont montre
que les contraintes critiques ainsi determinees ne differaient effectivement que
peu des contraintes obtenues d'apres la methode exacte,1 en tenant compte des
contraintes deduites de «l'effet local».

Dans ce qui suit, nous calculons les contraintes de l'äme d'apres cette methode
simplifiee. Designons par b la hauteur de l'äme (pour les poutres rivees cette
hauteur est mesuree entre les lignes de rivets des cornieres des membrures) et

par ö0 la contrainte elementaire dans la fibre extreme, au milieu (x 0) du

panneau d'äme etudie EF (fig. 2a), engendree par toutes les charges de la

poutre: la contrainte de flexion de cette section est:

Ox - Oo (l - ^)- (3)

La meme expression est introduite dans le calcul pour la contrainte de flexion
de toutes les autres sections de l'äme ä Finterieur de EF.

Pour determiner les contraintes ö^, on introduit l'element de poutre CD
(fig. 2 b) avec la charge P. La longueur de cet element est egale ä 3 fois la
distance a des raidisseurs et par le fait meme assez grande pour permettre de
calculer avec une exactitude süffisante les contraintes öy ä 1'interieur de EF. La
fonetion des tensions de Airy (developpee comme la charge p (x) pour la longueur
CD 3a comme demi-periode) donne:

2 {
n l,3.. [

mry
Ci.n-e»» +

n wy njry
n:ryÄ-8r_i_. .n7T> 3a L njrx (4)

+ c2>n-e l3a +cs,n.-^-e8* +c4,n. 3-^-e 3a > cos 3||-

Les constantes c, n c4 n sont ä determiner ä partir des conditions aux
bords de l'äme. Comme les contraintes ay sont simplement calculees ä partir de
la fonetion des tensions, il faut renoncer ici ä satisfaire entierement aux
conditions de transition (effet de liaison); il n'est ainsi pas seulernent possible
d'arriver ä une simplification du calcul, mais aussi ä des resultats plus generaux.

L'etude de la stabilite est de nouveau effectuee par panneaux et l'etablissement
des equations de voilement se fait en admettant que les bords de l'äme sont
« appuyes librement» le long des membrures et des raidisseurs. Les membrures
et les raidisseurs sont consideres comme rigides vis-ä-vis d'un flechissement

perpendiculaire au plan de l'äme. En outre, on admet pour le panneau etudie E F
(fig. 2) une forme de voilement qui, dans le sens longitudinal de la poutre, n'a
qu'une seule demi-onde. Les resultats sont sürement valables pour a <^ 0,9 b.

S'il n'y avait aucune surcharge locale de l'äme, cette derniere se voilerait en une
demi-onde aussi longtemps que a < 0,9 b sous l'effet des contraintes de flexion öx.

Lorsque l'on a un effet local qui engendre toujours un voilement symetrique

par rapport ä l'axe des y, il se produit toujours d'abord un voilement en une
demi-onde (meme en cas d'une autre deformation) meme pour de plus grands

rapports -,-. II n'etait pas possible, par suite de l'ampleur des developpements



La stabilite des ämes de poutres pleines, calculee en tenant compte des charges locales 613

mathematiques necessaires, d'effectuer une etude plus exacte de ces relations;
c'est pourquoi nous avons admis comme limite a 0,9 b.

En limitant autant que possible le nombre de termes on a choisi pour l'ondu-
lation w (x, y) du panneau EF l'expression:

/a tty 2jiy ^ 3;ry\ 7ix
w | A • sin -.— + B • sin —r-^- + L. • sin --=

J cos —b b b / a
(5)

ia ia

1 1 1 p \ \ 1

c e y F D 3

a)
LQ.l.QJ.a.l

qui satisfait aux conditions aux bords sous forme de «conditions de Navier».
A l'aide de cette equation ä trois termes, il est possible de determiner ä peu pres
exactement l'ondulation de la tole, surtout lorsque l'influence des contraintes öy
est fortement reduite par rapport
ä l'influence des contraintes öx

(c'est-ä-dire lorsque le plus grand
flechissement de la töle s'eloigne
de la membrure chargee). C'est ce

qui se produit precisement dans
les exemples d'application les plus
importants.

Nous allons calculer maintenant,
ä l'aide des equations (3), (4) et
(5), l'energie potentielle e de la
töle d'äme EF tendue et flechie.2 Pour chaque Variation b\v de l'etat de
deformation, la condition be 0 doit etre satisfaite. Si l'on fait varier dans l'ordre
les constantes A, B et C de l'equation (5) et si l'on forme les be 0
correspondants, on obtient les equations suivantes pour le voilement:

iP
b) 3a

iP
D

Fig. 2 a et b.

— B
8
tt ß + xr.A[^-W(1+9ß2)2-2Xri

-A[|ß + xr4] + B^.^L(4 + 9ß«)—2xr,]-C

Bgß + xr6] +

¦4] - Cxr5 0

72
25

— Axr k '
ß

'
4

,1 + ß2

ß + xr6

0

.]-.

^
b öo

ou: ß — —-, k= —, c5e'3a öe

et r, r6 les sommes suivantes:

(contrainte d'Euler) ^ ^ yi)
(¦£)'. x £-

(6

Oo

— Y aPnf 1
|

n*ß2 1

1-1 _ n =,,». .-p- I n*ß*+ (4 + n*ß2)* J (pn'

— a Y -^11— i. ""ß2 1

ls „fi... P kß* + (lb+n*ß*)^|<P"•

_qY aP°f l i
n'ß2 1

r3_ „f.,.. P [n"ß2 + (36fn2ß^JCpn'

r4 4l apn
n±i,:. P I (1 + n"ß»)* '

(9 + n*ß*)äJ
n2ß2i|>n,

2 A. Nadai: Elastische Platten, Berlin 1925.



614 V 11 K. Girkmann

— «Y apnr 1 l | 2 25_ „fr,3.. P [(4 + n2ß2)2+(16 + n2ß2)2Jn P **>

1-6 12n5,3..T"n[(l+n2ß2)2+(25 + n2ß2)2J n*^D'

avec les grandeurs auxiliaires:

18 njr i_e-njIß

18 njc 1 +e-n*ßet *n „-Ä -2sm36_n2 6 2n^ße—ß
t1 e i + e-n» ß

Comme les constantes A, B et C doivent etre differentes de zero, le determinant
du numerateur de l'equation (6) doit etre nul. Cette condition permet de
calculer la racine k kmin la plus petite differente de zero. La contrainte critique
dans la fibre extreme de l'äme entre E et F est donc ö0 crit kmin • öe et la
valeur critique correspondante de la charge P du panneau est Pcrit *at ö0 C1it.

Afin de pouvoir evaluer les contraintes et les charges critiques, meme dans le
cas d'un voilement inelastique, les resultats calcules pour un materiau elastique
sans limite sont interpoles ä l'aide des contraintes de flambage d'une barre de

comparaison. Dans la determination de la sollicitation maxima de la töle, il faut
tenir compte de l'apport de contrainte ä öxmax resultant de l'effet local; on peut
le remplacer par la valeur un peu plus grande (ö^)x==0 y

Lors de l'interpretation des resultats, il ne faut pas oublier que l'on ne s'est
servi que d'une approximation pour l'ondulation w (x, y) et que l'on obtient
ainsi de trop grandes contraintes critiques. D'autre part nous avons admis diverses
hypotheses trop severes; nous avons admis par exemple des appuis articules aux
bords de la plaque alors que l'on a toujours un encastrement elastique et que cet
encastrement fait croitre sensiblement la stabilite de la töle. Quant au voilement
inelastique, il faut encore faire remarquer que la plus forte sollicitation de la
töle se trouve ä un des bords appuyes et qu'elle n'est que locale, de teile sorte

que dans le cas de deformations plastiques, il se produit une egalisation partielle
des contraintes. La veritable charge de voilement peut se trouver bien au-dessus
de la charge critique. A cöte de la resistance ä la distorsion des panneaux voisins,
qui empeche la propagation du voilement de la töle, la resistance ä la flexion
de la membrure chargee peut permettre un aecroissement de la charge au-dessus
de la limite de stabilite de l'äme. Les membrures elancees ont elles-memes besoin
de l'appui de l'äme pour resister au flambage dans le plan de la paroi portante.

Dans un memoire que nous puhlierons ulterieurement, et qui oontiendra des tables pour
l'application pratique de cette methode de calcul un peu compliquee, nous traiterons d'une
facon encore plus approfondie le probleme expose ici.
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Sur les phenomenes de deversement.

Über Kipperscheinungen.

The Phenomena of Buckling.

Privatdozent Dr. F. Stüssi,
Beratender Ingenieur, Zürich.

Alors qu'il existe de tres nombreuses etudes sur les problemes de stabilite
au flambage et au voilement, la theorie des phenomenes de deversement a ete,
ä tort, plutöt delaissee. Par suite du manque de formules simples de

dimensionnement, on a generalement recours, dans la pratique, ä Tartifice suivant pour
etudier la stabilite des poutres soumises ä la flexion: on suppose l'aile
comprimee detachee des autres parties de la poutre et on considere le flambage
de cette aile. Nous allons etablir ici la relation entre cette maniere de voir et
la Solution exacte du probleme de deversement des poutres ä section en I.1
Je choisis comme exemple le cas le plus simple de la poutre simple ä section
en I constante, soumise ä un moment de flexion constant. Negligeons d'abord
la flexion de l'aile, le moment de deversement se calcule comme pour une
poutre ä section rectangulaire et l'on obtient:

Mo.eru^*.-^2-^, (1)

oü B2 E.Jy est la rigidite transversale ä la flexion, et C G. Ja la rigidite
ä la torsion. L'influence generalement insignifiante du flechissement vertical
sera negligee.

Considerons maintenant l'aile comprimee detachee de la poutre, le produit
de sa charge de flambage Pe, suivant Euler, et de la distance des ailes h represente,

suivant la maniere de voir usuelle, le moment critique de la poutre:

Maile, crit ?E * h p ' (2)

car la rigidite ä la flexion d'une aile peut etre posee egale ä la moitie de la

rigidite transversale de la poutre.

1 S. Timoshenko: Sur la stabilite des systemes elastiques. Annales des Ponts et Chaussees
1913. — S. Timoshenko: Stability of plate girders subjected to bending. Publication Pröliminairo
du Congres de Paris de l'A.I.P.C. 1932. — F. Slüssi: La stabilite de la poutre sollicitee ä la
flexion. Memoires de l'A.I.P.C., 3e vol., 1935 — F. Stüssi: Exzentrisches Kippen. Schweiz.
Bauzeitung. 105e vol., 1935.
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Le moment de deversement de la poutre en I est, d'apres Timoshenko:

KbTTc
Mcrit JI

oü l'abreviation a2 a la valeur

1 ¦v>+$ (3)

4C12

B2h2

Introduisons la valeur de cette abreviation dans l'equation (3), nous obtenons
la relation simple, representee par un triangle rectangle (fig. 1), qui existe
entre les trois valeurs considerees du moment de deversement:

*
okr

Fig. 1. Mcrlt=KMVcrit + (PB-h)2. (4)

Pour illustrer la signification numerique des deux composantes, nous avons
porte ä la fig. 2 les contraintes critiques dans la fibre extreme d'un I PN 16.
Dans tout le domaine elastique Mcrit n'est qu'un peu plus grand que M0, crit.
La charge de flambage de l'aile comprimee n'a donc qu'une influence tout-ä-fait
secondaire sur la valeur du moment de deversement. La methode usuelle de

dimensionnement, qui determine la resistance d'une poutre ä partir de la charge
de flambage de l'aile comprimee seulernent, n'est donc pas satisfaisante car
eile ne tient compte que d'une influence partielle, d'ordre secondaire. Les resultats
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Fig. 2. Fig. 3.

d'essais, portes ä la fig. 2, prouvent la valeur de la Solution complete du
probleme: ils correspondent au cas de charge considere et sont tires d'un rapport
non publie de la Commission technique du Syndicat des ateliers suisses de

construction de ponts et de charpentes metalliques.2
La relation simple, representee par un triangle. rectangle, qui existe entre

le moment de deversement de la poutre rectangulaire et la charge de flambage
de l'aile comprimee, resulte du fait que, dans le cas de charge considere, les

courbes de deformation pour le flambage et pour le deversement sont toutes
deux des courbes sinusoidales, c'est-ä-dire* des courbes de meme forme. J'ai
etudie comme exemple un cas oü cette concordance dans la forme des courbes

2 Commission Techn. du Syndicat des ateliers suisses de construction de ponts et de charpentes
metalliques. Essais de flexion executes en mai 1922 au L.F.E.M. ä Zürich: 1. Flambage
transversal do la membrure comprimee des poutres en I. Essais N°. 1 et 5.
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de flechissement ou des courbes Solution n'est plus possible, ä savoir, le cas
de la console soumise ä un moment de flexion constant. Les deux deformations,
provenant du deversement et du flambage, s'influencent reciproquement au
debut de l'instabilite, la courbe des rotations cp varie donc les dimensions. La

fig. 3 represente les courbes pour differentes valeurs de l'abreviation a2; a2 0

correspond au probleme de flambage (rigidite ä la torsion C 0) et a2 oo au
deversement d'une poutre ä section rectangulaire (rigidite de l'aile 0).
L'influence reciproque des deux courbes limites pour chaque influence particuliere
represente une fixation quelconque, c'est-ä-dire avec un aecroissement de la

rigidite: il en resulte que le moment de deversement d'une poutre en I doit etre
plus grand que l'hypotenuse du triangle rectangle forme avec les cötes

aio, crit — -^ ' 1~

et

4
B2h
2 1- :4ä 1

•

Ici egalement l'influence de la charge de flambage de l'aile comprimee n'est

que tout-ä-fait secondaire dans les conditions qui se presentent dans la pratique
(%• 4).

**.- »¦Xfc

k
\r... —,--

"V. — £. 2
Fig. 4.
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L'etude des phenomenes de deversement est actuellement simple et
satisfaisante; il serait donc justifie de vouer l'attention qui lui revient, et meme
dans la pratique ä ce groupe important de problemes de stabilite.
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Resultats des essais de compression sur des cornieres

ä ailes inegales.

Ergebnisse von Versuchen mit Druckstäben aus zwei
ungleichschenkligen Winkelstählen.

Results of experiments on compression members composed
of two unequal angle bars.

Dr. Ing. H. Maier-Leibnitz,
Professor an der Technischen Hochschule, Stuttgart.

Messebene
Plan de mesurage
Measuring plane

W\_— .3iSL

Les barres composees de deux cornieres ä ailes inegales sont souvent utilisees
dans les poutres reticulees, par exemple dans les fermes, tant comme membrures
que comme diagonales ou montants. Dans les membrures, les barres se pro-
longent en general au-delä des goussets. Dans les diagonales ou les montants

comprimes, les forces sont en general transmises

par les töles de goussets. L'ecartement
des cornieres peut etre soit constant sur toute
la longueur de la barre soit encore etre plus
grand au milieu.

Dans les barres constituees de deux
cornieres il faut admettre, d'apres la norme
DIN 1050 (edition de juillet 1937), un «degre
d'eiancement ideal» \yl pour determiner le

flambage dans le plan x x de la fig. 4.

Pour etablir la formule de \yi on admet

que Taxe x—x de gravite du materiau de la
barre constituee de deux pieces est un axe de

symetrie de la section totale. Cette hypothese
n'est pas satisfaite dans les barres composees
de deux cornieres juxtaposees, reliees par des

fourrures. Nous ne croyons pas que l'on ait
effectue d'investigations theoriques sur cette

question. D'autre part nous ne connaissons aucune valeur d'essais sur la resistance

au flambage de ces barres.
C'est la raison pour laquelle nous avons fait entreprendre, en 1936, des essais

sur neuf barres composees de deux cornieres1 et sur deux barres de comparaison

fl -Slablange-Longueur de le barre-Length ofleslpiece
Z/f -Knicklange -Longueur de flambage -Bückling length

Fig.l.
Disposition de l'essai.

1 Voir la revue „Der Stahlbau" 9 (1936), p. 166 et ss.
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constituees par une seule corniere. Le present rapport resume et complete
ces essais.

L'essai fut effectue sur des barres placees verticalement, suivant la fig. 1. On
voit que la force etait transmise ä la barre par l'intermediaire d'articulations
spheriques et de plaques de compression. D'abord on a place les eprouvettes de
teile sorte que leur axe de gravite geometrique coincide aussi exactement que
possible avec l'axe de la machine. Apres l'application de charges initiales plus
ou moins grandes, on a deplace la barre dechargee vers l'axe de la machine

jusquä ce qu'une remise en charge ne produise qu'un flechissement minimum
au milieu de la barre. Sous l'effet de la charge maxima Pk, determinee
experimentalement, on a pu observer generalement un flechissement brusque au milieu
de la barre. A la fig. 2 nous avons represente les eprouvettes «elancees», ä la

fig. 3 les eprouvettes «trapues» et la premiere des barres simples @.

®
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Fig. 2.

Barres elancees.

Les charges de flambage sont indiquees ä la representation schematique de
la fig. 4. A cette figure nous avons aussi represente la barre © tiree de la
barre (J) apres l'essai, ainsi que la deuxieme eprouvette simple @. Les extremites
de cette eprouvette s'appuyent sur les plaques de compression de la machine
d'essai, ces plaques sont planes et assurees contre toute inclinaison.

Pour les barres ® ä 0 nous avons determine mathematiquement les charges
de rupture Pk, en tenant compte des dimensions theoriques des sections, ä l'aide

de la relation ök —-g— t/cm2 et pour la barre © ä l'aide de la relation
A

ök 2,8905 — 0,008175 X t/cm2. Dans ce calcul nous nous sommes bases sur
le degre d'eiancement \yi. Pour la barre simple. ©, Pk a ete calcule en tenant
compte du moment d'inertie Jn.
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Conclusions.

a) Barres sans töles de gousset ©, 0 et @. Les charges de flambage obtenues
dans l'essai sont plus grandes que les charges de flambage obtenues dans le calcul
ä l'aide de Xyi.

®
JL

® ® ® ®

J6,*t
x JS

\A t-1Ö -Hi

Fig. 3.

Barres trapues.

iL.' "?

»>
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b) Barres avec töles de gousset ©, © et @. Les barres elancees ©et ©
ont toutes deux donne, au cours de l'essai, une charge de flambage de plus de
10 o/o plus grande que celle du calcul en tenant compte de Xyi. La barre trapue ©
par contre a donne ä l'essai une valeur plus petite que d'apres le calcul avec Xyi

quoique sa contrainte d'etirement (3,27 t/cm2) soit beaucoup plus grande que
ös 2,4 t/cm2 que nous avons pris comme base pour la determination de ök.

© © © © © ¦ir
f«

t 35 | t is nr ist 35 t 'S It 15 t-35

t-15

kk kk k

ta © © © © © ®

ss ffl
- 7.2 — - t

Rechnung - Calcul - Calculation
22 <* 39,9 36.7 21,6 32,* *9.7

Versuch - Essai - Test
27.£ 98,0 97.6 29,3 36.8 98,8 51,8 56,0 10,95 39,5 21.5 t

Fig. 4.

Principaux resultats du calcul et des essais.

c) Eprouvettes © et ©.
a) Dans l'eprouvette ©, nous avons dispose, conformement ä la norme

DIN 1050, deux liaisons aux tiers de la longueur. Nous avons supprime ces
fourrures dans la barre ©. Malgre cela la charge effective de flambage de la
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barre © est plus grande que celle de la barre ©. On peut en conclure que les

liaisons realisees aux extremites des barres par les töles de gousset ont une forte
influence sur la grandeur de la charge de flambage.

3) La barre © a donne encore de plus grandes charges de flambage que les

barres © et ©. On peut supposer que les liaisons prescrites par les normes
officielles, comme c'etait le cas pour la barre ©, n'augmenteraient pas la charge
de flambage.

d) Eprouvettes ©, © et @. Les resultats de ces essais sont en rapport avec
les questions que nous avons posees autrefois lors de l'interpretation des essais

effectues sur des barres de bois, constituees de plusieurs elements. En ce qui
concerne les barres de bois, les resultats d'essais ne peuvent pas s'appliquer sans

autre aux barres comprimees faisant partie d'un ouvrage. Les plaques de

compression generalement placees aux extremites des barres dans les essais de

compression dissimulent l'influence des plaques d'attache qui doivent assurer la

collaboration des differentes barres et les faire agir comme un tout.2 Les relations
sont identiques dans les barres metalliques constituees de deux cornieres.

La barre © a donne une charge effective de flambage Pu 10.45 f: la
barre ®, double, n'avait aucune liaison sur toute sa longueur entre les deux

plaques de compression et sa charge de flambage n'etait pas egale ä deux fois,
mais ä 3,8 fois la charge de flambage de la barre simple. Le mode d'aetion de

cette barre double sans liaisons peut s'expliquer comme suit: les ailes situees
dans le prolongement l'une de lautre produisent un certain encastrement de

chaque barre sur les plaques de compression. En fait, la barre de comparaison ©,
dont les extremites reposent directement sur les plaques de compression de la
machine d'essai, distantes de 1724 mm, a donne ä l'essai une charge de Flambage

de 24,5 t, c'est-ä-dire plus de la moitie de la charge de flambage de la
barre ®.

On peut supposer que dans les eprouvettes fixees comme les barres ©, ©
et ©, la grandeur de la charge de flambage depend partiellement de la facon
ci-dessus indiquee dont la barre entiere repose sur les plaques de compression.
On doit donc eviter d'attribuer aux liaisons des barres le surplus t pur rapport
a la resistance de deux barres simples articulees aux deux extremites, de la charge
effective de flambage d'une barre double soumise d un essai de la maniere usuelle.

L'effet des liaisons dans les barres qui dans une construction sont fixees ä des
töles de gousset ä leurs extremites ne peut etre evalue que gräce ä une disposition
teile que celle que nous avons adoptee pour l'essai des barres @, © et ©.

Voir par cx. la revue ,,Der Bauingenieur" 17 (1936), p. 1.
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Renforcement du Viaduc d'Austerlitz par soudure ä

l'arc electrique.

Verstärkung der Austerlitzbrücke der Pariser Stadtbahn durch
elektrische LichkBogenschweißung.

Strengthening of the Austerlitz Viaduct in Paris by Electric
Are Welding.

M. Fauconnier,
Directeur des Travaux Xeut's de la Compagnie du Metropolitain de Paris.

La ligne n° 5 du Chemin de fer Metropolitain de Paris franchit la Seine au
voisinage de la gare d'Austerlitz par un ouvrage metallique dune seule portee:
140 metres entre appuis sur rives. portee superieure ä celle de tous les autres
ponts de Paris.

L'ouvrage est constitue par un are ä triple articulation. Les articulations
laterales sont disposees, non pas sur les culees, mais ä l'extremite de consoles

-

•d.

:< ;K

Fig. 1.

Viaduc d'Austerlitz

dont le porte-ä-faux atteint 17 metres. L'ensemble presente un caractere de

legerete qui lui a valu, ä juste titre. ladmiration des techniciens (fig. 1). Son

poids est de 820 tonnes.
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Malheureusement, son etude a ete faite dans l'hypothese d'un train leger de
121 tonnes de 50 metres de longueur. Aujourd'hui, trente ans apres sa
construction, le train type du Metropolitain mesure 105 metres de longueur et pese
4*20 tonnes. La surcharge roulante est plus que triplee.

La Compagnie du Metropolitain execute actuellement son renforcement.
A notre connaissance, ce travail est sans precedent dans le monde entier:

- les sections utiles de l'arc sont augmentees dans une proportion attei¬

gnant 60o'o ;.
— le poids de l'ouvrage passe de 800 ä 1000 tonnes:
— 1 are est ä triple articulation et sa portee est considerable;
— l'equilibre des consoles doit etre retabli de maniere ä ramener la ligne des

pressions dans le tiers central:
— enfin, 700 trains par jour doivent franchir l'ouvrage pendant tout le cours

de son renforcement.

|35;

SS!"*"*"*".

Fig. 2.

Renforcement des retombees des arcs.

Les pieces de renforcement (barres dc 70 > 140. profiles divers) sont placees
entre les lignes de rivets; les elements de resistance de l'ouvrage primitif sont
conserves integralement.

Pou.' les consoles, la condition d'equilibre (ligne de pressions restant dans le
tiers central) est remplie gräce ä la fixation par soudure. sous la membrure
inferieure, d une charpente complementaire. preparee ä l'avance et mise en place
d'une seule manoeuvre (fig. 2).

Pour le calcul. on a choisi l'hvpothese simple suivante: le metal de renforcement

ne travaille que sous l'effet de la surcharge; le metal de base supporte seul
les efforts de la charge permanente et participe aux efforts dus ä la surcharge.
Lne experience directe nous a montre que cette hypothese etait correcte.
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On pourrait croire indispensable de prendre en consideration les tensions
internes developpees par la soudure. En pratique, ce serait une erreur, car les
tensions internes sont localisees et avec l'acier 37 de grande ductilite, elles
tendent ä s'attenuer progressivement au fur et ä mesure qu'elles apparaissent
dangereuses.

Le metal ancien est un acier Martin extra-doux ä faible teneur en carbone,
moins de 0,10 o/0. II est donc parfaitement soudable. Sa resistance ä la rupture
atteint 42 kg/mm2 et son allongement 32o/0. A dessein, le metal de renforcement
a ete choisi encore plus doux, en vue d'une soudabilite parfaite: 37 kg ä la

rupture, 34o/0 d'allongement. Sa composition chimique doit satisfaire stricte-
ment aux conditions suivantes:

C< 0,10 o;0

Mn ^ 0,40 o o

Si < 0,20 o/o

P S 0,04 o/o

S^ 0,04 o/o

Sa resilience doit etre superieure ä 10 kgm/cm2 (barreau Mesnager).

so

45-

¥)

30

20

kg/mm* X
Kl // \r ^\<§<§£ / l\\r^/ \

—. Acter du viaduc (lamm)
Steetof viaduct (rolled)
Stahl der Verstärkung (gewalzt)
Acier de renforcement Uamin4)
Rvnfbrctng steef (rolled)
Schweissgut-Stahl
Aoer depose" par soudure
Weld metal

—«

Dehnung
Allongement^
Elongation '

tt 15 20 2S

Fig. 3.

Diagrammes d'extension des aciers.

30 35

La courbe superieure de la fig. 3 correspond ä l'acier fondu depose par les

electrodes: 48 kg ä la rupture et 20o/0 d'allongement; la resilience minima
imposee est de 8 kgm/cm2 (Mesnager).

L'allure des 3 diagrammes est la meme (fig. 3).
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Une consideration essentielle s'impose: tout allongement du metal compris
entre 1 pour 1000 et 15 pour 1000 s'effectue sans aecroissement de fatigue.

Or, dans la soudure ä l'arc, le metal en fusion se retracte de 10 ä 15 pour
1000 en passant de l'etat semipäteux sans resistance pratique ä l'etat definitif
avec resistance normale de 45—50 kg.

II importe donc, lorsqu'on opere sur des pieces bridees, que le metal de base

voisin du cordon puisse suivre cette deformation en sallongeant lui-meme.
Gräce ä cette faculte de l'acier doux bien mise en evidence sur les diagrammes,

on pressent que l'equilibre final sera obtenu sans qu'ä aucun moment ni en
aucun point la valeur des tensions internes ne depasse la limite elastique.

Verwendeies Versuchsstuck
Eprouvette employee
feshng specimen as used

Spannung in
tahgueen kg/mm2
Stress in

EinzelheitdSchweissung
Detaildelasoudure
Welding detail

t9t*

*mptsdimssung
Soudure a coeur
Butt weld

fcK9><^SS3§i

Bf 02 03 04 ßs 8g

Dehnung
Allongement
Elongahon

** O Qr O «¦

Legende
Points figuratifs des allongements entre reperes

Branche centrale
Vprcs soudure \
Vpres application des forces exterieures B1B2B3B4B5B6

\pres suppression des forces exterieures 102(3(4(5(6

Branches I aterale
A

B 1B2B3B4B5B'
lCiC3( 4( 5 'c

Fig 4

Lcoukmcnt des tensions internes sous l'action des ioices exterieures

Diagramme d'extension

S^stematiquement nous avons effectue de tres nombreuses mesures de tensions
internes: les resultats atteignent couramment 14 kg mais ne depassent jamais
la limite elastique.

On pouvait toutefois se demander si l'action des forces exterieures (chaiges
et surcharges) se composant avec les tensions internes ne porterait pas la fatigue
totale de ces pieces ä une valeur inadmissible. M. le Docteur-Ingenieur
Kommerell, M. G Fish, notamment, ont montre, en raisonnant sur le diagramme
des contraintes en fonetion de l'allongement, que pareille crainte n'etait pas
fondee.

Nous avons verifie experimentalement, dans le cas de deformations simples
(traction et compression), l'ecoulement des tensions internes sous l'action des

forces exterieures. Le fait essentiel suivant a ete mis en evidence: si une force
exterieure quelconque se trouve appliquee momentanement ä un Systeme soude

40



626 V 14 M. Fauconnier

de maniere ä determiner un allongement permanent quelconque dans un element
de ce Systeme, lors de la suppression de la force, il se produit une detente
interne dont l'effet est d'abaisser la valeur de la tension residuelle dans cet
element.

L'eprouvette employee etait ä 3 branches, Ia languette centrale portant un
joint ä coeur. Elle est representee ci-contre (fig. 4).

Le retrait resultant de la soudure ä coeur donne lieu ä des deformations
simples facilement mesurables au deformetre Huggenberger; elles se reduisent
ä Uli allongement de la partie centrale, ainsi mise en tension, et ä un
raccourcissement des branches laterales mises en compression.

L'application de forces exterieures ä cette eprouvette se fait ä l'aide d'une
machine de traction sur laquelle eile est montee au moyen de dispositifs ä cadran
destines ä eviter les efforts de flexion.

¦

•V

M m
Fig. 5.

1er essai d'homogen6it6.

(Deformation sans rupture sous une pression de 700 tonnes.)

Les differents Stades de l'essai sont representes sur le diagramme de la fig. 4.

Sa precision a ete remarquable. On voit que, dans la branche centrale, l'action
de la force exterieure a permis de ramener la fatigue de traction de 19,8 kg'mm2
ä 2,6 kg/mm2, l'allongement permanent passant de 0,275O/o ä 0,310o/o. En

poussant l'essai plus loin, on pouvait obtenir la disparition complete des tensions
internes. Aucune amorce dc fissure n'a ete observee.

En pratique, pour que cet ecoulement des tensions internes puisse se produire,
il faut que la ductilite du metal de base, celle du metal de renforcement et celle
du metal fondu soient aussi grandes que possible el du meine ordre de grandeur.

II faul viser ä l'homogeneite.
Cette homogeneite a ete demontree par un essai curieux. Sur une semelle de

cinq töles rivees, on a fixe une barre de 60 mm X 130 mm par des cordons de

16 X 16 effectues en plusieurs passes. Ces gros cordons sont discontinus: au droit
des rivets n'existe qu'un petit cordon de 5 X 5:
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Cet assemblage a resiste sans rupture ä une charge de 700 tonnes. La fig. 5

montre la deformation inimaginable de la piece et dispense de tout
commentaire: rhomogeneite est vraiment atteinte.

A titre de comparaison, le meme essai a ete reproduit avec un cordon continu
de 8 X 8 (reduit ä 5x5 au droit des rivets). Au lieu des 700 tonnes appliquees

%

2emc essai d'homogeneite.

(Rupture sous une pression de 170 tonnes.)

sans rupture dans l'essai precedent, la rupture du cordon s'est alors produite
ä 170 tonnes (fig.6).

En resume, le travail en cours au Metropolitain de Paris est le plus difficile
qui se pose en soudure, puisque tous les assemblages concernent, non seulernent
des pieces bridees, mais bien plus, des pieces bridees et en service continuel.

L'operation est dejä fort avancee et son succes repose essentiellement sur la

qualite remarquable des electrodes employees (type L 40 de la Soudure Autogene
Franchise) et surtout sur le choix d'un metal de reinforcement extremement
ductile (acier 37 de composition chimique imposee).

10*
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Un nouveau Systeme de ponts suspendus.

Neues System für Hängebrücken.

A New System of Suspension Bridges.

Prof. G. Krivocheine,
Ingenieur, General-Major, Prag.

Kette - Chaine - Cham

Le Systeme de ponts suspendus1 que nous preconisons a pour but de reduire
la traction horizontale du cäble et par le fait meme le poids de l'ouvrage.

Ce Systeme est constitue par un cäble dont la traction horizontale n'est pas
absorbee par la poutre raidisseuse mais par un are non rigide (fig. 1, 2 et 3).

La poutre raidisseuse (fig. 1, 2

et 3) n'est destinee qua supporter
les moments de flexion.

Le Systeme que nous proposons
peut etre isostatique (fig. 4a); il
suffit d'introduire deux txrticu-
lations dans les ouvertures
laterales et une articulation ä
glissiere longitudinale dans la travee
centrale. Apres le montage du

pont on peut eliminer les trois
articulations ou l'articulation
centrale seulernent. II faut alors
executer la derniere articulation de

teile sorte quelle ne supporte que

Are cu/e
Articulated arch

r^Ö

WWä

Fig. 1-3.

les moments de flexion, sans transmettre les forces longitudinales (fig. 4d).
Dans ce cas, le Systeme sera trois fois ou une seule fois statiquement indetermine.

La traction horizontale du cäble dans le Systeme isostatique (fig. 4a) peut se

calculer ä partir des conditions d'equilibre de la partie de gauche (fig. 4b) et
de la moitie de gauche de la poutre principale (fig. 4 c):

1. H^ H2 H,
2. +C (lo —c)+Hz1 0,

3. +C (lo + ~l) + A-i-l-Hz2 0,

4. C + A - P.

i D.R.P. N°. 563 698; Brev. fran?. N°. 718661.



Un nouveau s\ steine de ponts suspendus 629

Lorsque l'articulation G se trouve sur la droite C\, on a:

H P -
Le pont suspendu ordinaire avec traction horizontale compensee donne

1

Ht

lorsque ft f2 on a
4f,'

H yHlf
c'est-ä-dire que la traction horizontale du cäble est deux fois plus petite dans le

Systeme propose de pont suspendu avec are non rigide que dans le pont suspendu

%

t= l. c—H

fr-na
"Tyj/7

c^- L c

lig 4

avec poutre raidisseuse (sans are). C'est en cela que reside l'avantage du s\ steine

propose car il en resulte une grande economie.

4&m ^idcö

Fig 5.

Projet pour un pont suspendu a\ec are non rigide a Cologne-AIulheim
Systeme du Professeur G G Krivocheine

Par exemple pour le pont de Cologne-Mülheim (portee mediane 1 315 m)
(fig. 5), notre Systeme procure une economie de 1000000 RM., c'est-ä-dire
de 20o/o.
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J'ai propose ce Systeme:
1° au concours pour un pont-route sur l'Elbe ä Bodenbach-Tetschen,

Tchecoslovaquie (1 118 m),
2J au concours pour un pont-route sur l'Elbe ä Aussig, Tchecoslovaquie

(1 124 m),
3° au concours pour un pont mixte ä Porto-Novo, Dahomey, Afrique (1 169 m)

sur la demande de la fabrique francaise de cäbles de M. Leinekugel-le-Cocq
(Societe de Constructions Metalliques de la Gorreze).

jlWLM ^ **'^JSfe "miiu^_in

Vt

^ %jm0^^*£%W\

Jgfcw.

Fig 6

Pont suspendu avec are non rigide
Systeme du Professeui G G Krivocheine

Une grande maison allemande m'a fait remarquer que ce Systeme n'etait pas
du tout satisfaisant au pomt de vue esthetique car l'arc, em tant qu'element
etranger, gätait la ligne simple et elegante du pont suspendu.

Je voudrais presenter une esquisse oü l'arc non rigide est place en dessous du
tablier, ce qui reduit ä neant la critique evoquee ci-dessus (fig. 3 et 6).
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La stabilite des plaques rectangulaires soumises au cisaillement

et ä la flexion.

Die Stabilität rechteckiger Platten unter Schub* und
Biegebeanspruchung.

Stability of Rectangular Plates Under Shear
and Bending Forces.

Dr. S. Way,
East Pittsburgh, Pa., U.S.A.

1° — Indroduction.

La stabilite des plaques rectangulaires soumises sur leurs bords ä differents
types de sollicitation est un probleme qui se presente souvent dans la construction
des ponts, des bateaux et des avions.1 Lorsque la charge depasse une certaine
valeur critique, la plaque se gondole transversalement. Dans une construction,
la charge critique est parfois plus petite que la charge admissible, il est donc

toujours bon de connaitre la charge critique.

i••— -*— «*
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Fig. 1. Fig. -2.

Nous traiterons dans ce rapport deux problemes du voilement des plaques
rectangulaires. Le premier (fig. 1) concerne une plaque munie de deux
raidisseurs. La charge est constituee d'efforts de cisaillement repartis uniformement
sur les aretes. Le second probleme (fig. 2) se rapporte ä une plaque soumise
d'une part ä des efforts de cisaillement uniformement repartis sur les aretes et
d'autre part ä des efforts de traction et de compression lineairement repartis des

1 0. S. Heck et H. Ebner ont donne une bibliographie tres complete sur la resistance des

toles, Luftfahrtforschung, vol. 11, 1935, p. 211.
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deux cotes. Dans les deux cas nous admettons que les quatre aretes sont
simplement appuyees.

Nous appliquons la methode de l'energie, suivant laquelle la charge critique
se calcule ä partir de la condition que le travail developpe au cours du voilement,

par les forces agissant sur les aretes, est egal ä l'energie potentielle accumulee

par suite de l'elasticite du materiau. Le flechissement doit etre tel que la charge
critique soit minima.

2° — Plaques ä deux raidisseurs soumises au cisaillement.

Le probleme d'une plaque rectangulaire soumise au cisaillement sans raidisseur
et avec un raidisseur a ete resolu par Timoshenko2 alors que Southwell et Skan3
ont traite le cas d'une plaque infiniment longue avec efforts de cisaillement
agissant sur les aretes. Les raidisseurs ont pour objet le relevement de la charge
critique d'une plaque. Get aecroissement de la charge critique augmente en

general avec la resistance des raidisseurs. On a cependant constate qu'il etait
inutile d'augmenter au delä d'un certain point la resistance des raidisseurs
d'une plaque soumises sur ses aretes ä des efforts de cisaillement car les raidisseurs

restent droits et la töle ne se voile que dans les panneaux.
Pour resoudre le probleme de la plaque rtepresentee ä la fig. 1, on admet

pour le plan deforme une expression generale sous forme d'une double serie

trigonometrique.
°° oo ^mx jrnyw= 2 2- Amnsin- — sin—r-^- (1)

m l n l a t>

oü chaque expression satisfait ä la condition limite des aretes simplement
appuyees. L'application de cette formule permet de calculer trois grandeurs
d'energie, ä savoir, l'energie potentielle V de la töle, l'energie potentielle des

raidisseurs V,i et Vs2 et le travail Yx fourni durant le voilement par les forces
de cisaillement agissant sur les aretes. On peut negliger la rigidite ä la torsion
des raidisseurs. Ces trois grandeurs sont exprimees comme derivees de w:

V - J* f{(wxx + wyy )2 - 2 (1 - u) (wxx wyy - wxy2)} dx dy (2)

V.i + V92 =| J*{(wyy)2x=a + (wyy)\[ dy (3)

a b

Vx — inj J wx wy dx dy (4)
0 0

oü h est l'epaisseur de la plaque, B la rigidite ä la flexion des raidisseurs et D
la rigidite ä la flexion de la töle,

D W=,.j (5)

2 S. Timoshenko: Eisenbau, 12° vol. (1921), p. 147.
3 R.V. Southwell et S. H. Skan: Proc. Roval Societv, Londres, Series A, 105e vol. (1924),

P. 582.
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La condition de voilement est:

vsl + vS2 vr (6)

L'equation (6) conduit ä une expression de xcr, la contrainte critique de cisaillement,

en fonetion des constantes Am„. Le pas suivant consiste ä determiner le
minimum de xcr par rapport aux constantes. Les equations bxcr/bAnm 0
conduisent ä une serie d'equations lineaires pour les constantes Amn. On obtient
finalement la valeur de xcr en resolvant le determinant du Systeme poses egaux
ä zero. L'exactitude de la valeur obtenue pour xrr est d'autant plus grande que
le nombre de termes consideres du determinant d'ordre infinie est plus grand.

Les equations lineaires que l'on obtient en choisissant les constantes Amn

de teile sorte que xcr soit minimum, se composent de deux groupes dont l'un
contient les termes dans lesquels m T n est impair tandis que l'autre contient les

termes dans lesquels m + n est pair. II faut emplo)er le groupe d'equations qui
fournit la plus petite valeur de xcr.

II est bon de mesurer la charge critique ä l'aide du rapport xcr/öe, oü öe est
la charge de flambage suivent Euler Dn2/hb2. Au tableau I nous donnons les
valeurs de xcr/ö0 calculees ä partir des determinants du sixieme ordre pour les
deux groupes d'equations et pour le cas special B 0.4 Nous avons designe

par ß le rapport a/b.
Tableau I. #

Valeurs de xcr/öe pour differentes valeurs de ß. B 0.

ß 1 1,2 1,5 2,5 3

Ter / öe

m -j- n pair
9,42 8,06 7,14 6,59 6,32 6,14

Ter / öe

in -f- n impair
11,55 8,09 6,74 6,21 6,04

Les valeurs de xcr/öe pour ß < 1 peuvent etre facilement deduites des valeurs
ci-dessus; elles sont donnees au tableau II. Nous avons donne la plus petite des

deux valeurs de xcr/öe
Tableau II.

Tcr/Öe Pour i3<1' B 0.

ß 1
1

0,833
i

0,667 0,5' 0 0,400 0,333

Tcr / öe 9,42 11,60 16,06 26,40 1 38,80 54,40

Pour tout raidisseur important, le Systeme conduit ä la plus petite valeur de

xcr pour m + n impair. Nous posons egaux ä zero le determinant des
coefficients des constantes.

V2V A-i2> A-32» *23> A41, Au;
4 Les valeurs pour lesquelles m -f- n est pair concordent avec celles obtenues par Timoshenko

(note 2). Les expressions qui ont ete emplovees pour les valeurs paires de m -j- n e Laien t

An, A22, A33, A13, A31, A42 et pour les valeurs impaires de m -J- n, A21, A12, A32, A23>
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l'equation ainsi obtenue nous permet de calculer directement xcr/öe lorsqu'on
connait ß et la resistance des raidisseurs. II est avantageux de mesurer la
resistance des raidisseurs par le rapport y B/aD. Les valeurs de xcr/öe ainsi
obtenues sont donnees au tableau III. On constate que la charge de voilement
de la töle augmente en meme temps que la rigidite des raidisseurs.

Tableau III.

Tcr / öe Pour differentes valeurs de y et de ß.

ß- 1 ß 1,2 ß 1,5 ß 2 ß 2,5 ß 3

T Tcr/Öe T Wöe T Ter/öe T Tcr/Öe T Tcr/Öe T Tcr/Öe

0 11,55 20 36,7 0 8,09 0 6,74 0 6,21 0 6,04

10 32,75 25 40,1 5 19,43 2 13,07 1 10,3 0,2 7,29

20 41,6 30 43,2 10 25,2 5 18,2 2 13,1 0,4 8,32

30 48,5 15 29,5 10 23,8 3 15,1 0,6 9,21

40 54,4 0,7 9,59

Lorsque les raidisseurs ont une tres grande rigidite, la charge critique calculee

pour la töle est plus grande que la, charge critique d'un des trois panneaux.
Les raidisseurs restent droits et seuls les panneaux de la töl,e se gondolent. La
condition pour que les raidisseurs restent droits est que leur rigidite soit plus
grande que la rigidite pour laquelle la charge critique de la plaque est egale
ä celle d'un panneau. On calcule la charge critique d'un panneau en admettant

que tous les bords de la plaque sont simplement appuyes. En realite, chaque
panneau est partiellement encastre par le ou les panneaux voisins.

Admettons que ymjn est la plus petite valeur de y pour laquelle les raidisseurs
restent droits. Pour illustrer la methode de calcul, considerons le cas oü ß 1,2.
La valeur de ß pour un panneau de cette töle est 0,400 et le rapport de la

charge critique correspondante est 38,8, ainsi qu'il ressort du tableau II. Bepor-
tons graphiquement les valeurs de xcr/öe donnees au tableau III pour ß 1,2,

on trouve que xcr/öe 38,8 lorsque y 23. Donc ymin est egal ä 23 pour
ß — 1,2. On peut determiner de la meme fagon les ymi„ pour d'autres valeurs
de ß.

II est avantageux de presenter les resultats en fonetion des dimensions d'un
panneau et non pas en fonetion des dimensions de la töle. Designons par c la
distance entre les raidisseurs. Nous introduisons les symboles ß' et y', definis
comme suit:

B
P' TT Y cD'

Nous donnons au tableau IV les valeurs de xcr/öe et de Ymin pour differents

panneaux. Ges valeurs ont ete reportees sous forme de courbes ä la fig. 3. On

peut voir que la rigidite des raidisseurs, necessaire pour deux raidisseurs, n'est

pas beaucoup plus grande que celle necessaire pour un raidisseur. Pour trois
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raidisseurs ou plus, les valeurs de y'min ne depassent que de tres peu celles pour
deux raidisseurs.

Tableau IV.

Un raidisseur Deux raidisseurs

ß' I min Tcr / öe ß' T min Tcr / öe

0,500 30,4 26,4 0,333 120 54,4

0,625 12,6 17,9 0,400 69 38,8

0,750 5,8 13,3 0,500 34 26,4

1,000 1,66 9,42 0,667 10,8 16,06

0,833 4,2 11,61

1,000 2,0 9,42

3° — Töles sollicitees simultanement ä la flexion et au cisaillement.

Si, comme le represente la fig. 2, la töle est soumise ä des contraintes de

cisaillement x uniformement reparties sur les aretes et ä des contraintes de

traction et de compression ö ö0 (1—2 y/b), lineairement reparties sur les deux
extremites, la grandeur de la contrainte critique de flexion öocr depend de la

grandeur des contraintes de cisaillement. Par analogie, on peut dire que la
contrainte critique de cisaillement depend de la grandeur de ö0. Pour simplifier,
introduisons les parametres x et p, definis comme suit:

Öoc T

Öe

Pour resoudre le probleme on peut de nouveau faire appel ä l'expression (1)
qui satisfait aux conditions aux appuis. Comme auparavant, l'equation (2) fournit
l'energie potentielle de la töle voilee. Le travail Vx fournit durant le voilement

par les forces agissant sur les aretes est dans notre cas:

b a ab
V, - Jdy Jooll — -r^l w4x dx — Th J" Jwxwy dxdy

^ 0 0
X ' 0 0

(•)

La condition de voilement est V \v On peut obtenir ainsi une expression
pour öocr, en choisissant les constantes Amn de teile sorte que cette expression
soit minima. Les equations bx/bAmn 0 forment un Systeme lineaire par
rapport ä Amn. On obtient la grandeur de x en egalant ä zero les determinants
de ce Systeme. L'exactitude du resultat depend de l'ordre des determinants
consideres. Nous utilisons ici les determinants des coefficients des huit5 termes At1,
A12> A13' L21' *22> ^23> A31, A33
de ß et de p, comme elles sont donnees au tableau V.

et les valeurs de x pour differentes valeurs

5 Stein a effectue le calcul avec quatre termes. On obtient des valeurs de x sensiblement

plus petites lorsque l'on effectue le calcul, comme ci-dessus, avec huit termes. O. Stein: Der
Stahlbau, Berlin, 7e vol. (1934), p. 57.
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Tableau V.

Valeurs de x et de p pour differentes valeurs de ß.

ß 1 ß 4/ö ß 2/» ß l/i
p X P X P X P X

0 25,6 0 24,5 0 23,9 0 25,6

2 24.6 4 22,8 4 23,05 4 25,4

4 22.2 8 17,7 8 20,35 8 24,3

6 18,4 10 13,25 12 15.23 12 22,55

8 12,4 11
1

10,01 14 11,04 16 19,94

9 6,85 12 4,61 15 8,0 20 16,13

9,42 0 12,26 0 16,09 0 24

26

26,9

10,26

5,44

0

Nous avons reporte ces valeurs sous forme de courbes ä la fig. 4. Lorsque x 0,
nous avons la condition de voilement d'une töle pour cisaillement pur, tandis quo
pour p 0 nous avons la condition de voilement d'une töle sur laquelle agissent
des efforts de flexion. Les valeurs de p pour x 0 concordent tres exactement
avec celles de Timoshenko pour le cas du cisaillement pur. La faible difference

pour les petites valeurs de ß est ä attribuer au fait que des huit termes consideres
cinq valeurs m + n seulernent sont paires alors que Timoshenko utilise six termes
pairs. Pour une sollicitation au pur cisaillement et pour ß 1/2, la difference
dans les valeurs xcr/de ne se monte qua 2 o/0 pour le calcul avec cinq et six
termes. Pour une sollicitation ä la pure flexion (p 0) les valeurs de x concordent

avec celles de Timoshenko qui ne s'est servi que de trois termes.

4° - Exemples numeriques.

Admettons qu'une töle sollicitee ä des efforts de traction agissant sur ses aretes
doive etre renforcee par deux raidisseurs. Soit: a 2000 mm, b 1000 mm,
h =- 7 mm. E 21000 kg/mm2 et u- 0,3. II faut determiner la charge qui
engendre un voilement de la töle ainsi que La rigidite des raidisseurs.

D
21000-79

12(1 - 0,09)
660000 kg mm,

öe
660000-tt2
1000000-7

0,93 kg/mm2

Pour ß 2 on obtient ß' 0,667 et suivant le tableau IV y'm;n 10,8 et
Tcr/öc =- 16,06; il en resulte que xcr 14,94 kg/mm2 et B 10,8 • 0,667 • 660 000

4750 • 106 kg • mm2. Si l'on ne veut utiliser qu'un raidisseur, la contrainte
critique de cisaillement est 8,77 kg/mm2 et la rigidite du raidisseur doit etre egale
ä 1096 • 10 6 kg. mm2.

Comme deuxieme exemple, considerons l'äme de la partie extreme d'une poutre
pleine. La hauteur b de cette äme est 2000 mm et son epaisseur h 8 mm. II
faut determiner la distance exacte entre les raidisseurs ä l'extremite de la poutre
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et la rigidite que doit posseder le raidisseur pour que le voilement se produise
lorsque x 10 kg /mm2.

0 ^-^ 985 000 kgmm

o^TT.'82=a3Q35kg/mmä

TCr= 10 kg/mm2

^ 32,9.
Öe

On voit ä la fig. 3 que ß' 0,44, la distance exacte entre les raidisseurs
est donc

c 2000 • 0,44 880 mm.

Pour determiner la rigidite des raidisseurs admettons qu'un raidisseur sur trois
est absolument rigide. Dans ce cas nous pouvons utiliser les courbes de la fig. 3

Ĥ»

*» f r SD -

1»
•fe J

§13 oJ*

- 1

- 1 (i)
Eine Ifasteifung, zHei Felder

un raidisseur, deux panneaux
one stiffener, tno panels
Zhfei Versteifungen, drei leider
deux raidisseurs, trois panneaux- \ (2)

-
r

c cb c c c b i

-
(1 (2)

c
T

-

- (i)A
¥N

1 1 1 1 * I I

6 8 10

Seifenverhallnisß'
Rapport des cotesß'
Panel ratio ß'

Fig. 3.

Rigidite des raidisseurs pour un rapport donne des cotes.

valables pour deux raidisseurs, nous trouvons y'min 50. La rigidite des raidisseurs

est ainsi
B 50 ¦ 880 - 985 000 43 300 • 106 kg mm2.
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Comme troisieme exemple considerons un panneau rectangulaire sollicite ä la
flexion et au cisaillement comme l'indique la fig. 2. Dimensions: a 1000 mm,
b 2000 mm, h 10 mm. Admettons que la contrainte de flexion ö0 soit egale
ä 10 kg/mm2; il faut chercher la contrainte de cisaillement qui entraine le
voilement. Dans ce cas ß 1/2 et

D: 21000- 103

Öe

12 • 0,91

1923000-7I2
4 - IO6•10

1923000 kg mm

0,474 kg/mm2

10

0,474
21,1.

28

24

20

16

1* *

Ml
«5*5 1

-
i

1

1
i

- ^ *-t H
-

-

- \iß
-

1 1

Um-/
li i

4-ß
—i— i <i i

8 1? IS 20f 24 28 52
Schubspannungsverhältnis, Q

Rapport des contngintes de cisaillement Q

Shear stress ratiotQ

Fig. 4.

Charges critiques pour des töles soumises simultanement ä la flexion
et au cisaillement.

A partir de la fig. 4 on obtient p 14,3 pour ß 1/2 et x 21,1. La valeur

correspondante de x est 14,3 • 0,474 6,78 kg/min2.



V17
Etude du flambage d'ensemble de 1'arc parabolique

comprime d'une poutre Vierendeel.

Untersuchung über das Ausknicken des parabelförmigen
Druckgurtes eines VierendeebTrägers.

Investigation of the Buckling of a Parabolic Arch in a

Vierendeel Girder under Compression.

B. Desprets,
Professeur ä l'Universite de Bruxelles.

L'arc parabolique d'une poutre Vierendeel comme l'arc d'une poutre en
bowslring se trouve au point de vue du flambage d'ensemble dans des conditions
de sollicitation difficiles ä definir avec precision; il est ä la fois encastre dans

ses culasses d'extremite solidaires de la membrure inferieure (tirant) et du
tablier et fixe d'une maniere rigide ä des montants tres raides relies au tablier
en portiques renverses.

On peut cependant estimer qu'au moins dans sa partie centrale oü la hauteur
des montants varie peu, l'arc soit assimilable ä une membrure droite simple
butee sur les montants de hauteur constante. On obtiendra donc une limite de
sollicitation en traitant l'arc dans cette zone comme une membrure droite
ordinaire et en calculant la charge et la longueur de flambage suivant les
methodes connues d'Engesser, Timoshenko. Pigeaud, etc.

Toutefois, dans le but de serrer le probleme de plus pres on a essaye, en
appliquant la methode de Timoshenko de tenir compte des encastrements
d'extremite en adoptant une forme de fibre deformee adequate mais assez simple
pour ne pas compliquer inutilement les calculs. De plus, comme le phenomene
de flambage aura tendance ä se produire dans la zone centrale des montants
les plus hauts, on a admis dans le meme but de simplification que la hauteur
des montants soit constante.

Les resultats numeriques montrent que les longueurs d'onde calculees justi-
fient sensiblement ces hypotheses. Dans l'etude du flambage ordinaire d'une piece
droite entre articulations on assimile la fibre deformee ä une sinusoide simple;
pour tenir compte des conditions d'encastrements aux extremites on a choisi

pour la fibre deformee une equation de la forme

y f (sin ni K sin 3 jt y-j

L'arc suppose rectifie dans le plan median de la poutre est choisi comme axe
des x, l'origine est ä une des extremites, l'axe des y (deformations) etant normal
au plan de la poutre.
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On admet egalement que la poussee soit constante dans l'arc entre les deux
appuis.

Le principe de la methode approchee de Timoshenko est d'etablir l'equivalence
entre le travail exterieur de la poussee et les travaux de butee des montants
et des contraintes interieures.

Travail de la poussee.

Le deplacement de la poussee est egal ä la difference de longueur entre 1'arc
deforme et sa projection

u 1

soit Ax= I (ds — dx), ds=(l +y'2) dx ou approximativement
0

ds (l4-^v'2)dx

ds — dx —- v'2 dx
2 J

L L

f(ds — dx) Ax 1 Jy'2 dx
0

^
0

TQ Q • Ax.

Travail resistant des butees des montants.

Nous admettrons que cette butee soit continue le long de Farc (Engesser).
II est ä remarquer que dans la poutre Vierendeel, cette approximation est beaucoup

mieux justifiee que dans une poutre en treillis. L'epanouissement des

montants ä la tete et au pied realise en grande partie cette continuite et rend
cette hypothese plus probable que celle de reactions isolees. La butee du montant
est determinee par deux termes dependant de l'inflexibilite propre du montant
et de celle de la piece de pont dont il1 est solidaire.

Si l'on ne tient pas compte du renforcement introduit par le gousset
d'assemblage, h etant la hauteur du montant, p la portee de la piece de pont,
lh et Ip les moments d'inertie de ces elements (e EI) la fleche Zf de la
tete du montant sous un effort d'une tonne sera:

2 8p 3 £h

D'autre part la reaction unitaire continüment repartie est Cy, y etant la
deformation en un point; X etant la largeur du panneau on en deduit

XCZf 1, d'oü C - -„.

Le travail des butees laterales sera
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Travail des contraintes interieures.

En ne considerant que le travail elastique de flexion suivant une expression
connue

Ti lf^dx
8

0

k4
0

ou, en exprimant M en y"
L L

T1 l/sy"'dx |/)-dx,
0 u

I etant suppose constant.

Equation generale.

Comme il a ete indique ci-dessus, on a adopte pour la fibre moyenne
deformee l'equation suivante:

y f (sin zi-j K sin 3 71-=-1

v 0 aux deux extremites et y f (1 -f- K) au milieu

y' f y (cos ti- 3 K cos 3 tt -r-l

i,

J'y'«dx pg.|(l+9K«)
0

L

J>dx f^(l+K*)
0

y" — f 4
2 (sm n ~f

9 K sin 3 tt -j-j

l
JY'»dx pg.ii(l + 8lK*).
u

La relation fondamentale peut s'ecrire:

1 f2_2 Cf2T ' 1 TT4

p'j^f"(l+9K1,)=-V"(l+K:!)+¥fiEse(1+81K2)
Finalement:

e^ 1 + 81K' U- 1+K*
L2 "1+9K* + n1 1 + 9K2"

Dans le cas du flambage simple, cette relation prend la forme:

41
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comprenant un 1er terme general de la formule d'Euler et un terme
complementaire provenant de la butee des montants. En determinant le minimum de P

dP
suivant la regle connue —ry- 0, on obtient les resultats suivants:

L, etant la longueur de flambage,

JT2
~~ V

La charge de flambage
4 ,-

P1--=2J^ 2C-^2; P1 2KCe; L, *]/£, ou e E-I.

Pour determiner les conditions du minimum de P suivant la nouvelle hypothese
on ecrira:

Lt" 71

dp
La condition -jy- 0 s'exprime par

Q Li

cy e:t2

— - A ±~ *" '
B

'
C

/x
B

A

B=-

•i
1 + 81 K2

1 + 9K2

1+K*
1+9K*

A_1 + 81K2
B— 1 + K2 "

En rapprochant ces resultats des precedents on remarque que:

L^L.j/A

Pour evaluer ces expressions il faut choisir la valeur de K. Si on s'impose
strictement la condition y' 0 aux extremites

f£(l —3K) 0; K l
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ETI2
Cette valeur de K donnerait la valeur 5 au coefficient A du terme -^— de P; il

L2
semble que dans les circonstances les plus favorables la valeur maximum de A

ne puisse depasser 4 correspondant ä un encastrement parfait.

Cela reviendrait ä admettre une valeur de K2 — soit K — environ. En
15 4

appliquant ces valeurs de K on trouve les resultats suivants:

k'-1 A-9 ]/*-1

Fa - v r a l1 + b) ~ Lt2 3

L2 L1-)/¥ L12y3-=L1.l)73

o vi 1 A
c- f/B l/l" 1

2- K
15' B=6' FÄ=K6==ft46

P —£^._I_ —286- —r*—V 2,45 ~^8D Lt2

L, L1-Vr2,45=L1-1,565

3. Si K2 0, L, L2, P2 2 • e V
Application numerique.

Une application numerique de ces resultats a ete faite pour le cas d'une

poutre Vierendeel parabolique d'un pont de chemin de fer ä >oie unique
de 100,10 m de portee et de 14,30 m de fleche (x/7) ä 11 panneaux de 9,10 in
de largeur.

Lx environ 34 m
Px « 2 1500 t « 3000 t.

\_
Dans l'hypothese d'encastrements, en supposant K2 =* 15'

L2 Lx • 1,565 53 m L2

P.2 ~ ¦ 2,85 42501
Li2

Si K2 -I L2 Lx • 1,73 58,5 m L2
y

P2 ^y 1500-^ 5000 t.

Dans l'arc en question, la poussee axiale sous surcharge complete atteint 1035 t
ä la clef et 1230 t aux naissances compte tenu de la majoration dynamique
des surcharges.

41*
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Ces evaluattons montrent que dans le cas le plus defavorable limite d'une
poutre non encastree de hauteur constante, la charge critique au flambage
d'ensemble assure encore un coefficient de securite de pres de 3. En adoptant
l'hypothese plus reelle que les extremites soient largement encastrees dans les
culasses et maintenues fermement par les berceaux extremes des montants et

pieces de pont avec K2 —, le coefficient de securite s'eleverait au moins ä 4.

On constate que l'arc est ä peu pres d'egale resistance suivant ses modes
de liaison critiques soit entre montants, soit sur la longueur totale entre appuis
de naissances.

On peut egalement conclure de ces resultats que la rigidite des montants
apporte ä la poutre un surcroit de resistance laterale considerable. Ce Supplement
est d'autant plus important que les montants sont plus rigides et que leur
liaison ä l'arc est plus continue. Ces conditions sont remplies le mieux possible
dans le type de poutre Vierendeel en question. #
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Mesures des accelerations transversales auxquelles

peuvent etre soumis les ponts.

Messung der an Brücken auftretenden Querbeschleunigungen

Measurement of Transverse Accelerations Arising in Bridges

M. Mauzin,
Ingenieur du Materiel P.O.-Midi, Paris.

Les recherches effectuees depuis ces dernieres annees dans les chemins de

fer frangais ont conduit ä essayer de mettre au point un accelerometre ayant
une periode propre notable et ne presentant de sensibilite que suivant une
direction privilegiee.

Les accelerometres existants sont en general bases sur un meme principe:
inertie d'une masse dont on enregistre le deplacement par rapport au bäti de

l'appareil, le deplacement etant lui-meme proportionnel ä l'effort du au produit
de la valeur de la masse par l'acceleration ä laquelle eile est soumise.

Un calcul simple permet de verifier aisement que le deplacement de la masse
doit etre extremement faible (de l'ordre du 1/10 ou du 1/100 de mm) pour
obtenir une frequence propre elevee de l'appareil (plusieurs milliers par seconde).

Dans de telles conditions, on a utilise, pour realiser l'appareil. les proprietes
du quartz piezoelectrique.

Une masse est maintenue par un ressort sur une lame de quartz. La Variation
de pression exercee sur la lame de quartz par la masse soumiste ä une acceleration
degage dans le quartz des quantites d'electricite qui sont transformees par une
lampe triode en courant enregistre au moyen d'un oscillographe. La periode
propre de l'appareil est superieure aux possibilites d'enregistrement de l'oscillographe

utilise (1000 par seconde).
En outre, certaines mesures particulieres au chemin de fer (par exemple

l'eiiregistrement des accelerations longitudinales tres faibles dans un vehicule
soumis ä des accelerations verticales relativement elevees) necessitent la mise

au point d'un dispositif rendant l'appareil pratiquement insensible aux
accelerations perpendiculaires ä la direction privilegiee.

Cette derniere condition a ete realisee gräce ä une transmission particulierement
soignee de l'effort exerce par la masse sur le quartz.

II a paru interessant d'utiliser cet appareil pour la mesure des accelerations
transversales des ponts. On sait l'importance qu'il y a ä connaitre cette quantite
pour les ponts ayant atteint avec le temps un certain taux de fatigue.

D'autre part, l'appareil semble propre aux mesures visees; sa frequence

propre elevee. sa sensibilite suivant une seule direction privilegiee permettent
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d'enrcgistrer les accelerations transversales, bien que les accelerations verticales
aient une valeur relativement beaucoup plus grande.

On trouvera ci-joint quelques exemples d'enregistrements obtenus sur des

ponts de voies ferrees.
Emplacemcnt de l'appareil d'essai

^^
m - *¦¦""• -

'

Fig. 1.

Pont biais de Vitry-s-Seine ä lablier superieur. Poids du pont: 300 t environ.

Les graphiques N° 1 et 2 donnent les accelerations verticales et laterales d'un
pont biais d'un poids de 300 t ä tablier superieur.

Les graphiques N° 3 et 4 celles d'un pont biais d'un poids de 120 t ä tablier
superieur.

16.50m

n
dt
H n n

Spannweiten - Portees - Spans 11.50 +3. 8.50 * 13.00m

Fig. 2.

Coupe transversale.

Les graphiques 5 ä 8, celles d'un pont droit de 600 t environ ä tablier
inferieur, enregistrees au niveau des membrures superieures et inferieures cie

la poutre.
Les valeurs des accelerations sont les suivantes:

Pour le pont biais de 300 t (fig. 1 et 2):
accelerations verticales \ pour les frequences elevees: g '2,4

(graphique N° 1) I pour la periode fondamentale du pont: g/10
accelerations laterales pour les frequences elevees: g 5

(graphique N° 2) I pour la periode fondamentale du pont: g/13.
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Pour le pont biais de 120 t (fig. 3 et 4):
accelerations verticales { pour les frequences elevees: g/1,2

(graphique ?S° 3) I pour la periode fondamentale du pont: g 5

accelerations laterales J pour les frequences elevees: g 2

(graphique N° 4) | pour la periode fondamentale du pont: g 7.

Emplacement de l'appareil d'essai
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' ^""^ ¦miL.

Fig. 3.

Pont biais d Epina\-s-Orge a tablier superieur.
Poids du pont: 120 t environ.

Pour le pont droit de 600 t (fig. 5 et 6):
lu Enregistrements effectues ä la partie superieure de la poutre:

accelerations verticales pour les frequences elevees: g 0,8
(graphique N° 5) [ pas dc periode fondamentale apparente

accelerations laterales J pour les frequences elevees: g 1.25

(graphique N° 6) l pas de periode fondamentale apparente.

moom

=ff
Spannweite - Porfee - Span 11.00m

Fig. 4.

Coupe transversale (schema).

2'' Enregistrements effectues ä la partie inferieure de la poutre:
accelerations verticales \ pour les frequences elevees: g 0.66

(graphique N° 7) pour la periode fondamentale du pont: g 2.6

accelerations laterales 1 pour les frequences elevees: g 1,6

(graphique N° 8) I pour la periode fondamentale du pont: g 7.
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Oii voit, d'apres ces graphiques que les plus grandes accelerations laterales
ont ete atteintes sur le pont droit de 600 t (g/1,25, partie superieure de Ia

poutre el g/1,6, partie inferieure de la poutre).

Sur les deux autres ponts, l'acceleration n'a pas depasse:

g/2 lateralement.

Emplaceiment de l'appareil d'essai

Fig. 5.

Pont droit de Maisons-Alfort ä tablier inferieur.

Poids du pont: 600 t environ.

De plus, il a ete effectue recemment des releves d'accelerations sur des ponts
en maconnerie, de voies ferrees. Les valeurs obtenues sont legerement plus
faibles que celles relevees sur des ponts metalliques.

\ j
f.

« nom *
Spannweiten - Portees- Spans 23.10 '2125 '2125'-23.10m

Fig. 6.

Coupe transversale.

Mais il y a lieu de remarquer que ces chiffres ne sont donnes qu'ä titre
objectif. Le but de cette note n'a pas ete d'etudier les accelerations auxquelles
sont soumis les ponts et finalement les efforts qui se developpent dans ceux-ci
au moment de la circulation des vehicules mais seulernent de montrer les

possibilites d'utilisation de ce nouvel appareil.
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Graphique 1

g 32 mm

Graphique 2

g 64 mm

Graphique 3

g 32 mm

Graphique 4

g 64 mm

Graphique 5

g 16 mm
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Graphique 6

g 32 mm

Graphique 7

g 16 mm

Graphique 8

g 32 mm

Ces enregistrements ont ete pris au passage de convois differents.
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