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I1d1

Ponts en béton précontraint
Briicken aus vorgespanntem Beton

Prestressed concrete bridges

E. FREYSSINET

Parnis

Le sujet est si vaste que je ne potrrai évidemment que l'effleurer.

Les supériorités du béton précontraint sur le béton armé, en matiére
de ponts, résultent de multiples facteurs, qui, eux-mémes, dépendent du
mode d’exécution envisagé.

1° Les ponts en héton précontraint peuvent éilre coulés en place sur
des charpentes provisoires, dans des coffrages, comme des ponts en béton
armé ordinaire;

2° Ils peuvent étre constitués par des poutres ou fermes associées apres
coup, grace a des préconlraintes transversales aux ouvrages, ces poutres
pouvant elles-mémes étre précontraintes par des armatures tendues sur
moule avant coulage, ou tendues sur le béton aprés son durcissement;

3° Les poutres elles-mémes peuvent étre constiluées par des éléments
préfabriqués assemblés par précontrainte.

Ces divers systémes sont tous employés; chacun comportant des avan-
tages particuliers. Tous sans exception bénéficient de ces deux faits :

1° La limite de résistance d’une dalle précontrainte est théoriquement
égale au produit de la section de la dalle par la résistance de son béton,

2

et par la distance de 'armature de précontrainte & son centre de gravité,
y R b a?

> a 4 - 4 . bl % b
soit . La résislance théorique d’une dalle en matiére homogéne —¢

est trois fois plus faible, quoique déja bien supérieure a celle d'une dalle
armée. Si, au lieu de dalles pleines, il s’agit de sections évidées, ces avan-
tages diminuent mais demeurent importants.

2° Le second avanlage théorique du béton précontraint est que vis-
a-vis des poids propres permanents, les sections tendues des poutres peuvent
étre limilées a leurs armatlures, dont le poids est trés faible. D’ou des
possibilités d’allégement considérables par rapport a tous les autres sys-
temes de construclion, métal ou bhéton, notamment pour les poutres de
grande portée.
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Fig. 1. Pont d’Elbeuf-sur-
Andelle.

Ces avantages, dont l'origine est purement théorique, peuvent é&tre
augmentés par d’autres avantages résullant des conditions pratiques
d’exécution du béton.

Le fait que les résistances d un ouvrage précontraint sont exactement
proportionnelles aux résistances unitaires du béton qui le conslitue (ce
qui n’est pas vrai pour le bélon armé, dans lequel 1'augmeniation de
module élastique du béton délermine une aggravation des coniraintes)
incite les techniciens & faire appel & des bétons de haute qualité, et la
simplicité de formes et d'armatures des ouvrages en béton précontraint
en facilite 1'obtention.

En fail, des résistances de 500-550 kg & moins de 90 jours sont couram-
ment obtenues sur les chantiers de ponts en précontraint coulés en place,
ce (qui autorise l'ulilisation de contraintes de 1'ordre de 140-160 kg/cm?>.

Mais dans le cas ou l'on emploie des élémenls préfabriqués en usine,
en béton soumis dans l'ensemble de sa masse a des vibralions el com-
pressions iftenses, ces avantages deviennent beaucoup plus nets : la résis-
tance du béton pouvant élre relevée considérablemenl, jusqu'au voisinage
de celle des bons agrégats.

En sorte que le momenl maximum ue puisse supporter une dalle
précontrainte peut théoriquement atteindre quelque 20 fois le maximum
de celui qui peut étre supporté par une dalle armée de méme poids.

Ceci ne veut pas dire qu’on a intérét a utiliser ces possibililés exirémes,
ce qui impliquerait une exagéralion de la dépense de mdétal, pas loujours
Justlflee Mais ces indications suffisenl & faire pressentir les caractéres
spéciaux des ponls précontraints; les épaisseurs v sonl moindres, les
silhouettes plus plates, les formes plus simples que dans les ouvrages
élablis selon d’autres techniques.

Un exposé quelque peu détaillé des techniques actuelles et des possi-
bilités envisagées pour les ponts en béton précontraint exigerait un gros
volume el sorlirait complttement des limites de la présente note; je me
bornerai donc & des indications sommaires dont le but essentiel est de
faire connaitre 1'existence et les possibilités principales des techniques qui
se développent sur la base de 1'idée de précontrainte.
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Fig. 2. Plan et coupe du pont d’Elbeuf-sur-Andelle.
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Fig. 3. Pont de Longroy.

Ponts coulés sur place

A. Ponts - Dalles

L’exécution de ces ouvrages esl d'une trés grande simplicité. Plusieurs
sont déja en service; d'autres sont en cours d’exécution; beaucoup sonl
en ¢tude et pres d'élre réalisés.

Les deux premiers ponts-dalles ont été exéeutés, l'un sur 1'Andelle
a Elbeuf-sur-Andelle, I'autre sur la Bresle & Longroy en 1942-1943.

Le pont d’'Llbeuf-sur-Andelle, d’'une portée de 1050 entre appuis,
donne passage & une chaussée de 6 metres de largeur et deux trotloirs de
1 meétre; celui de Longroy, d'une porlée de 20 metres entre appuis, donne
passage a une chaussée de 3 metres et a deux Lrottoirs de 1™25 de largeur
(photos 1 a 4).

La dalle de Longroyv soulevée par l'explosion d'une culée mince est
retombée sur ses appuis sans dommage et a aussitdt livré passage & des
tanks du modele le plus lourd, pour lesquels elle n’avait certainement
pas élé prévue.

Quand il n'existe pas de difficultés d’établissement des coffrages, ce
type d’ouvrages permel de réaliser facilement avec des épaisseurs de 1'ordre
du 1/30° des portées (en dalle sur appuis simples), des travées de 1'ordre
de 20 & 25 metres, el méme 30 moetres en travées encastrées.

L’exéculion en es! treés facile. Sur le coffrage, on dispose les armatures
qui recoivent la forme de cdbles a profil droit ou parabolique, formés de
fils d’acier dur, parall¢les.

Dans une des techniques que nous avons développées, ces cibles sont
isolés du béton, pour éviler 'adhérence, soit par des tubes en acier mince,
soit par un simple bitumage complété par un guipage en papier lui-méme
enduit de bitume.

Les fils de chaque cible sont groupés autour d'un ressort hélicoidal
a grand pas en fil d acier dur, qui réserve un vide central destiné a étre

Fig. 4. Plan et coupe du pont de Longroy.
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rempli par une injection de cimenl sous pression, aprés la mise en lension
des aciers. Celle-ci est faite aprés coulage et durcissement du béton, en
prenant appui sur le béton 2 I’aide de vérins spéciaux et d'ancrages & cdne
maintes fois décrits.

Ces dispositions des cdbles el ancrages simples et économiques assurent
une excellente protection des aciers. On peut nalurellement en employer
d’autres. Dans certains cas, les fils ont été disposés dans des alvéoles rectan-
gulaires par nappes paralleles dans lesquels les fils sont séparés les uns
des autres par des intervalles ultérieurement remplis de mortier.

Le mode de mise en lension est également susceptible de variantes.
En général, en plus des cdbles longitudinaux pour assurer la répartition
transversale des efforts, on doit prévoir dans les dalles quelques cibles de
précontrainte transversaux.

Ce type de pont, extrémement robuste, convient particulitrement bien
pour des ouvrages sous voie ferrée; il demeure en ce cas économique pour
des portées qui peuvent dépasser 30 metres; en raison des épaisseurs plus
grandes qui sont alors justifiées.

En Belgique, M. le Professeur Magnel a exécuté, sous licence de mes
brevets, deux tabliers sous voie normale de portée 20 metres qu’il a ddéerits
dans diverses publications.

B. Ponts a poutres coulées en place

Il est évident qu'un systeme analogue a celui qui vient d'étre décrit
peut étre appliqué pour I ’exécution d’ensembles de poutres de formes
diverses. La seule différence est que les cibles plus nombreux devront en
général étre groupés dans la partie centrale des semelles basses. D autre
part, au lieu de les conduire tous de bout en bout de 1’ouvrage, on peut
les relever comme des armatures de béton armé et les ancrer en divers
points de la semelle supérieure. Du méme coup, on réalise des armatures
de poids minima, el on crée des compressions & composantes verticales
antagonistes des efforts tranchants. Il faut seulement prendre garde de ne
pas plier les cibles selon des angles trop petits el des courbes de trop faible
rayon. On ne peut donner & ce sujel de regles absolues; rayons et angles
dépendent des précautions prises pour assurer le glissement facile des
cables dans les courbes.

Ponts a poutres préfabriquées assemblées aprés coup

A. Poutres dont les armatures ont été tendues
sur un moule résistant avant coulage du béton

La premiére poutre ainsi exéculée a ¢lé décrite bien des fois el notam-
ment dans mon ouvrage Une Révolution dans les Techniques du Béton.

C’était une maquette au 1/3 d'une pouire de 60 méeltres, destinée a
I’exécution d’une grande halle & Francfort. Elle a été réalisée une premiére
fois & Francfort, une seconde fois a Stuttgart, d’aprés des dessins établis
par moi-méme, par l'entreprise Wayss & Freitag, et ces deux réalisations
ont été soumises par les ingénieurs allemands & une foule d’essais et de
contrdles expérimentaux qui- ont donné lieu & plusieurs publications en
langue allemande.

Le premier moule réel a été construit en France; il a servi & exécuter
les éléments des vannes de 19 melres de portée du barrage de prise d’eau
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des conduiles forcées de 1'Oued Fodda, et un tablier de pont appuyé sur
les piles de ce méme ouvrage. Apreés tension des aciers sur sa base, ce
moule permettait de réaliser la vibration et la compression du béton de la
semelle inférieure dans Iaquelle on scellait des armatures secondaires verti-
cales; on tendait celles-ci avant le coulage du reste du béton; lui-méme
était vibré, comprimé et chauffé pour hiter son durcissement.

Ces moules reproduits en Allemagne avant 1939 v ont recu de nom-
breuses applications, jusqu'a des portées de 1'ordre de 50 metres.

Ce systéeme a un défaut : I'importance des moules, qui devient prohi-
bitive pour les grandes poutres tres fortement chargées. 11 a perdu beau-
coup de son intérét du fait de la mise au point des ancrages par cdne
survenue en 1939.

Mes concessionnaires, auxquels sont venus s’ajouler pendant la guerre
des contrefacleurs aux ordres de la Wehrmachl, ont exécuté de divers
cOtés des poutres a armatures paralleles tendues avant coulage sur loute
leur longueur, souvent méme sur la longueur de plusieurs poutres bout
a bout, sans armatures secondaires ou avec armatures secondaires non
tendues. Ce systéme, qui serail peu économique pour de grandes poutres,
a 6té largement ulilisé pour de petils ouvrages et des ponts provisoires.

L’utilité théorique de la tension des armatures secondaires est plus
grande encore que celle des armalures principales; mais dans les petiles
poutres, elle est fort difficile & réaliser. On oblient des constructions
donnant une sécurité suffisanle en ulilisant pour armatures transversales
des aciers doux travaillant avec de faibles taux de contraintes; mais cela
conduit a des poids d’acier imporlants. La suppression des armatures
secondaires est évidemment peu recommandable des que les portées el les
efforts sont assez grands pour que le béton fravaille notablement en traction;
il est & remarquer toutefois que la compression longitudinale réduit beau-
coup les composantes de traction.

Les poutres précontraintes préfabriquées peuvent étre associces de
beaucoup de maniéres :

1° En les accolant avec interposition de béton ou mortier entre leurs
parties saillantes, leur réunion élanl assurée par une précontrainte trans-
versale a 1’aide de cidbles traversant ou les membrures ou des organes
spéciaux. C’est la solution la plus rationnelle que je conseille toujours;

2° En les surmontant d’un tablier qui doit étre bien relié aux semelles
supérieures. C’est une solution médiocre; et je n’en parle que parce que
mes concessionnaires allemands en ont fait un grand emploi;

3° En les enrobant dans des masses de béton, dont elles conslituent
pour ainsi dire l'armature. Cette solution peut &tre satisfaisante, si on
prend les précaulions nécessaires pour assurer une bonne liaison des
¢léments ainsi associés.

Ces divers principes d’exéculion peuvenl donner lieu & des modalités
en nombre infini; et telle, qui ne vaut rien dans beaucoup de cas, peut
se trouver parfaitement adaptée a certains problemes particuliers. Il ne
faut jamais perdre de vue qu’en construction, les principes ne valent qu’en
fonction du soin apporté aux réalisations.

B. Ponts a poutres coulées sur berge ou sur passerelle de service
avant tension des armatures et mises en place par un transporteur

Les conditions d’exécution des poutres de ces ponts ne different prati-
quement pas de celles des ouvrages coulés sur place. Ce procédé n’a d’autre
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intérét que de faire réaliser des économies de cintre, de sujétions et de
risques.

Pratiquement, on a atteint par ce procédé des portées assez imporlantes
(54 metres) et qui sont loin de constituer un maximum. Des circonstances
favorables se présentant, des porlées de 80 melres et méme plus pourraient
étre réalisées. Ce procédé permet naturellement les mémes modalités d asso-
ciation des poutres entre elles, que les précédents.

Ponts formés de poutres constituées par des éléments préfabriqués

Dans la plupart des ouvrages donl j'ai parlé jusqu'ici, les conditions
d’exécution du béton rappellent d’assez preés celles du ciment armé. Sans
doute on y utilise des quwhlos de béton nettement supeueures aux bélons
moyens du béton armé, mais 1'amélioralion obtenue & cet égard est limitée.

La division des poutres en éléments préfabriqués releve beaucoup cette
limile : pour du béton fabriqué en usine les moyens modernes de serrage
permettent d’oblenir des résistances que le perfectionnement des techniques
rapproche de plus en plus de la résislance propre des agrégats en masse.
En outre, le contrdle de la qualité des piéces peut loujours précéder leur
utilisalion, comme pour le métal d'une charpenle.

Au ponl de Luzancy, nos résistances dépassaient déja 600 kg/cm?;
ce chiffre est bien loin d’étre une limite. Nous avons, dans des fabnml‘lons
de tuyaux, atteint régulierement 1 200 kg/cm?; il n’y a pas de raison que
ce chiffre ne puisse étre alteint et méme dépassé, pour des éléments de
ponts.

Or un béton a 1250 kg/cm? de densité 2 500 remplace & poids égal

un acier de résislance 1”0205)607 800 — 3 900 kg/cm?. Encore faudrait-il

qu’il s’agisse d’un acier soud¢ et & formes parliculierement simples. La
charpenle ordinaire implique rivets, lrous de rivets, couvre-joints et une
masse de goussets et autres organes mullles la résistance; alourdissements
que le béton précontraint ignoxe. En sorte que, le poids d’acier correspon-
dant & un meétre cube de métal réellement ulile dépasse souvent 11 000 kg.
De plus, j'ai déja indiqué que, dans les organes tendus des ponts pré-
contraints, les sections relatives aux efforts permanents se réduisent a leurs
armatures; enfin, dans la plupart des cas, il esl possible de considérer les
bétons des hourdis sous chaussées comme un élément essenliel des sections
travaillantes.

On peul admetire le méme coefficient de sécurilé par rapport a la
rupture, pour l’acier ou le béton exécuté en usine. Il en résulte que, si
I’on compare les poids d'un ouvrage en acier a ceux d'un ouvrage en bélon
préfabriqué, celui-ci aura presque toujours l'avantage, dés que les résis-
tances du béton sonl de 1’ordre de 800 kg/cm?; chiffre qui, dans I'avenir,
sera trés souvent et trés largement dépassé.

On doit donc s’attendre a voir des ouvrages construits avec des éléments
de béton préfabriqués et précontraints, se substituer de plus en plus aux
ouvrages en charpente métallique, méme pour des portées supérieures aux
plus grandes que l'on ait atteintes jusqu’ici; les difficullés de monlage
paraissent devoir étre plutdét moindres pour le béton précontraint que pour
I'acier, elles se réduisent a 1’exéculion de joints en mortier et & la mise
en tension de certains cébles.

L’oulil essentiel des poutres par éléments préfabriqués c’est le cdble



PONTS EN BETON PRECONTRAINT 411

Fig. 5. Pont de Luzancy.

traversant les éléments successifs de béton moul¢, en empruntant des évide-
ments de formes et disposilions infinimenl variables : cibles ancrés aux
deux exirémités grice a des ancrages a cdnes ou équivalents novés dans
le béton dans la premiere el la dernicre des piéces qu’'ils relient. Ce type
de poutres a donc pris naissance avec les ancrages a cdnes eux-mémes.

Le premier brevel relatif & ces ancrages dalte de 1939; leurs premiéres
réalisalions pratiques de 1940; mes premieres proposmons pour des
ouvrages construits par bloes préfabriqués sonl de la méme année.

Les Services francais des Ponts el Chaussées comprirent immdédiale-
ment l'intérét de cette technique, et décidérent l'exécution du pont de
Luzancy qui, commencée sous 1'occupalion en 1941, génée par des diffi-
cultés multiples dues aux circonslances, puis arrétée par les autorités alle-
mandes, ne ful reprise qu’apres la libéralion; ce qui lui a permis de béné-
ficier d’'importantes améliorations de technique surtout dans le domaine
de la mise en place des poulres.

Il a fait I'objet d'un trés bel article de M. Lalande, responsable de son
exécution pour le compte des Entreprises Campenon Bernard; je ne saurais
rien y ajouter d’ulile.

Ce pont de 55 metres de portée détient actuellemen!, mais vraisem-
blablement pour trés peu de temps, le record de portée des ponts en béton
preconhamt (photo 5).

Il n’est pas le premier en dale des ponfs & ¢léments préfabriqués en
usine. Les Entreprises Campenon Bernard posseédent en Afrique du Nord
une puissante organisalion dirigée avec beaucoup d’allant et d’intelligence
par M. Safont, qui, a 1'aide des renseignements que j'ai pu lui f'me par-
venir, a créé a l'usine de Oued Fodda une fabrication de coOnes, vérins
de tensions et blocs de trés haute qualité.

Ces moyens ont permis a I’Administration des Ponls et Chaussées
locale de projeler et de réaliser, des la libéralion de 1'Afrique du Nord,
un grand pont par éléments préfabriqués (lravée de 50 m, formée d’'une
poutre de 35 m sur consoles de 7"50 et travées d’'¢quilibre de 16™50, A
Djedeida, Tunisie) (photos 7 et 8)

Ce ponl a élé décrit dans La Reconstruclion des Ouvrages d’Art en
Tunisie par M. Mallet, Ingénieur en chef du Service des études et travaux
en Tunisie, et dans le Bulletin technique de la Suisse romande du 15 mars
1947.

Un deuxiéme ouvrage a peu preés idenlique, réalis¢ & Oued Saad, est
cité dans le méme ouvrage.

Ces ponts de I’Afrique du Nord ont été mis en place poulre par poutre,
sans aucun échafaudage en riviere, & 1'aide d’une passerelle de lancement
supportant 1'about des poutres.
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o Fig. 6. Mise en place d'une
L A s poutre du pont de Luzancy.

Le pont de Luzancy esl un pont & béquille qui a été mis en place poutre
par poulre, & I'aide d'un transporteur a cibles que jai créé pour cet usage
(photo 6). Ce méme transporleur a peine modifié va étre ulilisé pour
metlre en place sur la Marne cinq autres ponts de 75 & 78 melres de portée
enlre nus des culées, dont les élémenls seront fabriqués dans une usine
créée a Esbly (Seine-el-Marne) sur le bord du canal, et, nous l'espérons,
beaucoup d’autres ponts. :

Fig. 7. Pont de Djedeida (Tunisie).
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Fig. 8. Pont de Djedeida (Tunisie).

L usine d'Esbly fabrique des ¢léments de 2 meires de hauteur, de
seclion variable, en béton soumis & une vibration qui réalise des accélé-
rations de l'ordre de =+ 5 a 6 g combinées avec des modes de pression
faisant alterner celle-ci 3 000 fois par minule de 0 & 10 kg.

Ces ¢lémenls sont formds de deux troncons de semelles, reliés par le
trongon d’ame correspondant. On coule d’ abord les semelles munies de
I'armature secondaire de 1'dme; on les chauffe avec de la vapeur a 100°;
environ une heure aprts le moulage leur durcissement est suffisant pour
qu'on puisse, en augmenlanl leur (lml'mce par l'aclion de vérins, tendre
ces armatures 2 120 kg/mm?®. On coule alors le béton de 1'dme, qui, aprés
relrail el relaxalion se lrouve soumis a l'action d’armalures normales & la
poutre lendues aux environs de 100 kg/mm® el peut ainsi étre préconlrainl
transversalement a 40 kg /cm?®, voire beaucoup plus si nécessaire. Un méme
moule peut faire plusieurs pieces dans une méme journée. Il peul, grice a
des modificalions inslantandes, étre ulilisé pour des piéces de formes diffé-
rentes.

Un type particulicrement satisfaisant est constilué par des arcs tres
fortement cambrés formés par l'associalion du hourdis sunportant Ia
chaussée avec un ¢lément inférieur, grice a des tympans pleins ou a des
triangulations. Ce pont dans sa forme la plus simple est établi selon le
schéma I qui est celui du pont de Luzancy et des cinq ponts en arc construits
dans l'usine d’Esbly.

En munissant ce pont d'une bielle AB, on définit comme on le souhaile
les rapporls entre les moments posilifs au milieu et négatifs aux appuis,
non seulement pour les charges permanentes mais avssi pour les sur-
charges, el on le rend isoslalique

(schéma II).
Beaucoup d’autres combi- W

naisons sont possibles; on peul
notammenl prévoir des lravées _
d’équilibre dont l'imporlance
peul “lre fixée & volonté (sché- Sehema i “
ma III). Ces syslémes permetient 5

d’insérer des pculres inférieures
enlre des gabarils de voie infé-
rieurs el des profils de chaussée
extraordinnirement rapproché:

Schéma 111
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Cette usine vient seulement d’étre mise en route: elle semble devoir
fabriquer des produits de trés haute qualité.

Les ponts précontraints en éléments préfabriqués peuvent recevoir les
formes et les dimensions les plus variées, et toute forme d'ouvrage —
ponts suspendus, canlilevers, poutres inférieures ou supérieures, arcs de
toutes formes — peul élre réalisée. Toul systtme de monlage utilisable
pour un pont en charpente peut ¢tre adaplé au montage d’un pont en béton
précontraint.

Au moment ol j'écris, nous éludions un pont suspendu, de portée
modeste a la vérité, mais qui peut étre considéré, étant donné la nature des
movyens employés, comme la maquette d’un pont de 1 000 metres de portée.
Deés 1940, j'avais étudié un pont a double cantilever de 700 métres de porlée.

Cependant, la tres grande légerelé et la trés grande rigidilé spécifiques
du béton précontraint en éléments préfabriqués, le prix relativement bas
des résistances obtenues; la possibilité de nover sans la moindre appréhen-
sion des articulations ou bielles articulées en béton fretté (photo 9) cons-
fruites selon les movens que j'ai décrits & propos du pont Candelier sur
la Sambre (Annales des Ponts et Chaussées, mars-avril 1923) conférent
au béton précontraint une aplitude extraordinaire & la réalisalion d’ouvrages
a poutres inférieures, laissant les acces el les vues de tabliers complétement
dégagés.

Nous avons établi plusieurs projels de ponts sur grands fleuves &
navigation intense
et trés exigeante,
comportant des tra-
vées qui peuvent
atteindre plusieurs
centaines de me-
tres, avec des hau-
teurs de chaussées,
au-dessus du ni-
veau moven des
eaux, souvent infé-
ricures au dixieme
de Ia portée (au
milieu de 1'ou-
vrage, moins en-
core aux  extré-

mités) .
En général, ces
labliers peuvent

¢ire mis en place
sans ¢chafaudages,
sans géne pour la
navigation et sans
risques.
Commencé en

Fig. 9. Bielles d’arti-
S _ : % culation du pont de
o o S e 4 Bourg-d‘Oisans sur
et A >

- : : la Romanche.

e T
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o Sel
& ¢

Fig. 10. Pont
sur l'écluse
n® 4 (Terri-
toire de Bel-
fort).

fait en 1945, a la Libération, le mouvement d'utilisation du béton précon-
(rainl pour les ponts s’étend trés rapidement. Pour la France seule, dix-neuf
ponis sont actuellement construits el en service :

Les ponts d’Elbeuf-sur-Andelle, de Longroy, de Luzancy, déja men-
tionnés;

Cinq ponts-dalles dans le Territoire de Belfort, dont les porlées s’éche-
lonnent de 920 a 14™75 (photos 10 et 11);

Quatre ponts-dalles, portées 10™60, 11 m, 13 m el 20 m; ponl de
Flaugeac, portée 11 m (photo 12);

Cinq ponts a poutres droiles de portées allant de 24 & 51 m; pont de
La Vigne (Isére), portée 30™60 (photo 13); pont du Bourg-d’ Onsqns (Isére),
portée 42 m (photos 14 et 15); pont de I'Hermillon (Smone) portée 5140
(photos 16 et 17).

D’autre part, quatorze ponts sont actuellement en cours d’exc¢cution.
Ce sont :

Quatre ponts-dalles dans le Terriloire de Belfort, avec des porlées de
750, 10 m, 11m;

Un pont-dalle de 9 m;

Trois ponts de 35 m, 46™60 et 51™50 & poutres droiles;

Fig. 11. Pont
de Dorans
(Territoire de

Belfort).
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Fig. 12. Pont de Flaugeac (Dordogne).

Un pont & poutres, avec neuf travées indépendantes de 20 m, 26 m,
29™50, 30 m, 31 m de porlée;

Enfin cinq ponts en arc sur la Marne de 75 & 78 metres de portée.

Vingt-huit autres ouvrages dont les projets d’exécution sont établis
doivent étre entrepris cette anndée :

Quatorze ponts-dalles, sept dans le Territoire de Belfort, avec des
porlées comprises enltre ("85 et 12 m, et 7 ayanl des portées de 8766, 1160,
1123, 1260, 15 m, 18760 et 20 m; '

Huit nonls & poutres droites de 24™80, 25 m, 32740, 3505, 36™20, 38 m,
38720, 61™82;

Fig. 13. Pont de La Vigne sur l'Eau d'Olle (Isére).
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Fig. 14. Pont de Bourg-d’'Oisans (Isere).
Sept ponts & lrois travées indépendantes : une de 54™60 el deux de
45"35; ,
Un pont avec travée centrale de 52 m et deux (ravées cantilevers de
43750;
Un pont en arc de 52 de portée;
Un pont-dalle & trois lravées continues : deux lravées latérales de 18 m
et une travée centrale de
. T 11 m;
e AR Un ponl-dalle & deux
travées  conlinues  de
18740 et 9™40;
Un ponli-dalle a (rois
travées  conlinues de
14785, 16™45 et 21™GO0.

Nous faisons actuel-
lement 1'étude de Lrés
nombreux ponts. Plu-
sieurs ponts ont été exé-
cutés en Afrique du
Nord. En oulre, quatre
ponts ayant des portée de
20 metres, 13 meéelres,
1080 et 20 mélres et
plusieurs passerelles ont
été  construits en Bel-
gique,

En Allemagne, on
peut ciler deux ponls a
poutres de 44 melres el

Fig. 15. Pont de Bourg-
d'Oisans (Isére).
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Fig. 16. Pont
de 1’'Hermil-
lon sur l’Arc
(Savoie).

34 metres de portée (photo 18); un pont & deux travées de 22780 et
28 metres. Enfin, il faut mentionner un pont & poutres actuellement en
conslruction au Brésil, de 329 metres de longueur et 20 metres de largeur,
comportant Ireize travées indépendantes : deux de 2830, deux de 37™20,
huit de 1940 et une de 43™40.

Enfin, on peut ajouter a ces ouvrages une galerie couverte en cours
d’exécution & Rouen, qui est en fait un pont de 8 & 18 metres de portée
dont la largeur atteindrait 1 800 meétres.

Certains ont affirmé — et je me demande d’aprés quelles bases —
que les ponls en béton précontraint coilitaient plus cher que les ponts
en béton armé ou en charpente métallique. Cela ne saurait surprendre,
en dépit des avantages théoriques du béton précontraint; car il livre bataille
actuellement dans les plus mauvaises conditions : il emploie des matériaux
créés pour d’autres industries; il a encore a former ses techniques et ses
techniciens.

Fig. 17. Pont
je 'Hermillon
sur l'Arc (Sa-
voie).
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En fait, cela n’est pas; le développement rapide de ses applications
le prouve abondamment.

S (L

Fig. 18. Poutre de 1’'Oelde (Allemagne).

Le nombre et I'imporlance des études qui nous sont demandées croit
a un rylthme extraordinairement rapide, et je suis convaincu que, dans
peu d’années, un trés grande majorité de ponts sera exéeulée par les
méthodes du béton précontraint.

Résumé

L auteur donne une vue générale des techniques actuelles et des possi-
bilités envisagées pour la réalisation des ponts en béton précontraint.

Les procédés acluellement employés se divisent en trois grandes
catégories :

1° Ponts coulés sur place dans des coffrages supportés par des char-
pentes provisoires et qui ‘peuvent étre réalisés soit sous forme de dalles
d’épaisseur uniforme, soil sous forme de poutres moulées successivement
avec réutilisation des coffrages;

2° Ponts a poutres préfabriquées assemblées aprées coup dont les aciers
de précontrainie sont, soit tendus avant coulage du béton en prenant appui
sur le moule trés résistant, soit mis en place avant coulage, sans tension
et entouré d’'un revétement antiadhérent, tendu aprés prise et durcisse-
ment du béton en prenant appui sur celui-ci, et ancrés & I’aide de cones
de béton frettés incorporés a la construction;

3° Ponts en poutres constituées par des éléments préfabriqués assem-
blés par précontrainte.

Dans ces deux derniers types de ponts, les poutres moulées sur la
berge ou sur passerclle de service sont mises en place par transporteur
ou passerelle de lancement et solidarisées entre elles par précontrainte
transversale.

Quel que soit le procédé employé, les ponts ainsi obtenus posseédent
en commun les avantages du béton précontraint, et en particulier la limite
de résistance du tablier étant trés supérieure a celle d'une dalle en béton
armé de méme poids, cette technique donne la possibilité d’alléger consi-
dérablement les consiructions en respectant les conditions de sécurité.

Zusammenfassung

Der Verfasser gibt eine Uebersicht der heutigen technischen Methoden
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und der Moglichkeiten zur Herstellung von Spannbetonbriicken. Die bis
jetzl angewandten Verfahren konnen in die folgenden drei Gruppen ein-
geteilt werden :

1. Briicken an Ort und Stelle in Schalungen gegossen, die durch pro-
visorische Gerliste gestiitzt werden. Sie beqtehen aus Pl'ltten konstanter
Dicke oder aus nacheinander gegossenen Balken, wobei die Schalung mehr-
mals verwendet wird;

2. Briicken aus vorfabrizierten Balken, welche nachtriiglich zusam-
mengeselzt und deren Vorspannstihle entweder vor dem Giessen des Betons
gespannt werden, indem sie sich auf eine besonders widerstandsfihige
Schalung stiitzen, oder ungespannt mit einem die Haftung verhindernden
Anstrich verlegt und erst nach dem Betonieren gespannt und im erhirteten
Beton mittels vorher eingebetteten, mit Stahldraht umwickellen Beton-
keilen verankert werden;

* 3. Briicken aus vorfabrizierten Balkenstiicken, die durch Vorspannung
zusammengehalten werden.

In den beiden letzteren Fiillen werden die am Ufer oder auf einer
Hilfsbriicke gegossenen Balken mittels Kran oder Hilfsboot an Ort und
Stelle cebmcht “und durch Quervorspannung miteinander verbunden.

Dxe mit obigem Verfahren hergestellten Briicken besitzen alle Vorteile
des Spannbetons. Die W 1delstandefahl"l\en der Fahrbahn ist derjenigen,
einer aus Eisenbeton hergestellten Platte weit iiberlegen. Trolz Innehaltung
der Sicherheitsbedingungen erlauben diese \lelhoden das Eigengewicht der
Konstruktion stark herabzusetzen.

Summary

The author gives a general picture of present day methods and of
future possibilities for the construction of prestressed concrete bridges.
Present day methods may be divided into three main groups :

1. Bridges cast in situ in moulds carried on temporary form-work,
which can be built either as a slab of uniform thickness, or in the form
of beams cast one at a time, using the same mould each time;

2. Bridges made of precast beams whose prestressing steel is either
tensioned before concreting and depends on the strength of the mould
for creation to this tension, or placed in position before concreting, covered
with some anti-bond material, tensioned after the setling and hardening
of the concrete, which, ilself carries reaction to the steel, and anchored
by means of reinforced concrete cones built into the structure;

3. Bridges made of beams of precast elements assembled by pre-
stressing.

In the two latter types of bridge, the beams which are cast either
on the bank or on a temporary service bridge, are placed in position by
means of a transporter tackle or by launching, and are rigidly connected
together by transverse prestress.

Whatever method is used, such bridges all have the advantages of
prestressed concrele, and in particular, since the strength of the slab is
much greater than one of the same weight in reinforced concrete, this
technique makes possible the considerable reduction of weight of structures
while still maintaining the same safety factor.
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Le pont Furstenland prés de St. Gall (Suisse)
Fiirstenlandbriicke bei St. Gallen (Schweiz)

The bridge Fiirstenland by St. Gall (Switzerland)

PROF. Dr K. HOFACKER
Zurich

Form und Knicksicherheit des Bogens, Modell-
versuche, Deformationsmessungen am Bauwerk

Die in den Jahren 1938-41 unter der Oberleitung von Prof. Dr. Max
Ritter gebaute Strassenbriicke {iber die Sitter bei St. qulen hat eine Total-
liinge von 500 m (Abb. 1). Sie {ibersetzt den I'luss mit einem grossen Bogen
von 134 m Spannweile und 45 m Pfeilhéhe. Die Zufahrtsbr iicken sind als
durchlaufende Rahmen von 22 m Feldweiten mit 4 eingehiingten Trigern .
ausgebildet.

Als Axe des Bogens wurde eine Parabel 4. Ordnung mit einem freien
Parameter ¢ derart gewahlt dass in den Vierteln die Bon'ena\(e und die
Stiitzlinie aus stindiger Last, gefiihrt durch Mitte Scheitel- und Kémpfer-
fuge, gleiche Orquten aufweisen. Die Variation des Triigheitsmomentes
entspricht dem Potenzgesetz (Abb. 2).

Zur experimentellen Bestimmung der Sicherheit des Zwillingsbogens
gegen seitliches Ausknicken diente ein riumliches Modell 1 : 100 aus weis-
sem Celluloid (Abb. 4a). Vorerst erfolgte der Bau und die Untersuchung
nur einer Bogenrippe, belastet durch die horizontale Kraft von 100 g im
Scheitel.

Alsdann wurde das Modell zum Zwillingshbogen mit Querrippen erginzt
und mit der Seilenkraft von 200 g im Scheltel behstet Mit guter Anniihe-
rung kann die Seitenstabilitit des Zwillingsbogens aus der einfacher
berechenbaren Seilenslabililiit des Lmzelho;ren% beshmml werden durch
Multiplikation mit dem Verhilinis vy,: v, der gemessenen oder berechneten
Verschiebungen. Der Sicherheitsgrad des Zwillingsbogens gegen seitliches
Ausknicken llegt je nach dem Wert des Tlaﬁlml.llﬁnmdnle z“m(‘hen 6,60
und 14,60 (Abb. 4b).

Das Modell diente auch zur Kontrolle der stalischen Berechnungen.
Als Beispiel betrachten wir die Einflusslinie fiir die Scheilelsenkung des
freien Bogens als Biegungslinie infolge einer lotrechten Kraft im Scheitel.
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Abb. 1. Strassenbriicke Uiber die Sitter bei St. Gallen.

Die Uebereinstimmung zwischen Rechnung und Modellmessung isl befrie-
digend (Abb. 5).

Mit Hilfe eines ebenen Modelles 1 : 200 (Abb. 6), das aus einer Cellu-
loidplatte unter Einhaltung der wirklichen Verhiiltnisse der Steifigkeilen
des Bogens und der Fahrbahn herausgesiigt wurde, konnten die umfang-
reichen Berechnungen der stalischen Mitwirkung des Aufbaues kontrolliert
werden.

Trigt man fiir die Schnitte des Bogens unter den Siulen die am Modell
gelundenen Einflusslinien fiir die Durchbleﬂungen des Bogens mit und
onne Aulbau auf, so ergeben sich Verhiltniszahlen, die durch Messungen
am Bauwerk beslallgt welden konnten. Als Belsplel halten wir die Zahl
von 0,34 fiir den Scheitel fest. (Abb. 7).

Forrm der Bogenaxe Trégheitlsmomente
des Bogens.

¥
y- f[(f c)— +r::“

Abb. 2. Potenzgesetz fur die

¢ = 3e(F-4y,) =~Q1681 n - .f:i?s?, - Q22! Variation des Tragheitsmomentes.
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Abb. 3. Ansicht der Furstenlandbrucke.

Fiir 2 Bogenschnitte S sind in Abbildung 8 die Einflusslinien der
Biegungsmomente ohne und mit Beriicksichtigung des Aufbaues darge-
stellt. Der versteifende Einfluss der Fahrbahnkonstruktion ist bedeutend.
Die Untersuchungen erfolgten nach der Methode Beggs ().

(1) Mcchanostatische Untersuchungen hochgradig statisch unbestimmter Tragwerke (Schweiz.
Bauczeitung, 1926).

Einzelbogen  Zwillingsbogen
(

PR e

- Y, O~ . ==t
2 "003 ’ :l izaos- l"
B BB
ol N '_‘ i
1586 2zem L—”"—”J

s 5 Scheitel Hampfer Scheitel
Abb. 4a (oben). Raumliches Mo- 54 uf 7
dell aus Celluloid. H priviseh fom-g e Mimotog
; Modell
Abb. 4b (rechts). Grundriss und b~ f g =5 pn
Querschnitte des raumlichen Mo- Sicherheitsgrade : ¢
delles, Sicherheitsgrade gegen £ = 210000 *lem? 111 660

seitliches Ausknicken. 465000 et 245 1460
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Rechnung und Messung.

Auf Abbildung 9 sind die Linflusslinien fiir die Biegungsmomente
in 3 Schnitten S des Fahrbahntrigers dargestellt als Ergebnis einerseits der
Berechnungen und anderseils der Modellmessungen nach Beggs. Die
Uebereinstimmung ist sehr gut, abgesehen von der Scheitelpartie, wo sich
die baulich begriindeten Kontaktverhiiltnisse zwischen Bogen und Fahr-
bahn weder rechnerisch noch experimentell scharf erfassen lassen.

Die Probebelastung des freien Bogens erfolgte mit KEinzellasten in
Abstinden von 5,60 m links und rechts vom Scheitel (Abb. 10).

Holzerne Behilter konnten mit Hilfe des Bau-Kabelkranes mit Kies
gefiillt werden in 23 Stufen von je 1/2 m® (Abb. 11).

Die gemessenen Verschiebungen wuchsen linear mit der Belastung an
und erreichlen im Scheitel unter der Tolallast von 77t 3,50 mm (Abb. 12).
Der Elastizititsmodul berechnet sich an Hand der Einflusslinie fiir die
Scheitelsenkung zu 465 000 kg/cm?®.

Berechnet man mit diesem Wert des Elastizililsmoduls die Spannungen
aus den gemessenen Dehnungen, so ergeben sich Werte, die befriedigend
mit den rechnerisch ermittelten Werten der Spannungen iibereinstimmen

(Abb. 13).

Abb. 7 (rechts). Einflusslinien und Durch- — /EC]::‘---
biegungen des Bogens mit oder ohne Aufbau. = :

Abb. 6 (unten). Ebenes Modell aus Celluloid.
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Abb. 8. Einflusslinien
fir Biegungsmomente
in den Schnitten S des
Bogens mit oder ohne
Aufbau.

8 = ohne ﬂs/édv
b = mit Adfbau

Nach Vollendung des Aufbaues erfolgte die Probebelastung der Briicke
durch eine Gruppe von 8 Lastwagen zu 10 t in verschiedenen Stellungen
(Abb. 14). Fiir den Scheitel ergab sich eine Verschiebung von 1,05 mm
unter der Last von 80 t. Das Verhiltnis der Scheitelsenkungen am Bauwerk
ohne und mit Aufbau stimmt genau iiberein mit dem analogen Modell-

versuch ().

(1) Es ist die Publikation ciner Denkschrift der Fiirstenlandbriicke geplant.

Abb. 9. Einfluss-
linien fiir Biegungs-
R N — momente in einigen
------ Rachnuny Schnitten S des
Fahrbahntragers.
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Abb. 10 und 11. Probebelastung des freien Bogens
mit Kiesbelastungen in hélzernen Behéltern.

Schlussfolgerungen

Bei der Projektierung statisch komplizierter Tragwerke empfehlen sich
Modellversuche zur Kontrolle der slatischen Berechnungen, sowie zur
Losung solcher Aufgaben, die der rechnerischen Behandlung nicht, oder
nur nach Einfiithrung unsicherer Annahmen zugiinglich sind.

Sehr zu empfehlen sind auch Messungen am ausgefiihrten Bauwerk,
um die Arbeitsweise des Tragwerkes mit den gemachten Voraussetzungen
vergleichen zu konnen. Insbesondere erlauben solche Messungen die
Ermittlung des Wertes des Elastizititsmodules von Beton und Eisenbeton
und damit einen Schluss auf die Qualitit des Bausloffes.

Die Voraussetzungen der Theorie elastischer Tragwerke erweisen sich
als zutreffend. Mit solchen Messungen kann indessen nur der Einfluss
einer kurzfristigen Nutzlast erfasst werden. Unter dem FEinfluss der stin-
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Abb. 12. Messungsergeb-
nisse des belasteten
Bogens.
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Abb. 13. Berechnung der Spannungen im Bogen.

digen Last werden die elastischen Deformationen durch plastische Form-
dnderungen iiberlagert, die auf eine Verminderung der Grenzwerte der
Beanspruchungen hintendieren.

Résumé

Comparaison des résultats d’essais effectués sur modéles d'un pont et
sur le pont lui-méme et avec les résultats des calculs statiques.

Zusammenfassung

Vergleich der Messungsergebnisse an Modellen und an der Briicke
selbst untereinander und mit den Ergebnissen der statischen Berechnung.

Laststellung dber Séule I

s* -ix5

i /‘V = izen -5 s

a92mn
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w05 i ; belastung der ferti-
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Summary

Comparison of the results of lests carried out on bridge models and
on the bridge itself as well as with results of statical calculations.
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Le batiment central de l'aéroport de Dublin
Das Aufnahmegebiude des Dubliner Flughafens

The terminal building at Dublin airport, Collinstown

KURT BILLIG

Chartered Civil Engineer, London

Collinstown airfield covers 267 acres, with 450 acres available for
extension. Its main runway, a mile long, was put into service 1940 as a
grass runway but it is now concreted. The other two runways are slightly
shorter. The main buildings of the airport are the Terminal Building, a
concrete hangar 140 ft > 110 ft and a sleel hangar 210 ft > 110 ft.

The Terminal Building is a very striking structure and its architecture
is regarded as one of the finest of its type in Europe. It is a monolithic
reinforced concrete structure 380 ft long, 60 ft wide, and 65 ft high to
the top of the control tower. See Fig. 1. It is curved in plan, convex to
the airfield, to serve the maximum number of aircraft. The curved plan
proved also advantageous during construction when a centrally placed
derrick was able to deliver material to any part of the building. It is
believed that Collinstown was the first airport with this type of curved
Terminal Building which has since been widely adopted.

The structure rises in terraces from each end towards the central
control room on the fourth floor, each terrace being used for promenades.
See Fig. 2. The high central porlion is separaled from the lower wings by
two expansion joints going right across the whole building from the
foundations upwards. All drainage is provided internally.

The three main frames of the building run longitudinally and are
curved to different radii. The beams between neighbouring columns are
actually straight as the very slight difference did not warrant the addi-
tional expense for curved formwork. For the same reason the ribbed floors
spanning across the building were kept parallel in each bay with a special
panel to allow for the change in direction from bay to bay.

Interesting features in the detail design were : cantilever half-
circular beams forming a promenade at the third floor level of each wing,
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Fig. 1. Dublin Airport Terminal Building. Front elevation facing air field.

spiral stair cases, the high and very slender columns at the concourse, the
cantilever roof over the control room carrying water lanks, etc.

The concrete specified and used was of high grade quality nominal
mix 1:1 1/2 : 3, with a permissible compressive stress in bending of
1 100 1b per sq. in. The steel used consisted of cold worked ‘ Coverbond ’
bars which are manufactured by twisting two bars together with their
ends remaining free and shortening in lenght during twisting. The tensile
stress permitled in this reinforcement was 25 000 1b per sq. in in slabs
and 20 000 Ib per sq. in in ribbed sections. Ordinary mild steel was used in
columns.

The structural part of the Terminal Building was completed 1940.

Architect : D. Fitzgerald, A.R.I.B.A., of the Board of Works,
Dublin. '

Contractor : Murphy Bros Ltd., Dublin.

Sructural Design : The author of this Paper, for Messrs. Delap &
Waller, Dublin.

Résumé

Le batiment de 1’aérogare de Dublin, Collinstown, construit de 1939
3 1942, est une construction monolithique en béton armé de 115 metres
de longueur, 18 meétres de profondeur et d’une hauteur de 20 meétres du
niveau du sol & la pointe de la tour de contrdle. Sa forme est courbe et sa
convexité est tournée vers le terrain d’atterrissage, afin de desservir un
plus grand nombre d’avions. Ce bétiment est le premier possédant cette
particularité qui a d’ailleurs été adoptée dans de nombreux cas. Les cal-
culs statiques ont été exécutés sous la direction de l'auteur.

Zusammenfassung

Das Aufnahmegebiude des Dubliner Flughafens, Collinstown, erbaut
in den Jahren 1939-1942 ist eine monolithische Eisenbetonkonstruktion
von 115 m Linge, 18 m Breite und 20 m Hohe bis zur Spitze des
Kontrollturmes. Es ist im Grundriss konvex gegen das Flugfeld
gekriimmt, damit eine Grosstzahl von Flugzeugen bedient werden kann.
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Fig. 2. Dublin Airport Terminal Building. Elevation facing approach road.

Es scheint, dass Collinstown der erste Flughafen ist, der ein gekriimmtes
Aufnahmegebiude besitzt. Diese Anordnung wurde seither vielfach ange-
wendet. Der statische Entwurf wurde durch den Verfasser ausgefiihrl.

Summary

The Terminal Building at Dublin Airport, Collinstown, constructed
1939-1942, is a monolithic reinforced concrete structure 380 ft long, 60 ft
wide, and 65 ft high to the top of the control tower. It is curved in
plan, convex to the airfield, to serve the maximum number of aircraft.
Collinstown appears to be the first airport with this type of curved Ter-
minal Building which has since been widely adopted. The structural design
was made by the Author.
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Dalles champignons

Pilzdecken

Mushroom slabs

MICHEL FAHMY

Constructional Engineer (Consulting), Cairo.

Vu le programme d’extension de ses Usines, la Société Misr, s’esl trou-
vée dans la nécessité de construire de nouveaux entrepdts pour l'emma-
gasinage des colons nécessaires & sa fabrication. La description ci-aprés
concerne celui pour la filature et le tissage de ’'usine de Mehalla-El-Kobra,
en Egypte.

Le probléme se pose ainsi : surcharge de 2 000 kg/m?, pour une surface
batie de 1 363 m*; le batiment étant & quatre étages comporte donc une sur-
face totale de 5 452 m®.

Pour compenser ceite surcharge, on a choisi le type de plancher &
champignons, qui présente quelques avantages par rapport au plancher
ordinaire & nervures : le coffrage d'un hourdis uni est beaucoup plus
simple que le coffrage d’'un hourdis nervuré, et demande pour son exécu-
tion beaucoup moins de bois et de main-d’ceuvre, ainsi qu'une économie
sur la hauteur totale du batiment.

Méthodes de calcul

Les planchers sans nervures ou planchers champignons représentent
les systémes hyperstatiques, caractérisés par ce fait que les conditions
statiques d’équilibre ne suffisent pas pour déterminer les moments flé-
chissants et efforts tranchants; il faut alors avoir recours aux équations
de déformations.

La solution mathématique est trés difficile, car le béton armé n’est pas
un malériel homogene et la déformation du plancher se produit dans deux
directions perpendiculaires. La question se complique encore parce
qu’on ne connait pas la valeur exacte du coefficient de Poisson. Pour ce
motif, on peut dire que le calcul exact des planchers sans nervures n’existe
pas encore. Quelle que soit 1’exactitude de ce calcul, il doit avoir comme
base 1’étude de la déformation du hourdis des planchers. Il est donc trés
utile de se rendre compte de la nature de la déformation de ces planchers.
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Les constructions & un degré élevé d’hyperslaticité, telles ces dalles,
ne peuvent étre calculées sans certaines hypothéses simplificatrices, 2
savoir :

Dalles d’'épaisseur constante, répartition arbitraire des réactions
d’appuis dans les champignons, et valeur arbitraire de la rigidité de
ceux-ci.

1° Les moments maxima au milieu d un panneau ou a mi-longueur
entre deux colonnes ne sont pas essentiellement différents 1'un de 1’'autre
pour l’'état de charge (charge uniformément répartie dans une série de
panneaux alignée).

2° Les joints d’inflexion de la ligne élastique (pour le plan passant
par l’axe des colonnes) c’est-a-dire les points de moments nuls, sont dis-
tants de 0,22 4 0,28 [ des axes des dites colonnes.

3° Le moment fléchissant des colonnes en dessous el au-dessus de la
dalle chargée uniformément dans une série de panneaux alignés vaut :

M = Mo + Mu = PI*/16,8.

Ce moment M doit étre réparti sur les deux colonnes dans le rapporlt
des valeurs [/ h respectives.

Pour les colonnes anormalement fortes et des champignons consi-
dérablement développés, le moment fléchissant qui échoil aux deux
colonnes atleint des valeurs sensiblement plus élevées et peut méme dépas-
ser la valeur correspondant & un encastrement absolu M = PI*/12.

Les parties hourdis entre les poteaux voisins sont soumises aux moments
positifs et doivent comporter I’armature en bas. Le hourdis central est égale-
ment sollicité par un moment positif; il s’ensuit la disposilion de I’arma-
ture dans la partie inférieure de ce hourdis.

L’examen des déformations possibles d’un plancher sans nervures sous
I'effet de la surcharge indique dans quelles sections il faut chercher les
valeurs maxima des moments fléchissants posilifs et négalils.

En appliquant ce qui précede, nous aboutissons pour des panneaux de
6,00 > 6,50 aux résultats suivants :

1° Moment positif sur les bandes des poteaux ! = 6,50 m
M = -+ 2700 kg/m;
2° Moment positif sur les bandes de poteaux ! = 6,00 m
' M = -+ 2360 kg/m;
3° Moment positif sur chaque diagonale
M — 4+ 1680 kg/m:
4° Moment négatif au droit des chapiteaux
M= — 6700 kg/m;
5° Moment négatif d’encastrement autour du panneau central

M= — 1680 kg/m.
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Fig. 1. Nouveau batiment
a étages pour l'entrepo-
sage de cotons construit
pour la Société Misr a
l'usine de Mehalla-El-
Kobra, en Egypte.

Répartition des matériaux suivant les éléments de construction

Béton maigre sous fondations . . . . . . . . . . . . . . 372 m?
Béton armsé :
Des semelles . . . . . . . . . . . . . . . .. 371 m?
Colonnes et chapiteaux . . . . . . . . . . . . . . . 428 m?
Hourdis et chainages . . . . . . . . . . . . . . . 1309 m?®
Escaliers et réservoir d’eau . . . . . . . . . . . . . 93 m?

Le volume total de béton armé est de 2 200 meétres cubes et on a employé
245 tonnes de fer soit une proportion de 111,4 kg de fer par métre cube
de béton armé.

Résmmé

Il résulte de ce qui précéde que, pour tout entrepdt dont la surcharge
est importante, on a intérét & avoir recours, surtout dans le cas de plu-
sieurs étages, aux planchers champignons, soit pour la facilité et 1’économie
dans 1’exécution, soit pour les avantages qu’ils présentent pour l'instal-
lation des tuyauteries.

Zusammenfassung

Aus dem Vorhergehenden ergibt sich, dass fiir alle Lagerhduser mit
grossen Nutzlasten und vor allem fiir jene mit mehreren Stockwerken, Pilz-
decken angewendet werden sollen. Sie erleichtern die Ausfiithrung und
bieten Vorteile bei der Installation der verschiedenen Leitungen.
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Summary

The foregoing shows that, for any warehouse -having a high live load,
il is advisable lo have recourse, especially when there are several storeys,
to mushroom floors, either for ease and economy in construction or for the
advantages they have for the installing of piping.
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Poutres en sheds continues de trois travées de 20,80 m

Durchlaufende Sheddacher iiber drei Felder von 20,80 m

Sheds of continuous beams, three spans of 280 m

MICHEL FAHMY

Constructional Engineer (Consulting), Cairo.

La Société Misr pour la filature et le tissage avait construit ses salles
de filature et de tissage pour son usine de Mahalla, en Egypie, avec une
toilure en sheds métalliques (fig. 1) avec un plafond vitré & l'intérieur,
pour intercepter les rayons solaires, et une double couche d’ardoise i
I’extérieur, afin d’atténuer la chaleur.

Dans son programme d’aprés guerre afin de moderniser les installa-
tions, la question se posait ainsi :

1° Réaliser des salles & 1’abri des rayons solaires et donnant un maxi-
mum d’éclairage naturel (fig. 3);
2° Installer le condilionnement d’air & I’intérieur des salles.

On construisit des sheds en bélon armé (fig. 4) constitués par des
hourdis cellulaires (fig. 5) et avant un angle calculé et un auvent exié-
rieur, afin que les rayons solaires ne puissent pénétrer, et afin d’éco-
nomiser la force motrice nécessaire aux machines de réfrigération.

Mode de calcul

Pour couvrir les 21 000 m* on a eu recours aux sheds en béton armé,
conslitués par des poutres continues de trois travées de 20™80.

En effet, dans la construction en béton armé monolithe par sa con-
ception, on ne rencontre quée rarement des éléments pouvant é&tre consi-
dérés comme poutre libre ou non encastrée (fig. 6).

Que la poutre continue soit calculée par la méthode de trois moments
ou par la méthode graphique de Maurice-Lévy ou par des méthodes plus
récentes basées sur des travaux d’autres auteurs, on arrive pratiquement
au méme résullat. Comme on ne dispose pas souvent du temps néces-
saire pour faire des calculs compliqués, c’est pour me rapprocher d>van-
tage de la réalité que je me suis servi de la méthode des trois moments
et de la méthode des lignes d’influence.
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Fig. 1 (4 gauche). Vue
des sheds métalliques
primitivement construits,
et qu'on est en train de
démonter.

Fig. 2 (ci-dessous). Des-
sin d'exécution de la
premiére travée.
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Fig. 3. Vue

a l'intérieur

aprés finis-
sage.

Mo = Moment dans .la travée indépendante correspondante;
M = Moment négatif sur appuis recherches.

Dans le cas qui nous intéresse, on a des charges concentrées appliquées
aux noeuds,

Mo se calcule facilement; quant & M, une fois la courbe des M
tracée, on obtient facilement la surface de la dite courbe, ainsi que l’appli-
cation de 1’équation des trois moments, et de 13 on a la valeur du moment
négatif sur 'appui.

L’effort (Z) de tension sur la membrure avec son signe opposé a

P’appui de M/h.

e, 7
- =
P

REE DB e

“—

Fig. 4. Vue

a l'intérieur

aprés décof-
frage.
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Fig. 5. Vue de
la pose des
hourdis
cellulaires.

On a les efforts dans chaque membrure avec son signe par les lignes
d’influences ainsi réalisées sur le graphique. Sur ce tableau on a marqué
tous ies résullats.

La figure 2 montre le dessin de la premitre travée et la figure 7 la
poutre continue sur fagade (le mur construit).

Pour le premier trongon, exécuté pour 4 500 m? on a employé les
matériaux suivants :

Bases en béton armé . . . . . . . . . . . . . . . 59,50 m?3
Colonnes . . . . . . . . . . . . 25,72 m?®
Poutres principales et hourdis . . . . . . . . . . . . 1 145,556 m?®
Aciers rond employés pour 1.230,77 m* . . . . . . . . . 140 tonnes
Briquettes cellulaires de 0,15 X 0,25 X 0.50 . . . . . . 25 200

Fig. 6. Vue extérieure aprés
décoffrage.
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Fig. 7. Vue de la
poutre continue
sur facade.

Résumé

Les sheds en béton armé pour la couverture des grandes surfaces, et
I’économie qu’on pourrait avoir par la réalisation de la poutre continue &
grandes ouvertures, a montré dans notre cas les avantages qu’on a a tous
les points de vue de s’en servir. ‘

Zusammenfassung

Der Beitrag behandelt die Anwendung von Sheddidchern aus Eisenbeton
auf die Ueberdeckung von grossen Flichen. Es zeigt sich, dass sich wirt-
schaftliche Vorteile ergeben, wenn sie iiber grosse Spannweiten durchlaufend
ausgefiihrt werden, wie im vorliegenden Falle.

Summary

Reinforced concrete sheds for covering large areas, and the economy of
using continuous beams with long spans, has in our case shown the advan-
tages there are from all standpoints in using these.
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L'emploi de la précontrainte
aux ponts a tablier solidaire des maitresses-poutres

Die Anwendung der Vorspannung
auf Briicken mit Verbundtrigern

The application of prestressing
at composite steel plate girder bridges
co-operating with the overlying reinforced concrete slab

Dr CH. SZECHY AND Dr L. PALOTAS

Budapest

Previous to the construction of the “Arpad” bridge (*) large-scale
experiments were made with different types of light-weight deck con-
structions. All the tested types were based on an intensive co-operation
between supporting steel ribs and covering plate and the overlying con-
crete filling or coating. First of all it was stated that sufficient co-operation
might be secured between a steel plate and the overlying concrete layer
by fairly simple means i.e. by steel hooks or stirrups, etc. affording an
increase in the stiffness of 30-300 9. Furthermore the transversal distri-
bution of point loads and actual stresses, set up in the single rib elements
was considered of primary importance. As a result of the experiments it
was concluded upon that the co-operative width of the R. C. slab stressed
by the point-load is not constant but it is varying in proportion to the
rigidity of the slab’s support: e.g. where the steel-ribs (purlins) are
directly supported by the cross girders this width is minimum and in the
middle of the purlin-span it is maximum. Results were in fair conformity
with the calculations when a rhomboidal area was taken into account as
co-operating width. The maximum extension in transversal direction does
not exceed two or three neighbouring bays according to the experiments
and thus the width may be expressed by the equation (fig. 1):

z
S?: _——]
> - 1(1 4a)

(1) Ch. Szicny, L'Ossature Métallique, oclobre 1947.
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In the other direction the peaks of this surface will be situated at the
cross-girders.

Very interesting observations were made with executed examples as
to transversal load distribution. Figure 2 represents the test loading of a
16.50 m (33') span grillage-beam bridge. As it is shown transversal load
distribution was calculated in different ways.

1. The actual elasticity of load transmitting cross girders (cross
beam - R. C. slab) was taken into account by their actual moment of
inertia (Leonhardt).

2. The action of the cross beams would incur a transversal flexion
of the longitudinal beams but this is greatly counteracted by the great
torsional (grillage) resistance of the latter one. This resistance is revealed
along the whole length of the longitudinal beams. Thus we are much
nearer to the reality when assuming that the tangents at the end sections
of the cross beams remain horizontal (fixed).

3. Infinitely rigid cross beams are assumed i.e. the transversal
deflection line is linear.

Actual test loadings have proved that the behaviour of such grillage-
beam constructions is much nearer to assumption 2 and 3 than to 1.
(See fig. 2 with E; =400 t/cm®.) We have tried to make some formulae
regarding the torsional resistance of grillage beams.

The effect of the torsional resistance of the main girders exerted
upon the transversal load-distribution was computed by the well-known
equation system of deformation set up by the unit forces acting upon the
statically determinate ground-systems

Ea*im X,—l— aom — 0
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where

a» denotes the displacement set up by X;=1 unit force at a place m of
the determinate structure, if t=1, 2, ... and m= 1, 2, ...;

a.m denotes the displacement set up by the actual external loading at m
Hm—=1, 2 «s»

The calculation of the grillage-beam system presented below is solved
only by approximation for sake of simplicity based on the following
assumptions (fig. 3):

1. Only one cross beam of constant rigidity (J,) was taken into
account in the middle of the span. The transversal load distributing effect
of several cross-beams or that of a co-operating slab was considered partly
by the increase of the moment of inertia of the single central cross-beam
(d -Ji) and partly by the decrease of the length of torsion (h). The values
of d may be taken according to Leonhardt (') to 1, 1.6, 2 in the case of
two, three and four, or five or more cross-beams; while the value of h is
equal-according to the results of test-loadings in the case of a co-operating
slab to the distance (A) of the cross-beams themselves.

2. The grillage beam was assumed to be built up symmetrically i.e.
that the distance (b) between the main girders is the same and the
moment of inertia (J), the torsional coefficient (J.) of the inner main
girders is also identical, while as to the extreme girders their moment of
inertia (J’) and their torsional coefficient (J/) are conforming to the
ratio :

J=¢.J and J.=9-J/.

The torsional coefficient may be computed in general at the first
approximation, by the formula :
1
J¢=~—.Td-2‘.83-m
where s and m are denoting the depth (smaller dimension) and respec-
tively the width of the quadrangular elements of the cross section.

3. The main girders were regarded infinitely rigid against torsion
at their supports, but with the assumption that they can freely move in
their own plane i.e. that the bending stiffness of the cross beams applied
over the support is infinitely big, but their torsional stiffness is practically
negligible.

4. The X; unknown quantities of the equation system are denoting
bending moments acting upon the supported or fixed sections of the cross-
beams and respectively torsional moments for the main girders. The com-
putation is reduced to the compulation of a continuous beam on elastic
supports, where the elastic supports (main girders) are rigid against
bending and torsion.

The terms used in the determinate structure wilh one single cross
beam in the middle are the following (see fig. 3):

(M) Sec: A. F. Leosxmwot, Vereinfachte Trigerrostberechnung, W. Ernsl u. Sohn, 1940.
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e : vertical displacement of the inner main girder in the middle of the
main girder due to the effect of the unit force acting at the place of the

central cross beam.
In the case of a freely supported beam :

t3
MRS o
e=c¢-e as above but for the extreme girders ;

b3

U= GE, the flexibility of the cross beam ;
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stiffness characteristic of grillage system with regard to the

(8]
I

inner main girder.
In the case of a freely supported beam :

_(1 A
Z"zb) T

? =gz as above but for the extreme girders ;
I h . .

S = T G.J angle of torsion on the inner girder due to the effect of
a unit torsional moment acting in the middle ;

N =n3 the same for the extreme girder ;

u =3b* torsional rigidity of inner girder;

w =qnb? torsional rigidity of extreme girder ;

G = modulus of torsion approximatively equal for steel and
for concrete : 0.385 E ;

W= o= characteristic of torsional rigidity of grillage beam as

regards to inner girder ;

w =nw as above but for extreme girder.
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With these designations and wilh the sign rule indicated on figure 4
and 5 we get the loading quantities and coefficients in the equation system

after simplification (omitting the multiplicator

1
bt

in all members):

a) Quantities for the cases of figure 4 supposing that a unit con-
centric force is acting upon the main girder at the place of the cross beam :

Due to a force P,=1":
dpn— ¢c-e-b
Oy =—¢s€s b

Due to a force P,=1":
Ay —=——¢€-b
ap— e-b
Gs=— ¢€-b
Qu——¢€-b

e-2:b);
(respectively —e-2-b).

(respectively

(respectively —zb);
(respectively 2b);

zb);
(respectively — zb).

(respectively
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b) Coefficients for the cases on figure 5 if at the places of the
redundant joints X;=—1 unit moments are acting upon the determinate
structure :

For a moment X, =—1:

an=—/[e(e+1)+2v+ru] resp. —[z(e+1)+ 24 nw];
. :

W, = e(e+1)—v resp. z2(e+1)—1;
Oyg= £ resp. s
(lM:—C I‘GSp. _2Z

For a moment X, —1:

Uy =——28 resp. —z ;

Uyp =— e resp. Z

Ga=— =Re—p resp. 2z—1;
ayu—=—Re-+2v-+u) resp. —2(z-4+ 1)+ w;
By, Ber i ) resp. —(z—w);
A= € resp. Z .

From the moments X; got from the solution of the equations we can
derive first the reactions and acting forces of the continuous beam on
elastic supports and afterwards we can get the ordinates of the load dis-
tribution influence lines.

In the case of an infinitely rigid cross beam a simple equation may be
derived for the g ordinates of the load distribution influence line. With
the designations of figure 6 the load distribution ordinates for the main
girder k at the perpendicular of the extreme girders 1 and n, if
k=12, ..., n ’

. € 4 3[n—R2k—1))e
T =m0 " m—2)(n—3) et 6(n—1) ¢
where n : number of main girders,
¢ : a surplus from torsion

12 E €
(n—1) nn

&=

[2 4 (n — 2) 1]

and if k=1, the value of e=1 is to be substituted in the numerator of
the equation.

I— T T 1
S [ = - ]
/ k n=1 n

glk gm’r
Fig. 6. Z‘
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If d—=ecand =2 je s=v=1
1L 3n—=(2k—-1)]
n- nn+1)+ec

gir_nx —

where ¢=12 < n
n n—1

If c=0and e=11i.e. if we do not take torsion into account the above
equation is transformed to the known formula :

- 3[n—(2k—1)]
gir.onr = -r'l-“-i_— nn+ 1)

Owing to the great advantages of the composite girders they find
more and more widespread applications everywhere. The most frequent
type is consisting of standard steel-joists bound by welded stirrups and
hooks into the overlying R. C. slab, which is stressed consequently once
transversely as a bent plate and ]onmtudm'lll\ as the upper (compression)
chord of the composite-girder (fig. 4) This double utilisation of the con-
crete results a'Considerable saving in sleel consumplion and a still greater
one in scaffolding and in construction time. A further advantage is a
possible reutilisation of the recuperated steel deck girders (cross-girders,
purlins, etc.) of blown up steel bridges.

The execution of these bridges has inspired us to introduce a simple
prestressing which affords further economy. Namely if the steel joists are
just placed on the abutments without any staging or any temporary inter-
mediate support they will have to carry 'llone the welfrht of the concrete
slab thus securing comp051te action only against live- loqdmg, whereas the
steel joist itself has suffered a heavy oversttessinn from the dead weight of
the fresh concrete. In order to avoid this overstressing it was necessary to
provide at least for a temporary central support or for a light temporary
supporting staging all over the span. This would secure composite action
against dead lmd too. When arrived at that, we went a bit further and
studied the possibility of raising slightly the joists in the middle and when
tying them down to the abutments even a certain prestressing might be
easily obtained introducing compression into the lower flange and tension
to the upper flange (fig. 8). In this position the concrete is poured and
when hardened, the temporary support removed. It is evident that the con-
crete slab will overtake a greater part of the siresses and will materially




PRESTRESSED STEEL PLATE

Fig. 8.

relieve the steel joist. For a given
numerical data of the stresses in

prestressing and we can see that
is 114.1 kg/em® (1,630 1b/sq.in)
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example lable [ is showing comparative
concrele and in steel with and without
with prestressing the stress in concrete
and 1,140 kg/em® (16,300 1b/sq.in) in

steel, whereas without it, the stress in concrete is decreased to 57.7 kg/cm?
(815 1b/sq.in) but in steel it is increased to 2,775 kg/em?® (40,000 1b/sq.in).
Bearing in mind that the depth of the concrete slab is determined rather
by its transversal than by its longitudinal role and never can be reduced
below a certain practical dimension (15 cm =6") prestressing is always
advantageous and by very simple means feasible.

Résumé

Essais effectués sur poutres composées travaillant solidairement avec
le tablier en béton armé.

Résultats des essais de charge de ce type de pont pour lequel les mai-
tresses-poulres sont soumises & torsion. Formules approchées pour le calcul
de ces effets.

Précontrainte simple de ces ponts par un appui central mobile.

Résultats économiques.

Zusammenfassung

Ergebnisse der Versuche an zusammengesetzten Triigern mit spezieller
Beriicksichticung der Veriinderlichkeit des Zusammenwirkens mit der
Eisenbetonplatte.

Resultate der Versuchsbelastungen von Verbundtriigerbriicken, die
die Querverteilung der Lasten infolge der Torsionsteifigkeit der Lingstriger
zeigen. Niiherungsformeln fiir die Berechnung dieser Effekte.

Finfache Vorspannung der Verbundtriigerbriicke durch eine verstell-
bare Mittelstiitze.

Wirlschaftliche Erwigungen.

Summary

Resulls of the experimenlts made with composite-girders as regards
the variation of co-operative width of R. C. slabs.
Test loading results of composite-girder bridges showing the trans-
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versal load distributling effect of the torsional resistance of longitudinal
beams. Approximative formulae for the computation of these effects.
Simple prestressing of the composite girder beam bridges by means of
an adjustable central support.
Economic results.
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La solidarisation du tablier avec l'arc des ponts surbaissés

Das Zusammenwirken der Fahrbahn
mit dem Bogen bei flachen Briicken

Uniting the floor with the arch of a flat bridge

DOC. ING. Dr K. WAITZMANN
Ecole Polytechnique de Prague

La solidarisation du tablier avec ’arc des ponts surbaissés fut déter-
minée sur les modeéles d'un pont construit en 1935 dont la disposition
générale est représentée a la figure 1. Le pourcentage de l'armature est
presque 1,5 9. La section & la clef de la vofite est sollicitée, dans le cas
le plus défavorable, a 84,5 kg/cm®.

La solidarisation du tablier avec les arcs fut déterminée par des essais
sur quatre modeles différents (fig. 2) :

Votute simple (modéle 1);

Modele pour la détermination de l'arc virtuel équivalent, établi & la
suite de la collaboration du professeur Rabut (fig. 2a);

Voiite (arc) et mur parallele (sans tablier) (modele 3a);

Modeéle réduit a 1l’échelle un cinquantiéme pour la déiermination
de la solidarisation du tablier avec la voite (modele 3b);

Le modele de la votle était monolithique avec la partie inférieure
empéchant tous les déplacements des appuis et facilitant en méme temps
I’articulation des appuis comme c’est le cas dans la construction.

Le modele 3b représente une section en I de la voite de 140 cm de
largeur. Les dimensions de tous les modéles (les hauteurs et les largeurs)
furent calculées en tenant compte de ’armature.

Les modeéles furent découpés en papier bakélitisé « Trolitax », qui a
d’excellentes propriétés mécaniques. Ses modules d’élasticité en compres-
sion, traction et en flexion sont presque les mémes (180.000 kg/cm?) et la
courbe déformation-tension est presque linéaire jusqu'’a la rupture.

La solidarisation du tablier avec l'arc fut déterminée par la. mesure -
des fleches du modele placé en position-verticale (fig. 3) et également par
la détermination des lignes d’influence pour les valeurs hyperstatiques.

Les lignes d’influence des fleches de la construction furent déduites
des courbes de flexion déterminées par

prM -m
Ny =" (v 1 —
PM Eu
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Fléche de la construction;

Charge de la construction;

Fléeche du modele;

Charge du modéle;

Module d’élasticité du modéle;

Module d’élasticité de la construction;

L’échelle des largeurs des sections.

Fig. 1. Disposition géné-
rale du pont.

Pour l'essai de chargement du pont on a utilis¢é deux camions d’un
poids total de 22 tonnes. La charge uniforme était produite par pierres
de dallage rangées sur les trottoirs sur une longueur de 15 métres au
milieu de la travée du pont (charge spécifique de 600 kg/m?*). La fléche
était mesurée a la clef des arcs.

Les fleches déterminées & 1'aide des lignes d’influence sur les modéles
furent calculées pour la valeur du module d’élasticité de béton de

E = 386.000 kg/cm’ et pour la méme charge qu’en cours d’essais.
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Fig. 3. Disposition
utilisée pour la
mesure des fléches.

! ‘ Modele
! fome 4 2| . | @
|
Fléche a laclef . . . . . mm 2,225 ‘ 2,002 2,318 ‘ 1,977
TasLeaU 1. — Les fléches délerminées par l'essai du pont et celles

calculées d’aprés les essais sur modéles

L’écart entre les fleches calculées d'aprés les résullats des mesures sur
modeles el de celles déterminées au cours de 1'essai du pont est d’environ

11 <.

Fig. 4. Disposition
des appareils pour
mesure des effets
de la baisse de la
température.
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Les lignes d’influence des valeurs hyperstatiques furent déterminées
par la méthode des articulations (*).

Les effets de la température sur la construction peuvent se déterminer
facilement sur le modeéle avec suffisamment de précision.

La disposition des appareils de mesures est indiquée sur la figure 4.
Les valeurs de la force horizontale calculées et mesurées pour les essais sur
le modéle 1 correspondent.

Calculée Mesurée
pour la volite simple
(modéele 1) Mod¢ele 1 | Modele 2 | Modeéle 3
Force horizontale . . . . . kg 120 000 119 200 | 133 700 | 137 000
TaBLEAU 2. — Force horizontale pour une baisse de température
de 25° C.
Conclusions

Par la comparaison des courbes de flexion et des lignes d’influence
des valeurs hyperstatiques et des moments fléchissants des modeles 2 et 3b
on voit (fig. 6, 6, 7) que les deux arcs sont bien pareils au point de vue
statique. Les lignes d’'influence des modeles 2 et 3b furent calculées des
lignes d’influence des valeurs hyperstatiques pour la fibre moyenne vir-
tuelle déterminée d’apres le professeur Rabut.

L’effet & peine plus fort des parties plus rigides des appuis sur le
modéle 2 peut étre expliqué du fait que sur le modele 3b une partie seule-
ment de la section de tablier étail en fonction. La section en I du modele 36
n’est pas assez rigide par suite de la hauteur de son dme et la solidarisation
parfaite du tablier ne peut étre provoquée qu’en cas de son fonctionnement
monolithique avec 1’arc.

Par rapport & la voiite simple du modeéle 1 I'arc creux et la voiite vir-
tuelle équivalente d’aprés le modéle 2 ont une rigidité plus grande, ce qui
apparait & la baisse de la température par I’augmentation de la force hori-
zontale.

Les lignes d’influence des moments fléchissants déterminées par les
calculs pour une votite simple ne différent pas beaucoup de celles déter-
~ minées pour la votite équivalente (modeéle 2) ou pour l'arc creux
(modele 3b).

On peut en déduire une réduction considérable des tensions dans les
sections ou le tablier collabore partiellement ou parfaitement avec ’arc. Les
moments fléchissants sont environ les mémes ou légérement supérieurs &
ceux d’une volte simple.

La force normale est environ la méme pour les deux cas. Les
moments d’inertie de la volite avec le tablier solidaire sont considérable-
ment plus grands. La tension provoquée par la force normale est réduite,
étant donné que la section effective est trés peu augmentée. La force nor-
male est décisive pour les tensions finales ce qui est l'avantage principal
de cette construction.

(*) Dr. Sayed App-EL-Wamep, Die Gelenkmlethode, Springer, Berlin, 1931.
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Fig. 5, 6 et 7. Fléches, efforts
et moments relevés sur les
modeéles.
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Résumé

Les résultats du rapport ont montré :

1. Une trés bonne concordance de la théorie du professeur Rabut
avec des résultats des essais sur les modeles.

2. Une trés bonne concordance des flexions déterminées sur les modeles
avec les flexions mesurées pendant les essais réels du pont.

3. Une possibilité de résoudre des conslructions complexes de ponts par
les modeles avec de simples appareils de laboratoire.

Zusammenfassung

Die Ergebnisse des Beitrags zeigen :
1. Eine sehr gute Uebereinstimmung der Theorie von Prof. Rabut mit
den Ergebnissen von Versuchen an Modellen.
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2. LEine sehr gule Uebereinstimmung der an den Modellen gemessenen
Durchbiegungen mit denjenigen der fertigen Briicke.

3. Die Moglichkeit, schwierige Probleme des Briickenbaus mitl ein-
fachen Laboratoriumsapparaten an Modellen zu untersuchen.

Summary

The resulls of the report have shown.

1. A very good concordance of the theory of Professor Rabut with
the results of models tests.

2. A very good concordance of Lhe deflections determined on models
with the deflections recorded during actual tests of the bridge.

3. A possibility of solving complex bridge constructions by models
with simple laboratory appliances.
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Pont sur le Derwent River, prés de Hobart (Tasmanie)
Briicke iiber den Derwent bei Hobart (Tasmanien)

Bridge over the River Derwent near Hobart (Tasmania)

Dr ING. H. GOTTFELDT, M. 1. STRUCT. E.
London

The bridging of a wide river is in itself a fascinating problem for the
struclural engineer. The widlh is the mosl manifest obstacle, but there
are usually many others, less obvious but equally hard to conquer. Wide
rivers are frequently of a commensurate depth, perhaps of several hundred
feet, and even at that depth the river bed may be utterly unsuitable to sup-
porl the weight of a bridge pier. Currents, tides, and atmospheric condi-
tions will have to be considered. Last, but not least, the demands of Lhe
traffic ucross the river are usually diametrically opposed to those of the
navigation along it; if the surrounding country side is fairly flat the road
user or railway engineer will ask for a crossing a few feet above the waler
level, so as to avoid the expenditure of money and energy on the climbing
of long ramps, while sea-going ships require a clear headroom of 150 feet
and more and, of course, a corresponding clear width.

All these difficulties presentied themselves in full measure lo the suc-
cessive generalions of engineers who planned to bridge the river Derwent,
at a place near its mouth where it is almost 4 000 ft wide, with a view
to connect Hobart, the capilal of Tasmania, with its suburbs and generally
with the East coast of the island. These plans remained a dream for almost
a century, and only then a scheme was evolved that would not only
overcome Lhe technical difficulties bul and this is a further important
consideration — would also be within the financial reach of a smallish
communily, the population of Tasmania being about 240 000, of whom
one (uarter live in the capital.

The first reaction of the modern engineer to such a problem would
probably take the form of a sketch of a suspension bridge. The cost of
such a design would, however, have been prohibitive, not only because
the solid rock was in places no less than 200 ft below the waler level, but
also on account of the long ramps that would have been necessary to give
a headroom of 150 fi for sea-going ships.

A poor alternative to such a design is a pontoon bridge, but here
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Fig. 1. Location, general arrangement and details
of the brigde over the river Derwent.

again the anchoring of the pontoons and especially of the portion to be
floated out for shipping purposes would have offered formidable, and,
view of the storms prevailing at some seasons of the vear, pe[haps insur-
mountable difficulties. The idea was therefore put forward to build the
whole bridge in the form of one huge ponloon, with a lift bridge of appro-
priate dimensions at one e~d. If such a nontoon, of about 3 000 ft lenath,
were to have been designed as one straight beam, spanning from shore to
shore and resisting the horizontal pressure of wind, waves, currents, and
tides. it would have required a width of anything between 200 and 300 ft,
wholly unnecessary even for the heaviest traffic, and if built in reinforced
concrete it would even then have been impossible to guarantee continued
waterlightness of the tension zone; the cost of such a structure would
have been enormous.

It was therefore imperative to adopl a design thal would ensure pre-
dominantly compressive stresses and the final answer was found in a huge
horizontal floating arch. In this way the width could be reduced to reason-
able dimensions, just sufficient lo accommodate the required roadwayv of
30 ft width with a footpath of 6 ft on one side.

Figure 1 shows the general lay-out of this unique bridge and its main
dimensions. A few short approach spans next to the Western shore are
followed by the lift bridge which gives 148 ft headroom for a clear widlh
of 180 ft at a minimum depth of water of 32 ft. The towers are about 180 ft
high to centres of sheaves, the bridge has a span of 204 ft. The members
of the towers as well as those of the bridge are of shop-welded design,
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Fig. 2. View of the three-leg
link of welded plate girder
design.

with riveted connections at the nodes. The tower next to the shore rests on
four reinforced concrete cylinders of 9 fit and 7 ft diameter respectively; the
solid ground is here only 30 to 40 ft below the water line but falls rapidly
away. The other tower stands on a mass concrele pier of 130 ft depth, with
a base of 65 ft X 42.5 ft and a tolal weight of 18 000 lons.

This pier supports not only the tower of the lift bridge, but acts also
as abutment for the floating arch. The latter is, however, not directly
connected to it, as allowance had to be made for a normal tidal range of
+ 3’ — 07, a value thal in extreme conditions may rise to + 4' — 6”. The
necessary flexibility has been achieved by interposing a ramp of 60 ft
length belween arch and abutment, which is capable of following the
rise and fall of the tide but does not transmit the thrust of the arch. The
latter is taken up by a triangular linking arrangement underneath the
ramp; the three legs of this link are of welded plate girder design (fig. 2).
It is connected to the abutment by means of a single pin of 13” diameter,
weighing about 1.0 ton, and by two smaller pins to the end of the arch. A
similar conneclion is provided at the other end of the bridge. Fortunately,

Fig. 3. Joining of the two
halves at he centre.
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Fig. 4. View of the completed bridge.

the rock here comes to the surface and the anchorage of the arch offered
no difficulties.

The floating portion is undoubtedly the most inleresting and out-
standing part of this bridge. It is in the form of a Lhree- pmned arch of
2740 fi radius, 3 160 ft lencth, and 443 ft ‘rise’. The dimensions of the
cross-section and details of the reinforcemenl are shown in figure 1, as
is also a sectional plan of one of the 24 sections of which the arch was built;
this shows the subdivision into cells by means of cross walls and 10[101[11—
dinal walls. These sections, of 131’ — 6" lenglh each, were built on hnd
and their ends lemporarily sealed so llnt the\ would float when launched.
They were then temporarily bolled together, with rubber packings between
adjacenl ends so that the sealing walls could be removed. Suitable recesses
had been provided at the ends mto which the 484 longiludinal reinforcing
bars of 1 1/4” diameler projected and where they could be jointed by means
of welding (see delail fig. 1). The recesses were then filled with concrete,
so that bv them two sections formed one monolithic unit of twice the
length of the sections.

This process continued until all twelve sections of a half-arch had
been moulded into one huge monolithic pontoon of 1 580 ft length with
a weight of about 12 000 tons. that is 24 000 tons for the whole length of
the arch; this figure includes 3 100 tons of steel reinforcement. It is inter-
esting lo compare the dimensions of this pontoon with the well known
floating units of the Mulberry harbour. In cross-section the latter are
much more impressive. as the largest of them had a width of 56 ft and
a height of 60 ft. They were, however. * only " 204 ft long and had a displa-
cement of no more than half that of the pontoon here described, namely
6 044 tons as compared with 12 000 tons.

The work so far described proceeded in a protecled spol a few miles
upstream. The structural and the launching difficulties thal were encoun-
tered with this unprecedented design were by no means small and more
than once the sceptics were on the point of being proved right; it took
five months to get the first 1 000 ton section into ils element. The lessons



BRIDGE OVER THE RIVER DERWENT NEAR HOBART 463

were, however, soon learnt, and this time was later cut to only 20 days
per section of 131’ — G” length.

After both halves had been completed they were towed to the site
on two consecutive days and temporarily moored there, and the following
day saw the delicate operation of assembling them in their final position
and attaching them to each other and to the abutments. Figure 2 shows
the arch approaching one of the abutments and gives at the same time
a view of the triangulated linking arrangement previously described. In
figure 3 the two halves are about to be joined at the centre, and figure 4
is a view of the completed bridge. The assembly on the site took place on
the 23rd of October, 1943, and the bridge was officially opened for traffic
on the 1st of January, 1944.

The author, who was not himself connected with the design of this
bridge, is of the opinion that it represents an outstanding example of the
art of the bridge builder, an example, moreover, where the designer has
freed himself completely from all tradition and prejudice, has studied the
particular problems right down to their roots, and has arrived at a unique
and wholly unprecedenled solution which deserves a foremost place
amongst examples of long span reinforced concrele bridges.

The design is due to Mr. A. W. Knight, Chief Engineer of the Public
Works Department, Hobarl, Tasmania. The author is indebted to this
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Fig. 5. Other view
ot the completed
bridge, with lift
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ground.
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department and to the Agent General for Tasmania in London, for their
assistance in the preparation of this paper.

Résumé

Ce mémoire décrit une construction originale en béton armé sous la
forme d’un pont flottant de 960 meétres de longueur et d’'un rayon de
834 metres, ce pont, d’'une largeur de 11 métres (chaussée de 9™10 et trottoir
de 1m90), traverse le fleuve Derwent, en Tasmanie. L’auteur indique les
raisons qui ont motivé ce choix et décrit quelques détails constructifs (y
compris le pont levant partiellement soudé pour la passe navigable); il
donne également les précautions prises pour le montage.

Zusammenfassung

Die Arbeit beschreibt einen einzig dastehenden Eisenbetonbau in der
Form eines schwimmenden wagerechten Bogens von 960 m Linge und
einem Halbmesser von 834 m, der zur Ueberfithrung einer 9,10 m breiten
Strasse nebst einem 1,90 m breiten Fussweg iiber den Derwent in Tasmanien
dient. Die Griinde, die zur Wahl dieses ungewdhnlichen Systems gefiihrt
haben, werden angegeben und einige Konstruktionseinzelheilen beschrie-
ben (einschliesslich der teilweise geschweissten Hubbriicke fir die Schif-
fahrt), ebenso auch die Massnahmen fiir den Zusammenbau.

Summary

The paper describes a unique reinforced concrete structure in the form
of a floating horizontal arch of 3 160 ft developed length, with a radius of
2 740 ft, which carries a 30 ft roadway and a footpath of 6’ — 6" width
across the river Derwent in Tasmania. The reasons for the adoption of this
unusual design are stated, and some structural details (including the partly
welded lift bridge for shipping) are described, as also the assembly pro-
cedure.
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Renforcement d'une tour d’'église, en Angleterre,
par la précontrainte

Die Verstirkung eines Kirchturms in England
mittels Vorspannung

Strengthening a church tower in England by prestressing
(Summer 1948)

PAUL WILLIAM ABELES
D. Sc. (Vienna), M. I. Struct. E. London

This is only a relatively small work and cannot be compared with
all the large constructions shown here, but it may be of interest, since il
relates to a novel applicalion of presiressing to walls, whereby Prof.
Magnel’s sandwich plates were employed for the first time in Great Britain.

Due to mining subsidence the tower of St. Luke’s Church, Silverdale,
Staffs. had become tilted and the walls were seriously cracked.

In order to prevent further damage due to future settlement it was
necessary to strengthen the walls of the tower. The design was prepared
by the author in collaboration with Mr. Harold Goldstraw, A. R. I. B. A.
and Mr. Harry Mason, M. 1. Min. E. whereby the author’s system of pre-
stressing was applied. This is a composite construction comprising a con-
crete nember or an assembly of bricks and a cemenl morlar filler in a
groove or chase which contains tensioned steel. The principal idea of this
solution is shown in figure 1 according to which beams were constructed
within the walls.

Holes were bored in the walls and cement grout injected under pressure,
until the masonry indicated by the shaded area was consolidated. Chases (a)
were cul in both faces of the wall and a recess (b) was formed at each end.
Wires (c), placed in the chases and attached by anchorages (d) to 10 in
by 8 in steel strongbacks (e), were stretched and the reaction was taken
by the strongbacks and transferred to the walls by distribution plates (f).
In the event of further subsidence the compressed beam formed in the walls
can act as a simply supported beam or as a cantilever with the risk of tensile
stresses occurring in the masonry being considerably reduced.

In the sectional plan of the four walls of the tower (fig. 2) are shown
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Fig. 1. Diagram showing the formation of a prestressed beam in a wall.

the chases () which are at slightly different levels in each wall (see ver-
tical sections AA and BB), the recesses (y) and the openings (z) which
were cut through adjacent walls to give access to the stretching devices.
The space between the window and the plinth in one wall made il necessary
to construct a reinforced concrete sill across the window opening, as seen
in seclion AA, lo provide a compression flange for the beam in the wall.
A chase in the inner face of one of the walls, in which an arch had pre-
viously been bricked up, is shown in figure 3 with the wires in position.

Figure 4 is a view of the outer wall from South showing the chase and
the wires before tensioning.

Figure 5 shows the strongbacks which were provided at each end of
each wall. The inner flanges were cut off to permit access to the jack and
transverse stiffening plates and angles were welded to the joists.

To offset the influence of creep of steel and to avoir any inexactness
when reading the manometer the tension was increased by 5 per cent.
Further a small extra tension was applied to the wires to offset the slip
occurring at wedging, the amount of which was measured. This slip is
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Fig. 2. Plan and vertical section of the church tower to be strengthened. -
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Fig. 3. Chase in the inner wall, where Fig. 4. Chase in the outer wall, with
the opening had been bricked up. wires before tensioning.

very small and can generally be neglecled, but is of some influence in
a beam of limiled length.

There are 32 wires in each chase and the total compressive force applied
to each wall was 128 tons, that is 2 tons in each of 64 wires. The actual
force induced in each wire was 2.1 tons. The wires are 0.2 in in diameter
and are of hard cold drawn steel having a tensile strength of 100 tons per
sq.in. Upon completion of the prestressing operations the wires were
embedded in cement mortar that filled the chases.
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END VIEW OF STRONGBACK AND ANCYORAGE




Fig. 6. Jack for tensioning at one end Fig. 7. Strongback with anchorages at
of the chase (see fig. 4). one end of the chase (see fig. 4).

Prof. Magnel’s method of tensioning 2 wires simultaneously using
sandwich plates was employed.

Photo 6 shows the jack in position at the one end of the chase figure 4
whereas in figure 7 the opposite end is seen, the wires being wedged into
the sandwich plates.

Photo 8 shows the end of chase, figure 3, after tensioning before the
surplus ends of the wires were cut off.

In figure 9 this chase is seen filled with cement mortar, the strong-
backs for the other walls being already placed and figure 10 is a view of
the outer wall from south corresponding to figure 4. In this figure the
stone facing is already fixed and the new reinforced concrete sill mentioned
in connection with figure 2 can be seen.

The average width of the « beam » formed in the wall is 3’6" and total
depth about 4 ft. The eccentricity of the 64 stretched wires is about 10 in.
The ultimale moment of resistance of the beam, when the stress in the
wires is 100 tons per sq.in is 13 440 000 in-lb which is ecuivalent to
the ultimate resistance of two 20 in by 7 1/2 in by 89 b steel beams
when stressed to the yield point stress of, say 40 000 1b per sq.in. The
calculated stresses in the concrete due to the prestressing force alone, at the
time the prestress is established are 318 lb per sq. in (compressive) at
the bottom fibre and 34 Ib per sq. in (tensile) at the top fibre. A maximum
loss of presiress of only 10 per cent is assumed because the strelching force
was increased by 5 per cent to counteract the creep of the steel and because
there will be little shrinking or creep of the masonry. If it is assumed
that the modulus of rupture is 250 1b per sq.in the moment of resistance
when cracking is about to occur is 1/6 (0.9 X 318 +- 250) 48° X 42 =

: : 8 550 000
8550000 in-lb. Thus cracking may occur atm —=0.64 of the

ultimate load, and therefore an ample margin is afforded.

This method of prestressing could also be readily applied to creating
carrying beams in foundations and to strengthening existing reinforced
concrete beams.
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Fig. 8. Tensioned wires at the anchorage
at the end of the chase (see fig. 3).

Résumé

A la suite de creusement de galeries souterraines, la tour d une église
anglaise (Staffordshire) s’est affaissée et inclinée et les murs présen-
taient des fissures importantes. Les quatre murs furent renforcés par la
précontrainte, aprés briquetage et cimentation des ouvertures pour résis-
ter & la compression. Pour la premiére fois en Angleterre on utilisa la
méthode du professeur Magnel par plaques sandwich, combinée avec
I’idée de l'auteur qui consistait 2 prévoir aux deux cOtés des rainures
recevant les fils de précontrainte. Aprés tension, ces fils ont été ancrés
dans les poutres de répartition de 1’effort par des plaques sur tout le mur.
De cette maniére chaque pan de mur constitue, en association avec les

Fig. 9. Chase in inner wall (see fig. 3) Fig. 10. The South side (see fig. 4)
filled with cement mortar after replacing the stone covering, but
after tensioning. before tensioning the wires in the

Eastern and Western walls respectively.
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fils tendus dans les rainures (bouchonnées aprés par du mortier de
ciment), une poutre sollicitée comme poutre simplement appuyée ou
comme poutre cantilever. La charge portante d'une telle poutre, équi-
valente a une grosse poutrelle métallique, est importante. D’autre part
une poutrelle métallique aurait dd étre supportée pour l'obtention d'un
résultat semblable. Des dessins et photographies illustrent le projet et la
réalisation de ces travaux.

Zusammenfassung

Infolge Senkungen (verursacht durch Abbau unter Tage) hatte sich
der Turm einer Kirche in Staffordshire (England) geneigt und in seinen
Mauern zeigten sich klaffende Risse. Alle vier Mauern wurden durch Vor-
spannung verstirkt, nachdem einige grosse Oeffnungen ausgemauert wur-
den und Zementmortel in die Mauern injiziert worden war, um ihnen
die zur Aufnahme des zusitzlichen Druckes notwendige Festigkeit zu geben.
Man gebrauchte hier zum ersten Mal in England die Vorspannmethode
mittels Sandwichplatten von Prof. Magnel. Ferner wandte man das
System des Verfassers an, indem auf beiden Seiten der Mauern Nuten her-
ausgespitzt wurden, in welche man die Driihte verlegte. Diese wurden ange-
spannt und in den Widerlagerbalken verankert, welche durch Verteil-
platten den Druck auf die Mauer iibertragen.

Damit bildet jeder Mauerteil zusammen mit den gespannten Stihlen
in den Nuten (welche nachher mit Zementmaortel ausgefiillt wurden) einen
Triiger, der als einfacher Balken oder als Kragarm wuken kann. Die Trag-
kraft eines solchen Balkens ist betriichtlich und derjenigen eines SCh\NEI‘bD
Stahltriigers gleichwertig. Zudem hiitte beim Einziehen desselben das
Mauerwerk unterfangen “werden miissen. Zeichnungen und Photos illus-
trieren den Entwurf und die Ausfithrung.

Summary

Due lo mining subsidence the tower of a church in Staffordshire
(England) had tilted and the walls were seriously cracked. All four walls
were strengthened by prestressing, after some openings had been bricked
up and cement mortar injected into existing walls to make them capable
of taking longitudinal compression. Prof. Magnel’s method of tensioning
using sandwich plates was employed for the first time in Great Britain and
the author’s system applied, according to which chases are cut at both
faces of each wall, wires are placed in these chases, tensioned and anchored
to strongbacks which transmit the precompression by means of distribution
plates to the walls.

Thus a part of each wall together with the tensioned ties in the chases
(which are filled with cement mortar) forms a beam capable of acting
as a simply supported beam or as a cantilever. The carrying capacity of
such a beam is considerable and equivalent to that of a r"lther heavy steel
joist which would have had to be inserted by underpinning to obtain the
same result. Drawings and photos illustrate design and execution.
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