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La fabrication, la mise en place, la conservation et l'essai du beton ont
fait l'objel de six rapports specialises d'un grand inleret.

Theme IIa
R. Vallette

Pour la fabricalion, M. Vallette expose la coneeption actuellcmenl
appliquee en granulometrie par la Societe nationale des Chemins de fer
francais.

Comme le montre la theorie de « l'effet de paroi», dont les constantes
peuvent etre aujourd'hui exactement determinees, la granulometrie dis-
continue est nettement superieure ä la granulometrie continue, et tout spe-
cialement dans la zone des fins.

Mais il faut eviter l'ecueil d'une fabrication par un melange peu stähle,
se segregant facilement, et difficilement ouvrable.

M. Vallette part des lois de Feret en ce qui concerne la resistance, et
distingue tres justement les betons ä 2, 3 ou 4 elemenls, suivant que l'on
prevoit un mortier, ou un beton ä elements de plus en plus gros.

L'expose donne avec l'indication des compositions, les resultats obte-
nus dans certains domaines — mortier, beton de gravillons —, el prevoit
une extension aux agregats tout venants.

Ce rapport correspond ä de nombreuses applicalions, avec de bons resultats;

il donne des renseignemenls interessants.

(*) Plusieurs des memoires de cc theme, etant parvenus en derniere minute, ne sont
pas citfJs dans le present rapport. Un compte rendu en sera donne dans le Rapport Final.
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L'echelonnement des diametres prevus d'un element a 1 autre est plus
serre que l'echelonnement theorique; il correspond ä un compromis entre
les qualites de resistance et la facilite et la regularite de mise en place.

R. Dutron

Pour la mise en place par Vibration, M. R. Dutron donne tout d'abord
les resultats de ses essais sur la comparaison de consistance des betons
suivant les divers modes de serrage.

Puis il envisage les questions de revibration et de survibration qui se

posent dans la fabrication par couches successives, et montre la superiorile
de la Vibration interne.

II etudie avec grand soin les meilleures conditions d'emploi, le mouil-
lage du beton, l'epaisseur des couches, le temps de Vibration utile, plus
important pour la premiere couche limitee entierement par le coffrage. II
fixe les meilleures posilions de l'aiguille en profondeur et en plan, et montre
que le rayon de la Vibration augmente peu avec le temps.

La presence des armatures, ou la faible epaisseur de la plaque de beton
correspondent ä des conditions supplementaires qui peuvent motiver l'emploi

des vibrateurs de surface, ou de vibrateurs d'armalures.
Enfin, le rapport montre l'application de ces resultats a trois ouvrages

d'art dont l'auteur a suivi l'execution.
Nous aurions aime que chaque expose fut eclaire par des figures, et

que les experiences nous soient decrites en raison de l'importance des
conclusions et de leur inleret technique.

R. L'Hermite

L'action de la Vibration a fait egalement l'objet d'une communication
de M. R. L'Hermite, qui cherche a substituer une doctrine coherente ä l'em-
pirisme deduit directement de l'essai correspondant ä l'emploi.

II commence donc par etudier la courbe inlrinseque du belon frais, et
montre par ses resultats que tout se passe comme si l'ensemble etait une
matiere pulverulente dont il donne Vangle de froltemcnt.

Cohesion et viscosite peuvent etre negligees.
Analysant ensuite l'effet d'une Vibration, il considere quelle introduil

une pression hydroslatique qui annule le frottement a l'instant considere,
si eile est superieure a la pression du milieu dans ses diverses directions. II
dislingue les parlicules fines qui vibrent en phase avec le vibraleur, les
particules moyennes qui peuvent vibrer en Opposition, avec une plus grande
amplitude, et les particules les plus grosses qui ne vibrent pas.

II etudie la dissipation d'energie qui correspond surtout ä une bände
elroite des dimensions des particules, celles qui vibrent le plus 6nergi-
quement.

Serrage et desaeration
II distingue dans les effels deux vitesses, celle de serrage diminuant

par une fonetion exponentielle tres rapidement avec le temps, et la vitesse
de desaeration.
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Viscosite du beton vibre et segregation
II montre qu'avec le serrage, la viscosite intervient et il en donne la

formule theorique.
La vitesse du serrage est inversement proportionnelle a la viscosite

p
dont il donne la mesure et la relation experimentale avec ~

II donne en outre les resultats de ses experiences sur la segregation.

Propagation de la Vibration
Enfin il donne des vues theoriques sur la propagation et l'amortisse-

ment de la Vibration, en fonction des differents parametres.
Cet essai de Iheorie rationnelle est tres interessant, il est une base

serieuse de depart pour la determination effective des meilleures conditions
d'emploi.

J. A. Loe et F. N. Sparkes

L'etude de la deterioration par le froid fait l'ohjet de l'etude de
MM. J. A. Loe et F. N. Sparkes. Leurs experiences ont ete faites sur des
cubes de 4 pouces (10,2 cm) et les mesures donnent la resistance a la

compression.
Les auteurs definissent leurs resultats par des courbes et par un fac-

E
leur de durabilite. L'influence du facteur -~- est, tres importante, ainsi que

le dosage en ciment.
La resistance au froid augmente avec la proporlion de sable, eile est

mauvaise avec la craie.
Les anti-gels n'ont pas grande action (resine Vinsol, poudre d'alu-

minium).
Ce travail tres bien redige est malheureusement parti de la resistance

a la compression, beaucoup moins sensible au gel que la resistance ä la
traction.

II ne donne pas deux elements que les experiences sur nos barrages de
haute montagne ont montres essentiels : d'une part la qualite propre du
ciment, d'autre part la nocivite des particules inertes de faible dimension.

J. Wästlund et P. O. Johnson

La fissuration du beton arme est traitee dans la communication de
MM. J. Wästlund et P. 0. Johnson specialement pour l'utilisation des aciers
a haute resistance.

Ils donnent les comptes rendus de leurs essais sur poutres en T, et des
observations sur les ouvrages executes.

Ils preparenl une Iheorie qui ne figure pas dans l'expose.
Dans leurs essais de laboratoire ils veulent mettre en evidence l'action

des quatre parametres suivants :

Diametre des barres ;

Pourcentage des aciers ;

Nature de l'accrochage de surface (lisses, crenelees);
Qualite du ciment.

Des tableaux donnent les resultats. La largeur des fissures est fonction
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quasi lineaire du diametre des barres ; eile diminue avec le pourcentage
local. L'effet du crenelage n'est pas tres considerable.

L'influence de la qualite du beton n'a pu etre mise en evidence.
Les observations portent sur sept ponts, et elles sont tres interessantes.
Cette communication montre d'une facon saisissante Linieret d'une

bonne repartition des aciers pour la reduction de la largeur des fissures et
eile confirme toul ce que nous savions a ce sujet d'apres les experiences et
les observations anterieures.

R. Jones

L'essai du beton par la methode supersonique ulilisee par M. R. Jones,
permet de determiner, sans deterioration, des caracteristiques numöriques
importanles du beton.

La quantite mesurce est le temps de propagation. L'apparcillage
produit des pulsalions.

Pour une base de 10 cm le temps mesure est de 20 a 25 micro-secondes
mesurees a 1 % pres.

Une jauge de 3 cm permet neuf lcclures de face a face laterales sur un
cube de 10 cm de cöte.

La methode est assez sensible pour metlre en evidence dans ces pelils
cubes des differences de caracteristiques entre diverses couches.

De nombreuses figurent donnent les resultats.
II y a de larges dispersions pour les relalions entre celerile de l'onde el

resistance. Toutefois la relation peut etre assez netle pour la resistance a la
Iraction (mesuree par flexion).

Le coefficient de Poisson peut etre determine par la relation entre cele-
rite et resonance.

Les resultats montrent de grandes variations dans les betons.
Pour l'effet du gel la methode decelant les variations de resistance a la

traction esl tres interessante, en permeltant des essais nombreux apres
divers cycles, sans destruction de l'eprouvette.

Elle permet aussi le contröle du beton en place.
Ce travail est Ires interessant. II monlre tout Linieret des nouvelles

methodes d'auscullalion.

Theme Hd
A. Hormidas

L'auteur decrit deux ponts interessants, de portee moyenne, Fun ä trois
travees avec poutres sous chaussee de poriees egales ä

33ra375, G3m7ö et 33m375

Lautre en bow-string a contreventement superieur de 57m40 de portee, avec
mise en tension prealable du tirant.

Pont des Arches ä Liege
Le premier de ces ouvrages est caraclcrise par ces faits : d'une part qu'il

est tres mince au milieu de la portee centrale (0m77) et d'autre part que ses

proportions permettent d'equilibrer par reaction sur piles le cas moyen de
charge en supposant l'ouvrage coupe en son milieu.

Si l'ouvrage a l'etat neutre avait eu ä supporter les charges et les sur-
charges il aurait ete sollicite en cette section mediane par un moment de
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217 tm pour la charge permanente, et de 118 tm pour les surcharges, au
total 335 tm.

S'il avait ete equilibre sans moment au milieu sous la charge permanente

plus la demi-surcharge il aurait ete sollicite en service par un moment
118

-l—— 59 tm. L'auteur a choisi un moment central de 113 tm avec le

procede classique du ciavage central dans un etat de charge bien defini.
L'ouvrage est forme de poutres paralleles, plus serrees sous la chaussee

que sous les trottoirs.
Les elements de rigidite de la section transversale ne sont pas definis,

ni les methodes de calcul employees en cas de surcharges occupant seulement

l'une des moities de la section transversale.
On sait que dans de tels ponts ces dispositions de surcharges majorent

tres fortement les poutres de rive, et necessitent de puissantes enlretoises.
Dans le cas de ce bei ouvrage, le transport lateral des forces est important
en raison de la rigidite plus grande de la poutre de rive et de son plus grand
ecartement.

Pont de Herstal
L'eiude des poutres bow-string est donnee avec beaucoup de soin, et

l'auteur calcule les effets de la compensation obtenus par l'utilisation du
procede des verins de cle de forme et de puissance habituels en vue de la
mise en tension prealable des tirants.

L'operation du reglage doit toujours etre conduite a partir des posilions
des verins et des variations de fleche a. realiser, et non ä partir des forces,
car celles-ci ne peuvent etre evaluees ni mesurees avec assez de precision,
tandis que les effets recherches sont toujours definis avec beaucoup plus
d'exactitude par les deformations imposees.

Les deux arcs sont retinis par un contreventement superieur qui s'op-
pose au rapprochement des arcs sous la flexion de l'entretoise.

II en resulte des efforts secondaires dans les zones des arcs au delä du
con treven temen t.

Meme pour des ponts de portee beaucoup plus grande nous prevovons
en general pour ce motif des arcs independants.

L'ouvrage est porte par des appareils en acier moule. Le beton arme et
frette est cependant particulierement indique pour les rouleaux et pour les

appuis, oü il procure une large economie, et une plus grande resistance
aux agents atmospheriques.

En les inclinant sur les appuis en maconnerie on ameliore leur stabilite

et. on diminue l'effort sur les tirants du bow-string.

C. F. van Bergen

L'auteur decrit un passage superieur biais a 38 degres avec viaduc d'acces

pour eviter de charger un terrain tres mauvais.
L'ouvrage est realise en pont dalle mince en raison des faibles portces.
La partie centrale est biaise, les portees droites etant de 7m20, 9m50

et 7m20.
Les viaducs d'acces sont en travees continues de 8 metres et 6 metres

de poriee.
Les appuis des viaducs sont sur murettes articuiees avec l'emploi one-

reux d'articulations en acier.
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Les generalrices des articulations ne sont pas perpcndiculaires aux
direclions des dilatations, mais simplement paralleles aux murettes. II en
resulte dans les travees biaises une forte proportion du mouvement realise
par glissement.

Cesar Villalba Granda

L'auteur decrit trois ponts construits par lui.
I. Le ponl de Pedrigo a treize arches en beton arme de 32 metres de

portee a tablier superieur encadrant une arche de 75 metres en bow-string,
celle-ci etant construite, sans echafaudage, sur cintre metallique incorpore.

II. Le pont de Duero a Peiiafiel comprend trois arches de 40 metres ä

tablier intermediaire. Les cintres metalliques incorpores sont formes d'ele-
menls soudes en atelier. assembies par boulons.

III. Le pont du Besos a Barcelone est un cantilever a poutres sous
chaussee, sans cuiees.

Les portees sont 10 - 40 - 45 - 40 et 10 melres.

II s'agit, donc d ouvrages importants.
Le pont du Pedrigo a'des fondalions sur pieux pour les Iravees laterales,

et directement sur rocher pour la travee centrale, le lerrain emergeant est
de qualite tres mediocre.

Le pont du Duero est interessant par son mode de construclion.
Le pont du Besos a Barcelone donne un exemple de Solution par

cantilever bien adaptee.
Le memoire malheureusemenl ne donne pas de calculs et n'est pas

tres developpe.

J. Fougerolle et N. Esquillan

Les auteurs decrivent le grand porit de la Coudette sur le Gave de Pau
(portee lllm28).

II est constitue par un bow-string d'un type special dit ä liaisons trian-
gulees, celles-ci etant realisees par des suspentes en acier nu de qualite
mi-dur.

II en resulte une economie imporlanle de poids et une diminution des
aciers par la triangulation.

En oulre les aciers du lirant sont mis en tension prealable par la pous-
see du cintre.

Les arcs ont ete couies en cpiatre fois, el mis en charge par verins ä

chaque phase.
Les epreuves ont ete faites par une surcharge hydraulique disposee en

troncons dans des bacs, afin de realiser les cas de charges defavorables.
Malgre sa grande poriee il n'a consomme par melre carre de tablier

que 261 kg d'acier et 0,728 m3 de beton ce qui correspond a un ouvraere
tres economique.

Societe Edmond Coignet

Pont de Saint-Hilaire - Saint-Nazaire
La description de cet imporlant ouvrage de 108 metres de portee et de

25 metres de fleche definit la Solution adoptee.
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L'arche est en beton plein, conslruite par rouleaux deeintres par verins.
Le cintre en bois cloue d'une seule portee formant voüte interieure esl

mis en place en trois troncons conslruits sur chantier pour le troncon central,

el rabattus pour les troncons de rive.
Les rouleaux ont une epaisseur relative variable, afin d'eviter les con-

traintes de traction.

Pont de Savoie
Cette arche de 80 metres de portee et de 27 metres de fleche est ici cons-

truile en deux anneaux.
Le decintrement a ete fait par verins ä la cle et articulations provisoires

aux naissances.
Le cintre est egalement en bois cloue, mais forme de deux troncons

rabattus.
// esl ripe pour construire le deuxieme anneau.
Ces deux ouvrages sont parliculierement interessants.
Les donnees du memoire ne comportent malheureusement ni calculs

ni definition des details importants.

Departement des ponts du Ministere de la Technique ä Prague

Divers ponts-routes en Tchecoslovaquie
Le memoire decrit cinq ponts.
Le grand ouvrage de Podolsko sur la Vltava comporte une voüte encas-

Iree de 150 metres de portee et 41m80 de fleche.
La section droite a une epaisseur constante de 2 metres, une largeur

variable (de 7m50 ä 9m50). II comporte egalement huit petiles voütes a. deux
articulations de 35m65 de poriee.

Leur largeur est constanle (7m50) ainsi que l'epaisseur (0m75) et deux
voütes d'eiegissement.

Le memoire ne comporte pas assez de calculs et de details pour
permet! re de comprendre la valeur des disposilions adoptees.

II eüt ete egalement tres desirable de trouver dans le memoire des
details precis el des calculs pour les quatre autres ouvrages, eux aussi tres
interessants :

Pont de Veslec sur la Vltava: canlilever de 36m85, 3Xö2m50 el 36m85.
Pont E. Benes ä Stechovice: 114 metres d'ouverture, 18 metres de

fleche.
Pont de Lokct sur l'Ohre : portees de 14 metres, 60 metres et 14 metres.
Enfin le pont de Scnohraby sur la Smejkalka avec une portee de 120

metres et une fleche de 25m54.
Un tablier resistant preleve 40 % des moments.

A. Paduart

L'auteur decrit avec soin et delaille les dispositifs de deux ouvrages en
beton prcconlraint, le premier est un ouvrage experimental, le deuxieme
un ouvrage clefinitif de 44™50 de porlee et de 2 metres de largeur sur le
canal de Bruxelles a Charleroi.

La preconlrainle est realisee par des barres de fort diametre (40 mm)
en acier ayant 75 kg/mm2 de limite elaslique, 95 kg/mm2 de limite de
ruplure, tendus au maximum ä 70 kg/mm2.
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La fixation se fait par filelage sur les extremites de barres refoulees, ce
qui permet d'utiliser toute la resistance de la barre.

Les dispositions sont simples et judicieuses.

G. Magnel

Applications du beton precontraint
L'auteur dans une etude descriptive fait connaitre le developpement

rapide du beton precontraint en Belgique, d'apres les procedes Freyssinet,
mais avec un outillage original.

La Separation due aux evenements de la recente guerre a Oriente les
constructions beiges vers l'emploi d'un procede particulier de fixation
terminale des fils des cäbles pretendus.

Ces fils ont, suivant les applications, soit 5 mm, soit 7 mm de
diametre. Ils sont fixes par des organes normalises en acier coule, formes de
plaques sandwich et de clavettes.

En principe Femplacement des cäbles est reserve au belonnage par le
dispositif classique du prisme de caoutchouc creux qui s'extrait par simple
Iraction, ce qui permet d'adopter le trace Optimum.

Les realisations sont importantes et comportent en particulier un pont
sous voie ierree forme, sous chacune des six voies, d'une dalle de 20 metres
de portee, et une tres grande usine lextile a Gand qui ne couvre pas moins
de 35.000 m2, avec des espacements de colonnes de 21m60X14m40.

II convient egalement de mentionner un hangar d'aviation de 50 metres
de portee, mais surtout le deplacement par relevement des tours medievales
du pont des Trous a Tournai.

Le memoire est purement descriptif, et en raison de la qualite des
realisations il serait interessant qu'il soit complete ulterieurement par un
expose melhodique des procedes de calcul, et des moyens de mise en place.

E. Freyssinet

Dans quatre memoires importants. M. Freyssinet expose sa coneeption
d'ensemble aux multiples points de vue technique, economique et philo-
sophique de l'emploi du beton precontraint.

Ponts
Le premier memoire Iraite de la question des ponts et montre tout ce

qu'il est permis d'attendrc des nouveaux procedes, en faisant emploi pour
les betons de materiaux de haute qualite mis en place par les procedes
industriels de serrage.

Les resistances en compression simple qu'il atteint couramment, de
500 ä 550 kg/cm2 ä moins de 90 jours permettent d'utiliser une contrainte
normale de 140 ä 160 kg/cm2.

Un prisme a section carree de 1 metre de cöte sous-tendu par les aciers
de la precontrainte peut ainsi supporler un moment theorique de 700 tonnes-
metres, soit environ le quadruple d'un prisme de meme forme en beton
courant de bonne qualite.

II est possible d'obtenir beaucoup mieux encore dans des betons pre-
fabriques en usine avec des vibrations et des compressions intenses.

L'auteur examine successivement l'utilisation :



RAPPORT GENERAL 159

En dalles simples coulees en place;
En poutres coulees en place;
En poutres prefabriquees assemblees apres coup;
En poutres coulees sur berges;
En poutres formees d'elements prefabriques.

Dans ce cas, M. Freyssinet prevoit l'emploi de betons ayant une resistance

reguliere ä la compression de 1200 kg/cm2, ce qui permet d'envisa-
ger des ouvrages en beton precontraint du meme poids que les ponts
en acier.

L'auteur suggere Femploi de formes particulierement eiancees permet-
tant de faciliter l'execution des ouvrages d'art au-dessus des voies navi-
gables ou des voies ferrees.

Enfin il donne la reference des nombreux travaux executes ou en
execulion.

Piste d'envol.
L'auteur traue l'utilisation du beton precontraint pour les pistes d'envol

dans un memoire tres interessant oü il pose clairement le probleme des
charges, des dilatations et des deformations compatibles entre la piste et
sa fondation.

II en deduit la facon d'utiliser la precontrainte par des dispositions
originales dont la premiere application a ete faite sur Faerodrome national
d'Orly pour 60 metres de largeur et 400 metres de longueur.

La piste en beton precontraint de 16 cm d'epaisseur a supporte aux
essais 100 tonnes sur un cercle de 1 melre de diametre.

Par sa souplesse, eile peut suivre sans fissure, les deformations
normales du terrain d'appui.

Traverscs en beton precontraint
Celles-ci sont soumises ä des efforts qui dependenl non seulement de

la charge des essieux nlais encore de l'clasticile de la plale-forme et de la
traverse elle-meme.

Les traverses de joints supportent des efforts parliculierement eleves.
L'auteur etudie la liaison rail-traverse, el propose un dispositif special.
II determine les meilleures armatures du corps de la traverse lui-meme

et surloul leurs liaisons terminales.
Les traverses en beton de haute qualite seront cerlainement utilisees

en grand nombre dans les reseaux de voies ferrees.
Leur poids et leur inertie leur conferent des qualiies remarquables

pour les convois animes de grandes vilesses ayant besoin d'une voie stähle.

Ouvrages etanches et resistants
L'auteur definit les qualites necessaires ä de telles realisalions. tuyaux,

rcservoirs, barrages, etc.
11 montre les resultats obtenus extremement remarquables au point de

vue de l'etanchcite, des qu'il est fait appel ä une pression prealable süffisante

d'un beton plein.
Mais le frettage sous tension d'un cylindre de beton prealablement

fabrique entraine des difficultes de protection efficace des armatures.
La mise en tension d'armatures noyees dans le beton des l'origine est
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une methode de choix, dont l'auteur a poursuivi avec opiniätreie la mise
au point et dont il decrit toutes les phases.

La construction des reservoirs n'est pas la moins interessante, ainsi que
celle des barrages et de leurs accessoires tels que les vannes.

Les applications ä FOued Fodda et au barrage de Beni Badhel tcmoi-
gnent d'une technique mailresse de ses meihodes et de ses procedes
d'execution.

Enfin l'auteur termine par l'application tres remarquable aux galeries
souterraines soumises a de fortes pressions exterieures.

Pour les ingenieurs familiarises avec les conceptions de la precon-
trainte, ces memoires seront d'un haut interet, en ce qu'ils indiquent ä la
fois les difficultes d'application et les moyens efficaces de les surmonter.

Resume des conclusions generales pour le theme IIa

Toutes les Communications presentees demonlrenl une fois de plus la
place si importante du beton arme dans les construclions modernes, et la
maitrise d'emploi due ä pres d'un siecle d'applications en progres Continus.

A. l'experimentalion directe qui a determine les ])remiers procedes de
construction se substitue peu a peu une etude detaillee des mecanismes
internes, tant pour l'obtention des resistances, que pour la prevision des
effels des actions climateriques, et des sollicitations multiples par les
charges appliquees.

Le corps de doctrine sorl peu ä peu de l'empirisme. et prend rang de
science dans un domaine oü interviennent les interferences les plus com-
plexes d'aelions physiques tres diverses.

Les Communications presentees pourront ainsi donner lieu dans la
prochaine reunion ä des discussions et a des mises au point interessantes
pour la marche du progres.

Zusammenfassung der allgemeinen Schlussfolgerungen zu Thema IIa

Alle eingesandten Beiträge zeigen erneut die wichtige Rolle, die der
Eisenbeton bei den modernen Bauwerken spielt, sowie die Beherrschung
seiner Anwendung, die in fast einem Jahrhundert durch stetigen
Fortschritt erworben wurde.

An Stelle des direkten Experimenlierens zur Zeit der ersten
Bauausführungen ist nach und nach ein bis ins Einzelne gehendes Studium der
innern Spannungsverhältnisse getreten; dies betrifft im Besondern die Er-,
reichung hoher Festigkeiten, den Schulz gegen \\ illerungseinflüsse,
sowie die Vorausbeslimmung von Beanspruchungen bei allen möglichen
Belastungsfällen.

Die Theorie ersetzt somil Schrill für Schritl die empirische Arbeitsweise

und entwickelt sich zu einer selbständigen ^issenschafl in einem
Gebiet, wo die Wechselwirkungen der verschiedensten physikalischen
Vorgänge von ausschlaggebender Bedeutung sind.

Die vorliegenden Arbeiten können somil am kommenden Kongress
Anregung zu Diskussionen und interessanten Abklärungen für den weiteren

Fortschritt "-eben.
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Summary of the general conclusions for theme IIa

All the papers handed in show once more the very important part
played by reinforced concrete in modern constructional work, and the
masterly way in which it is used, due to nearly a Century of practice and
constant progress.

To direct experimentation, as used in the first constructional methods.
there has gradually been substituted a detailed study of internal mecha-
nisms, both for the purpose of obtaining resistance and for making
allowance for climateric actions and stresses multiplied by the loads applied.

A doctrinal body is gradually emerging from empiricism and taking
its place as a science in a domain where there intervene the most complex
inlerferences of very diverse physical actions.

The papers presented can therefore give rise at the next meeting to
discussion and interesting explanations to further the progress acbieved
so far.

Resume des conclusions generales pour le theme Hd

Les memoires relatifs ä la realisation des ouvrages d'art presentent pour
la plupart le grand interet de donner des precisions sur les conceptions, les
modes d'execution, les resultats obtenus.

Nous aurions aime y trouver plus developpes les chapitres relatifs a la
discussion prealable de la Solution choisie, aux calculs d'economie, de securite,

a la rapidite d'execution.
Mais un point essenliel esl acquis. La grande porlee de regle avec les

nouveaux procedes a permis de realiser des ouvrages d'une qualite non
encore egalec au point de vue du faible encombrement, des facilites de la
circulation, du respect de l'ecoulement des crues.

Et cn particulier la reeonstruclion des voies de transport detruites par
la guerre a ete permise dans un lemps court, et avec des Solutions le plus
souvent definitives, gräce ä l'oplimisme et ä l'audace raisonnee des grands
construeteurs.

Zusammenfassung der allgemeinen Schlussfolgerungen zu Thema Ild

Die Arbeiten, die sich auf die ausgeführten Bauwerke beziehen, sind
hauptsächlich von Interesse für die Klarstellung der Auffassung, für die Art
der Ausführung und die erhaltenen Ergebnisse.

Es wäre wünschenswert gewesen, wenn die Abschnitte über die
Begründung der gewählten Lösung, die Wirtschaftlichkeit, die Sicherheit und
die Kurzfristigkeit der Ausführung etwas eingehender behandelt worden
wären.

Eines wurde jedoch crreichl. Dank der grossen Spannweilen, die sich
aus den neuen Verfahren ergaben, konnten Bauwerke von bisher noch
unerreichter Qualität ausgeführt werden, die durch ihre bemerkenswert
gute Einfügung in die verschiedensten Verhältnisse und durch ihre schlanken

Dimensionen sowohl grosse Verkehrserleichterungen wie auch den Ab-
fluss des Hochwassers bestens gewährleisten.
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Im Besondern wurde die Wiederherstellung der im Kriege zerstörten
Transportwege in kürzester Frist möglich und zwar können, dank dem
Optimismus und den kühnen Ueberlegungen der grossen Konstrukteure,
die so gewonnenen Lösungen als endgültig betrachted werden.

Summary of the general conclusions for theme Hd

The papers on the subject of the creation of constructive works are
mostly of great interest because they give particulars as to their conceptions,
the methods of creating them and the results obtained.

We should have liked lo find in them chapters more fully detailed
concerning the discussion held prior to selecling such and such a method,
calculations made to achieve economy, safely and rapidity of execution.

But one essenlial point is obtained. The large spans so often created
nowadays by means of new processes have enabled builders to create structures

of a hitherto unequalled quality from the standpoint of the small place
they take up, facililies for Iraffic and provision for the evacuation of flood
water.

And in particular il has been possible to rebuild the various transport
highways destroyed by the war, and this in a short lapse of time, using
Solutions that are often permanent, thanks to the optimism and bold aclion
of the largest constructors.
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Composition granulometrique des betons
Granulometrie Optimum. Meilleure combinaison courante. Determination pratique

Kornzusammensetzung des Betons
Beste Kornzusammensetzung

übliche beste Zusammensetzung aus zwei Komponenten. Praktische Bestimmung

Composition of concrete
The best composition of concrete. The usual best composition of two components

Practical definition

R. VALLETTE
Chef de la Division des Ouvrages d'Art de la S. N. C. F., Paris

La composition des betons a fait 1'objet de nombreuses etudes et nous
avons indique (') comment, apres les avoir analysees, nous avons ete
amenes ä reprendre completement la question et a la mettre au point. Nous
avons abouli ä des granulometries et ä des regles de composition conduisant
au beton de plus haute qualite; nous avons etendu ces regles aux combi-
naisons binaires d'eiements courants tout venant de carriere, attendant,
pour les sanctionner, les resultats des applicalions de chantier. Disposanl
aujourd'hui de ces resullats, nous pouvons donner ici, apres de nombreuses
determinations, les methodes pratiques conduisant aux meilleurs betons
de chantier.

Notre expose comprendra : un resume des lois et conditions regissanl
la composition des betons; Findication des granulometries et des composi-
tions ideales; Findication des methodes de determination de ces composi-
lions avec leur application aux materiaux couramment livres, permettant
d'oblenir les meilleures combinaisons binaires possibles; enfin, la relation
des resultats obtenus.

(') Travaux, m.ii et aont 1944.
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Bases experimentales de la composition des betons

L'etude de la composition des betons debule ä. la fin du siecle dernier.
Des ce debut, les grands principes concernant la granulometrie ont ete mis
en evidence et il est juste et necessaire a ce sujet de marquer la part prepon-
deranle des chercheurs francais dans ce domaine.

De Preaudeau, Durand-Claye et Alexandre d'abord, mettent en
evidence Finfluence de la granulometrie, puis B. Feret, des 1892, fixe les bases,
qui se reveleront definitives, de cette granulometrie et de la composition des
betons, creant ainsi la science du beton : granulometrie discontinue (sans
grains moyens), eau de gächage, fonction de la finesse des grains et pro-
portionnelle aux quantites, emploi du minimum de grains fins, resistance

fonction croissanle du rapport —

les lois (en volumes absolus) :

-{c : ciment; e : eau; v : vides) suivant

n
e -4- v

0,1 ou R
c -f- e -4- v

II faut ajouter a ces bases, comme elemenls (egalement experimentaux)
ayant une influence sur la composilion : Letal du beton permettant une
bonne mise en ceuvre (ou ouvrabilite) etudie d'abord en Amerique; la
question tres imporlante de l'effet de j)aroi suivant la grandeur relative des
grains et des moules et evenluellement le ferraillage (beton arme), mise en
evidence par M. Caquot; les procedes de mise en ceuvre, Vibration, Iransport

ä la pompe (qui se fondent d'ailleurs avec Louvrabilite).
Enfin, M. Boloney a donne une expression experimentale de l'eau de

gächage d'un poids P de pierres de grain di/'d-, (fig. 11.

KP
l/d, d2

Les regles experimentales de Ferel furent deiaissees pour des principes

200

150

100

50

20 <o 50

Fig. 1. Eau de gächage des
pierres en litres par metre
cube de grains de grosseur

d « d » en millimetres.
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theoriques qui semblaient mieux satisfaire la raison : granulometries continues

considerees comme etant les plus compactes, compacite du melange
sec ou gäche pris comme critere de qualite, mais qui ne resiste pas au
contröle experimental, cjui montre que :

Les granulometries continues composees de grains voisins, se penetrant
mal, ont une compacite particulierement mauvaise (0,65 ä 0,70); une
composition assez discontinue donne bien mieux (pres de 0,80 en binairc et de
0,90 en ternaire).

Les melanges secs les plus compacls ne donnent d'ailleurs pas les
meilleurs betons.

La compacite du beton, elle-meme, n'est pas un facteur independant
de qualite, car eile diminue quand le dosage augmente (fig. 2). Des compactes

allant de 0,43 a 0,84 ont donne de memes resistances (Congres
A. 1. P. C, 1936, Rapport Preliminaire, p. 1153).

II faul donc revenir aux bases experimentales caraeterisant effeclive-
menl les crileres de qualite des betons.

Composition optima des betons

Les qualite's caracteristiques d'un beton sont : la resistance, la moindre
permeabilite et la moindre porosite.

Les lois experimentales montrent que ces qualites sont presentees par
les composilions pleines exigeant, pour leur mise en ceuvre, le minimum

C
d'eau de gächage pour un dosage fixe [maximum de

E
el que, pour

satisfaire ä celle derniere condition, il faut employer les plus grosses
granulometries.

Partant de ces bases, nous avons recherche el determine :

1° La grossem- relative la plus forle des grains secondaires D2/c/2 pou-
vanl remplir une structure primaire Di/dn a gros grains;

2° L'echelle granulomeiricpie complete des pierres ä employer dans
les compositions;

3° Les methodes donnant les proporlions de chaque categorie ä utiliser,
C

E
suivant le dosage, pour obtenir le plus grand rapport

4° Les formules de composition dans quelques cas definis;
5° L'extension de la methode auv compositions binaires gravier-sable,

de materiaux tout venant Ihres habituellement sur les chantiers (beton
ä minimum de sable).
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a) Granulometrie ideale
Les grains Di de la premiere categorie doivent etre pris le plus gros que

le permet la nature des travaux et di doit etre tres voisin de Di pour obtenir
de gros vides. Nous avons pris 2 passoires voisines di 0,63 D-, (incorporer
les grains 0,63 Di/0,2 Dx suivants, ne donne aucun gain sur le vide total
et cree des vides fins).

Pour les grains de la seconde categorie D2/d- qui doivent etre pris du
plus gros module pouvant penetrer dans la formation primaire sans la
deranger, un essai est necessaire (en fixant d2 0,63D2 environ comme
pour la premiere categorie). Les essais (sur pierres rouiees) nous ont
conduils ä fixer D2 0,2 di (on gagne tres peu sur le remplissage avec de
pZus petits grains et on perd nettement sur l'eau de mouillage^.

Les autres categories, ternaires et quaternaires, sont ä fixer par principe

dans les memes conditions (formations homothetiques).
On arrive ainsi ä des granulometries-types lelles que les suivantes avec

d, 0,63 Dx,
cts

D,= 0,2 ä 0,25
d3 d4

' Di " L\
"

do, D

0,5

3 =«0,3 d.

Elements Beton cyclopccti • Cailloux fira-
villon Mortiers

Primaire Dj/rfi.
Seconrlaiie D>/dä
Ternairo \h/d.i ¦ ¦

Quaternaire Ih/'li-

400 250
(»3,32
10/5

1,0/0,8

200/120
25/16
5/2,5

0,8/0,3

100/63
16 8

2,5:1,2
0,32/0,16

03/40
10/5

1,0/0,8
0,25 0.12

25/16
3,2,1,6
0,6/0,2

10/6,3
1,6/0,8

3,2/1,6
0,32/0,16

b) Composition

II s'agit de determiner les proporlions a employer des diverses
categories de grains pour obtenir avec le minimum d'eau un melange plcin en
place dans les moules corrcspondant a ceux du chantier el avec les moyens
de mise en ceuvre prevus.

Avec le beton arme, les armatures sont ä considerer. d'abord pour
fixer Di, qui doil passer dans les mailles et inlervalles et ensuite comme effet
de parois, mais lies faiblement, leur volume relatif etant reduit (en moyenne
2 a 3 %) certains nceuds exceptionnels d'armatures etant trait6s a part en
les chargeant en mortier.

On voit, d'apres cette definition du beton, que la determination de
sa composilion comporte necessairement une partie experimentale pour
conlroler sa facilite de moulage avec les moyens pre\us i'ouvrabilite i et le
remplissage des moules a päte ressuante.

On voit, d'autre part, qu'il faul employer le moins possible de grains
des dernieres categories pour avoir le minimum d'eau (beton ä minimum
de sable).

Nous avons recheiche et utilise diverses methodes pour realiser loutes
les conditions; finalement, nous nous sommes arretes ä la suivante, mise
au point au Laboratoire du Bätiment et des Travaux Publics, el qui s'est
montree si generale et si süre qu'on peut considerer comme definilivement
regiee la question de la determination pralique des betons.
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c) Methode

La methode (qui peut etre pratif[uee directement au chantier) consiste
a determiner, en partant des dernieres categories, les mortiers de dosage
minimum, puis a introduire le maximum de gravier compatible avec le
bon remplissage des moules; enfin, a realiser le dosage prevu en substi-
tuant, pour le dosage fixe, de la päte pure aux sables fins (plein pour
plein).

Le bon remplissage se constate par la ressuee de la päte pure et peut
se contröler par le calcul des volumes apparent et absolu.

On se guide, pour les determinations, sur le vide et les eaux de mouil-
lage des elements. Voici, par exemple, l'operation pour un beton de

gravillon avec la granulometrie discontinue ideale.

d) Application

Beton de gravillon, g 25/16, vibre, pierres roulees, ciment Portland.
1° Sable secondaire s,, 3,2/1.6.
Volume apparent : 1

Vides (grains mouilies) : 0,370
Volume plein mouilie : 0,630

2° Mortier de dosage minimum ä päte ressuante, volume de päte egal
aux vides avec un leger exces (1 kg de ciment mouilie ä 0,23 C donne un
volume de 0,56 litre).

3° Beton binaire de dosage minimum par incorporation au mortier
du maximum de gravillon mouilie permettant un hon moulage, donnant
au melre cube de beton : en volumes absolus (moulc de 2 lilres, heton
arme) ¦:

540 g -f 238 s + 309 kg C + eau : 120 lit res 1 000

El en volumes apparents :

Gravillon : 980, sable : 424, ciment : 309 kg.
4° Beton pratique a minimum de sable pour un dosage C quelconque

(fig. 3).
C>309 kg. Un volume de pale pure (('.-309)0.56 esl a subslituer

ä un egal volume plein mouilie de sable. soit 0,63 s (s volume apparent)
donnant la composition :

g 980, s 0,89 (T85 — C)

C <C 309 kg. II faul substituer a (309 — C) kg de ciment, un Miltime
apparent t de sable lernaire tel que les volumes pleins mouilies soienl egaux
(compacite du sable ternaire mouilie 0,74 /) donnant la composition :

g 980, s 424, t 0,76 (309 — C

5° Rapport ~ et resistance.

On obtient des rapports ~ remarquables donnes pour C ^> 309, par :

C C

E 67 -f- 0.168C
soit : 2,78, 3 et 3,30 pour les dosages 350, 400 et 500.
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Fig. 3. Granulometrie
Optimum du beton de gravillon
suivant dosages.

Pour C < 309, on a :

90 + 0,093 C

Si on lui adjoint
mortier normal) :

formule de Feret sous la forme (R/n resistance du

R 6 R/n
3,1 E

On remarque qu'on oblient encore une bonne resistance avec des
dosages inferieurs ä 200 kg.

Avec le beton de cailloux, les resultats sonl evidemment encore plus
favorables et on peut admeltre des dosages inferieurs ä 150 kg et on pourrait
descendre ä moins de 100 kg avec le cyclopeen.

Betons ä minimum de sable avec les materiaux
tout venant de carriere, gravier et sable

II s'agit, ici, de delerminer le melange gravier-sable donnant un
beton plein et ouvrablc pour le dosage fixe, en exigeant le minimum d'eau,
c'est-ä-dire le melange donnant ces conditions avec le minimum de sable.

C'est uniquemenl un probleme de confection pratique du beton qui
est resolu par la methode indiquee ci-dessus pour la granulometrie
disconlinue.

Cette methode est employee ä la S. N. C. F. pour toutes les natures de
betons : gros beton, beton de gravillon arme, pour parlies massives ou
parois minces, en operanl dans des moules correspondanl ä ces conditions
et avec les moyens de mise en ceuvre prevus : piquage. coulage, Vibration,
avec lissage ou non des surfaces.

Voici quelques resultats :
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Piacö Courtalain Chalons Juvisv Croslav
Carrieres

ou
travaux Voilj c 50/12

s '3/0,2
c 6,3/2,5 roule
g 16/1,6 bro-

g 16/3
s 6/0,2

Chan-

tilly
<• 00/20 # 85,10
s 7/0,2 25/7

Compositions
nun-

ce

inoute
0,30

s 3,5+0,4 ves
moule 0,30

20/0,2
0,20

voüte be-
quille 0,20 0,30

Caillou 1030 820 950 970
Gravillon. 920 135 800 950 990 975 broye roule 325
Sable 355 429 475 400 304 298 290 484 402 790
Ciment 350 225 275 400 400 400 350 250 1 250 350
Eau. 146 125 146 178 160 143 143 129 114 155

C/E 2,4 1,80 1,88 2,20 2,50 2,80 2,45 1,93 2 2 2,20

Remarques

Les compositions variees indiquees, qui sont incontestablement les
meilleures qu'on puisse obtenir avec les materiaux livres montrent combien
sont peu justifiees les compositions fixes (800/400 ou ä courbe de refe-
rence). Les rapporls C/E restent remarquables.

A dosage egal, ces rapports C/E sont d'autant meilleurs qu'on se

rapproche plus des granulometries discontinues optima dont les compositions

se retrouvent alors (Juvisy). Les sables fins sont defavorables, mais
il y a auto-correction, car ce sont eux qui restent en moindre quantite
avec la methode utilisee.

Avec les pierres de broyage, on a Irouve des vides de 54 % pour le
gravillon et jusqu'ä 60 % pour des sables. Leur mise en place est plus
difficile, aussi, la proportion de sable augmente, surtout en petite epaisseur,

mais, lä encore, la methode indiquee permet d'oblenir les meilleures
conditions.

Toutes ces compositions, faibles en sable et en eau, surprennent les
chantiers aux premieres gächees, le beton apparaissanl comme un las de

graviers non lies, mais leur bonne mise en ceuvre sous la Vibration rassure
de suite. Un tour de main vite trouve est necessaire avec la Vibration
interne pour eviter le creux que forme l'aiguille avec ces melanges qui
deviennent tout de suite tres fermes.

Resume

Les bases definitives de la composition des betons sont fournies par les
lois et regles de M. R. Feret et par les conditions du bon remplissage des
moules, compte tenu de l'effet de paroi et des moyens de mise en ceuvre.

Ces lois expriment, d'une pari, que les meilleurs betons sont ceux qui
exigent le moins d'eau pour leur mise en ceuvre et, d'autre part, que cetle
quantite d'eau est fonction de la granulometrie des pierres, les plus petits
grains exigeant le plus d'eau.

Ces conditions conduisent ä rechercher comme compositions ideales
celles qui fournissent un beton plein avec les plus gros grains possibles.
La Solution est donnee par une granulometrie tres disconlinuc, formee de
categories de grains de grosseurs voisines dans chaque categorie et tres
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distinctes entre categories, de facon ä assurer le remplissage des vides sans
deranger les grains. Le melange des categories doit alors etre fait de facon
ä utiliser le moins possible de sable fin pour obtenir le remplissage de la

composition.
Ce beton plein ä minimum de grains fins est obtenu automatiquement

par une methode experimentale qui constitue un contröle de Letal du beton.
On obtient ainsi avec certitudc le beton de plus haute qualite.

Quand on n'est pas maitre de la granulometrie et qu'on doit employer
les materiaux tout venant de carrieres, les memes bases conduisent ä
rechercher le beton ä minimum de sable. II est obtenu par la meme methode
experimentale de composition que pour le beton ci-dessus et fournit la
meilleure Solution possible dans ce cas.

Les dispositions de cette methode, qui fait intervenir les vides des
structures de grains, leur eau de mouillage et les conditions de leur
melange, permeltent de juger les granulometries et les compositions el

d'acquerir la maitrise des betons.
Les conditions memes de la determination de ces betons montrent que

les autres bases : compacite des melanges secs, granulometries continues
ä courbe de reference, qui sont sans lien avec les lois experimentales, ne
peuvent conduire aux compositions optima qui viennenl d'etre fixees et

qu'elles ne peuvent etre relenues pour ce but.
On donne ici : les granulometries-types optima, les methodes de

determination des compositions, I'application de ces methodes pour ces
granulometries-types, discontinues, puis, pour les materiaux tout-venant.
Evaluation de la resistance des betons, en fonction du dosage et de la granulometrie;

enfin les resultats remarquables obtenns dans I'application de ces
betons aux chantiers de la S. N. C. F.

Ces resultats, en consacrant ces methodes, permettent de considerer
comme definitivemenl resolue la question de la determination pratique des
meilleurs betons.

Zusammenfassung

Die endgültigen Grundlagen der Zusammensetzung des Betons sind
bestimmt durch die Gesetze und Regeln von Ferel und durch die
Bedingungen der guten Füllung der Schalung, wobei der Wirkung der
Wände und der Betonberstellung Rechnung getragen wird.

Diese Gesetze drücken einerseits aus, dass die besten Betonsorten
diejenigen sind, die zur Herstellung am wenigsten Wasser brauchen und
anderseits, dass die Wassermengc eine Funktion der Granulometrie
darstellt, wobei die kleineren Kornabsluftingcn am meisten Wasser
verlangen.

Diese Bedingungen zeigen, dass die optimalen Zusammensetzungen
diejenigen sind, die uns einen dichten Belon mit möglichst grossen
Körnern liefern. Die Lösung ist gegeben durch eine lückenhafte Kornabstufung,

zusammengesetzt aus Kategorien von Körnern gleicher Grössenord-
nung. Diese Kategorien unterscheiden sich stark voneinander, damit die
Hohlräume sich füllen können ohne die Kornzusammenselzung zu stören.
Die Kategorien sollen so gemischt werden, class man möglichst wenig
Feinsand braucht, um trotzdem die Hoblräume möglichst gut zu füllen.

Dieser dichte Beton mit einem Minimum an Feinkorn ergibt sich von
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selbst nach einer experimentellen Methode, welche zugleich eine Kontrolle
des Betons ermöglicht. Man erhält auf diese Weise mit Sicherheit einen
Belon von höchster Qualität.

Wenn man auf die Granulometrie keinen Einfluss haben kann und das

Grubenmaterial wie es ist verwenden muss, so führen dieselben Grundlagen

dazu, einen Beton mit einem Minimum an Sand herzustellen, wobei
dieselbe experimentelle Methode für die Zusammensetzung zur Anwendung
gelangt.

Die Anordnungen dieser Methode, welche auf die Hohlräume der
Kornstrukturen, das Anmachwasser und die Mischungsbedingungen
aufbaut, erlauben ein sicheres Urteil über die Kornabstufungen und die
Zusammensetzungen und führen zur vollständigen Beherrschung der
Betonqualität.

Die Bedingung selbst für die Bestimmung dieser Betonsorten zeigt,
dass die andern Grundlagen : Die Dichte der Trockenmischung, die stetige
Kornzusammensetzungskurve, welche erdacht und ohne Zusammenhang
mit den experimentellen Gesetzen sind, nicht zu den optimalen Zusammensetzungen

führen können, wie sie eben aufgezeigt wurden und daher für
diesen Zweck nicht mehr weiter zur Anwendung gelangen können.

Im Folgenden wird gegeben : Die Charakteristiken der optimalen
Kornabstufungen, die Methoden für die Bestimmung der Zusammensetzungen,

die Anwendung dieser Melhodcn für diese unstetigen
Kornabstufungstypen; ferner für ungeeignete Kies-Sand-Mischungen, die Abschätzung
der Belonfestigkeit, in Abhängigkeit der Zementdosierung und der
Kornabstufung; endlich wird auf die hervorragenden Ergebnisse in der
Anwendung dieser Betonsorten auf den Baustellen der S. N. C. F.
hingewiesen.

Diese Ergebnisse, welche diese Methoden legitimieren, erlauben es, die
Frage nach der praktischen Bestimmung der besten Betonsorten als gelöst
zu betrachten.

Summary

The conclusivc basic rules for the composition of concrete are defined
in Feret's Rules & Regulations and conditioned by a good filling of the
shutlering, in which account is taken of the effect of the walls and prepa-
ralion of the concrete.

These rules slale, on the one hand, that the best kinds of concrete are
those requiring in their preparation the least amount of water and on the
other hand that the quantily of water represents a funclion of grading, in
which the small-grain grades require the most water.

These provisos show that the best compositions are those which give
us a rieh concrete with the largest possible grains. The Solution is given
in a very incomplete grading, composed of categories of grains of the same
size. These categories vary a lot from one another, in order that the voids
may be filled wilhoul disturbing the composition of the grains. The
categories should be so mixed lhal as little fine sand as possible bc used,
in order to fill Ihe voids as well as possible.

This rieh concrete with a minimum of fine grains is obtained automa-
tically, according to an experimenlal method which makes a control of Ihe
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concrete possible at the same lime. By acting thus, a concrele of the highest
quality is sure to be obtained.

If it is not possible to rely upon grading and the excavated malerial
has to be used as it is, these rules lead to obtaining concrete with a minimum

of sand, in which this experimental melhod for the composition is
used.

The Instructions of this method, which relies on the voids of the grain
slructures, the water to be added and the conditions for carrying out the
mixing, enable us to form a sound judgement of the grading of grains and
the compositions and lead to an absolute Controlling of the quality of the
concrete.

The proviso itself for ihe definition of these kinds of concrete shows
that the other rudiments : density of the dry mixture, constant curve of
the composition of grains, which were devised without any cohesion with
experimental laws, cannot lead to perfect compositions in the manner in
which they were compiled and can therefore no longer be used for this
purpose.

The author then enumerates : characteristics of Optimum grading,
methods for defining compositions, the use of these methods for such
inconstant grading; for unsuitable mixtures of sand and gravel the eva-
lualion of strength, depending on the admixture of cement and grading of
grains. Finally, he points to the excellent results in the use of Ihese kinds
of concrete obtained in works completed by the S. N. C. F.

These results, which prove the methods cited, enable us to regard the
question of practical selection of the best kinds of concrele as «olved.
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Parmi les facteurs qui contribuent ä la rcalisation d'un beton de
qualite, il faut relenir specialement les moyens de serrage. Dans ses debuts.
le beton etait mis en place peu mouilie et dame eneigiquenient ä la main.
Dans la suite, la presence d'armatures parfois tres denses et le desir
d'accroilre le rendement ont conduit ä l'emploi d'un beton beaucoup plus
plastiqtte et meme fluide pouvant etre coule.

La mise en evidence, par l'imporlance du rapport — dans les formules

de resistance du beion, de Finfluence de la quantite d'eau de gächage
a quelque peu freine le recours ä une fluidite excessive: cependant un
minimum de plasticite reste indispensable pour les betons fortement armes
tant que l'on n'use que du damage et du piquage ä la main comme moyen
de serrage au detriment de la compacite et de la resistance du beton.

Le probleme elait de confercr une possibilile et une facilite de mise en
place, dans les conditions les plus difficiles, aux betons de compositions
granulometriques les plus favorables, meine si elles sont nuisibles ä l'ouvra-
bilite, el. aussi peu mouilies que possible.

La Solution la plus simple et la plus efficace presentement connue esl
la Vibration. Gräce au perfectionnenient, a la legerei (> el ä la maniabilite
des appareils vibrants dont on disposc actuellemenl, l'emploi de la Vibration

esl rendu facile dans les conditions les plus diverses des chanliers,
mais la generalisation de l'usage de la Vibration rencontre encore des
obstacles dresses soit par la routine, soit par un defaul de connaissanees
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des regles essentielles d'application du procede, soit encore en consequence
par Fimperitie ou le manque de confiance du personnel d'entreprise.

Les recherches en laboratoire et la pratique des chantiers sont cependant

d'accord pour reconnaitre les avantages de la Vibration, et ceux-ci sont
tels que la securite des ouvrages peut etre accrue et que la composition
des betons peut etre rendue plus economique, ä egalite de resistance, malgre
les frais suppiementaires qu'entraine le serrage par Vibration. Mais les
recommandations pratiques d'execution ou bien faisaient encore defaut ou
bien demandaient ä etre contröiees.

C'est pourquoi le Minislere des Travaux publics de Belgique a cstime
utile d'entreprendre de nouveaux essais. Leur objet etait d'obtenir confir-
mation de l'efficacite et des avantages de la Vibration, de juger de la perti-
nence de certaines criticpies et principalement d'etablir quelques regles de
Vibration du beton et du beton arme sur chantier.

Notre Laboratoire a eu l'honneur d'etre charge d'executer ces
recherches. Ne pouvant les decrire dans le detail, nous nous bornons ä en
indiquer l'essentiel et ä en exposer les conclusions ainsi que les directives
pratiques qui en ont ete deduites.

Caracteristiques generales des betons vibres

Une premiere serie d'essais a eu pour objet de metlre en comparaison
le serrage de betons de diverses granulometries 0/20 ä 0/60 mm par Vibration

interne, par Vibration sur table et par damage ä la main. 11 en a ete
tire les conclusions suivantes :

— La Vibration eiargit le domaine d'application des lois et des regles
connues concernant les proprietes physiques et mecaniques des betons en
general. Elle l'etend ä des belons de consistance beaucoup plus raide, parce
que peu mouilies, composes de pierrailles de plus grande dimension et de
moins de mortier, tout en leur assurant une mise en ceuvre aisee et parfaite.

Les courbes granulometriques, les principes de granulometrie discon-
tinue, la notion du module de finesse conservent toute leur utilite pour
faire choix du dosage le plus rationnel, ä la condition d'etendre leur appli-
cation ä des meianges ä pierrailles plus grosses, ä proportion reduite de
sable et ä ouvrabilite moindre. Les limites ä ces trois dernieres conditions
sont fixees par les conditions particulieres du travail : moyens de Vibration,
dimensions et forme des coffrages, ferraillage et effet de paroi. Ces limites
se Iraduisent par la necessiie d'enrober suffisamment les gros agregats du
beton apres Vibration d'une part, et d'eviter d'autre part un exces de mortier
refluant en surface, nuisible ä la resistance et favorable ä la segregation.

— Les conditions ci-dessus etant suppose remplies, les avantages bien
connus de la Vibration se resument comme suil :

a) Accroissement des caracteristiques : densite, compacite, resistance
ä la compression et ä la flexion des beions, d'oü il resulte soil une
augmentation de la securite des ouvrages ou une reduction de leurs dimensions

ou de plus courts delais de decoffrage, ou encore une reduction de la
richesse en ciment;

b) Diminution du retrait et du fluage, augmentation de l'impermea-
bilite, du moins tant que l'on n'a pas recours ä une consistance trop seche;

c) Accroissement, par un beton peu mouilie, des possibilites de trans-
port ä grande distance sans danger de segregation.
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Dans une autre serie d'essais, on a recherche Finfluence de la revibra-
lion et de la survibration et examine les conditions de bonne reprise et
d'adherence du beton ä lui-meme.

Nous n'apprenons rien en disant que la revibration du beton au
cours de sa prise a une action generalement favorable et en tous cas jamais
nuisible sur la resistance. La revibration du beton ä l'aiguille, qui ä
premiere vue peut parailre prejudiciable puisque l'aiguille doil penetrer et

deplacer le beton en prise, a conduit aux memes conclusions. La revibration,

qu'elle soit externe, interne ou superficielle n'a donc jamais pour
resultat une diminution de resistance.

— II est egalement connu qu'une duree de Vibration exageree, appelec
survibration, peut avoir des consequences fächeuses par suite de la
segregation qu'ielle provoque. Nos essais ont cependant montre que les effets
de la survibration sont extremement peu marques pour des betons de
consistance raide et doses sans exces de mortier. Mais, inversement, ces
effels se manifeslent d'autant plus que le beton est plus riebe en mortier
et plus plaslique. En effet, la duree de Vibration efficace de ces derniers
betons etant faible, on arrive rapidement ä les survibrer. Ceci conduit
encore ä recommander la mise en oeuvre de betons les moins plastiques
possible, avec comme regle generale d'eviter toute Prolongation inutile et
coüteuse de la duree de Vibration au delä de ce qui est indispensable au bon
serrage de beton.

— L'adherence ä la reprise du beton frais sur du beton dejä en com-
mencement de prise a ete le mieux assuree par Vibration interne, en
prenant soin d'enfoncer l'aiguille jusque dans le beton en prise. Ce dernier
est considere comme « revibrable » tant que l'aiguille y penetre sans diffi-
cultes et que son logement s'y referme completement lors de Lenlevement
lent de l'aiguille. Quand cette Operation n'est plus possible, il faut considerer

qu'il s'agit d'une reprise ä faire sur beton durch Celle-ci s'est
egalement montree meilleure par Vibration interne que par Vibration
superficielle el que par damage. On peut aecroitre un peu la plasticite du beton
nouveau, mais ce n'est pas indispensable, pas plus que de poser une
barbotine de mortier riche, pourvu que, suivant Fusage, le beton ait ete
rendu aussi rugueux que possible. qu'il soit propre et bien humidif'ie. II
est recommande de vibrer plus longtemps (-f-50 %) la couche de beton
frais en contact avec le beton durch

Directives pour la Vibration du beton

Les conclusions precedentes sont du reste generalement admises par
tous les experimentateurs et par les praticiens du beton vibre. Mais pour
ces derniers, il est plus imporlant de connaitre comment doit se conduire
la Vibration sur chantier pour arriver ä ces resultats. C'est ce qui a fait
Fobjet de la plus grande partie des recherches qui ont ete failes ä la fois
sur beton non arme et sur beton arme, en se limitant ä deux moyens de
Vibration : la Vibration interne et la Vibration superficielle. Pour la Vibration

interne, il a ete fait usage d'une aiguille vibrante (') dont les
caracteristiques sont : diametre 5,6 cm — longueur 42 cm — moment statique du

(') De la Societf' Generale de Mat/'riel cl'Eritreprenours S. G. M. E., a Anvers.



176 IIa2. R. DUTRON

balourd mr 6,75 X 10-4 masse/metre — frequence 6 550 — force cen-
trifuge 315 kg ; pour la Vibration superficielle, d'une generatrice
Vibrogir (2) de frequence 3 000, de moment statique variable par plots,
choisi dans nos essais de maniere ä creer des forces centrifuges de 90 kg
et 180 kg, la Vibration se transmettant au beton par plateau.

Vibration du beton non arme

1, Vibration interne
Les essais ont eu pour but de rechercher le rayon d'action de l'aiguille

vibrante et la maniere de conduire la Vibration en serrant, dans diverses
conditions, un nombre important d'eprouvettes definies comme suit :

a) Des plateaux de 1 m de diametre et de 30 cm d'epaisseur, l'aiguille
etant placee au centre, en faisant varier la consistance du beton, la dürfe
de Vibration, la forme de la pierraille, la rigidite du moule, et en appreciant
le rayon dans chaque cas par la resistance, la densite, la porosite du beton
€t la remontee ä travers le beton de corps creux legers ä des distances
croissantes de l'aiguille (fig. 1);

fc») Des poutres de 200 X 30 X 30 cm, en partant des donnees resultant
des essais precedents, et en faisant varier la distance des points de Vibration
ainsi que la duree de Vibration en chaque point;

c) Des colonnes de 120 X 30 X 30 cm-
Les conclusions de ces nombreux essais peuvent se resumer comme

suit :

— La consistance la plus raide du beton esl limitee par les deux
conditions suivantes : l'aiguille doit pouvoir transmettre immedialement
sa Vibration au beton avec un tassement bien marque de celui-ci; lors de
Fenlevement lent de l'aiguille, le remplissage du creux laisse par celle-ci
doit etre complet

On satisfait encore facilement ä ces conditions par une consistance
seche du beton dont la raideur ne doit cependant guere depasser celle de la
consistance dite « terre humide ».

La rfegle generale est de mettre en ceuvre un beton de consistance
beaucoup moins plastique que ce qu'exige la mise en place par damage
pour les memes conditions d'execution. A partir d'une consistance
plastique, la Vibration n'apporte plus d'avantages quant ä la qualite du beton.
Elle n'en garde qu'au point de vue facilile de mise en place.

— On vibre facilement des couches de beton de 30 ä 45 cm d'epaisseur,
l'epaisseur maximum etanl evidemment fonction de la longueur de
l'aiguille. Mais on peut aussi bien vibrer des couches plus minces de 15
ä 20 cm. La premiere couche sur coffrage doit etre vibreö plus longtemps
(-f- 50 %) que les couches suivantes. Pour de fortes epaisseurs, ou pour
des colonnes, il est recommande de vibrer chaque couche en faisant
peneirer l'aiguille d'environ 10 cm dans la couche inferieure.

— La Vibration des poulres, dalles ou parties de beton de grande
surface pose la question des emplacements et du nombre de points de
Vibration interne, ainsi que de la duree de Vibration en chaque point. La
solulion depend du rayon d'action du vibrateur qui lui-meme depend de
la plasticite du beton, de la duree de Vibration en meme temps que de la

(2) Laboratoire de Cin<5matiquc, it Bruxelles.
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puissance el de la frequence de l'aiguille. Pour l'aiguille de caracteristiques
definies ci-dessus, le rayon d'action B en fonclion de la plasticite du beton
et de la duree de Vibration peut se deduire de la partie inferieure du
diagramme de la figure 2.

Pour chaque plasticite, le rayon d'action progresse de moins en moins
quand se prolonge le temps de Vibration si bien qu'il y a une limite de
duree qu'il est sans interet et non economique de depasser.

II est evident que la distance D des points de Vibration doit etre teile
que les cercles d'action se recouvrent de maniere ä ne laisser aucune partie
du belon non vibree. Celle condition est realisce en donnant ä D les valeurs
12/7 R ou 10/7 R suivant que les points sont dispöses en quinconce ou
quadrillage.
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Le rendement en beton vibre est fonction de R et de la duree de Vibration.

Calcuie en volume et reporte ä la partie superieure de la figure 2, on
voit qu'il existe une duree et une distance Optimum pour chaque consistance

au voisinage desquelles il convient de se tenir. En pratique il est
cependant preferable de faire choix de la Solution qui, au voisinage des
conditions de rendement maximum, correspond ä des points plus nombreux
et plus rapproches. En d'autres termes, il est preferable pratiquement de
vibrer en plus de points mais moins longtemps en chaque point plutöt
qu'avec une duree plus longue en des emplacements plus espaces.

Sur ces donnees il est possible d'etablir un veritable plan de Vibration
dans chaque cas. Si l'on a ä faire emploi d'un appareil vibrant de caracte-
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ristiques differentes les donnees relatives au rayon d'action se modifient
necessairement suivant une proportion ä determiner experimentalement.

Du point de vue pralique un fait imporlant a egalement ete constate
au cours des nombreux essais execules; c'est que l'on fait une estimation
assez bonne du rayon d'action et de la duree de Vibration par 1'Observation
du cercle du reflux du mortier en surface du beton jusqu'ä enrobement de
la pierraille suivant une surface sensiblemenl plane. Le rayon d'action
apprecie de cette maniere est en general inferieur ä celui qui decoule des
essais de resistance. L'observalion de Laspect du beton constitue donc avec
securite un bon guide pour la conduite de la Vibration. Meme lorsqu'un
plan de Vibration a ete arrete sur des donnees experimentales prealables,
l'ouvrier doit surveiller constammennt Faspect du beton en surface comme
contröle du fonctionnement normal des appareils et de la plasticite du
beton.

2. Vibration si perficielle
Les essais de Vibration superficielle effectues ä l'aide de l'appareil

Vibrogir ä plateau ont recherche, pour des betons de granulometrie 0/20
ä 0/60, l'epaisseur maximum pouvant etre efficacement vibree en une fois,
en fonction de la plasticite du beton et de la puissance de l'appareil.

Pour toutes les consistances, les resultats les plus favorables ont ete
obtenus avec des couches de 10 cm pour le beton ä pelites pierrailles et de
15 cm pour le beton ä grosses pierrailles, mais en utilisant la puissance
la plus forte de l'appareil (180 kg) pour les consistances les plus raides.
Avec une consistance plastique, l'epaisseur des couches peut etre portee
ä 15 cm pour tous les betons. La surface du plateau vibrant et la puissance
de l'appareil de meme que le rapport de ces deux caracteristiques peuvent
modifier ces conclusions qui ne conviennent que pour l'appareil examine.

La Vibration doit etre poussee en chaque emplacement du plateau
jusqu'ä montee bien marquee du mortier ä travers les jours et aux bords
du plaleau et les emplacements successifs de celui-ci doivent legerement se
recouvrir. Le beton vibre superficiellement presente toujours une surface
bien garnie de mortier, par suite de son conlact direct avec le plateau, si
bien que Laspect du beton en surface ne permet pas d'apprecier la pro-
fondeur serree. On ne peut se rendre comple de celle-ci qu'apres decoffrage,
et plus sürement par des essais. C'est pourquoi, ä moins d'essais prealables,
il convient par securite de sten tenir ä la Vibration en couches d'epaisseur
relativement faible.

Vibration du beton arme

1. Adherjence des armatures

De nombreux essais comparatifs ont ete menes avec serrage du beton
par damage, par Vibration interne, par Vibration superficielle et par Vibration

directe des amatures, dans certains cas avec revibration des betons ou
des armatures apres commencement de prise. Les conclusions sont les
suivantes.

— Toute barre situee dans le rayon d'action du vibrateur est rendue
bien adherente; pour des barres horizontales Fadherence a ete amelioree
par la Vibration du beton et d'autant plus que celui-ci etait de consistance
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plus raide. Pour des barrcs vcrticales, Ladherence a ete pratiquement equi-
valente avec tous les modcs de serrage, y compris le damage, du moins
quand celui-ci esl lies soigne et poursuivi pendant un temps süffisant
comme on peut le faire dans un laboratoire.

— Ces conclusions s'appliquent ä la Vibration directe des armatures
pour autant que, dans ce cas, l'on ne melte pas en ceuvre un beton de
consistance trop raide.

La mise en revibration des barres dejä enrobees de beton apres divers
deiais de commencement de prise. outre qu'elle a eu parfois pour certains
deiais une action favorable sur Ladherence, n'a en tous cas jamais presente,
dans aucun des essais, Leffel dangereux que l'on objecle souvenl. A ce
point de vue, le redamage a offert plus d'inconvenients et a donne moins
de garanties qu'une revibration meme exercee directement et assez hruta-
lement sur les armatures elles-memes.

Les essais onl ete conduits en vue de rechercher les modifications
ä apporter aux regles preeedenles de Vibration du belon non arme, en
fonction de l'ecartement des armatures, de Louverture des mailies, de la
densite et de la disposition du ferraillage. Les conclusions en sont donnees
separement pour les divers moyens de serrage.
Vibration interne.

Les barres et les quadrillages horizontaux constituenl des obstacles
beaucoup plus imporlants au passage et au lassement du beton que ces
memes armatures disposees verticalement. L'obslacle est evidemment
d'autant plus grand que Louverture des mailles ou l'ecartement des barres
ou des plans d'armature sont plus pelits.

Le ferraillage s'oppose d'abord, au cours du placemcnt du belon, au
passage de celui-ci ä travers les armatures et ä son lassement normal par
gravile; de ce fait, le beton est caverneux el ses particules manquenl d'un
conlact suffisammenl intime pour constiluter un milieu de cohesion conve-
nable pour assurer la transmission de la Vibration. II faut d'abord completer
le tassement initial du belon par piquage par exemple, ou mieux par Vibration

des armatures. Avec des ferraillages denses, celte derniere est recom-
mandee pendant le versage meme du beton, car eile facilite grandement le
passage el Larrangemenl du beion prcalablement ä son serrage ä l'aiguille.
Le rendement de l'aiguile en est forlcmenl aceru;

Quand le ferraillage est tres serre, il faut egalemenl prevoir. de
dislance en dislance, l'amenagemenl d'intervalles suffisanls pour y faire
passer l'aiguille, ce qui implique Fetablissement d'un plan de Vibration
au cours de L'etude du projet.

Neanmoins, ä parlir d'une certaine densite, les armatures produisent
le meme effet qu'un accroissement de raideur propre du beton. II faul donc
diminuer la dislance des points de Vibration et augmenler la duree de
celle-ci, ou evenluellement aecroilre la plasticite du belon. La mesure dans
laquelle il faul apporter ces modifications ne peut etre facilement precisee.
ä priori, sauf dans des cas particuliers qui ont ete fixes par nos recherches
et qui ne peuvent etre developpes ici.

Mais la Solution qui consisle ä conduire la Vibration d'apres Vaspect
du beton en surface reste la plus rationnelle ä adopter avec securite. II est
donc indispensable que Louvrier charge de la Vibration soit en mesure et
tenu de bien observer les parties qu'il vibre.
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En cas de Suspension momenlanee du travail, la Vibration peut etre
reprise sans inconvenients puisque, comme nous Lavons dit, eile esl favo-
rable ä la compacile et ä la resistance et que la revibration des armatures
est elle-meme sans danger pour l'ouvrage.

Vibration superficielle
En beton arme, l'emploi de la Vibration superficielle est necessairement

lie ä la disposition et ä la densite des armatures, et la forme ainsi que la
dimension des plateaux doivent etre appropriees aux intervalles libres, ä

moins que les armatures ne soient disposees en plans horizontaux pouvant
etre places successivement au cours du betonnage.

Des que ce n'est plus possible, il faut recourir ä la Vibration interne
ou ä la Vibration externe si l'elemenl ä serrer est assez mince, ou encore ä

la Vibration des armatures. La plasticite du beton et la duree de Vibration
sont ä augmenter egalement pour le beton arme suivant certaines donnees
praliques deduites des essais. Le plateau vibrant convient particulierement
pour terminer la face superieure des diverses parties des ouvrages.

Quand les armatures sont denses, leur Vibration directe au cours du
versage du beton est aussi ä conseiller pour les raisons donnees prece-
demment.

Vibration des armatures.
Elle est realisee ä l'aide de tout fleuret ou bras vibrant auquel on fait

prendre un double appui sur les armatures, ou entre les armatures et le
coffrage ä la maniere d'un levier.

La force vibranle doit etre moderee pour eviter le deplacement et la
deformation des barres.

Lne application interessante de la Vibration des armatures esl celle
qui a ete indiquee precedemment et consiste ä facililer le passage du beton
ä travers les reseaux ferrailles et ä provoquer un premier tassement initial
du beton.

Lorsque le beton est arme de teile maniere el ä lel poinl epie le tecours
ä la Vibration interne n'est plus possible, el lorsque la Vibration sur
coffrageti'est pas süffisante ou desirable, le recours uniquement ä la Vibration

des armatures pour serrer le belon est recommandable. Ln belon semi-
plastique convient generalement et la plasticite ne doil etre aecrue que si
l'ecartement des armatures est tres faible. La Vibration est poursuivie
jusqu'au moment oü le mortier reflue en quantite süffisante pour enrober
les pierrailles d'une couche mince ä peu pres continue.

La revibration moderee des armatures dans un beton dejä en cours
de prise est sans inconvenient serieux pour Ladherence des armatures.

Quelques travaux executes

Voici quelques indications sommaires relatives ä l'execution par Vibration

de trois ouvrages en belon arme ou en beton precontraint.
1. Pont rotte en arc en beton arme

En deux arches de 56 metres d'ouverlure, enjambant la Dendre et une
ligne de chemin de fer ä Leuze (fig. 3).

Concernant la composition et la mise en ceuvre du beton, ainsi du
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Fig. 3. Pont-route de Leuze.
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reste qu'au point de vue de ses autres caracterisliqucs qui nous inleressenl
moins ici, l'ouvrage a ete particulierement bien etudie et contröle par le
Service des Ponts et Chaussees de la province du Hainaut et remarquable-
ment execute par la Societe anonyme Enlrcprises Louis De Waele de
Bruxelles;

En dehors des betons destines aux murs et au massif des eulees et pile,
des compositions granulometriques les plus rationnellcs ont ete recherchees
en application de la methode de Faury.

— Pour les betons destines ä certaines parlies des eulees et aux arcs
(dimension maximum de Fagregat : 20 mm ou 40 mm choisie en fonction
de Feffet de paroi).

— Pour ceux deslines aux sommiers des eulees et de la pile et aux
articulations des naissances el de la clef (dimension maximum D ne
depassant pas 10 mm par suite de la valeur reduite du rayon moyen du
coffrage).

Le contröle du beton et de sa mise en ceuvre a ete fait tres soigneuse-
ment : dosage du sable en poids — determination journaliere de son pour-
centage d'humidite — consistance ä la table ä secousses, 1,10 environ pour
les betons 0/20 ä 0/40 mm et 1.30 pour les betons 0/10 mm — prelevement
regulier ä la betonniere de cubes d'essai tasses sur table vibrante — trans-
port el distribution du beton dans l'ouvrage dans des conditions evitant
toute segregation — enfin serrage du beton par Vibration interne.

Pour ces conditions d'execution, on s'est servi d'aiguilles vibrantes
de frequence 6 500, de deux types : l'une de diametre 88 mm et de force
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450 kg utilisee pour les masses les plus importantes et les moins armees,
Fautre de diametre 56 mm et de force 315 kg employee dans les parties les
plus ferraillees. La Vibration a ete conduite suivant les regles indiquees
ci-avant : distance entre les points de Vibration appropriee aux difficultes
de serrage et ne depassant pas 43 cm, distance au coffrage 10 ä 15 cm,
duree de Vibration 30 secondes en chaque point et 45 secondes pour la
premiere couche sur coffrage et pour les couches de reprise. Aux articulations

des naissances et de la clef, oü le ferraillage est tres dense, Vibration
des armatures pendant le versage du beton. Les ouvriers charges du serrage
du beton ont ete seiectionnes et inilies ä la conduite et ä la surveillance de
la Vibration d'apres Laspect du beton.

Gräce ä 1'Organisation du chantier et aux soins apportes par Fentreprise

ä l'execution des travaux, la mise en oeuvre et la qualite du beton ont
donne entiere satisfaction.

2. Passerelle de Malheyde et poutre experimentale

Fig. 4. Poutre
experimentale
de 30 metres
de portee.

** P

mm

tf<m

.-, ¦¦'"-,-Y V ¦

Photo Kaiser

L'ouvrage de Malheyde, qui franchil le canal de Charleroi, ä Bruxelles,
est en beton precontraint du type poutre en arc tres surbaisse, de section
en forme d'U renverse et ä tirant recliligne en acier special agissant en
preconlrainte,

A.u prealable, fut soumise ä des essais severes une poutre experimentale
du meme type, de 30 metres de poriee (fig. 4); passereile et poutre d'essai
ont ete executees par les soins de la Societe d'Etudes et de Travaux
S. E. T. R. A. de Bruxelles suivant ses procedes de preconlrainte.

La composition du beton de granulometrie 0/40 mm a ete ralionnelle-
ment etablie en conclusion d'etudes faites par le laboratoire G. P. G.

L'execution de la poutre d'essai s'est faite en un jour avec un beton
gäche ä la consistance terre humide ä seche qui a ete vibre ä l'aiguille
8. G. M. E. (3) dans les ailes verticales des U et serre au plateau Vibrogir (*)
dans le hourdis horizontal.

(') e' (4) : MatfSriol decrit prdcedemmenl.
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De nombreuses eprouvettes ont ete prelevees sur le chantier en vue
de delerminer les caracteristiques du beton ä 28 jours et ä 90 jours :

resistance ä la compression et ä la flexion, module cl'elasticitc, qui ont atteint
les valeurs elevees attendues (ä 90 jours R„ 660 kg/dm2; R,i 76 kg/cm2;
E 480 t/cm2), retrait et fluage qui ont ete assez faibles.

La poutre a subi avec succes une serie d'essais tres severes : charge-
menls sous charge statique de service et dechargements repeies avec periodes
de mainlien sous charge, puis applicalion d'une charge statique 2.41 fois
la charge de service jusqu'ä apparition des premieres fissures, puis mainlien

sous charge double de la charge de service, et enfin essais dynamiques.
L'ouvrage proprement dit, constituant passereile ä Malheyde, a ele

construit par segments separes et aecoles betonnes sur place par Vibration
superficielle au plateau "\ ibrogir en couches de 10 cm, completee par une
Vibration sur coffrage pour les parois verlicales de la section en L, et par
Vibration superficielle seulement pour la table superieure.

3. Pont de Zammfl

UJ-J,
-.-..

fc
Fig. 5. Pont de
Zammel, sur
la Nethe, sur
la route Diest-
Turnhout.

Photo Kaiser

C'est un po7i/ dalle en beton precontraint qui franchit la Nethe sur
13 metres de portee. Sa largeur est de 12 metres -4- deux encorbellemenls en
belon arme de 85 cm. L'epaisseur moyenne de la dalle esl de 54 cm (fig. 5).

La composition du beton fut particulierement bien etudiee par les
Services des Ponts et Chaussees de la province d'Anvers, suivant la methode
de Kennedy (E. U.) basee sur les vides el la surface des agregats, la pale de
ciment devant etre strictement süffisante pour remplir les vieles et recouvrir
les agregals d'un film dont l'epaisseur varie avec la plasticite du beton.
La fluidite du beton choisi a ele de 1,22 ä la table ä secousses avec un

E
TT 0,35

Les caracteristiques de ce beton ont atteint aux essais de contröle : A
28 jours : compression 620 kg/cm2; flexion 75 kg/cm2; E 390 t/cm2.
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Soumis ä un essai de fatigue entre 10 et 230 kg/cm2 ä la cadence de 500 ä la
minute, ce belon est reste intact apres 2 000 000 d'oscillations.

Pour la Vibration de la dalle de beton, on a fait usage, avec des resultats
tres salisfaisanls, d'une aiguille vibrante S. G. M. E. et de deux plateaux
Vibrogir, de caracteristiques donnees precedemment. L'appareil Vibrogir
a ete equipe d'un plateau de 18 X 24 cm pour serrer le beton dans laxe du
pont, lä oü les nappes de cäbles sont ä meme hauteur. Muni du plateau
normal de 40 X 40 cm, le meme appareil a ete utilise au finissage de la
surface du beton. L'aiguille S. G. M. E. a servi au serrage des parties plus
massives de beton, les points de Vibration etant choisis de maniere que se

recouvrent les zoncs qui, suivant laspect du beton, etaient jugees bien
vibrees.

Resume

1. Comple-rendu resume de recherches sur les proprieies physiques et
mecaniques comparees des betons vibres el des betons dames, et sur
Linfluence de la revibration et de la survibration.

2. Recherches et directives concernant la Vibration du beton et du
beton arme.

a) Vibration inlerne : rayon d'action du vibraleur en fonction de la
plasticite du beton, de la duree de la Vibration — disposition et distance ä
donner aux points de Vibration;

b) Vibration superficielle : epaisseurs vibrees en fonction de la plasticite
el de la granulometrie du beton;
c) Vibration du beton arme par Vibration interne, par Vibration

superficielle et par Vibration direcle des armatures en fonction de la disposition
et de la densiie du ferraillage ainsi que de la plasticite du beton;
d) Adherence comparee des armatures suivant le mode de serrage du

beton et par Vibration directe des armatures;
e) Directives pour la conduile de la Vibration du beton et du beton

arme en consequence des recherches effecluees.

3. Renseignements sur les compositions des betons et leur mise en
ceuvre par Vibration interne ou par Vibration superficielle, pour l'execution
de trois ouvrages en beton arme et en beton precontraint.

Zusammenfassung

1. Zusammenfassender Bericht über die Untersuchungen der physikalischen

und mechanischen Eigenschaften von vibrierten! Beton und
Stampfbeton, sowie über den Einfluss der Hochvibration und der Ueber-
vibration.

2. Es werden Versuche und Richtlinien betreffend der Vibration von
Belon und armiertem Beton aufgestellt.

«) Innenvibration : Aktionsradius des Vibrators in Funktion der
Plastizität des Betons, der Vibrationsdatter — Anordnung und Abslände der
Vibrationssleilen;
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b) Oberflächenvibration : Vibrationsvolumen in Funktion der Plastizität

und der Granulometrie des Betons;
c) Vibration des Eisenbetons durch Innenvibration, Oberflächenvibration
und unmiltelbare Vibration der Armierung in Funktion der Anordnung

und Dichte der Armierung, wie auch der Plastizität des Betons;
d) Haftung der Armierung je nach der Art der Verdichtung des Betons

durch Vibrieren und durch direkte Vibration der Armierung;
e) Richtlinien für die Handhabung der Vibration von Beton und

Eisenbeton auf Grund der ausgeführten Untersuchungen.
3. Angaben über die Zusammensetzung des Betons und dessen

Herstellung bei Innenvibration oder Oberflächenvibration zur Ausführung
von drei Bauobjekten in Eisenbeton und in vorgespanntem Beton.

Summary

1. A Condensed report of tests of physical and mechanical properties
of vibrated concrete and rammed concrete, as well as the effect of high-
vibration and super-vibration.

2. Tests and guiding principles for Vibration of concrete and reinforced
concrele :

a) Internal Vibration : radius of action of the vibralor in function of
plasticily of concrete and of duration of Vibration — Layout and spacing of
vibration-centres;

b) Superficial vibralion : Volumes of vibralion in function of plasticily
and grading of concrete;

c) Vibration of reinforced concrete by internal, superficial and direcl
Vibration of the reinforcement, according to layout and thickness of
reinforcement and plasticity of concrete;

d) Holding of Ihe reinforcement, according to solidification of
concrete by Vibration and by direct Vibration of the reinforcement;

e) Guiding principles of manipulation of concrele and reinforced
concrete Vibration, based on tests made.

3. Data concerning composition of concrete and its production by
internal or superficial Vibration for the completion of Ihree structures in
reinforced concrele and pre-stressed concrete.
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Recherches theoriques et experimentales
concernant la Vibration du beton

Theoretische und experimentelle Untersuchungen
der Vibration des Betons

Theoretical and experimental investigation
of Vibration of concrete

R. L'HERMITE
Directeur des Laboratoires du Bätiment et des Travaux Publics, Paris

Le beton frais, tel qu'il sort de la betonniere, melange d'eau, de ciment
¦et d'agregals inertes est une matiere incoherente dont il faut chercher ä

definir les proprietes mecaniques. Celles-ci ont ete englobees sous le nom
generique de « plasticite de mise en ceuvre » ou « Workability » et les
mesures destinees ä les definir sont jusqu'ä present tves peu precises et assez
¦contestables. Ce sont l'essai au cöne d'Abrams ou ä la table ä secousse.
Nous avons pense, pour sortir de Lempirisme de ces notions qu'il fallait,
autant que possible, parier le langage du physicien et rapporler les mesures
aux unites universelles de temps. deplacement et masse. Ceci nous a conduit

ä des essais de frottement interne et de viscosite sur le beton inerte
puis sur le beton en Vibration. Ces deux notions fundamentales edairent
d'un jour nouveau le probleme de la vibralion et permcttent d'en com-
prendre le mecanisme.

Le cisaillement du beton frais

L'essai de cisaillement du beton frais est effectue dans un appareil
semblable ä ceux que l'on utilise dans la mecanique des sols (fig. 1). Une
couronne cylindrique de beton de 30 cm de diametre interieur, de 20 cm
d'epaisseur et de 20 cm de hauteur est enfermee dans une boite de dimensions

correspondantes, coupee en deux parties independantes par un plan
horizontal perpendiculaire ä Faxe du cylindre.

Elle recoit une charge P par un pislon en forme de couronne coulis-
sant dans la partie superieure de la boite. Lorsque l'on fait tourner l'une
par rapport ä 1'autre les deux moities superposees de la boite, sous l'action



188 IIa3. n. l'hi-rmite

4f Axe de rotation

Piston charge *SCouronne de
beton

<f3?

W&.

Boite metalliauePlan de coupure

Fig. 1. Boite de cisaillement par torsion pour
le beton frais.

GUssement Q
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d'un couple de torsion M un glisscment se produit dans le plan de cou-
pure sous Finfluence d'une pression p et d'un cisaillement -. Si l'on pro-

voque la rotation des deux parties a une vitesse angulaire u, ——- on

mesure Langle de rotation en fonction de H et l'on oblient une courbe de
deformation qui possedc un maximum puis decroit (fig. 2). Les coordon-
nees de ce maximum sont interessantes ä connaitre : / donne le cisaillement
de rupture ä partir duquel Ledifice constitue par le squelelte s'ecroule, g
donne la deformation correspondante.

Si, dans une serie d'experiences ä vitesse de rotation identique nous
faisons varier la pression p, nous trouvons une suite de valeurs de la
resistance au cisaillement et l'on voit que la fonction fi'yj) est sensiblement con-
fondue avec une droite (fig. 3). L'angle -ii que la droite fait avec Laxe des
abscisses est Lana-le de frottenienl interne; eile coupe Laxe des ordonnees

u
pour une valeur /0 teile que est la cobesion.

E/C=Q55
OH« OßA er
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Operons maintenant le cisaillement a\ec une seconde vitesse v? > vu
nous trouvons alors im angle de Coulomb s2 ^> c,. On constate que 1 angle
de frotlement augmente avec la vitesse et tend, pour une vitesse infinimenl
petite vers une valeur non nulle. II exisle donc un frottement independant
de la vitesse, c'est le frottement vrai et un frottement qui est une fonclion
croissante de la vitesse; c'est le frottement visqueux. En definitive, en appe-
lant K les coefficients de frottement, on peut ecrire que :

/ /„ + [K0 + K,(u)]p
oü K0 est le frottement vrai, Ki le froltement visqueux. Generalement,
/o et K,p sont tres faibles et l'on peut ecrire plus simplemenl

/ Kp
avec K tsr <p.

La Vibration

Quoi de plus etonnant en apparence tpie la vibralion du beion? Le fait
de placer cette matiere terreuse sur une table agitee de mouvements perio-
diques ä la cadence de quelques dizaines par seconde produit un change-
ment presque inslanlane de son aspect. La matiere semble entrer en fusion
et meme en effervescence avec evacuation de Lair inclus, eile coule comme
un liquide epais. A Finterieur du melange, les grains sont agites d'une
maniere desordonnee rappelanl un mouvement Brownien. Ils se heurtent,
et chacun des cbocs occasionne une impulsion dont les resultanles corres-
pondent ä une force. II en resulte une energie d'agitation et une pression
hydrostatique negative ou pression d'expansion qui tend ä ecarter les
grains et ä dilater le melange. On trouve une analogie avec Lagitalion
thermique des molecules d'un gaz maintenu en espace clos.

Le volume total des grains en mouvement desordonne ne peut depasser
le volume des vides e, deduction faile du liquide dcplace. La masse ne peut

etre superieure ä -r— ou D est la densite. Mais celte masse est animee d'une

vitesse moyenne v qui depend de la frequence el de la granulometrie. La
pression d'agitation est dans ces conditions :

an s

La constanle a inferieure ä Limite lient compte de l'energie absorbee
pendant le choc.

Le terme -^ indique que chat|ue impulsion a lieu -^- fois par unite de

temps dans chaque direction de Lespace puisque ro est hydrostatique.
Si l'on appelle d -—- la densite de la partie solide, on peut encore1-c

n
cen re : w a — v • e • d

ö

Supposons pour I instant que nous connaissions m. L'equilibre inlerieur
qui avant Vibration etait defini par / <^ Kp devient

/< K(p — m).
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V

Vibrlatton

La valeur du cisaillement qui rompt
Lequilibre est :

/=K(p — tu)

ce qui correspond ä un coefficient
de frottement apparent de :

K,= K 1

n I

Glissement
Fig. 4.

pour
P

^>1, le coefficient K„ est

nul, la matiere n'a plus de frottement

interne et possede les pro-
prietes d'un liquide. Le melange a subi une fusion päleuse sous Finfluence
de Fagitation des agregats. Nous dirons qu'elle se trouve dans Fetat de
liquidile.

Sur le piston de l'appareil represente par la figure 1, placons un vibra-
leur et sans meltre ce dernier en action, Operons un cisaillement jusqu'au
maximum de la courbe en A (fig. 4). A cet instant, faisons agir le vibra-
teur. La resistance au cisaillement tombe inslantanement ä une valeur
beaucoup plus faible fv, puis le tassement du melange se poursuivant et sa
compacite augmentant, sa resistance au cisaillement augmente ä nouveau
jusqu'ä fv. Arretons ä nouveau le vibrateur, la resistance augmente rapi-
dement jusqu'ä une nouvelle valeur f'„ ^> /0. Nous obtenons de celte
maniere trois courbes f(p) ainsi que l'on peut le constaler sur la figure 5 tiree
d'experiences dues ä mon excellent collaborateur et ami M. Tournon. La
premiere courbe (1) avant Vibration, la seconde (V) pendant la Vibration,
correspondant au minimum f(v), la troisieme (2) apres Vibration.

Ces courbes forment en realite les branches des courbes intrinseques
au sens de Mohr-Caquot, pour la matiere dans une serie d'etats determines.
Le fait que la partie asymptotique de la courbe (V) soit sensiblement
parallele ä la droite (2) montre que les courbes intrinseques pendant et
sans vibralion au mSrne instant sont deduites l'une de l'aulre par une
translation qui correspond ä la valeur de la pression d'expansion tu. Dans
le cas de la figure 5, cette pression d'expansion est de 0,95 kg/cm2 environ.
II subsiste cependant un frottement interne faible mais non nul entre 0 et A
et un raccordement remplace le point anguleux theorique que Fon
devrait trouver en A. Cette continuite est en realite une resultante statistique

de la dispersion des liaisons au sujet de laquelle nous reviendrons
plus loin.

Considerons maintenant un grain de masse m au sein du melange. Son
mouvement x est defini par rapport au mouvement general des parties
motrices par l'equation :

dV
dx
IT bx bx0 sin io0t

Xo sin tooi represente la Vibration d ensemble, en phase avec le vibrateur,

d'amplitude x0 et de frequence n„

dx
~df

2

est la force de frottement et

bx est la force eiastique qui s'oppose au deplacement. Nous pouvons



RECHERCHES CONCERNANT LA VIBRATION DU BETON 191

ka/cm£

BETOn E/C Q55
DEFORMATICM
cm/seconde

VITESSE DE

-Q04.%s

©
©

<ß =52°«
E

05

0<£<S2«
ß fo= 0,04 Kg/cm*

£.0,15 Kg/cme
¦J

*Z
C 05 f *?/¦T3T

Fig. 5.

tenter d'exprimer les grandeurs m, u el b en fonction du rayon moyen ;• et
nous trouvons que m est proportionnel au cube du rayon tandis que a et b
sont proporfionnels au carre du rayon. On peut ainsi etablir un spectre des
vitesses maxima de projeclion en fonction du rayon moyen.

Ce spectre se divise grossierement en trois bandes :

En dessous d'un rayon i\ les parlicules vibrent en phase avec le vibrateur

avec une amplitude sensiblement egale et ne produisent pas d'agitation;
Au-dessus d'un rayon r2, les particules ne vibrent pas;
Entre r, et r2, les particules vibrent en Opposition avec le restant de

Fagregat et possedent une amplitude plus grande que celle du vibrateur,
ce sont elles qui produisent Fagitation et la pression d'expansion.

Si l'on considere que cette bände passante est assez etroite pour qu'elle
corresponde ä un rayon moyen calcuie comme etant celui de la frequence
propre, on trouve que la pression d'agitation est :

tu Q(n)ea;„

oü Q(n) est une fonction croissante de la frequence dont la forme depend
de la granulometrie.

L'energie tolale de Vibration est W 2Tz2dn2x02 si A02 est Famplitude
moyenne de la bände passante, l'energie depensee en agitation est :
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Wa 2•K2dn2<szi\.B1e et peut etre rapportee ä l'energie totale par la relation :

W<i
__

S (a) s

~W 1 — £

oü S(n) est une fonction decroissante de la frequence et <j un coefficient de
quadrature.

On trouve encore que l'energie perdue par frottement esl :

w'= v ir=r7 w
w/le rapport -rr- ö esl 1 amortissement, energre relative perdue par unite de

volume et par unite de temps. La pression d'expansion est reliee ä l'energie
W par la relation :

w R-i- |/W

R etant une constanle independante de la frequence; on voit que la pression
d'expansion est directement proporlionnelle ä la racine carree de l'energie
fournie.

II faut remarquer que les energies ainsi definies sont utilisees seulement
dans la partie de Fagregat comprenant les grains de rayon inferieur ä r2.
C'est seulement dans cette partie que peut avoir lieu la fluidificalion.
Lorsque l'on vibre ä haute frequence un mortier ä gros agregats, on voit
la structure qu'ils forment initialemenl s'ecrouler comme si la gangue qui
les enloure etait enlree brusquemenl en fusion. Le rendement de 1 Operation
peut alors etre sensiblement amcliore puisque l'on repartit l'energie fournie
sur une partie reduite de la masse totale. II s'agit cependant de choisir une
frequence de Vibration en fonction de la granulometrie de teile facon que
le rayon limite r2 en dessous duquel va se produire la fluidification soit
effectivement un mortier continu entourant des grains plus gros capables
de se meltre en place par glissement sous Finfluence de la gravile. C'est
pourquoi une Operation de ce genre reussit specialement bien dans un
beton ä granulometrie discontinue.

D'une maniere generale, pour assurer celte continuite de la partie flui-
difiee on a interet ä eiargir la bände t\i\, c'est-ä-dire ä employer simulta-
nement plusieurs frequences de Vibration. Les appareils acluels provoquent
effectivement des harmoniques qui concourent dans ce sens mais d'une
maniere difficile ä controler. Les vibrateurs pneumatiques ä chocs, par
exemple, donnent toute une serie de frequences simultanees. Mais nous
pensons qu'il y aurait lieu de chercher ä construire des appareils fournis-
sant deux ou trois frequences fundamentales ä energies comparables : 4 000,
8 000 et 12 000 periodes par minute, par exemple; le rendement en serait
certainement considerablement aecru.

Serrage et desaeration du beton vibre

La premiere consequence de la Vibration est, ainsi que nous venons
de le voir, de diminuer son frottement interne apparent sous Linfluence
de Lagitation d'une certaine classe de grains. Mais ce mouvement a egalement

pour effet de faire passer ces grains d'une position initiale ä une autre
position plus stable. C'est cette modification de position relative qui est
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la cause du serrage, c'est-ä-dire de la diminution du volume des vides.
La vitesse de serrage est donc proportionnelle au nombre de grains capable
d'etre projetes dont le volume total est egal ä s. Les particules sont animees
d'une energie totale Wa tandis qu'elles ont ä rompre, pour operer le
serrage, la resistance au glissement du squelette. Cette rupture necessite une
energie moyenne qui nous est donnee par l'essai statique de cisaillement,
eile est proportionnelle au coefficient de frottement statique interne
K : U K; oü % est une constante caracteristique. Mais cette energie est
une resultante d'effets localises aux points d'impact oü les travaux de rupture

sont essentiellement variables. Si nous admettons, en premiere approximation

que tous les grains en agitation ont une masse voisine, on peut, en
employant le calcul des probabilites, eslimer que le nombre de grains
capable de produire la rupture des liaisons de frottement est egal ä

-[—re t wa 1 La vitesse de serrage est proportionnelle ä ce nombre, mais eile
est encore proportionnelle ä la force exterieure qui entre en jeu aussitöt la
rupture de la liaison, c'est-ä-dire ä p, et au volume des vides oü le serrage
peut se produire. De sorte que la vitesse de tassement devient :

nt=-Qpie UaJ •

Or e diminue pendant le serrage, U augmente puisque K croit. II en resulte
que la vitesse de serrage diminue tres rapidement et tend vers une valeur
tres faible avant que s s'annule. II reste un vide residuel que la vibralion
ne peut reduire sans etre prohibitive.

Nous avons raisonne, en outre, sans nous occuper de l'evacualion de
Fair qui remplit les vides. Soit e cette quantite d'air ä l'origine sous pression

p, eile devient pour un vide e : pa~p—-. Supposons maintenant que

Fair etant arrive ä celle pression nous lui permettrons de circuler par per-
meabilite et de sortir du melange. Un calcul simple montre que le volume
d'air a sous pression p qui traverse un cube eiementaire taille dans la masse
est pendant Funite de temps :

oü A3 est Loperateur laplacien et p une constante de permeabilite.
Si e est constant en premiere approximation dans la region consideree :

dp„ da
Pudt ,a dl '

En appelant la surpression pj pa-—p, on a finalement :

dPa 8
V8

-izr=pi7+p7" Pa-

Lorsque pj est petit devant p, la Variation de surpression dans le melange
repond ä la loi de Fourier :

dpj s

dt ' p
A2 pj ¦

Pour une couche plane, le temps necessaire ä obtenir une diminution
de surpression, donc une evacuation d'air donnee est proportionnelle au
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carre de la distance du point considere ä la surface libre. Enfin. l'on peut
dire que, dans un moule, le temps de desaeration est sensiblement propor-
tionnel au carre du rapport volume sur surface libre :

V
"s

Viscosite du beton vibre et segregation

Nous avons vu que le beton vibre pouvait etre, au decä d'une certaine
limite assimile ä un liquide dont la principale propriete reside dans la
viscosite. D'une facon generale, lorsque nous cherchons ä deformer une masse
de beton frais, eile tend ä revenir vers son etat d'equilibre en changeant
de configuration. Ce changement d'elat doit necessiter une certaine energie
moyenne d'agitation teile que le nombre de ruplures de liaisons de frottement

soit, comme precedemment egal ä e

coefficient de viscosite son inverse :

YVa Nous trouvons, comme

•r, Jei w« 1

On voit que le coefficient de viscosite augmente avec la pression et le
coefficient de frottement interne K. II decroit avec l'energie d'agitation, c'est-
ä-dire avec le volume des vides et Famplitude.

En reportant cette valeur dans 1 expression de la vitesse de serrage, on
trouve que :

dt
'dt

6 FL
r,

oü t) est une constante qui depend de la nature du beton et de la forme du
moule. La vitesse de serrage est donc inversement proportionnelle ä la
viscosite du beton ä Finstant donne.

Pour mesurer le coefficient de viscosite du beton, nous avons employe
un appareil base sur le principe du viscosimetre ä bille (fig. 6). Un reservoir

R, rempli de beton est place sur une table vibrante T. Au sein de ce
reservoir, on plonge une sphere S en acier. Cette sphere est equilibree par

3 Q

FT3

A-tC»Ro o

m 0 0

A
ns. ^r^7

Fig. 6. Dispositif de mesure de la
viscosite du beton frais.
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un conlrepoids P pose sur deux poulies. Le mouvement de la bille dans
ie sens vertical est enregistre gräce ä une aiguille A. La force ascensionnelle
de la bille par rapport au milieu esl :

oü n est le poids de la sphere et p sa densite, D est la densile du belon.
On place alors la sphere dans le beton et l'on met en marche le vibrateur.

Au bout d'un tres courl parcours, sa vitesse permet de mesurer la
viscosile gräce ä la formule de Stokes.

Les experiences faites au Laboratoire par M. Tournon ont montre que
pour une vitesse faible de la bille inferieure ä 0,4 cm/sec, pour des dia-
metres variant entre 5 et 10 cm, pour des forces ascensionnelles differentes,
le coefficient de viscosite calcuie est sensiblement constant. Pour le beton
qui a fait Lobjet des mesures de cisaillement reportees sur la figure 5, il
est compris entre 60 et 70 gr/cm sec.

II s'agissait d'un reeipient contenant 250 kg de beton pose sur une
table vibrant ä 3 000 t/min sous une amplitude de 1 mm.

F
L'experience faile en faisant varier la quantite d'eau de gächage ~

dans le dit beton a montre que, pendant la Vibration, la viscosite etait reliee

ä -^-par une fonction lineaire empirique :

i '1 E
log-—— — u —

oü rl0 et ja sont deux constantes dependanl de la granulometrie el des
parametres de la Vibration.

Le mouvement de la sphere que nous venons d'etudier represente ä

une certaine echelle le deplacement d'un caillou ä travers la masse sous
Linfluence de son propre poids. Cette vitesse de descenle est proportionnelle

au carre de son rayon moyen et inversement proportionnelle ä la
viscosite. Or, un tel deplacement des grains ä vitesse differenle suivant
leur grossem, dans la direction de la graviie, conduit au phenomene bien

connu de segregation. L'inverse a — du coefficient de viscosite peut

donc etre pris comme indice de segregation.
Si nous reprenons la formule empirique qui precede, nous voyons que

Lindice de segregation esl relie ä la quantite d'eau par la relation :

E

er vi „ e c

E
II augmente beaucoup plus vile que le rapport—

Les experiences faites au laboratoire sur la segregation meritent d'etre
signaiees. Un reeipient rempli de beton est soumis ä l'action de la Vibration

et l'on determine apres un cerlain temps d'une action de ce genre les
poids speeifiques d'un cerlain nombre de tranches decoupees sur la
hauteur. La figure 7 donne un exemple obtenu par Tournon sur un beton
E

-_- 0,675 apres 12 minutes de vibralion. Mais cette serie de mesures assez
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compliquees" peuvent etre remplacees par une mesure plus simple de la
Variation de hauteur du centre de gravite du contenu. Si HGi est la hauteur
du centre de graviie avant Vibration, HG2 sa hauteur apres Vibration, si II
est la hauteur du beton dans le reeipient, Lindice de segregation peut etre

a a i HG, — HG,donne par le rapport : —

Dans le paragraphe consacre au frottement interne, nous avons
considere que celui-ci etait nul en dessous d'une certaine valeur de la pression
correspondant ä p — nr. En realite Lexperience montre que K croit.
d'abord lenlement puis rapidement ainsi que le montre la figure 5. Gelte
continuite, en contradiction avec la discontinuite theorique est une resul-
tanle statistique de la dispersion des liaisons analogues ä celle que nous
avons mise en evidence pour la viscosite et le serrage. En effet, tu est une
pression negative qui ne peut agir que dans les points oü les liaisons locales
correspondent ä une pression de conlact superieure ä p. Le nombre de ces

points est proporlionnel ä e
' Wo ' • I^e sorte que les liaisons ne subsis-

_u_
"wir

K' K 1 —

tenl qu'aux points 1 — e [xva \ el le coefficient de frottement interne

apparent peut s'ecrire en fonction de la viscosite :

¦H.fi-1
P \ Tt

Cette relation entre les deux coefficients de viscosite nous permet de
TU

tirer une relation entre 7] et — lorsque K' est connu. Pour 1 'etat de Hquidite

parfait on en deduit une expression simplifiee de la vitesse de serrage :
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4=-Q...p(l—Pdt \ TU

Propagation de la Vibration

Considerons un poinl ä Finterieur de la masse de beton oü l'energie
totale en action par unite de volume est W. L'energie dissipee est W/. Nous
pouvons ecrire que l'energie qui traverse le volume subit une perle W/ et
Gradient W — W/ que nous pouvons ecrire encore :

txm W
Grad W

1 —£ '

Si nous considerons l'instant initial avec e constant :

W W0 [ß-Qs. + e- *»». + e~Qi3]

W/oü fl coefficient d'amortissement. L'energie W diminue d'autant

plus rapidemenl ä partir du point W0 que Q est plus eleve, c'est-ä-dire que :

A condition de vibralion egale, que la pression d'expansion est plus
grande;

A frequence egale, que le volume des vides est plus grand;
A volume des vides egaux, que la frequence esl plus clevee.
Ceci explique que, pendant le serrage, les surfaces d'6nergie constante

s'eioignent de la source.
Dans une couche plan Fexpression de la propagation de la Vibration

est W W„e~Q- et si d est l'epaisseur de la couche, l'energie totale
absorbee est :

WF W0[1 — e-Qrfl

La vibralion circulaire dans un milieu ä deux dimensions oü l'energie est
apportee par une aiguille vibrante donne :

W W0-^e-ü<''-''>

oü r0 est le rayon de l'aiguille.
Quand l'energie esl apportee par une enveloppe cylindrique entou-

rant un cylindre indefini de beton au rayon r,, 1'expression est, :

W W.^-e-^-')
L'energie de la Vibration augmente indefiniment vers le centre oü l'energie
ainsi concenlree provoque un mouvement de conveclion qui risque d'in-
troduire de Fair dans le melange el de conduire rapidemenl ä la
segregation.

Disons pour terminer que les experiences ont montre que le coefficient
d'amortissement Q est dans le cas d'un beton de chantier de gravillon de
Seine ä 350 kg de ciment compris entre 0,04 et 0,10 ä la frequence de
6 000 periodes par min nie. Pour un beton de pierres cassees il peut atteindre
0,15 ä la meme frequence.
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Resume

La principale caracteristique d'un beton frais reside dans son coefficient

de frottement interne K. Ce dernier peut etre mesure gräce ä un
appareillage simple.

La fluidification du beton sous Faction de la Vibration est due ä une
pression d'expansion provoquee par le mouvement et le choc des grains
dans les vides du melange. On peut la mesurer par un essai de cisaillement.
Le coefficient de froltemenl interne apparent K' diminue pendant la vibralion

sous Laction de la pression d'expansion et croit au cours du serrage.
La pression d'expansion est proportionnelle au volume des vides et ä l'am-
plitude de la Vibration moyenne. C'est une fonction croissante de la
frequence donl la forme depend de la granulometrie.

Le rapport entre l'energie dissipee par la Vibration et l'energie fournie
est le coefficient d'amortissement. II croit avec le pourcentage des vides el
augmente avec la frequence. L'energie d'agitation est condensee dans une
certaine partie de la granulometrie dont les limites dependent de la frequence.
Lorsque cette partie est comprise entierement dans le mortier entourant
les gros agregats, ceux-ci n'entrent pas en agitation et le rendement de
la Vibration est augmente dans les parties correspondantes du melange.

La vitesse de serrage du beton croit avec la pression et le volume des
vides. Elle est inversement proportionnelle ä la viscosite. La viscosite est,
avec le frottement interne, une caracteristique primordiale du beton qui
peut etre mesuree facilement sur un appareil approprie. C'est la viscosite
qui commande la segregation.

La desaeration du beton accompagne le serrage et Fair inclus s'oppose
ä ce dernier. En vibralion homogene, le temps de desaeration est propor-
lionnel au rapport entre le carre du volume et le carre de la surface libre.

La propagation de l'energie vibraloire depuis la source se fait avec un
amortissement tel que :

-^— Grad1 W — Q

WFoüQ est le coefficient d'amortissement.
W

L'energie vibratoire diminue ä partir de la source d'aulanl plus vile
que :

La pression d'expansion esl plus clevee;
La frequence est plus clevee;
Le volume des vides est plus grand;
La vitesse de serrage est plus rapide.
L'augmentation de la frequence donne un serrage plus encrgique mais

un rayon d'action plus limite ä moins que les gros grains de Fagregat exclus
de Fagilalion provoquent une augmentation du rendement dans la partie
restante du melange.

Zusammenfassung

Die Hauptcharakteristik eines jungen Betons besteht in seinem
Innenreibungskoeffizienten K, der dank einer einfachen Messvorrichtung
bestimmt werden kann. Das Fliessen des Betons bei Vibration wird mittels
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eines expansiven Druckes durch die Bewegung und den Zusammenstoss
der Körner in den Hohlräumen der Mischung hervorgerufen. Man kann
es durch einen Schubversuch messen. Der scheinbare innere
Reibungskoeffizient k' nimmt wahrend der \ ibralion ab und während des Ver-
dichtens zu. Der Expansivdruck isl proportional dem Hohlraumvolumen
und der Amplitude der mittleren Vibration und nimmt mit der Frequenz zu.

Das Verhältnis zwischen der durch die Vibration aufgebrauchten
Energie und der eingeführten Energie ist der Dämpfungskoeffizient. Dieser
nimmt mit dem Prozentsatz der Hohlräume und mit der Frequenz zu. Die
Rüttelenergie ist in einem bestimmten Teil der Granulometrie konzentriert,
dessen Grenzen von der Frequenz abhängen. Wenn dieser Teil vollständig
im Mörtel enthalten ist, der die groben Körner umgibt, so werden letztere
nicht in Bewegung geraten und der Wirkungsgrad der Vibration wird in
dem entsprechenden Teil der Mischung verbessert.

Die Verdichtungsgeschwindigkeit des Betons nimmt mit dem Druck
und dem Hohlraumvolumen zu. Sie ist umgekehrt proportional der
Zähflüssigkeit. Sie ist zusammen mit der inneren Reibung eine hervorstechende
Charakteristik des Betons und kann leicht mittelst einer geeigneten
Vorrichtung gemessen weiden. Die Zähflüssigkeit bewirkt die Absonderung.

Die Entlüftung des Betons begleitet die Verdichtung, wobei die
eingeschlossene Luft der letzteren entgegenwirkt. Bei homogener Vibration
ist die Entlüftungszeil proportional dem Verhältnis zwischen dem Quadrat
des Volumens und dem Quadrat der freien Oberfläche.

Die Ausbreitung der Vibrationsenergie von der Quelle aus geschieht
mit folgender Dämpfung :

-jL Grad W — Q

WF
wo ü=^rr- der Dämpfungskoeffizient ist.

Die Abnahme der Vibrationsenergie, von der Quelle aus, ist umso
grösser als :

Der Expansionsdruck hoch ist;
Die Frequenz hoch ist;
Das Hohlraumvolumen gross ist;
Die Verdichtungsgeschwindigkeit grösser ist.
Die Zunahme der Frequenz bewirkt eine intensivere Verdichtung, aber

einen begrenzteren Wirkungsradius, es sei denn, dass die grossen Körner,
die von der Erschütterung ausgeschlossen sind, zu einer Vergrösserung des

Wirkungsgrades im übrigen Teil der Mischung beitragen.

Summary

The chief characterislic of concrete lies in its internal friction
coefficient K, which can be ascertained lhanks to a simple measuring apparatus.
The running of concrele during vibralion is caused by an expansion pressure

through the selting in molion and Ihe shock of the grains in the
hollows of the mixture. It can be measured by a shearing test. The apparent
internal coefficient of friction K' lessens during Vibration and increases
during selting. The expansion pressure is proportional to the volume of
the hollows and to the amplitude of Ihe inlermediate Vibration and increases
with frequency.
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The proporlion between the energy used up by Vibration and the
energy introduced is the damping coefficient. This increases with the
percentage of hollows and frequency. The shaking energy is concentraled
in a determined part of the grading, the limits of which depend on the
frequency. If this part is entirely contained in the mortar which contains the
coarse grains, the latter are not set in motion and the exlent of efficiency
of the Vibration is improved in the corresponding part of the mixlure.

The rapidity of condensation of the concrete increases wilh the pressure
and volume of hollows. It is inversely proportional to viscosily. It is in
conjunclion with internal friction an outstanding characterisüc of concrete
and can be easily measured by an appropriate apparatus. Viscosily causes
isolation.

Exclusion of air from concrete goes hand in hand wilh setting, for
any air imprisoned counteracts it. When Vibration is homogeneous the
duration of exclusion of air is proportional to the relation belween the
Square of the volumes and the square of the exposed upper surface.

Propagation of vibration-energy from its source occurs with the follow-
ing damping :

~ ¦ Grad W — Q
Vv

WF
in which Q=——- is the damping coefficient.

The diminution of the vibralion energy, from the source, is all the
greater wdien :

Expansion pressure is high;
Frequency is high;
Volume of hollows is large;
Rapidity of condensation is greater.
An increase in frequency causes a more intensive condensation but

a restricted effective radius, unless the large grains excluded from Vibration
produce an increase of efficiency in the remaining part of the mixture.



IIa4

Destruction du beton :

Effet de Finfluence nefaste du gel

Betonschäden :

Nachteilige Einflüsse in bezug auf die Frostbeständigkeit

The deterioration of concrete :

Some factors affecting the resistance of concrete to frost action

J. A. LOE & F. N. SPARKES
B. Sc, A. M. I. C. E. M. Sc, M. I. C. E.

Harmondsworth Harmondsworth

Introduction

The resislance of concrete to damage by frost action varies considerably
and depends partly on the type and proportions of the materials used in
the mix and partly on the degree of exposure and moisture conditions to
which Ihe concrele is subjected. The action of frost in disinlegrating
concrete has already been explained (*). This paper describes further experi-
ments carried out subsequenl to those described by Collins, to determine
the effect of the type of materials used, the grading of aggregate, and the
mix proportions, including waler-cement ratio. The tesls were made on
4-in (10.2-cm) cubes which were subjected to daily cycles of freezing in
Ihe laboratory.

Description of test to determine the frost resistance of various types of concrete

The tests were designed lo determine the effects of the following factors
on the frost resistance of concrete : water-cement ratio, cement content,
aggregate grading, type of aggregate and use of admixtures.

(') A. R. Coi.lins, The frost resistance of concrete {Journal of the Society of Chemical
Jndustry, August 1943, 62, 113-116).

A. R. Collins, The destruction of concrete by frost {Journal of the Institution of Civil
Engineers, November 1944, 23, [1], 29-41).

T. C. Poweks, A working hypothesis for further studies of frost resistance of concreto
{Journal of the American Concrete Institute, 1945, 16 [i], 245-72).
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The concrete was made under well controlled laboratory conditions.
The materials were batched by weight, and mixing was carried out in a
horizonlal pan type mixer. Slump and compacting-faclor tests were made
to measure the workability. Three mixes were normally made for each
type of concrete, and from each of these three mixes about thirty 4-in
(10.2-cm) cubes were cast. These were Ihoroughly compacted in two layers
by means of an electric vibraling hammer. The cubes remained in their
moulds for about 24 hours, being covered wilh wet mats during this
period. After being demoulded the cubes were placed in water for a further
period of six days.

At an age of seven days about half the cubes were subjected lo daily
cycles of freezing and lhawing and the remaining specimens were stored
in water at 14° C. unlil Ihey were due for tesl. The cubes in the freezing lesls
were frozen in air for 16 hours (with a prolonged cycle of 40 hours at
week-ends) in a cold room at a lemperature of —20° Centigrade. Thawing
was done by placing the cubes in water tanks at a temperature of about
14° Centigrade for 8 hours. At periodic intervals cubes were removed for
crushing strength tests, aller being given an addilional 24 hours thawing
in water and the corresponding cubes eurer! at normal temperatures were
also tested at the same time. The crushing strength tests were made by
placing each cube on its side as cast in the testing machine and applying
the load at a rate of 2 000 lb/sq.in per min. (141 kg/sq.cm per min.).

Records were kept of the ages of any cubes lhal disintegrated before
being due for lest. If no such disinlegration oecurred the tests were conti-
nued for a total period of six monlbs.

Mix proportions. Materials and aggregate gradings used in the tests

Table 1 gives details of the proporlions and materials used in the
various mixes. In some cases where similar mixes were required in two
different series of experiments, a single mix was used for both. All the
proportions given are by weight of dry materials. Details of the aggregate
gradings are given in fig. 5.

Results of tests

The results of the tests are given in figs. 1-4 and 6-8 where the crushing
strength of the cubes cured at normal temperatures as well as those
subjecled lo freezing and thawing are plolted against age in days and number of
freezing cycles. Most of the crushing strenglhs arc the average from tests
on one lest cube from each of three mixes. The age at which it was deeided
that complete disinlegration had oecurred often varied considerably among
cubes from the same mix, and the poinl at which the curve crosses the line
of zero strength represents Ihe average age of disintegration.

In order to enable Ihe results of tests on different mixes lo be more
readily compared, a melhod has been used by which the durability of each
mix is expressed by a single number. This is called the « durability factor »

and is the ratio of an area under the curve of crushing strength after freezing
and thawing divided by an area formcd by the crushing strength curve
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Effect
of

Mix
Proportions'
(By Wcight)

X- of
Mixes
Made

Materials Durability
Factor Remarks

W'ater-
fement
Ratio

1:2 : 4/0.5
1:2 : 1/0.6
1:2 : 4/0.7
1:2 : 4/0.8

3
3
3
3

Flint Hiver Grav*»l
(Grading Curve A in fig. 5)

1

1.0« -.,
0 «•; (Similar aggregate,
0 >>q } gradings and ce-
0Öm \ ment content

1

Cement

Content

1:2 : 4 0.6
l : 2 1'2 : 5,0.6

1:2 : 4/0.8
1:3 : Ö/0.8

3
3

3
3

Flint River Gravi-1
(Grading Curve A in fig. 5)

1

0.32 / Similar aggregate,
1.2t) gradingsand woter-

| cement ratios
0.20 /
0.53 f d,tto

Aggregate
Grading

t : 2 : 4/0.6
1:3 : 3 0.6
1:1 : 2,0.0

3
3
3

Flint t Grading Curve II
Hiver < Grading Curve C
üravel | Grading Curve D

1

0.82 i Similar aggirgates,
1.01 / cement content and
1.38 1 watei'-ccment ralios

Type of
Aggregate

1:2 : 4,'O.fi
1:2 : 4,0.6
1:2 : 4/0.6

1

1

1 '

Ketlon limestone
Swanworth limestonc
Rickmansworth clialk

i

l'on Similar mix pro-
0 01 portions

1

Admixturcs

1:2 : 4,0.6
1:2 : 4/0.0
1:2 : 4/0.«

t : 2 : 1,0.«

1:2 : 1/0.0
1:2 : 1 O.C

3
3
3

3

1

1

"Z 1 Without Vinsol
; 1 V\ Uli 0,02 per cent Vinsol
'~ V Willi 0,05 per cent Vinsol

5 J W.tliout Aluminium Pow

.2 Wilh 0.0105 per Cent AI
£ With 0.0404 per Cent AI

1

0.9S / Similar proportions
1.14 and watcr-cement
1.12 ' ratios, varying

j amount of Vinsol
-

' Similar proportions
; and watcr-cemeut

.,- > ratios, varying
,'„', i amonut of alumin.

powder

* Expressed as Cement : fine aggregate : coarse aggregate/water-cenieut ratio.

Table I. Details of the proportions and materials used in the various mixes.

afler normal curing. A somewbat similar melhod has already been used bv
Stanton \\ alker (-), w ho used the reduction in elaslic modulus as his
crilerion inslcad of Ihe crushing strength. The melhod of calculation is
given in the Appendix.

Discussion of results

In considering the results of Ihe tests, it should be remembered lhal
the tests were carried out under very severe conditions, starling when the
concrete was at an age of only 7 days. Concrele which satisfactorily with-
slands 25 to 35 cycles of freezing under these condilions will probably
withsland satisfactorily the normal weather conditions mel wilh in Great
Brilain for an indefinite period.

When a sound aggregate is used, such as a flint or granite, there
nppears to be lillle chance of frosl affecting Ihe aggregate ilself, but disinte-
gralion of the cemenl pasle may oecur. The resistance of the cement paste

{-) Stanton Walker, Free:ing and thawing tests of concrete made irith different aggregates
{Journal of the American Concrete Institute 15 [6], 573-77).
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to frost damage is dependent upon its strength, the pore structure and the
presence and availability of water.

a) Effect of water-cement ratio. The results, given in fig. 1 show that
the water-cement ratio has a very great effect on Ihe durability of concrete.
A change in water-cement ratio from 0.5 to 0.8 in mixes which were alike
in other respects, resulted in a change from concrele which satisfactorily
resisted over 110 cycles of freezing without failure, to one in which complete

disinlegration oecurred after 19 cycles.
The strength of the cubes subjected to freezing cycles and those cured

al normal temperatures are plolted againsl the water-cement ratio in fig. 2

for various ages.
b) Effect of cement content. The results of tests on mixes having

different cemenl conlenls but alike in other respects are given in fig. 3.
The lean mixes (i.e. those containing less cement) were more resistant
to frost action than richer mixes with the same water-cement ratio. For a
waler-cement ratio of 0.6, a reduction in the cement content from 1 : 6
to 1 : 7-J increased the durability factor from 0.82 to 1.26, and for a water-
cement ratio of 0.8 a change in cemenl content from 1: 6 to 1 : 9 resulted
in an increase in the durability factor from 0.20 to 0.53.

The explanation of the effect of cement content on the durability of
concrete is thought to be very similar to that of aggregate grading and
both of these factors are discussed logether under the next heading.

c) Effect of aggregate grading. The results of tests on several series
of mixes, each having similar cemenl conlenls and waler-cement ratios but
wilh different aggregate gradings, are given in fig. 4. The corresponding
aggregate gradings are given in fig. 5. All these results show that a more
durable mix was produced by using a higher sand content in Ihe concrete.

The following is a suggested explanation of these results which would
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Fig. 1. The effect of water-cement ratio on the frost resistance of concrete.
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Fig. 2. Relation between
crushing strength and
water-cement ratio for various
numbers of freezing and
thawing cycles.
Fig. 3. The effect of cement
content on the frost
resistance of concrete.
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Fig. 4. Effect of aggregate grading on the frost resistance of concrete.

account for the effect of aggregate grading and cement content on the
durability of concrete. For a given weight of aggregate. a material having
a higher proportion of sand or fine gradings will have a larger total surface
area than a material containing less of the small sizes. The cement paste
may be considered as being used in two ways, some filling the voids
between the aggregate particles and the remainder coating the aggregate
parlicles with a layer of cement paste, the thickness of which depends
upon Ute surface area of the aggregate and the amount of pasle available.
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Fig. 5. Grading curves of aggregates.
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For similar types of aggregate the percentage volume of voids differs only
slightly and therefore the amount of paste left to coat the varying surface
areas of the different gradings will be approximately constant and will
result in films of cement paste of different thicknesses.

A thin film of cement paste between the aggregate particles will assist
in resistance to frost damage in three ways : the structure as a whole is
likely to be physically stronger, the total amount of water available will
be smaller (assuming the aggregate to have a lower waler absorplion than
the cement paste) and Ihe flow of water to growing ice crystals will be
reduced.
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Fig. 6. Effect of limestone and chalk aggregates on the frost resistance of concrete.

d) Effect of type of aggregate. Tests were made on concrete containing
chalk and limeslone aggregate. The chalk was of medium hardness and
two types of limestone were used, one of a porous oolitic type and the other
a fairly hard limestone. The results are shown in fig. 6.

The concrete made with chalk aggregate disintegraled after 4 cycles
of freezing and had a durability factor of 0.04. The limestone mixes were
much more durable and bolh types compared favourably with flint gravel.
The hard type had a durability faclor of 0.90 and the porous oolitic type
a factor of 1.14 but in the latter case the high figure may be due to the
limestone having absorbed some of the mixing water and so reduced the
effective water-cement ratio.

The special case of the cement grouted road using chalk as the aggregate
is referred to laier.
e) Effect of admixlures. The effects of two different types of admixlure

on the frost resistance of concrete are illustrated in figs. 7 and 8. These
consisted of Vinsol resin and aluminium powder and gave the concrele
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Fig. 7. Effect of addition of Vinsol resin on the frost resistance of concrete.

an improved durability as well as incrcasing the workability, but in both
cases the crushing strength was reduced.

The durability factors and crushing strengths at 28 days of mixes
containing varying amounts of Vinsol resin were as follows :

0.98 and 5 010 lb/sq.in with no Vinsol,
1.14 and 4 320 lb/sq.in with 0.02 per cent Vinsol (by weight),
1.12 and 3 370 lb/sq.in with 0.05 per cent Vinsol (by weight).
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Fig. 8. Effect of addition of aluminium powder on the frost resistance of concrete.
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If advantage is laken of Ihe improved workability by reducing the
water-cement ratio to the point where the workability of the Vinsol concrete
is the same as that of normal concrete, it is likely that the crushing strength
would not be appreciably reduced and even better resistance to frost action
would result.

The durability factors and 28-day crushing strength of mixes contai-
ning aluminium powder were as follows :

0.62 and 3 700 lb/sq.in with no aluminium powder,
1.37 and 3 500 lb/sq.in with 0.0105 per cent aluminium powder,
1.34 and 2 100 lb/sq.in with 0.0404 per cent aluminium powder.

Again, the smaller proportion of aluminium powder gave grealer
strength and durability.

The improved resislance to frost damage resulting from the use of
admixtures was eomparatively small and under laboratory conditions could
be equally well obtained by using a lower waler-cement ratio provided
Ihe concrete could still be thoroughly eompacted. Luder field conditions,
where control over mixing cannol be so rigid, there would be advantages
in using the admixtures, especially if the water-cement ratio is reduced
relative lo that of normal concrele to maintain the same degree of
workability.

It will be noticed that, for a 1 : 2 : 4/0.6 mix, higher strenglhs are
obtained for the mixes whose results are given in fig. 1 lhan for Ihose given
in fig. 7 : Ihis applies both to cubes cured normally in water and to cubes
subjecled to freezing cycles. This is probably aecounted for by Ihe fad that
two different batches of cement were used and shows that, for cements
of the same type, a Variation in the frost-resisting properties may oeeur
from batch to batch. To eliminate the effect of cement Variation, all mixes
made to determine the effect of one particular variable were made from the
same batch of cement.

Recommendations for the design of concrete mixes to resist damage by frost action

The results illustrated in figs. 1-4 and 6-8 indicate lhat for concrete to
have a good resistance lo damage by frost action Ihe following conditions
should be fulfillcd :

The water-cement ratio should be as low as possible consistent wilh
the ability lo compact it fully;

An aggregate which will produce a mix of good workability should
be used;

The aggregate it«elf should be durable;
The cement content should be kepl lo a minimum.
The durability may be improved by Ihe use of some types of admixtitre,

parlicularly Vinsol resin.
Il has been seen lhat higher sand contents in a mix gave grealer

durability when the water-cemenl ratios were similar. In praclice a given
degree of workability is gcnerally required and the gradings with the
higher sand content would require a higher water-cemenl ralio if the
workability is not lo be reduced. As the waler-cement ralio has a much
bigger influence on Ihe durability of concrele lhan Ihe thickness of the
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cement paste film, it is always preferable to keep the water-cement ratio
as low as possible. The grading which produces the mix of greatest
workability should therefore be used because of its indirect effect of reducing
the water-cemenl ralio necessary.

Aggregates which have a high silt content or which are composed
of very angular particles, bolh of which reduce the wrorkability of the mix,
should be avoided if possible.

The use of chalk as a concrete aggregate

Experiments were carried out at the Road Research Laboralory during
the war to examine the conditions in which a chalk aggregate could be
made to resist frost effects. The results obtained suggest that, in areas where
chalk is the only material economically available as aggregate, it may be
used for, say, secondary roads provided thal certain prccautions are taken
during construction. Since chalk is generally too soft to be lumbled about
in a concrete mixer without powdering, it was broken to 1 in —2^ in (2-^-
61 cm) in size and placed on the road bed. Cement-sand grout of fluid
consistence was then poured into the voids to make a solid mass.

In carrying out the experiments, specimens of grouted chalk, 18 in
Square x 6 in deep (46 cm x 15 cm) were subjected to freezing from the top
surface only, the sides and bottom being insulated by means of granulated
cork. The cycle consisted of 16 hours at — 10°C. and 8 hours in water
at 14° C. By this means various methods of preventing frost damage to
cement-grouted chalk concrete were examined, including :

Coating the chalk lumps with a protective layer such as tar, pilch,
sodium Silicate, sump oil or ferric sleorale;

Using a grout containing admixtures such as Vinsol, biluminous
emulsion or motor oil;

By covering the top surface of the specimens wilh a thin layer of grout,
or grout wilh hard stone chippings presscd in, or by applying a thin surface
coating of biluminous material;

By covering all the surfaces, i.e. top, botlom and sides wilh a layer of
grout approximately ^ in thick.

The last method was the most successful one. This may be carried out
in practice in the following manner : The formation is prepared and the
side forms are set for a sufficient length lo cover about three days' work.
Grout is then spread over the formation lo a depth of approximately 1 in,
prefcrably being placed on waterproof paper, and allowed lo harden for
two or three days. Boards, \ in thick, are then attached to the inside of
the forms. The next Operation is to spread the chalk aggregate over the
hardened layer of mortar to within \ in of the finished surface level. This
is then grouted to fill Ihe interstices of Ihe chalk and the surface given a
rough screed finish. If the chalk is sufficienlly dry to absorb water rapidly
from the grout, it will cause the grout to lose its fluidity before it has
penetrated the füll thickness and it is therefore necessary to water the chalk
well before grouting. As soon as the grout is sufficienlly hard (say after
3-4 hours) remove the side boards and fill the gaps with grout and continue
grouting over the whole area until within \ in of the finished surface level.
Stone chippings are then applied to provide a wearing surface.
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A section of road was laid in this manner in England during the war
at a sile used by logging and by ammunilion lorries. After two severe
winters it was still satisfactorily carrying the traffic. Similar roads cons-
Iructed without the protective coating disintegrated badly during the first
winler of exposure.

Conclusions

The resistance of concrete lo frost aclion is primarily dependent upon
the water-cement ratio, the resistance lo frost damage increasing as the
waler-cement ratio is reduced;

Variations in the quality of the cement from balch to batch affect the
frost resistance of the concrele, and concrete made from a cement which
gives a higher strength has a grealer resistance to damage by frost action;

For mixes of a given water-cement ratio the durability is improved
by Ihe use of a low cement-aggregate ralio, although this will reduce the
degree of workability of the mix;

The effect of the waler-cement ralio on the resistance of concrete to
frost action is very much greater lhan that of the cement-aggregate ratio,
and it is Iherefore preferable to use the lowest water-cement ratio possible
even if this means increasing the cement-aggregate ratio to obtain sufficient
workability;

Although the resulls show that for a given waler-cement ratio a high
sand content produces a more durable mix, it also reduces the workability.
If a given degree of workability is required, it is preferable to reduce the
sand content and thereby enable a lower waler-cement ratio to be used as
Ihis has a much grealer effect in improving the durability of concrete lhan
Ihe high sand content;

Concrete made from a hard flint aggregate failed by disintegralion
of the cement pasle alone, the aggregate remaining undamaged;

Concrete made from chalk or porous limeslone is liable lo fail by
disintegralion of Ihe aggregate itself and Ibis may oeeur very rapidly,
particularly in Ihe case of chalk;

Cemenl-grouted chalk aggregale has given relatively good resulls in
rcsisling frost damage, when surrounded by a layer of mortar;

Concrete made with fairly hard limestone aggregales and having a

low water-cement ratio is fairly rcsistanl to Ute effects of repeated cycles
of freezing;

The use of some admixtures such as Vinsol resin and aluminium
powder increases the frost resislance of concrete. They also increase the
workability of Ihe concrele and so enable the waler-cement ratio lo be
reduced; this is an additional poinl in favour of the use of such admixtures.

Appendix
Method of calculating durability factors

The durability factor is determined as follows :

(1) The area under the strength curve for concrete subjected to freezing
cycles, enclosed by the 7-day Ordinate, the slrenglh curve, Ihe 84-day Ordinate
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and the base line is measured. If the concrele lias disinlegrated before reaching
an age of 84 days then the area enclosed by the 7-day Ordinate, the strength
curve and the base line is used instead. The area is expressed in units of
lb/sq.in x number of days.

(2) The slrength at 7 days (i.e. the strength al Ihe beginning of the freezing
cycles i is multiplied by (84 — 7) days.

(3) The Durability Factor is the ratio of (1) dividcd by (2) and is in non-
dimensional units.

In some cases, where the tests were not conlinued for 84 days, the durability
factor was calculated up lo the age al which the tests were stopped.

A durability factor of 1.00 would be obtained if there is neither gain nor loss
of crushing strength when the concrete is subjected to freezing cycles, and is
therefore a useful reference figure.

A durability factor greater lhan 1.00 indicates that some increase in strength
oecurred aller freezing and thawing cominenced.

Resume

Des recherches ont ele entreprises pour determiner l'effel des considerations

suivantes sur la resistance au gel du belon :

1° Proportion eau-cimenl;
2° Teneur en ciment;
3° Granulometrie de l'agrcgat;
4° Espece d'agregat;
5" Emploi de dosages.
Les essais elaienl effectues sur des cubes de belon de 10,2 cm de cöte;

ceux-ci etaient soumis tous les jours ä un cycle de congelation dans de Fair
a une lemperature de —20° centigrade, et de degel dans de Feau a une
temperature de 14° centigrade. Les degäts occasionnes par les cycles
de congelation etaient mesures par la redticlion de la resistance ä Fecrase-
ment des cubes, el enfin par le nombre de cycles necessaires ä la desagrega-
tion complete. Les resultats sonl fournis par des series de graphiques qui
donnent d'une pari la resistance des cubes ä l'ecrasement, d'aulre part
Fäge el le nomine de cycles de congelation. On peul exprimer ces resultats
pour charpie genre de beton par un seul chiffre, dit « Facteur de Durabilite ».
Une explication de Feffet de la teneur en cimenl el de la granulometrie de
l'agrcgat sur la durabilite du beton est suggeree.

La comparaison entre des essais de laboratoire el des essais sur le
chantier, souligne la severile des essais de laboratoire el la vilesse relative
avec laquelle les resultats peuvent elrc oblenus. Des recommandations sont
donnees concernant les conditions a imposer au beton pour lui pcrmellre
de resister aux degäls de Feffet de gel. Les conclusions principales sont :

a) La durabilite. du belon depend premieremenl de la proporlion
eau-eiment, el, plus cette proporlion s'abaisse, plus la durabilite augmenle;

b) La durabilite est amelioree par I'application de medanges qui com-
portent une basse leneur en ciment en rapport avec l'agregat;

c) Quelques agregals de craie el de pierre ä cbaux produisent un
beton rpti possede une resistance salisfaisanle ä Faclion de congelation,
pourvu qu'une faible proporlion eau-eiment soit employee dans le gächage;
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d) Quelques additions qui produisent un entrainement d'air. fournis-
sent un gächage dont la durabilite et la maniabilite sont ameliorees, mais en
general ceci esl accompagne d'une reduction de la resistance ä l'ecrasement.

Un cas special de Feffet d'un genre d'agregat, est celui de Fusage de la
craie dans la conslruction des roules ä coulis de ciment : des essais etaient
effectues pour determiner les conditions dans lesquelles ce materiau peut
etre employe.

Zusammenfassung

Es wurde eine Untersuchung über den Einfluss der folgenden Faktoren
auf die Frostbeständigkeit von Beton vorgenommen :

1) Wasserzementfaktor.
2) Zementbeigabe.
3) Kornzusammenselzung.
4) Art der Zuschlagstoffe.
5) Verwendung von Zusatzmitlein.
Die Prüfungen wurden an Betonprobewürfeln von 10,2 cm Kantenlänge

durchgeführt, die einem täglichen Wechsel von Gefrieren in der
Luft bei -20C und Auftauen in Wasser von ungefähr 14° C unterworfen
waren. Der Schaden durch das periodische Gefrieren und Auftauen wurde
an der Verringerung der Druckfestigkeit des Betons und an der Anzahl
der Perioden gemessen, die notwendig waren, um eine völlige Zerstörung
des Betons herbeizuführen. Die Ergebnisse werden an Hand von
Kurvendiagrammen dargestellt, in denen die Druckfestigkeit der Probewürfel einerseits

und ihr Alter und die Anzahl der Perioden andererseils aufgetragen
wurden. Diese Ergebnisse können für jegliche Art Beton als ein rein zahlen-
mässiges Verhältnis ausgedrückt werden. Man nennt sie die Besländigkeits-
werte (durability factor). Für den Einfluss der Zementbeigabe und der
Kornzusammensetzung wird eine Erklärung vorgeschlagen.

Der Vergleich der Laboratoriums- mit den Baustellenprüfungen zeigt
deutlich die Genauigkeit der Laboratoriumsprüfungen und die kurze Zeit,
in der die Ergebnisse erzielt werden können. Es werden Anregungen bezüglich

der Erfordernisse gemacht, die zur Frostbeständigkeil des Betons nötig
sind. Die wichtigsten Schlussfolgerungen sind :

a) Die Beton beständigkeil hängt in erster Linie vom Wasserzement-
faktor ab und nimmt mit geringerem Wasserzemenlfaklor zu.

b) Die Besländigkeil wird durch die Verwendung von Mischungen
mit geringem Zement-Zuschlagsloffverhältnis erhöht.

c) Einige Kreide- und Kalksleinzuschlairsloffe ergeben einen Belon,
der mil geringem Wasserzemenlfaklor eine genügende Froslbeständigkeit
aufweist.

d) Einige luftzuführende (air-entraining) Zusälze ergeben eine
Mischung von verbesserter Beständigkeil und Verarbeitbarkeit. Die
Druckfestigkeit wird jedoch dabei gewöhnlich verringert.

Ein besonderer Fall betrifft den Gebrauch von Kreide beim Beton-
slrassenbau, wobei Versuche über die Anwendbarkeit dieses Materials
durchgeführt wurden.
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Summary

An investigation has been made to determine the effect of the following
factors on the frost-resistance of concrete :

1) water-cement ratio,
2) cement content,
3) aggregate grading,
4) type of aggregate,
5) use of admixtures.

The tesls were carried out on 4-in. (10.2 cm) concrete cubes subjected
to daily cycles of freezing in air at —20° Centigrade and thawing in water
at about 14° Centigrade. The damage done by the freezing cycles was
measured by the reduction in the crushing strength of the cubes, and
ultimalely by the number of cycles required lo cause complete disintegralion.

The results are given by means of a series of graphs showing the
crushing strengths of cubes plotted against age and number of freezing
cycles. These results for each type of concrete may be expressed by a single
number, called Ihe Durability Factor. A suggested explanation is given
of the effect of cement content and aggregate grading on the durability
of concrete.

The correlalion of laboratory tests with field tests emphasises the
severity of the laboratory tests and the comparative rapidity with which
the results may be obtained. Recommcndations are given for the require-
ments of a concrete to resist damage by frost action. The principal
conclusions reached are :

a) The durability of concrele is primarily dependent upon the water-
cement ratio, and the lower the water-cement ratio the grealer the
durability.

b) The durability is improved by the use of mixes having low cement
paste-aggregate ratios.

c) Some chalk and limestone aggregates produce a concrele having
satisfactory resistance to frost action provided a low water-cement ratio
is used in the mix.

d) Some air-enlraining admixtures produce a mix having improved
durability and workability, but this is generally aecompanied by a reduction

in crushing strength.
A special case of the effect of aggregate type concerns the use of chalk

in cement-grouted road construction and experimenls were carried out to
determine the conditions under wdiich this material could be used.



IIa5
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Introduction

Formation of cracks in reinforced concrele structures has met wilh
increasing attention since high-grade reinforcement steels with higher
allowablc stresses came itüo use. The width of cracks increases with increasing

stress in reinforcement, irrespective of the sleel grade.
In order to conlribute to the elucidation of the crack formalion pro-

blem, an investigalion on this subject is being carried on by the Swedish
Cemenl and Concrele Research Institute at the Royal Institute of Technology,

Stockholm, in Cooperation with Ihe Institution of Slruclural Engincering
and Bridge Building at the Royal Institute of Technology, Stockholm,

and the Conslruction Department of Ihe Royal Administration of Roads
and Walerways. Ihe main purpose of this investigation is to provide
informalion regarding crack formation in reinforced concrele bridges. The
investigalion comprises laboratory tests as well as records and measure-
menls of cracks in exisling bridges. Moreovcr, the investigalion will in
the near fulure include a Iheorelical study of the problem in order to deduce
formulae for the approximale calculation of the maximum width of cracks.

Tbc objecl of Ihe laboralory lesls was to examine crack formation
in T-beams submitted lo posilive and negative moments. In connection
herewilh a more delailed study of the strength of bond belween concrete
and reinforcement in progress.

The present paper deals in Ihe first place wilh crack formalion in
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Fig. 1. Specimens used in tests regarding formation of cracks in
T-beams subjected to positive moments. For test data, see Table 1.

beams subjected to positive moments, since it is only this part of the
investigation that can be regarded as completed. Furthermore, a Condensed
account is given of some tests made on T-beams acled upon by negative
moments, and some preliminary results of these tests are briefly staled.

Crack formation in T-beams submilted to positive moments has
previously been dealt with more completely in Proceedings of the Swedish
Cement and Concrete Research Institute at the Royal Institute of Technology,

Stockholm, No. 10, 1947, reprinted from the review Belong
(Concrete), No. 2, 1947 (49 pages, 12 tables, 52 figures, in Swedish).

1. Study of crack formation in T-beams subjected to positive moments

A. LaBOBATORY TESTS

The laboratory tests were made in order to examine the effects on
crack formation in T-beams by the following four factors, viz., 1) diameter
of reinforcement bars, 2) ratio of reinforcement, 3) surface properlies of
reinforcement bars (piain bars and deformed bars), and 4) quality of
concrete.

The test specimens are shown in fig. 1 and further test data are given
in table 1. The lest specimens differed in respect of the factors enumcraled
above. The tests were made as accurately as possible so as to curtail acci-
dental errors. Thus, for inslance, the concrete used for all tesl specimens
was made of dried aggregate wdiich was screened into separate fractions
in advance. This was done in order to ensure uniform composition of the
concrete used for making test specimens al different limes. Accordingly,
difference between the strength values was slight. The concrete was worked
by hand in Ihe forms, and had a slump of aboul 7 cm.

All cracks formed during the lesls were succcssively sludied, and their
development was recorded. The widlhs of all cracks on both sides of the
beam wrere measured on a level with the reinforcement by means of a
microscope with an accuracy of about 1/100 mm.
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Fig. 2. Width of largest crack o

as a function of the reinforcement
stress o\ during the third appli-
cation of load to five test beams
differing in diameter of reinforcement

bars (Nos. 2b and 3), ratio
of reinforcement (Nos. 2b and 4),
thickness of web (2b and 7), and
depth of web (2b and 18).
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In addition lo Ihe width of cracks, the total elongation of the beams
was measured between the points of applicalion of load. The defleclions
of the beams were measured at five points.

The reinforced concrele beams were tesled in stages by repeated
applicalion and removal of load.

The results of the crack measurements are briefly summarised in fig. 2

to 4 and in table 1. They represent only the widlh of the largest crack
observed during the third series of load application. The reason is that,
in examining the test resulls, the greatest imporlance was attached to the
behaviour of the beams during Ihis load series, where the maximum load
was equal to 3/4 of the ultimate load.

Diameter of reinforcement bars. The effect produced by the size of
the diameter of reinforcement bars on the width of cracks is shown in
fig. 2, viele test specimens Nos. 2b and 3 which were idenlical in tevery
respeel except for the diameter of the reinforcement bars. These curves
show that the width of cracks increases almost linearly tvith the diameter
of the reinforcement bars.

Ralio of reinforcement. The influence of the ratio of reinforcement on
the widlh of cracks is illuslraled by Ihe resulls obtained from the tests made
on specimens Nos. 2b and 4, in fig. 2. The curves show that the width of
the largest crack observed on specimen No. 4, in which the'area of
reinforcement was three limes as large as in specimen No. 26, is slightly smaller
wilh the same reinforcement stress. Under these circumstances an increased
ratio of reinforcement was favourable.

Furthermore, the effeel of the ralio of reinforcement can be exemplified
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Fig. 3. Width of largest crack o as a
function of the reinforcement stress o>

during the third application of load
to three test beams differing in
concrete strength.

by a comparison of test beams Nos. 26, 7 and 18. Tbese beams are provided
wilh the same reinforcement, viz., 2 bars of 20 mm diameter, but the ratio
of reinforcement of beam 26 is about twice as great as that of beams Nos. 7

and 18, because the latter two beams have twice the thickness and depth
of web respectively. It will be seen from fig. 2 that an increase in the
thickness of web gives rise lo a considerable increase in the width of cracks.
On the other hand, an increase in the deplh of web is not likely to bring
about an increase in the widlh of cracks. In all probability, il is the ratio
of reinforcement in a relatively limited portion of the area under tension
of the beam that influences the development of cracks. Consequently, the
thickness of web should be only just large enough to ensure lhat the
reinforcement is safely embedded in concrele.

Quality of concrele. The influence exerled by the quality of concrete
on the width of cracks was investigaled by tests made on three specimens.
The results of these tests are reproduced in fig. 3. The compressive cube
strength of the concreto (cube size 20x20x20 cm) increases in the order :

Nos. 26, 15 and 17, but the curves in the diagram do not follow the same
sequence. Therefore, these tests do not give any definite informatioR as
to the effect of the quality of concrete.

Surface properties of reinforcement. Fig. 4 shows the effect produced
on Ihe widlh of cracks by the surface properties of the reinforcement bars.
All tesl specimens referred to in fig. 4 were identical in respect of cross-
seclion and qualily of concrete, and nearly equivalent as regards Ihe ratio
of reinforcement, but they differed as to type of reinforcement (see table 1).
The greatesl widlhs of cracks were observed on test beams Nos. 2a and 26
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Fig. 4. Width of largest crack <3

as a function of the reinforcement
stress vTr during the third appli-
cation of load to ten test beams
differing in diameter of reinforcement

bars (Nos. 2b, 2a and 3) and
in surface properties of reinforcement

bars (Nos. 2a, 2b, 5, 9, 8a, 8b,
IIa and IIb).
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which were reinforced with 2 piain bars, 19.1 mm in diameter, and 2 piain
bars, 20 min in diameter, respectively, whereas the smallest widlh of cracks
was observed on the lest beam No. 3 which was reinforced wilh 8 piain
bars, 9.9 mm in diameter. The w idlhs of cracks which were obtained in
tests made on beams reinforced with various types of deformed bars, 19 mm
in diameter, were between these upper and lower limits. Test specimens
Nos. 5 and 9 were identical in design. Both these beams were reinforced
with deformed bars of Ihe transverse lug type which is slandardised in
accordance wilh Swedish State Specificalions for Cemenl and Concrete.
Tesl specimens Nos. 8a, 86 and 11« were approximately equivalent lo
specimens Nos. 5 and 9, and were reinforced with deformed helical bars,
types I, II and III. The resulls obtained in the case of lest beam No. 116,
which was reinforced wilh deformed helical bars of type IV, were appre-
ciably beller. These four types of deformed helical bars were made for tests
only, and will nol be manufaclured for sale. They differ in the pitch angle
formed by Ihe helical ridge and the longitudinal axis of the bar. The
respeclive pitch angles of the four types of deformed helical bars were 27°,
36°, 45° and 52°. The larger Ihe pitch angle, the greater the number of turns
of the holix per unit length of bar.

Fig. 4 shows lhal Ihe ividlh of cracks observed on lest beams reinforced
with deformed lug and helical bars were smaller than those obtained in Ihe
case of Ihe corresponding piain bars. However, the difference is not so great
as might perhaps have been assumed.

Some lest resulls which throw more lighl on the problems discussed
above are given in table 1. The results of lests made on piain concrete
beams are also reproduced in table 1.
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Yield Compressive Computed (1)
strength enbe strenglh tensile

'lest of (cutic size stress in
specimen reinforcement 20x20x2(1 cm) bending set

Reinforcement and Remarks bars zc 28 up in
concrete at
first crack

N"° kg;cm2 kg/cm'2 kg/cin2

1 Piain concrete. 280 30.4
2 a 2 0 19,1 St 52, piain Lars. 3 070 278 29 1

2 b 2 0 20,0 St 52, piain bars. 3 810 298 32.7
3 8 0 9,9 St 52. piain bars. 3 040 276 39.6
4 6 0 20,1 St 52, piain bars. 3 080 271 31.8
5 2 0 19,0 Kam 40, derormed lug bars (s). 1 240 283 36.9
7 2 0 20,1 St 52, piain bars.

Double thickness of web. Cf. Fig. 1. 3 680 283 21.7
8 a 2 0 18,8 Deformed helical bars, type I (6) 4 290 281 32.6
8 b 2 0 18,9 Deformed helical bars, type II. 4 300 290 32.0
9 2 0 19,2 Kam 40, deformed lug bars. 4 420 321 28.2
11 a 2 0 18,8 Deformed helical bars. type III. 4 950 319 28.2
11 b 2 0 18,8 Deformed helical bars, type IV. 4 900 302 29.3
14 Piain concrete. — 345 25.5
15 2 0 20,0 St 52, piain bars. 3 810 346 23.2
lfi Piain concrete. — 355 23.7
17 2 0 20,0 St 52, piain bars. 3 810 407 31.7
18 2 0 20,0 St 52, piain bars.

Double depth of web. Cf. Fig. 1. » 314 31.5

B. Crack measurements on bridges

In addition lo laboralory lests, crack measuremenls were made on
seven bridges. The purpose of these measurements was to provide informa-
lion as lo development, 'distribution and width of cracks in actual structures.

Up to now, only results of measurements concerning crack formation
in structural members submitted to positive moments have been worked
out. Some characlerislic data on the bridges subjected to Ihe crack measuremenls

are given in table 2.
In general, crack measuremenls covered half Ihe lenglh of each bridge.

All concrete surfaces were closely examined, and the cracks were marked,
recorded and mapped. The width of cracks was measured wilh an accuracy
of about 2/100 mm by means of a microscope. During the measuremenls
of the widlh of cracks, Ihe bridges were mainly subjecled to dead load
stresses (due to the weight of the bridge and the earth pressure), and
possibly also to temperature and shrinkage stresses. On the other hand, no
live loads were applied to the bridges during the measurements.

All the seven bridges showed fairly regulär formalion of cracks. In the
central portions of the spans the cracks were located in the lower parls
of the girders, and Ihe dislance between the cracks varied from a few
centimetres to about one metre. In general, the dislance between cracks
did not exceed 40 lo 50 cm. On continuous bridges no cracks had formed
in Ihe vicinily of the zero moment points, but cracks were observed over
supporls in the upper parts of the girders and in the bridge deck.

No damage caused by crack formation in girders, due to positive
moments, was delecled on the bridges, just as could be expecled. because
most of the bridges were but a couple of ycars old. The oldest bridge,



INVESTIGATION OF FORMATION OF CRACKS 221

mputed (2) Widtb of largest crack
nforcement in mm 100 during third (J)

stress loading at a computed .Maximum
at first reinforcement stress (2) distance
crack between

3r=1600 (3) ar=1900 (3) cracks

kg/cm2 kg/cm2 kg/cm2 cm

1 020 13
—

23.0
1 062 13 ¦ - 22.5
1 368 6 — 11.2

600 11 — 15.0
1 336 — 12 17.8

1 070 18 32.2
1 124 — 12 14.5
1 127 — 11 18.2

979 — 14 15.8
1 009 — 10 16.5
1 024 — 9 17.3

756 10 — 22.3

1 045 12 — 22.4

1 598 13 — 25.5

Table 1. Data on Reinforcement, Strength
of Concretes at First Crack, Maximum
Width of Crack, Maximum Dislance Be¬

tween Cracks, etc.

f1) These stresses are computed on Ute assupmlion lhat
Ihe concrete, in conjunctlon with the reinforcement (n 15),
is able to withstand bofh tensile and compressive stresses.

(2) These stresses are computed on the assumption that
the concrele is not able to withstand any tensile stresses.

(3) Permissible stresses for the respeettve steel grades sti-
pulated in present Swedish State Specilications for Cement and
Concrete (Slaten off. utredningar 1942: 44).

(4) Maximum distance between two adjacenl cracks
measured after loading to yield strength of reinforcement.

(5j Distorled lug bars. kam 40, with transverse lugs, are
standardised according lo the present Swedish Stale Specifica-
lions for Cement and Concrete and arc manulaclured for säte.

(6) Dislortcd helical bars were manufactured for tests
only. These four lypes differ in ihe pitch angle between Ion.
gitudinal avis of the bar and the helical ridge. The respective
pitch angles of the types 1 to IV are 27°, 36°, 45o and 52».

which is referred to as ATo. 6, was 10 years old al the time of examination.
On the olher hand, lime bleeding was observed along many cracks

in the bridge deck and in beams along the edges of the deck. This Observation

was made on one bridge, provided with a wearing top layer forming
part of Ihe load-bearing slab, without any special insulaling layer, as well
as on other bridges, which were provided with a walerproofing membrane
between Ihe load-bearing slab and the concrete pavement. On the first
mentioncd bridge it took rainwater only a few minutes to pass through
cracks about 10 mm/100 in widlh. On the other hand, no similar water
penelration phenomena were observed on the bridges provided with water-
proofing membranes.

The widlhs of the largest tensile cracks formed in the lower parls of
the girders on aecount of positive moments are given in table 2. In general,
these cracks are so small that they do not expose the stability of the structure
lo any serious danger. Il is lo be noted, however, lhat all bridges subjecled
lo examinalion, wilh Ihe exceplion of bridge No. 7, were reinforced wilh
bars made of Standard steel St 44. If Standard sleel St 52 had been employed
for reinforcement, and if use had been made of Ihe higher allowable slresses
speeified for this grade of sleel, then the widlh of cracks would certainly
have been greater.

2. Study of .crack formation in T-beams subjected to negative moments

Laboratory tests
The invesligalion of crack formalion in T-beams subjecled lo negative
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Deplh of g rdcr (slab) Widlh (*) Strength Ol

Bridge (2)
Total

number Exatnincd of
of girder

(slab)
Tensile rein-

fori'eioonl at
concrete

stipulaled i
of spans spait at centre at at lower lowcicdüt1 oT speciftcatiot

spans of span suppoits eclse girdcr (slab)
at conlrc

(cubo size
20x20x20 etil

V N" TU cm cm cm of span kg/um 2

1 2 1 35.0 119.5 219.5 08 21 0 32 370

o 2 I 20.0 86.0 154.5 48
10 0 32+

2 0 19
315

3 2 I 25.0 88.5 171.5 48 12 J> 32 340

4 -n I and V 8.2 35.0 71.0 500 36 0 20 250
II 11.2 » )> « 54 0 20 »

5 5 I 46.3 255.2 507.0 70 (») 34 0 32 340
11 58.0 » » » 26 0 32 »

111 » » » » 30 0 32 ii

6 5 Outer
giider

1 10.0 105.0 105.0 70 11 0 32 330
II 11 -5 » » •i 8 0 32 »

III 11.5 » » 9 0 32 »
Inner
gifder

1 10.0 100.0 100,0 60 11 0 28 »
II 11.5 » » » 8 0 28 »

III 11.5 » 10 0 28 »

7 4 I 26.75 136.5 307.4 50 15 0 31 310
II 31.50 » 326.3 • 9 0 31 »

m'omenls is not yet complelcd. Aceordingly, only some preliminary results
are given below.

All tesl beams used in negative moment lesls were identical in respect
of Ihe concrele area, see fig. 5, lest specimen No. 102. The quality of
concrete and total area of reinforcement were approximately equal in all
test beams, whereas diameter and distribution of reinforcement bars varied.
Reinforcement of four lest specimens is shown in fig. 5. Tbese lesl beams
were reinforced with piain bars made of Standard steel St 52. The Iheorelical
span of the beams was 4.0 m. Each beam was subjected to two symmelrical
conccnlralcd loads, and the dislance between loads was 1.28 m.

In these tests, the widlhs of Iransversal cracks were measured al llie
inlersection of the cracks and four longitudinal gauge lines A, B, C and D.
Positions of the gauge lines are indicaled in fig. 5. see lest specimen No. 107.
Furthermore, reinforcement slresses in several bars of lest beams Nos. 10G,
107 and 111 were measured at the centre of a span. The deflections of Ihe
flange were measured along three longitudinal gauge lines on the lest beams
referred lo above and along one gauge line on the other lest specimens.

The following principal conclusions can be drawn from Ihe prelimi-
narv test results.

1. It appears lhal distribution of reinforcement bars across the whole
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npiited
i(l load
sin reiu-
jement
centre

' span
j.'cmä

(<)
Width of largest cracks
observed at lower edges

of bridge girder

mm/100

594 15,15,15,15,15,14,14,14

544 14,10,10,9,9,9,9,9

522 25,25,25,25,24,22,22,21

302
600

15,12,10,8,5
16,16,16,15,14,13,13,13

875
755
777

35,30,30,30,25,22,22,22
25,20,20,20,20,18,18,18
22,22.20,20,20,18,15,15

500
372
378

590
435
394

15,13,13,12,12,12,12,10
10,13,11,11,10,10.9,8
12,12,12,12,11,10,8,7

14,14,12,12,11,11,10,10
19,12,11,10,10,10,10,10
11,10,8,8,8,7,7,6

)30
?80

20,15,15,15,14,13,12,12
22,22,20,20,20,18,15,15

Table 2. Characteristic Data on Bridges
Subjected to Crack Measurements (x).

C1) Cross-sections at cenlrcs of britige Spans and
distribution of eraks in some girders and bridge decks are shown
in l'roreedings of the Swedish Cement and Concrete Resenn'h
Institute at the lioyal Institute 0/ Technology, Stockholm,
No. 10, 1947.

(2J Bridges Nos. 1, 2 and 3 are girder frame bridges.
Bridge Nu. 4 is a slab frame bridge. Bridges Nos. 5, 6 and
7 are continuous girder bridges.

(3) Bridges Nos. 1 to 6 are reinforced with piain bars
made of Standard steel, St 44. Bridge No. 7 is reinforced with
deformed lug bars, Kam 40.

(4) It seems lhat these values have been excecded at the
conslruclion joints where aecurate measurements were ren-
dered difficult by Ihe vague contours of the cracks.

(5) The girders of this bridge arc similar in shape to
T-girders.

Gange line

Observed width of cracks in mm/100

1 |

a b t: i)

Test specimen X" 102 115
Test specimen N° 107 10
Test specimen N° 100 8
Test specimen X" 111 19

35
55
12
11

40
50
10
13

80
15
12
18

Tasf specimen NM02

_12QQ_ i

Tesl specimen N*107
Gaoqe lines

A B C 0

L 5 019 7512 I 7012

240

fest specimen N* 106

>-l.6J
Test specimen mil

8f»12 A-10 2

14312 7»B

Table 3. Maximum width of cracks observed
on four test beams during the third appli-
cation of load at a reinforcement stress of

1600 kg per cm2. Cf. fig. 5.

Fig. 5. Cross-section and reinforcement of four
specimens used in tests regarding formation of
cracks in beams subjected to negative moments.

flange, see test specimen No. 106, considerably reduces the widlh of cracks.
This may be inferred from table 3 which gives a comparison of widths
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of cracks measured on the four test specimens shown in fig. 5. The greatest
width of cracks was observed in the case of test specimen No. 102.

2. Reinforcement stresses observed in the tests were practically equal
in all bars at Ihe same height, irrespective of their position with reference
to the web. All reinforcement bars can therefore be regarded as almost
equally effective.

3. Ultimate loads of all specimens subjected to the tests were approximately

equal. These loads were determined by the yield strength of the
reinforcement.

Resume

Le present rapport decrit une etude qui porte sur la fissuration des

ouvrages en beton arme. Cette etude comprend des essais de laboratoire
effectues sur des poutres en T et des mesures des fissures produiles dans
les ponts existants. Les essais de laborloire ont pour but de determiner
l'influence exercee par divers facleurs sur la fissuration du beton. TJne

serie de poutres d'essai a ete soumise aux moments positifs. Les resultats
de ces essais peuvent etre resumes comme suit : 1° la largeur des fissures
augmcnle en fonction presque lineaire du diametre des barres d'armature;
2° la largeur des fissures est legerement reduite par l'augmentation du
rapport des sections de l'armature et du beton; 3° l'emploi des barres a
enlailles el des barres helieoTdales, au lieu des barres lisses, reduit la largeur
des fissures, dans la supposilion que les diametres des barres d'armature
el les efforts dans l'armature soient egaux; 4° leffet produit sur la largeur
des fissures par la resistance du beton ä la compression mesuree aux cubes
d'epreuve est peu imporlant.

Une aulre serie de poutres d'essai a ele soumise aux moments negalifs.
Les resultats preliminaire? de ces essais montrent que la largeur des fissures
diminue si les barres d'armature sont convenablement reparties sur toute
la largeur de l'aile de la poutre.

Dans les mesures des fissures effecluees sur les ponts exislanls, les
fissures ont ete enregislrees et la largeur des fissures a ete mesuree sur
sept ponts. La fissuration etait assez reguliere sur tous les sept ponls. En
general, un grand nombre de fissures a ete observe sur chaque pont.

Zusammenfassung

Der Bericht behandelt eine Untersuchung über die Rissbildung in
Eisenbelonbaulen. Die Untersuchung zerfällt in Laboratoriumsversuche an
T-Trägern und Rissmessungen an fertigen Brücken. Bei einer der Versuchsreihen

wurden die Träger von positiven Momenten beansprucht. Die Ergebnisse

dieser Versuche können in aller Kürze wie folgt zusammengefasst
werden : 1. die Rissbreite nimmt ungefähr geradlinig mit dem Durchmesser

der Bewehrungseisen zu; 2. die Rissbreite wird bei zunehmendem
Bewehrungsverhältnis etwas verringert; 3. die Bewehrung aus Rippen- und
Spiralslahl ergibt bei gleichem Durchmesser und gleicher Bewehrungsspannung

kleinere Rissbreiten als glatte Rundstahlbewehrung; 4. die
Würfelfestigkeit des Betons übt auf die Rissbreite keinen wesentlichen Einfluss aus.
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Bei einer anderen Versuchsreihe wurden die Träger von negativen
Momenten beansprucht. Die vorläufigen Ergebnisse dieser Versuche zeigen,
dass die Rissbreite kleiner wird, wenn die Bewrehrungseisen über die ganze
Breite des Trägerflansches gleichmässig verteilt werden.

Bei den an sieben fertigen Brücken vorgenommenen Messungen wurden
die Risse verzeichnet und die Rissbreite gemessen. Die Rissbildung war
bei sämtlichen untersuchten Brücken ziemlich regelmässig, und die Risse
waren bei jeder Brücke gewöhnlich in grosser Zahl vorhanden.

Summary

This paper deals wilh an investigalion on crack formation in
reinforced concrete structures. The investigation comprises laboratory tests on
T-beams and crack measurements on seven bridges. The purpose of the
laboratory tests was to determine the effects produced by various factors
on crack formation. One series of test specimens was subjected to positive
moments. The results of these tests can briefly be summarised as follows :

1° width of cracks increases almosl linearly wilh the diameter of reinforcement

bars; 2° width of cracks becomes slightly smaller as the ratio of
reinforcement increases; 3° the use of deformed lug and helical bars, as

compared with piain bars, reduces the width of cracks, assuming the
diameters of reinforcement bars and Ihe stresses sei up in the reinforcement
to be the same; 4° the compressive cube strength of concrete does not exert
any notable influence on the width of cracks.

Another series of test specimens was submitted to negative moments.
The preliminary results of these tests show that the width of cracks is
reduced when reinforcement bars are properly distributed across the whole
flange of the beam.

In the crack measurements made on seven bridges, cracks were recor-
ded and the width of cracks was measured. All these bridges showed fairly
regulär formation of cracks, and the number of cracks observed on each
bridge was usually large.
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Essai dynamique du beton par une methode supeisonique (')

Die dynamische Prüfung von Beton
mittels einer supersonischen Methode (')

The dynamic testing of concrete by a supersonic method (')

R. JONES
B. Sc, Ph. D.

Harmondsworth

Introduction

In recent years, non-destructive methods of lesling concrete have been
developed in both Great Britain and America based on the measurement
of the velocity of sound w:aves in the material. It has been found thal the
velocity is related to some of the other properties of concrete, and to its
treatment after casting.

In America (2), a testing technique has been developed based on Ihe
measuremenl of the natural frequency of transverse Vibration of concrete
beams from which Ihe velocity of sound in the material, and thence the
elaslic modulus, are deduced.

The advantages which are claimed for this method of test are :

The method is non-deslructive and hence the same specimen may
be employed to investigate the effects of factors such as ageing, frost
damage, etc.;

Changes in the quality of the concrete may be related to ehanges in
the dynamic elastic modulus;

(') Crown Copyright reserved.

(2) Thomson, W. T., Measuring changes in physical properties of concrete by the dynamic
method {American Society for Testing Materials, "Vol. 40, 1940. pp. 1113-1121).

Obert, L. and W. I. Duvaix, Discussion of dynamic methods of testing concrele with
suggestions for standardisation {American Society for Testing Materials, Vol. 41, 1941, pp. 1053-
1071).

Long, B. G.. H. J. Ktrtz and T. A. Swdirsos, An inslrument and a'technic for field
determinations of the modulus of elasticity and flexural strength of concrete (pavemenls) {Journal
of the American Concrete Institute, Vol. 16, No. 3, January, 1945, pp. 217-281).
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A higher order of reproducibility of results is obtained compared with
the cube compressive strength, which, hitherto, has been accepted as the
main method of assessing concrete quality. As a result, fewer specimens
are required for dynamic testing compared with cube tests;

The tests are simple and rapid in Operation.
A disadvantage of this method is that it is restricted to specimens of

a particular shape. Further, when the longitudinal sound wave velocity
is measured on pavement slabs or mass concrete the dynamic modulus
cannot be deduced without a knowledge of Poisson's ratio for the material.
This is shown by the equations (1) and (2) below :

E V2 p (1 — o-2) for pavements (1)

E V2 o
-1 ^r\r (1 ~ 2 T)

for mass concreto (2)
(1—7)

where E velocity of longitudinal waves
V dynamic elastic modulus
o density
t Poisson's ralio.

At the Road Research Laboratory, the aim of the investigalion has been
to devise a testing technique for determining the quality of concrete road
slahs in situ, and, although this object has not yet been achieved, much
useful data has been obtained relaling the Variation of the velocity of
longitudinal pressure waves with the other properties of concrete. Information

of this type would be necessary in any event in connexion with the
tesling of slabs in situ, since the quality of the concrete would have to be
deduced from the dynamic measurements.

In the experiments described in this paper, measuremenls have been
made of Ihe longitudinal wave velocity in concrete beams, together with
auxiliary experiments to determine the fundamental longitudinal resonance
conditions for the same beams. From these data it was possible to determine
Ihe elastic modulus and hence compute Poisson's ratio.

The methods available for measuring the longitudinal wave velocity
depend either on determining the wavelength of sustained vibrations of
known frequency, or. the measuremenl of the time taken for a pulse,
produced either mechanically or eleclrically, lo travel through a known
dislance of concrete. The latter method has received most attention because
it is easier and quicker to use in practice, and apparatus has been construc-
ted for measuring these times for mechanically or electrically produced
pulses. The longitudinal wave velocity over the surface of large slabs of
concrete can be measured by timing mechanically produced pulses, but
this method is not capable of sufficient control or accuracy for use with
smaller laboratory specimens. The general investigation of the Variation
of velocity with concrete quality has involved the lesting of large numbers
of laboratory specimens, and, for this purpose, the electrically produced
pulse has been employed.

The measurement of the velocity of longitudinal waves in concrete, by a super-
sonic method

The velocity of longitudinal waves in concrele is measured by sending
a short duration pulse into a concrete specimen and measuring the time
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taken for Ihis pulse to traverse a known distance. The great advantage
of the method is that it is not restricted to specimens of a certain shape
but can be applied to any specimen where two flat opposite faces are
available. In the use of the method on the cube and beam specimens nor-
mally employed in laboratory tests. the distance over which the pulse was
timed was about 10 cm, and for concrete made from typical road mixes
the Urne taken was about 20-25 microseconds. To differenliate between the
various mixes it is essenlial, therefore, to have apparatus which is capable
of measuring individual times accurately to a fraction of a microsecond and
also to take a large number of similar observations from which to obtain
a mean value. The apparatus specially designed to meet these requirements
is shown schematicallv in fig 1.

Trigger Unil
and

Time Morktr

pig. 1. Sehe- j
matic diagram |

of supersonic
pulsing apparatus.

H h

Time
Boie

vC.R.O.

Transmittei
Dn'ver

Variable
Doloy
Unit

AmpÜTier

Tx. gauge

Rx.gauge

The trigger unit supplies an electrical impulse of about 20
microseconds duration at a recurrence frequency of about 300 limes per second
which operates the time base via the delay unit so that the spots of the
cathode ray tube are brightened and traverse the screen at some time
variable, by means of a manually operated control on the delay unit,
from about a microsecond to any chosen delay after the leading edge of
the 20-microsecond pulse. The back edge of the 20-microsecond pulse is
used to trigger a thyratron cireuit (transmitter driver fig. 1) causing a
short duration pulse to be applied to the piezo-electric crystal transmitter
gauge which emils a short train of vibrations of supersonic frequency.

The vibrations after passing through Ihe concrele are picked up by a

reeeiving piezo-electric crystal gauge and, after amplification, the
corresponding electrical signal is applied to the Y plate of the lower gun of the
cathode ray tube. To the upper gun Y plate, Urning pulses are applied direct
from the crystal conlrolled cireuits in Ihe trigger unit giving Urning marks
on the top trace at intervals of 1.017 microseconds (small amplitude) and
10.17 microseconds (large amplitude).
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If the transmitter and receiver gauges are held in direct contact,. at

signal appears on the lower trace when the time base operates with zero
delay. The position of this signal is adjusted to coincide with a cursor
line on the face of the screen and also with a large Urning mark on the
other trace. When the gauges are now placed on opposite sides of Ihe specimen,

the time of transmission of the supersonic pulse through the concrete
may be measured by gradually turning the delay control and counting
the number of Urne intervals passing the Cursor line until the received
signal appears on the lower trace under the Cursor line. The Operation
is extremely rapid, and a high order of accuracy is possible, since indivi-
dual times can normally be measured to within + 0.2 microsecond.

The recurrence frequency of the trigger unit allows about 3 milli-
seconds between each cycle of events which is long in comparison of the
time of transmission of the pulse through the specimen (normally less
than 50 microseconds writh distances less than 20 cm), and thus time is
allowed during the resting period for reflections from the various boun-
daries to become of infinitesimally small amplitude before the next working
stroke begins. For larger specimens it has been necessary on occasions
to reduce the recurrence frequency to about 100 per second to oblain a
reasonably linear trace before the onset of the signal.

It can be shown, theorelically, that. when supersonic waves are pro-
pagated through media, almost all the energy travels at right angles to the
surface of the transmitter. The magnitude falls to zero at a semi angle 9

given by :

1.22 rsin 0= nd

c being the longitudinal wave velocity in the media;
n the natural frequency of the transmitter;
d the diameter of the transmitter.

Thus, for a transmitter of given diameter, the direclionality of the
energy increases with increasing frequency. Unforlunately, the atlenuntion
of the energy by the media also increases with the frequency, and concrete,
due to its non-homogeneous nature, imposes a high atlenualion on high
frequency waves so that a frequency of 250 kc has been the highest gauge
frequency used, in wdiich case 0 is about 40°. Lower natural frequency
gauges, down lo 40 kc, have been employed with increase of Output and
less atlenualion, but the increased spread of the energy gives rise lo increa-
sed amplilude of Ihe reflections within the specimens necessitating a lower
recurrence frequency.

Variations of the velocity in laboratory and road core specimens

The forms of the specimens used in most of the tests made up to the
present had also to be suitable for measurement of the static quantity wilh
which the longitudinal wave velocity was being compared, and were
mainly 10-cm cubes or beams 10 cm Square by 40 cm long or 15 cm square
by 77 cm long, used subsequently for compressive cube slrength and
modulus of ruplure determinations. With these specimens, measurements
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of the longitudinal wave velocity were made across the moulded faces of
the concrete, intimate contact between the gauges and the concrete being
facilitated by the use of a thin film of oil. It was impracticable to make
routine measurements in a direction perpendicular to the top face of the
specimens due to the uneven nature of the top surface which would have
required special preparation to ensure sufficiently good contact between
the gauges and the concrete. Since the gauges were about 3 cm diameter,
it was possible to make nine separate observations across each pair of
opposite moulded faces of a 10-cm cube specimen.

If the specimens contain large aggregate, as in the present case (ratio
of size of aggregate/side of specimen 1/5), the concrete is far from
isotropic, and a large scatter may be anticipated between successive
measurements. Analysis of the times of propagation over the 10-cm path indi-
cated that the scatter was greater for some mixes than for others and also
that the distribution was irregulär as may be seen from fig. 2 which repre-
senls the analysis of observations on Ihirly cubes of a 1 : 2^ : 5/0.70 mix.
In Ihe cases where large scatter was observed a closer exaiuination of the
results showed that there were three definite groups corresponding to
Iransmission times across sections near the top, the middle and Ihe bottom
of the cube. If the results used for the distribution curve of fig. 2 are
separated into the three different groups the separate distribution curves
are those given in fig. 3. It will be seen that Ihe distribution curves of Ihe
transmission times in the top and bottom slices are almost idenlical in
shape, but with different mean transmission limes corresponding to a

higher longitudinal velocity in the bottom slice. The distribution curve
in the middle slice indicates a spread of results wilh Standard deviation
approximately equal to twice that in the top or bolloin ^eriions, as though
it were composed of results from the other two groups. It is lo be expected
that the method of manufacture will influence the results; the 10-cm cubes
used in all tests were made in steel moulds in two 5-cm lifts, the lower
lift being compacted before the upper litt was placed in position. Thus
measurements over the middle slice overlap the original join between the
two lifts, which was caused to disappear by the final compaclion. and Ihis
may explain the greater scatter of the resulls over the middle slice.

In almost every cube and beam specimen tesled the mean longitudinal
wave velocity is higher at the bottom of the specimen than al the top, the
magnitude of the difference being dependenl on Ihe water/cement ralio
as may be seen from fig. 4, which gives the mean results at an age of
28 days from eighteen water-saluraled cubes from each of five different
mixes with five water/cement ratios. In general the wetter mixes of each
series tend lo produce a greater degree of non-uniformily in Ihe cube,
except the wettest mix of each series where it is possible lhal only a small
amount of punning was used to obtain compaction. It is conceivahle that
the discrepancy is due to segregation of the aggregate, and though this
may be a contribulory cause, particularly wilh the leaner mixes, a more
likely explanalion may be that a higher percentage of water voids are
present near the top of the specimens due to water rising during
manufacture. The latler explanalion is supporled by some previous results obtained

by a sonic longitudinal resonance method on beams eut from a road
slab when it was observed lhal the velocity of the longitudinal vibrational
sound wave was related approximately inversely to the percentage voids.
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The results quoted above
serve to illuslrate the
scope of the supersonic
method in the examina-
tion of laboratory
specimens. Time has not per-
mitted any further stu-
dies on the effect of different

methods of specimen
preparation and attention
is nowr being devoted to
the analysis of road
cores.

When it was found
that the longitudinal
wave velocity was sensitive

to void content,
experiments were begun to
investigate the possibility
of using such a method
in the routine analysis of
road cores as an alternative

to the analysis by
density determinations of
thin slices eut from the
core, which is a long and
costly procedure.
Preliminary tests have been
made on specially prepared

oven-dried cores, and
fig. 5 shows a compari-
son for one particular
core, between the
longitudinal wave velocity and
compaction as measured
by density analysis.
When obtained from the
road slab the core has
rough cylindricnl sides
and therefore requires
preparation before Ihe
velocity measurements can
be made. In most
preliminary lesls flat parallel
surfaces have been eut
but further tests are
being made to oblain a

quicker method of preparation

which will give
adequate transmission
without impairing the
aecuraev.
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The Variation of the
longitudinal wave velocity in
compacted concrete of
different mix proportions
and -water/cement ratios

For the purpose of
studying the Variation of
the longitudinal wave
velocity in concrete of
different mix proportions
and water/cement ratios,
use is made of the velocity

obtained near the
bottom of cube and beam
specimens, since this, it
may' be assumed, is the
nearest approach to fully
compacted conditions.
The extent and type of
Variation of this velocity
in saturated specimens of
concrete made with Harn
River aggregate at 7 and
28 days is shown in
figs. 6 and 7 respectively.
These results represent
the mean value from two
series of beams, 15 cm
Square by 77 cm long,
each beam being tested
at different ages. The
agreement between the
beams made from the
same mix was extremely
good and in most cases
the velocities agreed to
wilhin 1 per cent.

It will be seen that
for each mix proporlion
the velocity decreases
approximately linearly
with increasing water/
cement ratio, but mixes
wilh higher aggregate
content give a higher
velocity at the same water/
cement ratio. It is possible

to draw a single curve
through all Ihe poinls at
each age but the scatter
would be extremely large.

A better representa-
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tion is that adopted in figs. 6 and 7 of a series of approximately parallel
curves, one for each aggregate/cement ratio.

The increase of velocity between 7 and 28 days can be seen by a com-
parison of figs. 6 and 7, but results obtained on similar specimens at an
age of three months showed Utile change from the 28-day results. Thus
the main increase in the longitudinal wave velocity occurs prior to 28 days
which is in agreement wilh results obtained using the resonance method
when it was found that only small increases oecurred in the dynamic
modulus after an age of 28 days (2).

Variation of longitudinal velocity with static strengths

Afler the velocity measurements most of the water-saturated specimens
were lested, slalically, on the same day, the 10-cm cubes in compression
and the lü-cm and 15-cm section beams in flexure by centre line and Ihird
line loading respectively.
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Fig. 9. Relation
between the longitudinal
wave velocity and the
modulus of rupture
(centre line loading).
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The Variation of the mean longitudinal wave velocity with compressive
strength for cubes made from Harn River aggregate is shown in fig. 8.
It will be seen that, for a particular mix, the increase in strength is accom-
panied by an increase in longitudinal wave velocity but the actual value
of the velocity is also dependenl on Ihe aggregate-cement ratio.

In fig. 9 the mean velocity from Ihree 10-cm section beams of each
mix of the Harn River concrete is plolted against the modulus of rupture
measured by centre line loading. Il will be seen that the results fall on a

single curve irrespective of aggregate content, but it should be noted thal
the modulus of rupture results for a particular mix showed considerable
scatter so that the three beams tesled were probably too few to obtain an
accurate result.

Fig. 10 gives mean longitudinal wave velocity plolted against the
modulus of rupture, measured by third line loading for Ihree 15-cm section
beams from two concrete mixes 1 : li : 3 and 1:3:6 each with three
water/cement ratios adjusted to give three different workabilities
corresponding approximately to 0-, 5- or 15-cm slumps with Bridporl, Enderby
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granile, Harn River and limestone aggregates. It will be seen that the relation
between velocity and modulus of rupture appears to be independent of age
and type of aggregate but to depend upon the aggregate/cement ratio. In
these tests modulus of rupture values from beams of the same mix were
more consistent and reproducible than those obtained previously from the
smaller beams.

With the latter series of beams the tests were extended to include
longitudinal resonance measurements from which the dynamic modulus
may be calculated to a sufficient degree of accuracy from the equations

E c2 (3)
2 nl

e -j- (4)

where c the longitudinal vibrational sound velocity
p the density of the concrete
n — the natural frequency of Vibration in longitudinal resonance
i the order of the harmonic 1 for fundamental)
/ Ihe length of the beam (about 79 cm).

The Variation of the dynamic modulus with the modulus of rupture
is given in fig. 11; it will be seen that the relation between these quantities
is also dependent on aggregate/cement ratio, and that there is a greater
scatter of the results about the curves for each of the two mixes than for
the longitudinal wave velocity-modulus of rupture curves.

Measurement of Poisson's ratio

Poisson's ratio may be obtained from observations of the longitudinal
wave velocity (V) and the fundamental longitudinal resonance (n) on the
same beam specimen when by equations (2), (3) and (4) :

V
— 1/ 1 ~~<I

2n~l~~\ (1 — 2 ») (1-4-<7)
(5)

In order fully to justify the method measurements have been made
on suitable metal beam specimens of known properlies and the results were
in very good agreement with values normally given (steel 0.28; brass 0.33).

Poisson's ralio has been determined trom waler-saturated beams at
28 days of 1 : 1 -| : 3 and 1:3:6 mixes with different water/cement ratios
and made with four different types of aggregate. Fig. 12 shows that there
is an appreciable Variation in Poisson's ratio with type and texture of the
concrete and that the values obtained are somewhat higher than 1/6 which
is often used (2). Thus in calculating the dynamic modulus from equations
(1) or (2) it is essential to know the value of Poisson's ratio otherwise it is
possible to introduce appreciable errors by assuming a constant value.

Investigation of frost damage

A recent application of the supersonic melhod to concrete has been
to investigate the development of cracks in laboratory specimens caused
by successive freezing and thawing cycles. Velocity measurements have
been made during one of the thawing cycles on cube specimens completely
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immersed in water after various numbers of freezing and thawing cycles.
Table I illustrates the changes in velocity which oeeur at different positions
on a cube.

Number of
free/Jug- and

thawing: cycles

Longitudinal wave velocity (km/sec)

Position 1 Position 2 Position 3 Position -1 Position 5 Position 6

0
5

10
15

4.50
4.36
4.24
4.16

4.47
4.33
4.20
3.96

4.47
4.34
4.21
4.00

4.45
4.27
3.67
3.21

4.43
4.27
3.51
2.67

4.43
4.24
3.35
2.30

'

Table I : Variation of the longitudinal wave velocity
in concrete during freezing and thawing lests
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It will be seen that the velocity decreases in a different manner at the
different positions and whilst at position 1 the decrease after 15 cycles
amounts to about 7 per cent, at position 6 the decrease is nearly 50 per cent.
When large decreases in velocity occur the amplitude of the received signal
is considerably reduced due to a greater attenuation of the supersonic pulse
caused presumably by cracks opened up within the specimen.

The preliminary results obtained indicate that the method is likely
to be of particular value in studying the internal rupture of superficially
sound specimens.

The use of the longitudinal wave velocity as an index of concrete quality

It is not possible to obtain a unique figure to represent the quality of
concrete : it is necessary to employ for its definition the results of physical
tests which indicate the behaviour of the concrete under the relevant
working conditions. Thus the quality of the concrete has often been based
on its ultimate strength in compression or flexure and though neither
quantity can be said to specify the concrete, they do provide a good indi-
cation of the quality of the mix. The inherent difficulty in determining
the quality of concrete in situ lies mainly in the fact that test samples are
not Irue samples of the mass of the concrete but are merely specially
prepared samples of the concrete mix. Thus, if the concrete is poorly
compacted, it is possible to obtain a poor quality concrete from a good
quality mix, and in such cases slrenglh tests on well compacled cubes from
the same mix would not be representalive of Ihe concrete. It is considera-
Uons such as these which lead to the conclusion that a method applicable
lo Ihe actual mass concrete is the only way to obtain reliable information
as to its quality. There is obviously no type of strength test which will
yield the requisite information on slabs in situ without damaging the slab,
and it is therefore necessary lo find a quantity which can be measured by
non-destructive means and used as an index of quality. American workers
have used Ihe dynamic modulus for this purpose, but variations which
have been found to occur in Poisson's ratio make the accurate determination

of the modulus difficult except for laboratory specimens.
The longitudinal wave velocity is a quanlity which can be determined

directly in mass concrele and it is suggested that it can be used as an index
of quality wilh certain limitalions. For any concrete mix the longitudinal
wave velocily can be used to indicate changes in quality of the concrete
due to compaction or damage, but in order to relate, to a reasonable accuracy,

the actual velocily results to values of the ultimate strength it is
necessary to know the aggregate/cement ratio.

A great difficulty in applying the melhod to road slabs is to define the
position of measurement on the slab. To determine the longitudinal wave
velocity along the surface (2) does not give a representalive value for the
slabs as a whole but only for the relatively well compacted surface layers.

A method which has been tesled entails the measurement of the
thickness of the slab and also of the longitudinal wave velocity from
observations on a pulse reflected from the bottom surface of the slab. The
method presents numerous practical difficulties due to causes such as the
back scatter of the energy from the inhomogeneilies in the concrete and the
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interference by surface waves which make the relatively small-magnitude
reflected pulse difficult to detect with certainty.

Another method has been suggested in which the velocity is measured
at different depths in the slab between two small holes drilled through
the concrete by a procedure similar to that used on laboratory specimens.
This method would give useful information of the Variation of concrete
with depth but it has the disadvantage that some damage is done to the
slab.

Further research is needed before non-destructive methods assume the
nature of routine measurements on concrete in situ, but the importance
of the results to be obtained makes the work of especial value.
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Resume

Ce rapport donne la description d'une methode qui a ete utilisee pour
determiner la vilesse d'une onde longitudinale dans des eprouvettes de
böton, en mesurant le temps necessaire pour traverser une distance connue
de beton par une onde ä frequence supersonique. Des resultats montrent
la valeur speciale de cette methode pour l'etude des variations qui se
produisent dans la composition de beton dans des eprouvettes de laboratoire.

La valeur de la vitesse d'une onde longitudinale comme indice de la
qualit6 de beton est discutee ä propos des essais executes sur diverses
6prouveltes de beton soumises plus tard a des essais de compression et
flexion, et aux determinations de densite.

Zusammenfassung

Es wird eine Methode beschrieben, welche benutzt wurde, um die
Longitudinalwellenlänge in Belonprobekörpern durch Messung der Zeil
festzustellen, die ein Impuls supersonischer Frequenz brauchl, um im
Beton eine bestimmte Strecke zurückzulegen. Es werden Ergebnisse
aufgezeigt, welche den besonderen Wert der Methode für das Studium von
Unregelmässigkeiten in der Betonzusammensetzung innerhalb von
Probekörpern demonstrieren.

Der Wert der Longitudinalwellenlänge als ein Gradmesser für die
Qualität von Belon wird unter Berücksichtigung von Untersuchungen
besprochen, die an verschiedenen Betonprobekörpern durchgeführt wurden,

an denen nachher Druck- und Biegeproben und Dichtebestimmungen
uniersucht wurden.



240 IIa6. r. .iones

Summary

A method is described which has been used to determine the velocity
of longitudinal waves in concrete specimens by measuring the Urne taken
for a supersonic pulse to Iravel through a known distance of concrete.
Results are given which illustrate the use of the melhod for studying the
variations occurring in concrete composition within laboralory specimens.

The value of the longitudinal wave velocity as an index of concrele
quality is discussed with reference to tests made on a variety of concrete
specimens subsequently subjected to compressive and flexural strenglh
tests and density anaWsis.
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Sous le patxonage de l'Institut Technique du Bätiment et des Travaux Publics
et de la Chambre Syndicale des Constructeurs en Ciment Arme de France

II est bien connu que les methodes classiques de calcul basees sur des
valeurs fixes des modules d'elasticite du beton et du metal et sur des etats
purement Plastiques ne donnent pas des coefficients de securitd constants
It l'ögard de la rupture. Notre but est de determiner, pour la flexion
simple, Ta charge reelle de rupture des pieces ä section rectangulaire sans
armatures comprimees, et d'en deduire une methode de calcul donnant
une securite plus uniforme que les regles classiques.

La question n'est pas nouvelle et a dejä fait l'objel de nombreuses
experiences tant en France qu'a l'elranger. Cependant les resultats existants
ne donnent pas toujours sur les conditions dans lesquelles ces experiences
ont ete execulees des rcnseignemcnls suffisammcnl precis pour qu'on puisse
les utiliser avec certitude. Aussi, nons a-t-il paru necessaire de reprendre
l'expe>imenlation et de lui donner une plus grande extension, en parti-
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culier dans le sens des forts pourcentages d acier, en considerant des betons
de qualites tres diverses et des nuances d'acier tres differentes.

Nos experiences ont ete effectuees au Laboratoire du Bätiment et des
Travaux Publics; commencees en novembre 1947, elles ont ele terminces en
avril 1948. Les circonstances qui en ont retarde la mise en route ne nous
ont pas permis d'etre en possession de tous les resultats au moment de la
redaction de ce Memoire et d'exposer des maintenant, comme nous l'aurions
desire, nos conclusions definitives. Nous le ferons en seance devant le
Congres et nous presenterons un memoire detaille qui pourra etre insere
dans le Rapport final. II nous a cependant paru interessant de faire connattre
des ä present d'une facon sommaire, en quoi consistent nos recherches et les
conclusions provisoires qui semblent se degager des premiers resultats
experimentaux obtenus.

Le moment de rupture d'une piece ä section rectangulaire sans armatures

comprimees, soumise ä la flexion. est fonction de la resistance du
beton, de celle de l'acier et du pourcentage des armatures tendues. Nos
experiences permettent de degager les lois suivant lesquelles agissent ces
trois parametres. Elles sont entreprises sur une echelle relativement etendue,
puisque le programme prevoit l'essai d'une centaine de poutres. Cette
extension est rendue necessaire par les considerations suivantes.

Si la resistance, la limite elastique et le module d'elasticite des aciers
peuvent etre consideres comme connus avec une precision süffisante, il n'en
est pas de meme pour les caracteristiques correspondantes des betons. La
dispersion est importante quel que soit le soin apporte dans l'execution des
mesures. On ne peut donc accorder confiance qu'ä des resultats statistiques
moyens et c'est ce que montrent tres bien les premiers diagrammes tra-
duisant nos resultats d'essais.

Les ciments employes sont tles Portlands artificiels ordinaires et des
Porllands ä haute resistance initiale. Les betons sont ä pelits agregats,
c'esl-ä-dire en rapport avec les dimensions des pieces d'essais. Les dosages
en ciment varient de 275 kg ä 525 kg par m\ Les resislances en compression
mesurees sur cubes au jour des essais, varient enlre 140 kg et 600 kg par
cm2. Les limites elastiques des aciers varient de 25 ä 67 kg par mm2 el les
pourcentages d'aciers tendus de 0,6 ä 6 %. Ces variations Ires eiendnes
permettcnl d'englober tous les cas de la pratique. Les sections des poutres
executees sont de 0m10 X 0m!-35 et 0m125 X 0m15 respectivemenl. Les portees
sont egales ä 2'"90 el 3"'70. Les pieces sonl soumises ä un momenl constant
dans la zone centrale sur une longueur de 0m70. L'arrimage pr£cis des
armatures et leur fixite sont assures par de pelites barres transversales
soudees.

Pour chacune des poutres, on preleve dans la meine glich ee de beton,
huit cubes de 0"T4 de cöte qui, conserves dans les meines conditions que la
poutre elle-meme, servent de temoins el sont destines ä etre essayes le jour
meme ou la poutre est rompue. On decoupe egalement dans chaque poutre,
le jour des essais, un ou deux cubes, rompus ä titre de contröle. La limite
elastique et la resistance des aciers sont mesurees individuellement pour les
armatures de chaque poutre. Les caraclerisliques individuelles de chaque
piece sont ainsi connues avec le maximum de precision.

Les charges sonl appliquees par une machine statique ä levier fonction-
nant ä poids, qui permet une mesure precise des efforts et leur maintien
ä valeur constante pendant la duree necessaire. En principe les charges sonl
appliquees progressivement par dixiemes et laissees constantes dans chaque
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etat considere pendant dix ä quinze minutes. A la fin de l'essai, les frac-
tions de charges sont reduites au 1 100 ou au 1, 200 de la charge probable
de rupture. Les fleches sont mesurees par appareil enregistreur mettant en
evidence la deformation instantanee et le fluage. Pour un certain nombre
de pieces, les charges sonl laissees plus longtemps pour suivre la progres-
sion des deformations pendant une certaine duree et leur stabilisation
approximative. Un certain nombre de poutres sont equipees de strain-gages,
externes et internes, pour la mesure precise des deformations. La progres-
sion des fissures est suivie en cours d'essai, au microscope.

Le module d'elasticite des betons est determine en mesurant les

frequences propres des vibrations longitudinales sur des eprouvettes de forme
speciale prelevees dans les gächees de beton de chaque poutre. Ces mesures
sont faites au moyen d'un appareil nouveau et suivant une technique
speciale qui viennent d'etre tout recemment mis au point par le Laboratoire
du Bätiment et des Travaux Publics et qui semblent appeles dans Favenir
ä des utilisations extremement interessantes. Les resislances ä la traction
des betons, ainsi que leurs densites sonl egalement mesurees.

Conclusions

Les conclusions qui semblent se degager des premiers resultats
experimentaux obtenus. sont les suivantes. Nous les donnons ici ä tilre provisoire,
nous reservant d'y revenir devant le Congres en les precisant et en y
apportant tous les details et les justifications necessaires, une fois les essais
termin6s.

1° Pour une section rectangulaire sans armatures comprimees, il est
possible d'etablir une formule semi-empirique et semi-theorique, permet-
tant de prevoir la resistance probable ä la rupture par flexion, en fonction
des caracteristiques du beton et de l'acier et du pourcentage d'acier tendu;

2° La comparaison avec les formules classiques fondees sur l'elasticite
pure, fait apparaitre des ecarls importants surtout en ce qui concerne la
capacite de resistance du beton. C'est avec la valeur la plus elevee du
coefficient d'equivalence m (rapport entre le module d'elasticite de l'acier
et celui du beton) que, dans tous les cas, et meme pour les forts pourcentages,

les resultats exp6rimentaux aecusent le moins de desaecord;
3° Nos resultats permettent de delerminer le coefficient de securite

probable ä la ruplure des pieces calculees en flexion simple par les formules
classiques. On constate une Variation de ce coefficient suivant l'importance
des armatures, la qualile de l'acier et du beton et la valeur altribuee au
coefficient d'equivalence m. On en deduil la methode de calcul ä preconiser
pour avoir une securite constante.

La loi de croissance du moment resistant de ruplure en fonction du
pourcentage d'acier tendu monlre l'efficacite ä attendre d'une majoration
des armatures et la limite pratique qu'il n'est pas interessant de depasser,
selon les cas, dans l'echelle des hauts pourcentages d'aeiers lendus;

4° Le calcul ä coefficient de securite reel constant n'entraine que peu
de modifications dans la determination de la section d'acier tendu;

5° Au contraire, nos experiences montrenl la possibilite de faire des
£conomies importantes sur l'acier comprime. II parait possible d'employer
de forls pourcentages d'acier tendu (jusqu'ä 4 ä 6 %) travaillant ä des taux
eleves (jusqu'ä 16 ä 18 kg/mm2) avec un coefficient de securite reel egal
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ä 2, et sans aciers comprimes, quand le beton est de haute qualite
(300 kg/cm2 et davantagei.

Avec des betons plus ordinaires les conclusions sont moins favorables,
mais qualitativement dans le meme sens;

G° Les hautes qualiles des deux materiaux (acier et beton) doivent aller
de pair si l'on veut en faire un bon emploi et eviter par exemple les fissu-
rations prematurees qu'on aurait avec des aciers tres resistanls allies ä des
betons de qualite ordinaire ou mediocre.

Resume

Nous avons entrepris aux Laboratoires du Bätiment et des Travaux
Publics une importante serie d experiences en vue de determiner la
resistance reelle ä la rupture par flexion simple dans les pieces ä section rectan-
gulaire sans armatures coniprimees.

Le moment de ruplure est fonction de la resistance du beton, de celle de
l'acier et du pourcentage des armatures tendues, suivant des lois que nous
cherchons ä degager et qui different de celles des calculs classiques bases

sur des elats purement elasliques.
Notre but esl d'en deduire une methode de calcul donnanl, vis-ä-vis

de la rupture, un coefficient de securite aussi uniforme que possible, ce

qui n'est pas le cas dans les calculs usuels.
Bien que les essais ne soient pas encore termines, nous croyons utile

d'indiquer ici les premieres conclusions qui semblent se degager des resultats

experimenlaux dejä oblenus :

1° Une formule semi-empirique permet de prevoir les resistances
probables de ruplure;

2° Les ecarts avec les formules classiques fondees sur l'elaslicite pure
sont importants, surtout en ce qui concerne la capacite de resistance du
belon;

3° On deduil de ces resultats experimentaux la methode ä preconiser
pour avoir une securite constante ä l'egard de la rupture par flexion;

4° La section d'acier tendu n'a que peu de modifications ä subir;
5° Au conlraire des economies importantes sur l'acier comprime sont

possibles;
6° II est recommande de proporlionner les qualiles des deux materiaux.
Ces conclusions seront precisces et justifiees devant le Congres, une

fois les essais termines.

Zusammenfassung

Es wurde in den « Laboratoires du Bätiment et des Travaux Publics »

eine wichtige Reihe von Versuchen unternommen, um die wirkliche
Tragfähigkeit von Eisenbetonbalken ohne Druckbewehrung bei einfacher
Biegung festzustellen.

Das Bruchmomenl ist vom Widersland des Betons und der Eisen, sowie
vom Zugbewehrungsanteil abhängig. Es wird versucht die Regeln dieser
Abhängigkeit klarzumachen. Dabei gilt die klassische Theorie nicht mehr,
der eine geradlinige Spannungsverteilung zugrunde liegt.
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Das Ziel dieser Untersuchung besteht darin, für die Biegung ein
Berechnungsverfahren herzustellen, das sich vom gewöhnlichen Verfahren
durch eine möglichst gleichmässige Sicherheitszahl unterscheidet.

Sämtliche Ergebnisse sind noch nicht abgeschlossen. Es können jedoch
schon hier nachsiehende Schlussfolgerungen gezogen werden.

1. Zur Feststellung der wahrscheinlichen Tragfähigkeit eines Balkens
ist es möglich, eine theoretisch-empirische Formel aufzustellen.

2. Die Abweichungen dieser Formel bezüglich der klassischen Theorie
sind bedeutend, insbesondere was die Widerstandsfähigkeit des Betons
betrifft.

3. Man erhält eine geeignete Methode, die eine gleichmässige Sicherheit

gegen den Biegungsbruch gewährleistet.
4. Der Gesamtquerschnitt der Zugeisen bleibt beinahe unverändert.
5. Dagegen sind erhebliche Einsparungen an den Druckeisen möglich.
6. Es erweist sich als zweckmässig, die Qualitäten beider Materialien in

passendem Verhältnis zueinander zu halten, das heisst, bei Verwendung
hochwertigen Bewehrungsstahls auch nur hochwertigen Belon zu benutzen.

Nach Beendigung der Versuche werden obige Sclilussfolgerungen am
Kongress eingehend behandelt und begründet.

Summary

Tests have been made to a large extent in the « Laboratoires du
Bätiment et des Travaux Publics » in order to ascertain Ihe actual resistance to
failure under simple bending of concrele members of rectangular cross sec-
tions reinforced in tension only.

The failure moment depends on the strength of concrete and steel and
on the sleel percentage according lo laws which have to be brought out
from the tests, since Ihese laws do not agree with those of ordinary analysis
based on a linear distribution of stresses.

The purpose of this investigation was lo build up a design method
lhal would give a safety factor to bending failure as constant as possible,
a result that cannot be reached with usual analysis method.

Although the tests not being yet completed, il seemed il would be use-
ful to give here the first conclusions lhal may be drawn from the
experimenlal results already available.

1. A theoretic-empiric formula is able to predict the final load to which
failure occurs.

2. Usual formulas based only upon sheer elasticity disagree with
experiments widely, especially with respect to concrete strength.

3. From these experimental results can be inferred Ihe recommended
method that gives a constant safety factor for flexural members.

4. There is not much to alter in the cross sections of tensile sleel.
5. On the contrary, important savings are possible on compression
steel.
6. Il is desirablc, the qualities of bolh materials, steel and concrete,

should be adapted one to another.
Those conclusions will be slated more accurately and will be justified

al Ihe Congress once the tests are completed.
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L'effet du fiettage en nappes transversales
des constructions en beton arme

Eisenbetondruckglieder
mit schichtenweiser Querarmierung

The effect of transverse grate reinforcement
in compressed concrete elements

PROF. D' ING. WACLAW OLSZAK
Academie des Mines et Ecole Polytechnique de Cracovie

I. Generalites

C'est un fail connu depuis longtemps que les cubes el prismes en
beton munis des grilles transversales accusent une augmentation de leur
resistance ä la compression en comparaison avec des elements analogues
sans armature. Ce phenomene a ete dejä etudie, en 1903, par l'ingenieur
hollandais Sanders. Les essais ont porte sur plusieurs series de cubes en
beton, armes non pas de barres longitudinales ou des elries. mais des
grilles horizontales dont l'action consistait ä s'opposer aux gonflements
lateraux du beton. Nous nous trouvons donc en face d'une idee qui nous
rappeile celle du frettage du beton par des helices en fil d'acier, d'une reali-
sation pratique, cependant, differente.

Les essais de M. Sanders ont demontre (l) que l'ecrasemenl des cubes
6tait aecompagne d'une formation des pyramides apparaissant toujours
entre deux grilles consecutives comme nous le voyons sur la figure 1. La
ruplure se produit comme si l'on chargenil des prismes en beton dont les
hauleurs reduites correspondent ä la dislance des nappes voisines.

Ces nappes consistent en deux couches des brins poses ä angles droits
l'une par rapport ä lautre. Les brins, entraines par la dilatation Iransversale

du beton, seront tendus (cn ancres) el, par leur moindre deformabilite
elastique, mettront le beton en compression laterale. Les nappes agissent
ä la maniere de mäcboircs des machines d'essai qui opposent une entrave

(M E. PnoBST, Cours de helon arme. Sprintfpr, 1923, Vol. I, p. 293.
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serieuse aux dilatations laterales du corps comprime el conduisenl, par
frettage local, aux phenomenes de formation des pyramides (.pour les cubes
et prismes) et cönes (pour les colonnes circulairesj de compression.

Plus petite est la dislance des nappes en comparaison avec l'epaisseur
du prisme charge, plus elevee est, en meme temps, la resistance ä l'ecra-
sement de l'element essaye.

Ces effets ont ete etudies, en 1936, par le Professeur Bukowski (2) de
Varsovie qui a charge de petits cylindres en mortier de ciment de 80 mm
de diametre et de 80 mm de hauteur, armes des nappes en treillis d'acier
(metal deploye) (fig. 2), jusqu'ä la rupture. Nous reproduisons, sur la
figure 3, un diagramme typique de ces essais effectues en huit differentes
series et en plusieurs dizaines d'exemplaires. La rupture de ces cylindres
a ete causee ou par l'ecrasenient du mortier ou par la rupture des aciers
de grilles. M. Bukowski n'a pas eu l'intention de representer les resultats
obtenus d'une facon synlhelique. Ces resultats cependant offrent, dans leur
apparence generale, une confirmation des Solutions trouvees dans notre
presente etude theorique.
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Fig. 2 (ci-dessus).

Fig. 3 (ä droite).
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(2) B. Bukowski, Renforcement du beton contre l'action des forces concentrees et des efforts
dynamiques ä l'aide des grilles en acier [Przeglad Techniczny, Varsovie, 1936, N° 21).
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Dernierement des recherches interessantes ont ete effectuees ä Gand
par M. Biessauw (3) el nous aurons l'occasion d'y revenir pour confronter
les resultats theoriques de notre calcul avec ceux des etudes experimentales
de Varsovie et de Gand.

Le probleme du frettage par couches d'acier transversales n'a pas ete,
jusqu'ä present, ä notre connaissance, aborde theoriquement. La presente
etude n'a pas pour but d'epuiser ce probleme. Elle ne veut que degrossir
les interdependances de base qui sont en jeu el expliquer l'influence des
facteurs variables, dans leur caractere general. Pour eviter des complica-
tions du calcul nous sommes amenes ä idealiser le probleme (fig. 4). Nous
introduisons un modele simplifie qui consiste ä etlicher un prisme en betör
dont le frellage en nappes sera remplace par un frettage transversal continu.

Cette hypothese se rapprochera d'autant plus de la realite, que la liaison

des grilles avec le beton sera plus intime, ce qu'on obtiendra, en general.
pour le meme volume d armature, en augmentant la densite des nappes
(en sens vertical et horizontal) el en choisissant un diametre reduit pour
les brins de grilles.

Le prisme lui-meme sera considere comme etant un corps orthogo-
nalemenl anisotrope i« orlhotrope ») pour lequel nous introduisons les
directions principales 1, 2 et 3 de l'elasticite.

Pour une section ä double symetrie et les grilles disposees de facon
identique dans les deux sens nous arrivons ä l'identification des directions

1 et 2. Le modele sera alors caracterise par une « orthotropie
transversale » (¦*) avec les"notalions suivantes:

Dii-eclion 1 et 2 Direction 3

BHon.
Module d'elastirite'
Coefficient de Poisson

E, Es E,
tili ms ttit

Ea

m3

Acier.
Module d'elasticite E„

Etat de tension.
Beton (tensions principales')
Acier

a, <j.> t T3

Etat de dijormalion.
Beton
Acier

E, rs, I,
Sa

£3

Rapport
E„

n>= -prüf

Pourcentage d'armature 10ÜXI=100)...=100>.

(¦') F. Rikssauw, Etude cxpirimentule du frellage cn nappes de prismes en beton armi
(Annales des Travaux Publics de Belgique, 1945. 2* fasc). Qu'unc remarque nous soit permise :

M. Ricssauw cite plusieurs travaux dp M. Thullle cn \c rangeanl parmi les auteurs allcmands.
M. Thullie clait, cependant, un ingenieur el savant polonais (ne cn 1853. morl en 1939) et
professeur a l'Ecole Polyteclinique de Lvvöw pendant plus d'une cinquantainc d'annecs. A ses
recherches personnelles, dans le domaine du beton arme, revient une imporlance decisive au
developpement de celle technique alor« nouvelle.

(4) A. E. II. Lovb, qui a etudie une sphere ä comporlement elastique differant datis le sens
radial et les directions perpendiculaires, appelle ce cas « isotropie orthogonale ». Cf. son A
Treatise on the Mathematical Theory of Elasticity. 4« ed., New-York, 1944.
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Pour simplifier le calcul nous nous proposons d'etudier l'effet du fret-
lage en nappes sur la resistance de colonnes sans armature longitudinale.
Meme dans ce cas le choix d'un modele ortholrope s'impose parce que dans
les etats de tension intenses, au voisinage de la charge de rupture par
exemple, les caracteristiques elastiques du beton dans les deux directions,
t et 3, different, de plus en plus puisque le module d'elasticite du beton est,
lui-meme, variable avec l'etat de tension. Pour des compressions tres ele-
vees en direction longitudinale, E3 peut tomber jusqu'au tiers de sa valeur.
Dans le sens transversal t la Variation sera moins accentttee. Dans cette
direction l'etreinte laterale peul egalement atteindre des valeurs conside-
rables, mais eile reste nettement inferieure ä la compression primaire aa.

La Variation du module d'elasticite du beton en fonction de la tension
a ete soigneusement etudiee par M. Hirokiho Yoshida (5) qui a egalement
trouve une interdependance interessante entre le coefficienl de Poisson et
l'etat de tension. On trouve, ä ce sujet, des indications uliles egalement
chez M. Freudenthal (e). La figure 5 nous montre l'allure approximative
de la Variation de la valeur du coefficient m ; celle de E est connue par de
nombreux essais.

Ce ne sont, evidemment, que des indications generales car les «

constantes » E et m varient, egalement, en fonction de la qualite, de läge, de

(5) Hirokiho YosmnA, Le comporlement elastique du biton, nolamment ses deformations
transversales, J. Springer, 1930.

(*} A. Freudenthal, Les piliers armes pour des charges Meeres. F.rnsl & Sohn. 1939.
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la mise en ceuvre du beton et, notamment, des durees de chargement, de
l'etat hygrometrique et de la temperature (7).

Si l'on voulait, dans cet ordre d'idee, tenir egalement compte de
l'armature d'acier longitudinale on ne trouverait pas de difficultes. II ne fau-
drait qu'introduire. au lieu de E3 du beton, un module moyen longitudinal

de l'ensemble beton-acier

E, E3[H-(,i3-l)A3]
qui se placerait facilement dans cette etude du modele transversalement
orthotrope, avec les notions n3 et \3 respectivement analogues aux symboles
definis plus haut.

II. Methode du calcul

D'abord nous etablissons les relations entre les dilalalions unitaires et
les composantes de l'etat de tension.

Pour une colonne prismatique en beton en etat triple de tension on
aura :

du 1 1 1 1 1

].' '

dv ii,i i i
1 "dx "_r E, ' "

m, Es
*

m3 E

er + TT''-^T»». <»>
dy ni, E, E, ' 77t:) E3

dw J__L _L 1_ _i_ J_ ,-
\

Z* ~ dx ~ in, E, *' m, E, T" + E3
*3 '

/

En tenanl comple des notations du tableau I, il vient
1 771, — 1,11 „'¦ '' '¦ =+ l^-^->--^x,- (2">

Noions tout de suite que la valeur de cs3 est la compression uniforme uni-
taire longitudinale qui esl donnee par

,3 £ 0)

oü P signifie la valeur de la charge agissant sur la colonne et ü3 la section
transversale du prisme (8).

Pour une colonne circulaire on pourrait proceder d'une maniere
analogue en etablissanl les expressions pour les dilatalions dans les trois directions

:

t7) Cf. egalemenl E. Freyssinet, One revoUUion dans les techniques du belon, 2? ed..
L. Eyrolles. Paris, 1939, nolamment son Interpretation de nombreuses determinations flu
coefficient 1/m effectuees par la Commission du Beton Arme (1906).

(8) L'habilude de rhoisir le signe po-ilif pour utie comprcssiofi est rlevenue courante
dans la pratique du calcul de beton arme. Elle est en Opposition avec les Conventions usuelles
dans les autres domaines du calcul de slabilite des constructions (extension et allongemenl +.
compression et raecoureissement —). Toulefois, nous pensons devoir la suivre pour ne pas
aggraver les ronfusions possibles.
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Radiale

Circonferentielle.

du

u_

r
Longitudinale

dw
t3~~dx~

L'etat de tension etant homogene, les dilatations le sont egalement.
Pour l'acier nous posons (9) :

1

e„ -b~ *,, ¦ (4)

Pour les deux. inconnues du probleme, t et aa, nous disposons de deux
equations

T. + T, 0 (5)

e„ et (6)
dont la premiere definil la condition d'equilibre dans une coupe verticale,
tandis que la deuxieme provient de l'hypothese de deformation commune
du beton et de l'acier.

L'equation (5) donne
Qoffa + (Q6-.Üa)f 0,

d'oü il vient
Q„ - Qa

a"="~t—^-'
c'est-ä-dire

1 —
*a ^—(. (/)

De l'expression (6), en tenant compte des relations (2a) et (4), et en
profitant du resultat (7), nous tirons

7l,A'= + n,,(i_Ä) + nrA(m/-l) "'¦ (8)

En plus, on trouve

77,(1-A)
7)7,(1 — /)-)- n,\(mt — 1)

(9)

(•) En realite, les brins d'acier sont, en outre. aplatis par la compression longitudinale du
beton. De ce fait ils sc dilatent dans les plans perpendiculaires ä Taxe du prisme. ce qui influe
sur les valeurs de leur deformation elastique totale et leur tension. Celle influence est cependant

negligeable vis-a-vis rcspectivcment de e et a De meme pour la compression laterale
normale au brin.
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Remarquons cependant que pour les evalualions numeriques nous
admettrons, d'accord avec les usages du calcul de belon arme,

1-1*1. (10)
Une remarque merite encore une explicalion. Au cours du calcul inter-

mediaire nous avons profite de la relation
mtEe 7n3E, (11)

qui a ete deduite de la consideration du potentiel elastique pour une structure

transversalement orthotrope (l0).

III. Les cas limites

Les resultats obtenus, ne profitant que des simplifications de base dont
il etait question plus haut, representent dans ces conditions des Solutions
exactes du point de vue de la theorie de l'elasticite.

Ils doivent donc etre applicables aux differents cas limites possibles et
les embrasser egalement d'une maniere precise. Nous verifions sans diffi-
culte leur exactitude en tirant les resultats corrects suivants :

1) Pour E„ co (nappes indeformables), donc nt oo, on trouve
1

t
m, — 1

1 —l
X(mi-1)-3'

2) Pour Eo 0 (nappes plastiques), donc nt 0, on trouve
i 0

«a 0

3) Pour mt oo (le belon sans deformations laterales), on Irouve
t 0

*a 0

4) Pour mt 2 (le beton se comporte en liquide), nt co, on trouye
t CT 3

1 — A

" x '

5) Pour X 0 (armature disparait), on trouve

0

JIl
m.

6) Le cas X —> 1 est hors de discussion, ä cause de la disposition sim-
plificatrice (4).

(10) Justificalion sera donnee ailleurs. Cf. a ce sujet egalement M. T. Hubeh, Problemes de
stabilite des dalles ortholropes, Academie des Sciences Techniques de Pologne, Varsovie, 1929.
(Edition en langue allemande.)
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IV. L'etat de tension et de deformation

Les expressions etablies definissent completement le champ de tension
et de deformation dans le modele etudie.

Dans les premieres phases, l'inlervention de l'armature des nappes
dans l'ensemble du travail statique de la colonne n'est pratiquement que
tres insignifiante et l'etude des formules acquises n'est guere interessante
dans le domaine des compressions petites et moyennes. Seulement, apres
avoir subi l'influence d'une certaine intensite de cr3, par exemple de l'ordre
de la Araleur correspondant ä la resistance ä la compression sur prisme Rpr,
le beton devient de plus en plus deformable et le frettage commence ä jouer
un röle plus actif. L'etreinle provenant de l'activisation des nappes est fonction

de la dilatation et de la deformabilite transversales du beton qui vont
en augmentant, toutes deux, avec l'intensite de la compression
longitudinale.

C'est une des multiples analogies qui existent entre le comportement
des colonnes armees de nappes transversales et celles frettees de spires heli-
coi'dales en acier.

Pour trouver la charge limite de rupture il nous faudra, en outre,
introduire un critere convenable de resistance comme nous le verrons
tantöt.

Un resultat qui pourrait encore nous interesser c'est l'ordre de gran-
deur des deformations subies par le prisme renforce par les nappes.

Pour etre clair nous mettons en rapport les dilatations du prisme ä
l'etat naturel et apres frettage. Sans frettage, la dilatation longitudinale est

1

eT3 (12)

L'etreinle frettanle generee par la compression la reduit ä la valeur e3 de
(26). Leur rapport vaut

17,A

13 771,(1 •- A)-f 77,X(771,— 1)
(13a)

ou bien

*3
- 0

2 t
1 (13 b)

'»3 T.

Le gonflemenl perpendiculaire ä l'axe diminue de

1 1

7713 E3
(14)

ä la valeur representee par l'expression (2a), le rapporl etant

n,l(ni, — 1)

7)1,(1 - "/.) -|- 71,A(m, — 1)

£f ntl(mt — 1)

ou bien

1-(m,-l)— (15 6)
cf ^3
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Nous voyons que tous ces coefficients de reduction dependent du

rapport — el l'on cherchera ä rendre ce rapport le plus grand possible. Un
73

progres considerable ä ce point de vue consistera ä realiser les nappes
avec precontrainte initiale ce qui, ici, doit conduire ä des effets extremement
interessants. Par contrainte initiale de frettage le rapport t/a,, peut etre
serieusement augmente ce qui conduit, par consequence, ä une charge de

rupture, egalement fonction de l'etreinte laterale, considerablement accrue,
d'ailleurs en analogie avec les conclusions etablies pour les cylindres frettes
en helices d'acier precontraintes (").

Pour l'evaluation numerique des tensions et des deformations, pour
des compressions elevees, il faut tenir compte de la chute des valeurs du
module d'elasticite E et du coefficient de Poisson in selon les indications
precedentes. Si nous en faisons usage pour le resultat (,136) nous trou-
verons, pour les phases initiales, une reduction de s3 de 2 ou 3 % en com-
paraison avec s3°; pour les etreintes laterales plus elevees. de l'ordre res-
pectivement de 10 et de 20 % vis-ä-vis de cr3, et avec, par exemple, m, 4

et mt 3, nous arrivons aux rapports suivanls : —~ 0,95 et 0,90.
£3

Ces chiffres sont comparables aux resultats experimentaux connus.
La reduction des dilatations est cependant beaucoup plus accenluee dans
le sens transversal comme l'indique la relation Q56). Elle peut etre de
l'ordre £,/e,° 0,90 pour la phase initiale et s'atlenuer meme jusqu'ä 2 3
environ et meme moins.

V. La charge limite de rupture

La ruplure du prisme peut etre causee par un des trois phenomenes (12) :

da) Le noyau de beton s'ecrase avant que les brins n'aient pu atteindre
leur limite elastique Q„ apparente; ou bien

(I6i Ce cont les brins de nappes qui vont atteindre leur limite
elastique apparente. Lorsque en un point, un brin, apres avoir depasse cette
traction limite, commence ä desserrer peu ä peu son elreinle, le noyau, lui,
rompt, mais celle ruplure esl un phenomene secondaire.

Les recherches de MM. Baes el Vandeperre ont cependant montre (13)

que, pour les colonnes frettees de spires, le noyau peut che charge jusqu'ä
la rupture conventionnelle des frettes R„ parce que les frettes sont utiles
jusqu'ä leur resistance maxima, c'est-ä-dire celle ä partir de laquelle la
striction du fil d'acier s'amorce. Ce principe, oppose aux idees de Considere.

f11) A. Guerrin, Les conduites pour fluides sous pression en beton freite prtconlraint
IInstitut Technique du Bätiment el des Travaux Publics, 20 fevrier 1943. F. 12).

W. Olskak, Pre-slressed Spiral Reinforcement (VIIe Congres International de Mecanique
Appliquee, Londres, 1948).

(12) Ce Schema est analogue a celui qui nous est familier de l'eludc fies colonnes frellees
de spires en helices (p. c. des considerations de M. Frcudenlli.il. n. 6). Nous le choisissons pour
pouvoir suivre la difference de comporlement entre les colonnes frellees par spires d celles
armees de nappes, mais egalement pour pouvoir saisir les analogies multiples qui s'offrent ä

cet egard. — Nous avons eludie le probletne des colonnes frellees par spires htMicoTdales Ji l'aide
d'un modfeie anisotrope et trouve, en 1938. les solutions. La gnerre a empeclie leur puhlicalion.
Elles parailronl prochainemenl. (Cf. les Conferences de l'auteur, en 1946. a l'Universile de
Liege el a la Societe Rovale beige des Ingenieurs et des Industrieis ?i Bruxelles.)

(13) L. B\fs, Le calcul des prismes en beton frette' (Standards, 1934. n° 4). L. VwnF.PEnRK,
Resistance ä l'rcrascmenl vi au flambemenl des piliers en beton frette (La Technique des Travaux,
1927, n°» 9 el 10).
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a ete pose dejä par A. Mesnager. Les essais de M. Bukowski semblent indi-
quer qu'un principe analogue s'applique egalement pour le frettage en
nappes. Pour celui-ci, nous en savons cependant trop peu pour le moment.
C'est pourquoi nous croyons devoir preferer pour le frettage en nappes,
par precaution, comme tension limite des grilles d'acier, celle oü la
deformation plastique de l'acier entre en jeu. Alors l'acier subit des allonge-
ments considerables conduisant ä une fissuration accentuee du manteau et
ä son detachement complet. La charge de rupture ne sera probablement
pas encore. ä ce moment, atteinte. C'est lä, pour mettre plus de lumiere
dans cette question, que doivent s'exercer nos recherches systematiques
dans ce domaine, concue de facon ä pouvoir jouer sur toutes les variables
du probleme (qualite, pourcentage, distribution d'acier. qualite et
caracteristiques E et 777 du beton, etc.). Elles doivent egalemenl permettre
d'etudier les variantes de l'ecrasement du prisme par rupture de l'acier et,
en meme temps, celles qui doivent fatalement conduire ä l'ecrasement si

(Ic) L'adherence entre le beton et l'acier a ete detruite.
On peut, pour chaque cas possible, degager un coefficient a. de majo-

ration, donc a(IO), <tiV)) et y.(M qui indique la valeur de la charge limite
PUm en comparaison avec celle de la colonne non frettee P„. II resulte
de ce qui a ete" dit, qu'un coefficient a(U) correspond ä ia condition de ne
pas depasser, somme toute, la limite Q„ Pour le trouver, il suffit d'intro-
duire dans la relation (9) la limite Q„ de l'acier employe. II s'ensuit pour
cr3 la valeur limite ffitm(ii), d'oü la charge limile

p g3Um(ll) p1 .i —p — 3(u) ' I) (10)

a vec

ou bien

'-(ii)

z<"> —

Q„

2 R,„

A (777, — I + 7)1,

si nous nous servons du rapport

u.„(,„, - l) + 2

(IIa)

(l7o)

(18)

dans lequel 'Vtt/'Vn est le volume du metal des armatures transversales
(X, ~ki) divisc par le volume correspondant du belon.

2 a (19)

Nous avons profite, pour avoir des expressions plus maniables, de la
simplification (10).

Un coup d'ceil sur l'exjiression (17) nous montre que le coefficient de
majoralion a(n) va en augmentant suivant une loi liiuiaire avec la qualite

de l'acier Q„ des nappes et avec le pourcentage "k d'armature transversale

(fig. 6). Par contre, la qualite du beton R,,r joue en sens inverse : le
coefficient a(n) est beaucoup plus eleve, toutes choses egales d'ailleurs,
pour les betons de qualite moyenne et mediocres que pour les betons n'-sis-
lants. Les prismes de faible resistance ä la compression sonl susceptibles
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de profiter de l'etreinte frettante d'une maniere particulierement remar-
quable.

Pour trouver, ä son tour, le coefficient d'efficacite a(iU) il faut partir
des conditions de la rupture du noyau de beton. Ce noyau se trouve en
etat triple de compression. Nous trouverons la contrainle de compression
limite suivant l'axe en partant d'une courbe enveloppe des etats limites
de rupture. Nous choisissons la loi experimentale proposee par MM. Baes
et Vandeperre selon laquelle la relation entre la tension de rupture <x3 par
compression longitudinale du noyau frette et l'etreinte transversale t cre£e

par la frette au moment de l'ecrasement peut etre represenlee par une
fonction lineaire

t

-R—
* +3,33

valable des que l'etreinte satisfait ä la relation

'
>0,2.

(20)

R„,

En introduisant pour t la valeur trouvee auparavant (8) et avec la
notion simplificatrice (10) on aura

ou bien

H< ff)

a(f ff)

7)1, -j- 71,/. (771,— 1)

m, 4- (771, — 4,33)

2 »7,-j- 77,,a„(l7(, — I)
2 777,+ 77,|A„ (777, — 1,33)

(21a)

(216)

De cette fonction, seule sa branche positive nous interessera. Elle pos-
sede les valeurs caracteristiques suivantes : pour a 0 0/0, le coefficient vaut
a(luJ 1 (prisme non freite); tandis que pour

X
777,

77,(771,-4,33)
la courbe representalive (fig. 6) tend vers une asymptote verticale.

Pig. 6.

<?/
iSPc'' < tfP

.yp
ipUP'cty 9P o°tlJF flO-

\dJfi
qV /*; s~*0V

- Pys-p>/*

io7.2 2.5 4 «475
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Enfin, on recherche la fonction a(u,) en confrontant les expressions (7)
et (201 d'oü il vient

*<,,,, 1+ 3,33-Ax, (22 a)

ou bien
H,

«t.*>=l + l,67-^=-jjim (22 6)

A titre d'exemple, le graphique 6 a ete dresse pour R,„=200 kg/cm2
et pour deux sortes d'aciers : Q„ 3 000 et 5 000 kg/cm2.

En outre nous avons adopte les valeurs : m, 3, n, 30 qui consti-
tuent une base de calcul demonslratif peut-etre exageree conduisant cependant

ä une figuration parlante.
En abscisse, sont reperees ä une echelle lineaire les valeurs de X, en

ordonnee, on a porte l'efficacile du frettage qui se traduit par le coefficient
de majoration a. La charge limite est definie par

P.I. «Po

oü, pour l'evaluation pratique, il faut substituer la moindre des valeurs
a(In) (pourcentage d'acier faible et moyen) et a(1I) (pourcentage plus
eleve). Nous supposons toujours qu'il n'y a pas de danger de flambement.

La signification du graphique est claire. La discussion nous amenerail
trop loin. On constate, sans difficulte, que l'effet du frettage s'accentue,
evidemment, avec le pourcentage d'armature. En outre il est d'autant plus
grand que la qualite de l'armature est meilleure et que le beton est plus
faible. L'efficacite de rarmature ulilisee en forme des nappes transversales
est, en general, plus grande que celle de l'armature longitudinale de meme
volume. L'acier des nappes travaille donc, toutes choses egales d'ailleurs,
d'une maniere plus economique que celui de l'armature comprimee.

Les frettes faibles conslituent cependant une exception qui, de ce point
de vue, ne sonl pas recommandables pour l'emploi praüque.

VI. L'adherence

II faudrail examiner la Cooperation de l'ensemble beton-acier du point
de vue de l'adherence. Celle-ci jouera, ici, un röle primordial. On utili-
sera de preference des brins de pelil diametre, ceux-ci ayant encore lautre
avanlage, de distribuer l'action du frettage, pour le meme volume de
metal, d'une facon plus continue dans le corps du beton. II nous semble
que le treillis d'acier et des dispositifs semblables devront se comporler
d'une maniere toul ä fait remarquable ce qui a ete dejä partiellement
prouve par les essais de M. Bukowski.

Toutefois, une tentative de mettre l'importance de l'adherence en
equations et d'^valuer pour l'6tat limite le coefficient a(IC) ne conduira
pas au succes, le probleme etant de nature trop complexe. En effet, outre
l'adherence proprement dite, ce sont les parties de brins repliees en zigzag
pres des aretes qui, formant raccordements, enlrenl en action el meltenl
les troncons de barres droits, direclement, en lension, au cours du gonfle-
inent lateral du beton. Leur intime Cooperation statique avec le noyau de
beton est ainsi assuree.
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Les brins de la deuxieme couche travaillent dans le meme sens
surtout s'ils forment un ensemble soude avec la grille perpeiulieulaire ou avec
l'armature longitudinale. L'un et l'autre detail augmente la stricte liaison
interne d'une maniere remarquable.

Toutefois, la question pourrait devenir precaire si, faute de prendre
des precautions, on se contentait des nappes formecs de brins droits rton
plies et sans liaison perpendiculaire cjui n'enlreraient en aclion que par
pure adherence pour raugmentation de laquelle, toutefois, In compression
du beton longitudinale serait de quelque valeur. Une certaine portion de
ces brins, pres des aretes, serait dans un cas pareil hors d'action statique
et il en faudrait tenir compte pour l'evaluation du noyau.

VII. La Solution theorique, les resultats experimentaux et les reglements officiels

Pour verifier la Solution theorique nous avons porte, sur le graphique 7,
les resultats des essais de M. Riessauw et, en meme temps, trace les fonc-
tions a(i0i, a(I.,) el a(II). On voit qu'elles s'inserent dans les courbes
experimentales dans leur allure generale mais on remarque egalement oü
resident les differences. Le graphique est conslruit pour Rpr 0,8 X ^88

390 kg/cm2 et, faute d'autres indications experimentales, avec les sup-
positions suivantes : Qa 2 500 kg/cm2, m, 3, nt 18, en assimilant,
pour le moment et non pas tout ä fait d'accord avec notre proposition
(ci. VIII/2), ULb VJV„ de Gand ä notre 2 1.

On pourrait aisement, par l'introduction d'un terme de correction,
eliminer les devialions de la realite et apporter aux formules une retouche
de sorte ä les faire epouser avrec bonne concordance, les courbes
experimentales.

Nous ne le faisons pas pour ne pas deformer la forme des expressions
trouvees, basee sur des considerations theoriques. D'ailleurs, la base
experimentale en esl, pour le moment, trop etroite, les essais etant trop peu
nombreux et ne porlant pas sur toutes les variables.

Jusqu'ä un temps peu recule, il n'y avait qu'une seule formule per-
mellant d'evaluer raugmentation de resistance d'un prisme cn beton
arm6, resultant d'un frellage cn nappes d'acier. C'etait la formule de la
Chambre Syndicale des Constructeurs en Ciment Arme de France, dont
l'origine semble etre inconnue (3J. Elle etait d'ailleurs, pendant un certain
lemps, reprise dans les « Instructions relatives aux ouvrages en beton

n°><*'>

ESSA DE

ESSAUW

riON ©«h-0.2Ubl
THEORIQUE (2) ,h,n,7ii,

,-. ,|2>eh'0.143b

SOLUTION
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«a^cqu.llonfaiolg)
'

°"'b> - 22o'®.h-0,7,b
<*«» " 0'4(Deh-O.U3b

.^10
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i°4
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arme » de l'Association Beige de Standardisation. La formule donne comme
charge de rupture

Pr=(Q'b-L-nQat') Rc -f 3,00 u„ f 1 - 2 -j Qa (24)

dans laquelle, en dehors de symboles dejä expliques,

Qj' est la section transversale du prisme,
Q'„i la section transversale de son armature longitudinale,
e la distance de deux brins voisins dans une meme couche,
Rc la tension d'ecrasement du beton non arme mesure sur cube ä

28 jours,
6 la plus petite dimension transversale du prisme.
Cette formule est trop optimiste en ce qui concerne l'appreciation de

l'effet du frettage. C'est pourquoi, dans la 46 edition de VA. B. S. (1944),
eile fut abandonnee et remplaeee par des formules emanant de l'etude de
Gand. Ces essais n'ont cependant qu'une base purement experimentale
comparativement etroite.

Selon une proposition suisse (14j la contrainte <j, admissible au centre
de gravite pour un poteau avec fretlage en nappes devra satisfaire aux deux
conditions :

ss < 0,56 Rc

oü (x6 est le rapport <Va/'Vb {"V,, volume de beton),
cacite de frettage, 6 ^> 20 cm.

Pour 4-< 50 : y 1 ; pour 50 <-i < 150 : y

On autorise une tension ä l'arele er, 1,25 <sb.

En posant Rpr ä= 0,8RC et en tenant compte du coefficient de securite
contenu implicitemenl dans celle formule on trouve des valeurs plus
modestes que celles emanant de la formule francaise.

En dehors cela, nous ne connaissons pas d'autres reglements officiels
trailant le probleme du frellage en nappes transversales.

VIII. Remarques diverses

1. II ne faut pas perdre de vue, que les Solutions de notre etude ne
peuvent nous donner que des indications approximatives :

a) Nous avons suppose que l'armature transversale esl incorporee au
beton d[une maniere conlinue ce qui conduit ä l'etude d'une etreinte laterale

quasi-uniforme. En effet, nous ne calculons qu'avec une etreinte
moyenne, tandis que les nappes ne sont pas, en sens longitudinal, jointives
et ne peuvent conduire qu'ä un frellage sensiblement moins efficace que
l'etreinte transversale realisee par une pression hydraulique uniforme. Cette

(25 a)

Q„ (256)

;, ¦} le coefficient d'effi-

150 — 4-
i

(14) A Sarrasin, Beton armi, F. Rouge et C"". Lausanne, 1945.
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divergence est partiellement neutralisee par l'etablissement de la courbe
enveloppe des etats limites de rupture qui a ete assimilee ä celle de MM. Baes
et Vandeperre. Ces chercheurs ont, en effet, effectue leurs essais sur des
colonnes en beton frette au moyen de spires el n'ont pu, par consequent,
obtenir que des resultats inferieurs ä ceux qui sont valables pour prismes
soumis ä une etreinle laterale hydraulique vraiment uniforme (recherches
de V. Kärmän, Ros-Eichinger, Caquot-Brice, etc.).

4'outefois le probleme n'est pas epuise et si l'on voulait s'approcher du
cas reel et considerer les nappes concentrees, comme en realite, dans des
plans equidistants on aurait ä introduire la variabilile de l'etat de tension
et de deformation suivant l'axe longitudinal en fonction de z. Pour une
colonne circulaire ä nappes par exemple en treillis, disposees pour avoir
dans chaque couche \ ~k2, on pourrait, pour avoir une meilleure approximation,

aborder le calcul comme pour un probleme de revolution de la
theorie de l'elasticite.

En plus, pour les nappes ä maille large, on s'eloigne de la continuite
de structure interne encore dans les plans transversaux. Les difficultes du
calcul exact deviennent insurmontables.

6) Pour l'integration des equations differentielles nous avons supposö
les modules de Young E et les coefficient de Poisson m constants tandis
qu'en realite ces caracteristiques varient avec l'etat de tension : E E(o-)
et m m(ff). Nous ne le respectons que dans les resultats finaux comme
d'ailleurs quelques autres chercheurs (6).

L'introduction de la variabilite de E et m rendrait l'integration des
equations differentielles difficile et conduirait aux Operations de calcul
complexes. Celte voie, surtout si l'on voulait lenir simultanemenl compte
de conditions a et 6, semble peu viable pour I'application pralique, landis
que nos Solutions ont le merite d'etre simples et, quoique approximatives,
demontrenl l'essentiel de la dependance des resultats en fonction des
facteurs variables.

2. Nous sommes, contrairement ä la proposition de M. Riessauw,
d'avis (el les essais ä survie le montreront probablement) que le coefficient
de majoration a doit etre pris en fonction du rapport Va/V„ (V„ volume
du noyau frette) et non pas reporte ä Va/Vb (Vb volume de beton total,
manleau compris), car c'est le noyau (Vn) seul qui profile du ben6fice de
l'etreinte laterale gencree par le frellage d'une facon d'ailleurs analogue ä
celle qui est courante pour le calcul des piliers armes des spires d'acier.

3. D'autre part rien ne nous empeche d'etudier d'une maniere sem-
blable l'etreinte triple d'un noyau reclangulaire (a p£ b) renforce par un
frettage non pas forcemenl symetrique (1, p£\2). On aurait alors ä
considerer trois directions d'un modele orthotrope principales avec un nombre
adequat de modules d'elasticite E et des coefficienls de Poisson m, lies,
entre eux, par deux relalions du type (11). On embrasse de cette facon,
comme cas limite, un renforcement transversal unidirectional (avec li 0

ou bien \2 0). Ce serait egalement la transilion aux parois armees per-
pendiculairement ä l'orientation des charges agissant dans leur plan.

4. L'6valuation de 1'influence favorable des nappes sur l'effet de
l'armature longitudinale est laissee, dans cette etude, de cöte. En effet, les
barres longitudinales, eireintes elles-memes par le beton, accusent une
augmentation appreciable de leur limite d'elasticite.
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5. L'introduction du moment flechissant ne presente pas des difficultes.

6. II serait bien interessant de pouvoir comparer, pour la meme quantite
d'acier, l'effet du frettage par nappes et celui cause par frettes helicoi'-

dales. Theoriquement, il y a analogie complete et il n'en decoule pas de
difficultes. Puisque cependant la.base des essais n'est, jusqu'ä present, que
tres etroite, nous preferons, pour le moment. nous en abstenir.

IX. Applications pratiques

1. L'emploi des armatures transversales presente des aspects pratiques
multiples. L'augmentation de la resistance « longitudinale » en vue d'uli-
lisation des elements comprimes, n'en est qu'une.

2. M. Sarrasin le recommande (") pour renforcer les extremites des
piliers pour absorber, ä tres peu de frais, les contraintes supplementaires
provenant des moments flechissants.

3. Un autre aspect tres interessant resicle dans le fait suivant : De
nombreux essais, effectues sur des matieres reputees raides et fragiles, confir-
ment que celles-ci, sous une etreinte laterale süffisante, s'apparentent dans
leur comporlement aux matieres plus ou moins ducliles et tenaces. L'etude
des essais de Varsovie (2), confirme ce fait d'une maniere eclatanle. En outre,
le module d'elasticite, dans un cas pareil, accuse des valeurs plus elevees;
la matiere prend le caractere, jusqu'ä un certain moment, d'une matiere
elastique. Ces faits jouent un röle primordial et extremement favorable
dans les constructions en beton precontraint, surtout quand il s'agit d'une
etreinte ä deux dimensions ou triple.

4. Mais il y a encore une autre cireonstance favorable. Une etreinte
laterale augmente, en general, la durete du corps frette (1S). Pour le beton,
il en resulte une augmentation de la resistance ä la penetration d autres
corps, par exemple des bombes. C'est pourquoi l'emploi du beton en etat
de double et triple etreinte est d'un interet tout ä fait remarquable au point
de vue des constructions antiaeriennes. Pour ce but on a eu amplement
recours ä lui pendant la derniere guerre.

Pour la construction des abris de defense passive ce fait presente un
triple avantage : Du fail du E plus eleve et de l'elasticite accrue, l'absorp-
tion de l'energie einetique de la bombe est plus efficace. II ne reste qu'une
porlion reduite de cetle energie pour le travail de penetration. Mais celle-ci
rencontre, en outre, une enlrave supplementaire ä cause de raugmentation
de la durete du beton, aidee par la resistance de rarmature, elle-meme, ä

l'enfoncement. De ce fait l'enfoncement primaire sera sensiblement reduit
ce qui permet d'abord ä la structure de conserver une resistance moins
affaiblie. Deuxiemement et par consequent, l'explosion de la bombe ne
se produira que dans des circonstances plus favorables. Meme si la bombe
est munie d'un detonateur ä retard eile n'eclatera pas en plein corps (avec
un bourrage eleve), mais, retenu par cette triple entrave, plutöt dans un
espace plus large et, de ce fait, ne causera que des destructions reduites.

C'est pourquoi le beton tranversalement arme se prete d'une maniere
parliculierement interessante, ä la realisation de couches de durete\

A cet egard, les principes de construction des abris anliaeriens different

(I5) Cf. p. e. P. Stephan, Le calcul de resistance au delä de la limite d'eroulement (Der
Bauingenieur, 1937. nos 7-8V
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en mainls points de nos procedes traditionnels bases sur des considerations
de sollicitations statiques (16).

5. Les revetements des routes sont egalement exposes, quoique d'une
maniere toute differente, aux sollicitations dynamiques des vehicules se

deplacant ä grande vitesse. Les barres de repartition d'acier horizontales
contribuent, d'une maniere d'ailleurs connue, non seulement ä la partici-
pation de grandes portions de la dalle dans l'effort contre les charges con-
centrees, mais elles constituent egalement un renforcement local efficace,
contre les chocs et efforts locaux.

6. L'armature « transversale » devient de plus en plus courante dans
le domaine des constructions precontraintes dans lesquelles il faut intro-
duire, aux abouts des poutres, des forces enormes d'ancrage concenlrees
ou plus ou moins reparties. De ce fait l'emploi de nappes est recommande
par differents auteurs (17).

7. On emploie les nappes transversales frequemment dans des
articulations...

8. Enfin, il sera peut-etre interessant de remarquer que la methode
de calcul exposee se prete, avec quelque modification, ä I'application dans
un autre cas special de notre pratique d'ingenieur. II s'agit de la rupture
de ponceaux observee quelquefois si le remblai de chaussee ou de voie
ferree est comparativement haut. Ses mouvements causes par les tassements
naturels sous poids propre et sous l'influence de la circulation, provoquent
une tendance au « gonflement » lateral qui entraine, de son cöte, le tuyau
du ponceau qui, par consequent, peut £tre expose ä une traction considerable.

Ce fait, dans des circonstances defavorables, peut engendrer fata-
lement une rupture complete. En tout cas, une fissuration transversale el
Louverture des joints en cas de tuyauterie sont des phenomenes bien
connüs dans des ouvrages d'art semblables.

Pour parer ä de pareils dommages on est amene ä employer une armature

lonpfitudinale au juge. Le calcul demontre permet l'evaluation de
l'ordre de grandeur des forces actuelles dans des siluations pareilles et la
realisation d'une protection judicieuse.

Resume

1. Le frettage en nappes d'acier se revele un moyen de renforcement
du beton tres efficace et economique. 11 augmente la valeur de la compression

longitudinale que l'on peut appliquer au prisme. II conduit ä une
majoration :

a) De la charge de fissuration;
6) De la charge de rupture du prisme.
II reduit en meme temps les dilatations longitudinale et transversale de

la colonne.

(16) W. Of.szAK, Les abris de defense passive en beton arme {Przcglad Tcchniczn\, Varsovie,
1936, n°» 10 et 21).

\V. Oi.s7.ak, Les hourdis anliaeriens. Principes de base (Inzynieria i Budoivnictwo, Varsovie,
1938, n" 4).

(17) F. Guton, Theorie des poutres et dalles en beton precontraint, (Comite d'Organisation
du ßäliment et des Travaux Publics, 1944, serie J. 1).
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2. L'effet du frettage croit avec l'etreinte laterale engendree par l'en-
trave opposee par les nappes aux gonflements lateraux du beton. Celle-ci
augmente avec le pourcentage u„ d'armature transversale et avec la qualit6
de l'acier employe Q„. Par contre, la qualite du beton Rpr joue en sens
inverse; les betons moyens et mediocres profitent de l'etreinte laterale d'une
maniere plus accentuee que les betons resistants.

3. Un frettage trop faible ne donne presque pas d'effet.
4. Une liaison parfaite des nappes d'acier avec le beton peut assurer

une augmentation de la charge jusqu'ä la rupture des grilles.
5. On emploiera de preference des fils de grille ä faible diametre.

Les mailies ne doivent cependant pas etre trop serrees, pour ne pas nuire
ä la mise en ceuvre et ä la compacite du beton. (« Effet de paroi » d'apres
Caquot el Faury.)

6. L'efficacite du frettage en nappes surpasse, pour le meme volume
d'armature, celle du renforcement par barres d'acier longitudinales.

7. La Solution theorique obtenue ne peut servir que de premiere
approximation. Toutefois, les previsions etablies demontrent le caractere
general du phenomene et ne s'opposent pas, dans leur allure generale, aux
resultats d'essais. La base experimentale esl cependant, pour le moment,
tres fragmentaire. Le programme de recherches doit etre concu de maniere
ä donner la possibilite de jouer sur toutes les variables du probleme (qualitö
et pourcentage d'acier, qualite et deformabilite du beton, distribution des

nappes, etc.).
8. Le champ d'application pratique et efficace du frettage en nappes

transversales est tres varie (elements comprimös, constructions anti-
aeriennes, revölements des routes, constructions precontrainles, etc.).

Zusammenfassung

1. Die Verwendung von schichtenweiser Querarmierung (Querrosten)
erweist sich als ein sehr wirksames und wirtschaftliches Mitlei zur
Verstärkung von Betonkonstruktionen. Die dem Betonprisma zugewiesene
Längsbelastung kann dadurch beträchtlich vergrössert werden, denn man
steigert auf diese Art sowohl :

a) Seine Risslast;
6) Als auch seine Bruchlast.
Gleichzeitig wird die Längsverkürzung und die Querdehnung des

Prismas reduziert.
2. Die Wirksamkeit einer derartigen « Ümschnürung » wächst mit

der Querdruckspannung, die infolge der Hinderung der Betonquerdehnung
durch die Stahlroste entsteht. Diese nimmt zu mit dem Prozentsatz jj.n der
Querbewehrung, als auch mil der Qualität Qu der verwendeten Stahlsorte.
Dagegen wirkt sich eine Verbesserung der Betonqualität Rpr im entgegengesetzten

Sinne aus, indem Betonsorlen von mittlerer oder minderer Güte
bedeutendere Festigkeitszunahmen aufweisen als hochwertige Betonarten.

3. Eine schwache Querbewehrung erweist sich als fast wirkungslos.
4. Wenn der Verbund zwischen Armierung und Beton einwandfrei
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ist, kann eine Steigerung dei Belastung u. U. bis zum Zerreissen der
Querarmierung führen.

5. Die Roste solllen aus Draht von geringem Durchmesser hergestellt
werden. Das Netz soll trotzdem nicht zu dicht sein, damit die Herstellung
und die Kompazität des Betons nicht ungünstig beeinflussl werden (et \\ and-
effekt » nach Caquot und Faury).

6. Die Wirksamkeit der Querroste ist, bei gleichem Stahlvolumen,
grösser als jene der Längsbewehrung.

7. Die erhaltenen theoretischen Ergebnisse können als erster Anhaltspunkt

zur Abschätzung der Vorgänge dienen. In dieser Hinsicht werden
sie in ihren Grundzügen durch bereits vorliegende Versuchsresultate
bekräftigt. Indessen ist jedoch z.Zt. die experimentelle Basis in dieser
Hinsicht noch sehr spärlich. Das Versuchsprogramm muss so aufgestellt
werden, dass die Bedeutung aller in Frage kommenden Faktoren
(Stahlmenge und -qualität, Betongüte und -Verformbarkeit, Verteilung der Roste
usw.) richtig erfasst werden kann.

8. Die praktische Verwendung von schichtenweiser Querarmierung
im modernen Betonbau ist sehr mannigfach (Druckglieder, Luftschutzbauten,

Strassenbeläge, vorgespannte Konstruktionen usw.)

Summary

1. The use of transverse sleel grates has proved itself a very efficacious
and economical means of reinforcing compressed concrete elements. The
longitudinal load of the concrete column can, in Ihis way, considerably be
increased because by doing so we increase both :

a) Its fissuring load;
6) Its ultimate load.
At the same time the longitudinal conlraction and the lateral expansion

of the column is reduced.

2. The efficaey of Ihis kind of «binding» increases with the laleral
pressure generated through diminishing the laleral expansion of the
concrete due lo Ihe steel grates. This efficaey increases with the percentage u„
of the transverse grates as well as with the yield-point Q„ of the grate steel
used. On the contrary, an improvement of the quality of the concrele R„,
acts in the opposite sense, as medium or minor qualities of concrete show
a comparatively grealer gain of load capacity than high quality concreles.

3. Too weak a ff binding » has proved itself ineffective.

4. If the Cooperation of the grales wilh the concrete is perfeel Ihe
increase of Ihe crushing load may even lead to the ruplure of the transverse
grates.

5. The grates should be made of small-diameter wire. However, the
net work must not be too thick, in order no to influence unfavourably Ihe
confection and the compaetness of Ihe concrete (« Wall-effect » by Caquot
and Faury).

6. The efficaey of the transverse grate reinforcement is, for the same
volume of steel, greater than that of longitudinal bars.
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7. The obtained theoretical resulls can serve as n first approximation.
Their general attitude is confirmed by experimenlal results of research
work already done. The experimental basis in this respect is, however, for
the time being, somewhal scanty. The programme of research work must
so be eslablished that the influence of all the factors concerned (percenlagc
of steel and its quality, quality and the deformability of the concrete,
distribution of the grates, etc.) can be correctly stated.

8. The practical use of transverse grate reinforcement in modern
concrete engineering is very varied (compressed elements, anti-aircraft shel-
ters, road surfacing, pre-slressed structures, etc.).
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Le pont des Aiches sur la Meuse ä Liege
et le pont de Heistal sur le canal Albert

Die Arches-Brücke über die Maas in Lüttich
und die Brücke von Herstal über den Albert-Kanal

The Arches-Bridge over the Meuse at Liege
and the Herstal bridge over the Albert Canal

A. HORMIDAS
Ingenieur principal des Ponts et Chaussees de Belgique, Liege

Les deux ouvrages dont question ont ete construits en 1947. 11 s'agit
de ponts en beton arme remplacant ceux en metal detruits en 1940, mais
dont les eulees et, pour le pont des Arches, les fondations des piles etaient
conservees en bon etat. Leur röutilisation exigeait toutefois des lypes de

ponts n'exercant sur leurs appuis que des reactions verticales.
Le choix du type de chacun de ces deux ouvrages a resulte de cette

circonstance jointe aux considerations de tirant d'air ä respecter pour les
besoins de la navigalion et au fait que, pour le pont des Arches situe au
centre de la ville, il etait desirable d'eviter toute superstrueture au-dessus
de son tablier.

Par suite des sujetions imposees, la realisation de ces ouvrages en
beton arme n'etait possible qu'ä condition d'introduire dans leur
coneeption, des dispositions susceptibles dy regier la repartition des efforts
suivant le mode le plus favorable permeltant de reduire au minimum les
contrainles sollicitant certaines parties de ces constructions.

Pour le pont des Arches (fig. 1) ces parties etaienl celles voisines du
centre du pont oü l'epaisseur totale du beton devait etre limitee ä 0m77
c'est-ä-dire ä la fraction exceptionnellement reduite de 1/83 de la portee
de la trav£e centrale.

Quant au pont de Herstal (fig. 7) il convenail de diminuer l'impor-
tance des momenls fleehissants dans les arcs afin de reduire leurs dimensions

ä des limites acceptables. II faut noter en effet que ce pont, porlant
un tablier de 19m50 de largeur avec chauss^e de 12 metres, est particuliere-
ment lourd pour etre Supporte par deux arcs « Bowstrings » de 59'"40 de
portee theorique. Les indications qui suivent montrent les dispositions qui
ont eTe adoptees et les avantages qui en ont resulte.
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Fig. 1. Elevation du
pont des Arches a
Liege.

Les deux ponts devaient pouvoir supporter les surcharges suivantes :

Trottoirs : 400 kg/m2.
Chaussee : deux voies de tramway dans le centre et deux voies eharre-

tieres portant chacune 400 kg par metre carre et un convoi de 32 tonnes
(5 essieux dont 1 de 12 t, 2 de 6 t et 2 de 4 t) ou bien 400 kg par melre sur
toute la surface et 5 convois de 32. t pour le pont des Arches, 3 convois de
32 t pour le pont de Herstal.

Le pont des Arches ä Liege

La coupe transversale donnee ä la figure 2 montre la composition de
l'ouvrage.

La poutre continue est donc composee de 8 voiles longitudinaux de
0m52 d'epaisseur et de 0m77 ä öra10 de hauteur relies par un hourdis inferieur
intradorsal dont l'epaisseur varie de 0m08 ä 0m34, un hourdis superieur de
0m18 d'epaisseur constituant le tablier, el des raidisseurs transversaux de
0m45 d'epaisseur distants de 4m55 ä 4m77.

Dans ce qui suit le mot poutre designe l'ensemble d'un voile et des
2 portions de hourdis correspondanls. Le moment d'inertie de la poutre
varie de 0,0845 m4 ä 15,445 m\ Le pont repose sur un appui fixe et trois
balanciers en beton frette loges dans des cavites au sommet des piles et
eulees.

Chacune des poutres intermediaires esl sollicitee de la maniere
suivante :

a) Poids mort du beton variant de 3,8 t/m. c. ä 12.7 t/m. c.
6) Chapes 0,155 t/m. c. ä 0,155 t/m. c.
c) Beton de profilage et pavage de

Chaussee 1,090 t/m. c. ä 1,090 t/m. c.
d) Partie du poids des bordures en

saillie des trottoirs 0,045 t/m. c. ä 0,045 t/m. c.
e) Partie du poids des revetements des

trottoirs et garde-corps 0,105 t/m. c. ä 0,105 t/m. c.
/) Partie du poids des revetements des

tympans en pierres de taille 0,030 t/m. c. ä 0,200 t/m. c.

5,225 t/m. c. ä 14,295 t/m. c.

Le moment flechissant qui en resulte ä la seclion centrale de la
poutre est de 217 tm

Le moment flechissant maximum resultant de I'application des
surcharges mobiles definies plus haut y est de 118 tm

La section centrale est donc sollicitee par un moment total de 335 tm

L'epaisseur reduite de 0°77 ne permettait pas de reprendre un moment
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Fig. 2. Coupe transversale du
pont des Arches.

de cette importance. En fait celui-ci devait etre ramene ä 113 tm, soit au
1/3 de sa valeur quitte ä majorer la sollicitation des sections voisines des
piles qui par leur grande hauteur permettaient aisement cette redistribution
des efforts.

Celle-ci a ete realisee de la facon suivante.
L'ouvrage a ete execute en deux phases.
Pendant la premiere, une breche generale de 4 metres de longueur a

ete amenagee dans le milieu de la travee centrale en CD (fig. 3).
Apres execution des deux troncons ABC et DEF, l'ensemble est

decintre et chacune des parties se comporte comme une double console
appuyee sur la culee voisine, les troncons BC et DE etant en porte ä faux.

Dans cet etat, le beton est sollicite par son poids mort et les chapes
sur les longueurs AC et DE, ainsi que les pavages et les bordures de
trottoirs sur le porte ä faux BC et DF. En outre, aux points C et D sont
appliquees deux charges de 2,88 t dont l'effet est explique plus loin. Dans
l'intervalle CD se trouvent les armatures sortant des deux troncons AC et
DF. Ces armatures ne sont pas reliees entre elles et peuvent donc jouer
libremcnt pendant les deformations du porte ä faux lors du decintrement.
Toutefois leur recouvrement est tel qu'elles assureront la continuite de la
poutre apres la deuxieme phase des travaux.

Pendant la seconde phase, sur le cintre abaisse, est monte le coffrage
de la breche CD, celle-ci est betonnee en laissant toutefois en son centre
une ouverture en forme de V ferme ä sa partie inferieure de maniere
ä permettre l'achevement du betonnage de cette ouverture sans necessiter
aucun coffrage.

La partie CD est alors decoffree et son poids est completement porte
par les deux porle ä faux qui peuvent encore se deformer gräce ä
Louverture en V.

Ces dispositions permettent en somme de liberer la section centrale
de la poutre de la presque totalite des contraintes resultant des deformations

sous poids mort.
En realite par suite de la charge du V, et du fait, resultant de

circonstances particulieres, que les revetements des trottoirs, les garde-corps
et les pierres de taille n'ont pu etre poses avant la deuxieme phase il se
produit en la section centrale un moment flechissant sous poids mort.
C'est afin de reduire celui-ci dans la mesure du possible que. lors de la
premiere phase, il a ete pris les dispositions suivantes :

a) Les pavages de chaussöe n'ont pas ete executes sur les travees de
rive : le poids de ces pavages provoque en effet, apres fermeture complete

r Fig. 3.
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Fig. 4 (en haut, ä gauche), 5 (en haut,
ä droite) et 6 (en bas, ä gauche). Dia-
grammes des moments.

de la breche, un moment dans la section centrale du pont de 17,36 tm en
sens oppose ä celui du moment maximum du aux surcharges.

De ce fait, le moment en la section centrale sous l'effet du poids morl,
y compris ceux appliques apres fermelure de la breche, est reduit ä -4— 8,6 tm
(face inferieure tendue);

b) Dans la meme section le moment maximum du aux surcharges
etant de 118 tm, le moment total y etait encore de 118 -f- 8,6 126,6 tm.
Or, il convenait que ce moment n'y depassät pas 113 tm. Pour le reduire
de 126,6 — 113 13,6 tm il a ete applique dans la premiere phase aux
points C et D les deux charges de 2,88 l signaiees plus haut.

Ces deux charges ont pour effet de produire dans le Systeme avec
breche des moments representes ä la figure 4.

L'enlevement de ces deux charges lorsque la breche est fermee, intro-
duil dans la poutre les moments representes ä la figure 5.

Au total la pose et l'enlevement des charges de 2,88 l produit, dans
la poutre les moments resultants representes au diagramme de la figure 6

qui est la somme des deux precedents.
Ainsi le moment dans la section centrale de la poutre est bien ramene

ä 113 tm.

Conclusions

1. Le procede d'execution expose ci-dessus a permis de reduire theori-
quemenl de 66,5 % le moment dans la section centrale des poutres.

En realite, la reduction est beaucoup plus importante car pour sup-
porter les conlraintes de 335 Im, la hauteur des poutres aurait du etre
majoree sensiblement dans la travee centrale ce qui aurait entraine une
nouvelle augmentation des moments. Celui de la section centrale des

poutres aurait ainsi atteint 445 tm. La reduction effective du moment en
ce point esl donc de 74,5 %.

En definitive la hauteur des poutres en cette section aurail du eire
portee de 0m77 ä lm60 soit une augmentation de 0m83. II convient d'ajouter
que l'economie qui en decoule n'iest pas limitee ä celle du beton et des
aciers du pont, mais comporte egalemenl celle qui resulte du raecourcisse-
ment et de l'abaissemcnt du niveau des rampes d'acces.

Dans le cas du pont des Arches celle partie de l'economie est prepon-
derante, l'ouvrage etant situe en pleine agglomeration, la surclevalion des

rampes, qui aurait ete necessaire pour donner aux poutres la hauleur de
lm60 leur permettant de resister ä un moment de 445 tm dans leur section
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centrale, aurait entraine des modifications d'immeubles si importantes
que le coüt enorme de celles-ci aurait rendu l'execution du projel
irrealisable.

2. On voit ainsi lout le parti que l'on peut tirer, dans ce mode
d'execution, de l'adjonction de charges temporaires telles que celles de 2,88 t
dont il a ete question.

Les avantages qui resultent de ce procede ont dejä ete utilises par
M. Coppee dans la construction du pont de Kongolo (Congo beige) qui
a ete execute en porte ä faux ä l'aide d'un echafaudage mobile reposant
sur les extremites betonnees et avancant ä mesure de l'execution du porle
ä faux.

Le poids propre de 1'echafaudage dans sa derniere position (au centre
de la travee) provoquait un effet semblable ä celui des charges de 2.88 t

dont question ci-dessus.
Mais il est possible d'exploiler systematiquement les avantages resultant

de I'application de charges independantes pour regier ä volonte les
tensions dans les poutres en choisissant librement le nombre de ces charges,
leur emplacement, leur etendue sur la poutre, et leur intensite.

Considerees de cette facon les charges provisoires constituent un
procede general tres utile dont l'exemple du pont des Arches represente une
application particuliere.

r-t

yj.*,o

Fig. 7.

Le pont de Herstal

Les dispositions prin-
cipales de l'ouvrage sont
representees aux figures
7 et 8.

Le tablier de 19mb0
de largeur totale porte
une chaussec de 12 metres
el deux trottoirs de 3m60.

Le lablier, constitue d'un hourdis de 0'"18 d'epaisseur sur longrine de
0m80 de hauteur, est porte par des enlreloises de 13'"60 de portee d'axe en
axe des maitresses-poutres et de lm75 de hauteur totale (hourdis compris).

Les maitresses poutres comportenl chacune un arc de 0m90 de largeur
et lm60 de hauteur ä la clet' sous-tendu par un tirant en beton arme de
lm75 de haut et 0m90 de largeur.

Ce tirant en beton arme comporte une cavite de 0m28 X 0m90 dans
laquelle est löge un tirant metallique fixe aux naissances des arcs par des
sabots d'ancrages de 0m80 de largeur et lm60 de hauteur.

Le pont repose sur les eulees par l'intermediaire d'appareils d'appui
en acier coule et en acier forge, fixes sur la rive gauche, mobiles sur la
rive droite.

La charge de poids mort ä reprendre par chaque maitresse poutre est
de 22,7 t par m. c.

On sait que la poutre « Bowstring » ordinaire en beton arme presente
deux inconvenients qui s'opposent ä son emploi des que les charges et
la portee deviennent importantes : d'une part la traction dans le tirant
provoque la fissuration du beton qui se propage dans le lablier; d'autre
part le raecourcissement de l'arc et l'allongement du tirant produisent des
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moments secondaires dont l'importance a ete mise en relief notamment
par le professeur Dischinger dans un memoire (') oü il preconisait un
remede ä ce defaut.

Ces inconvenients sont d'autant plus sensibles que la portee est plus
grande et le poids mort plus eleve. Or, precisement pour un pont ä poutres
du type « Bowstring » celui de Herstal est particulierement lourd. S'il avait
ete realise suivant le processus ordinaire sans y introduire un procede de
reglage des tensions il s'y serait produit les moments secondaires indiques
ci-apres:

a) Sous l'effet du poids mort et des surcharges mobiles correspondant
aux moments maxima, la poussee moyenne Q de l'arc est de 883 tonnes
(variant de 866 ä 916 tonnes). Elle produit un raccourcissement de l'arc
et un allongement du tirant dont la somme algebrique est donnee par
1'expression :

AL_ E« l
Sr,r„ X E

Ea
fj7

oü Ea et Eb sont les coefficientsd'elasticite

de l'acier et du beton valant
respectivement 2 100 000 kg/cm2 et
300 000 kg/cm2

xa tension unitaire de l'acier
dans le tirant.

Dans un cas semblable la
tension admissible de 1 350 kg/cm2 se

partage en 1 000 kg environ par la
traction simple et 350 kg/cm2 par
la flexion.

> 3
i^Iflso

-19.
13.60

L_U

Fig. 8.

AL=--
5 940 / 883 000 2 100 000

2 100 000 \ 90 X 160" X 300 000
1 000 =3,9 cm

Un calcul plus exact tenant compte de la Variation de 0 et S le long
de l'arc donne AL 1,45 + 2,83 4,28 cm.

Ces deformations produisent le meme effet qu'une reduction de
poussee

*& 15 Ebb, 4Ta(J= — 2—— — —— AL i,.io tounes
O / Li

J E
y ds

oü / est la fleche de l'arc 13 metres.

90Y 16o'
1 le moment d inertie reduit —-

Ce AQ produit des moments secondaires valant

7,35 X 13 X 0,64 61 tonnes metres au point 6 (2 10 de la portee)
AM : - 7,35 X 1;} X 0.84 80 tonnes metres au point 4 (4/10 de la portee)

7,35 X 13 =96 tonnes metres ä la clef

(') Association Internationale des Ponts et Charpentes. Memoires, 1er volume, 1942.
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Fig. 9. Diagramme des
moments.

in o Eo 2

Les points 4 et 6 sonl ceux oü se produisent les moments maxima
sous l'effet des surcharges mobiles (voir fig. 9.).

b) L'effet du retrait du beton : l'arc est termine assez longtemps apres
le tirant.

En admettant que le retrait soit completement termine dans le tirant
au momenl de l'achevement de l'arc, le retrait de celui-ci produit le meme
effet qu'un raccoureissement; suivant les normes beiges il correspond ä un
abaissement de temperature de 10° d'oü

AL 5 940 X 10 X
11

10c
0,65 cm

AQ
15 300 000X90X160"

X8^1 3002 X & 940 X 12 X0,65= 1,12 t

et

1,12X13X0,64= 9,3 tm au point 6

AM 1,12X13X0,84:
1,12X13

12,2 tm au point 4

14,6 tm ä la clef

3. Effet du fluage. II produit ä la longue des deformations pouvant
atteindre le double de celles produiles sous l'effet des charges permanentes.

En negligeant le fluage du tirant, on trouve pour l'arc

AL=1,45X2X 7,78
8,83

2,56 cm

AQ 4,4 t.
et

4,4X13X0,61
AM= 4,4X13X0,84

4,4X13

36,6 tm au point 6

48,0 tm au point 4

57,0 tm au point 2
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4. Les variations de temperature ne produisent aucun effet pour
autant qu'elles soient egales dans l'arc et le tirant; une difference de
temperature entre ces deux pieces n'est possible que par l'ensoleillement de
l'arc et dans ce cas celui-ci s'allonge par rapport au tirant, ce qui reduit
les moments secondaires.

Le tableau suivant recapitule les moments secondaires et les maxima
positifs et negatifs produits par les surcharges mobiles.

Causes Point 6 Point 1 Clef

Poids mort et
surcharges mobiles

Ketrait
61 tm
9,3 Im

30,0 tm

1

80 tm 96 tm
12,2 tm 14,6 tm
48 tm 57 Im

Totaux des
moments secondaires -f 106,9 tm + 140,2 tm + 167,6 tm

Mom. principaux
maxima produits
par les surcharges -f 391 tm

— 319 tm
+ 372 tm
— 335 1m

+ 187 tm
— 134 tm

Tableau I

On voit par ce tableau l'importance considerable des moments secondaires

et le grand interet qu'jil jaa les reduire dans toute la mesure du
possible autant pour limiter les dimensions de l'arc et du tirant ä des
grandeurs admissibles que par raison d'economie.

Pour ce faire, l'ouvrage a ete execute en menageant provisoirement
une breche au sommet de l'arc et dans le tablier y compris le tirant en
beton dans lequel peut coulisser le tirant metallique.

Le professeur Dischinger avail preconise de faire depasser ä l'une des
exlremitös du pont le lirant metallique, mis en tension ä l'aide de verins,
provoquant ainsi l'allongement de celui-ci et le raccourcissement de l'arc.
II estimait que les dimensions reduites de l'arc et le danger de flambement
de celui-ci ne permettaient pas l'utilisation de la methode du decinlre-
menl ä l'aide de verins ä la clef d'emploi general dans les voütes.

L'exemple du pont de Herstal montre que cette difficulte n'existe pas.
II aurait ele en effet possible de loger ä la clef deux verins ordinaires

occupant chacun un encombrement de 0,45 X 0m45 et de betonner, apres
leur mise en action, les deux troncons ABCD el EFGH (fig. 10) ayant
0m55 de hauteur.

La compression du beton sous poids mort y aurait alteint le taux de
78 kg/cm2 sans tenir compte des armatures alors que la contrainte
maximum est fixee ä 90 kg/cm2.

Cependant, tant par raison de securite que pour faciliter les Operations
ulterieures au decintrement qui resultent de circonstances particulieres,
il a ete juge preferable d'ajouter ä l'arc, sur une courte longueur et sur
chaque face, des surlargeurs permettant d'ecarter les deux verins et de
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claver l'arc, apres mise en action des verins, par un seul bloc en forme de
I occupant presque toute la section de l'arc.

L'evidement ABCD, et celui EFGII, ont une longueur correspondante
ä celle necessitee par le recouvrement des barres issues de chacun des
demi-arcs pour assurer la continuite de ces barres apres ciavage.
L'evidement CDEF est reduit ä la longueur necessaire pour loger les verins.

Les surlargeurs peuvent etre soit utilisees ä l'ornementation en les
incorporant ä un motif decoratif de la clef supporte par ces surepaisseurs,
soit enlevees au marteau apres ciavage.

Quant au danger de flambement des arcs il a ete eiimine en consti-
tuant le contreventement d'nn treillis en K comportant deux parties inde-
pendantes, chacune d'elles n'interessant que la paire des demi-arcs situes
d'un meme cöte de l'axe de symetrie du pont afin de permettre l'ecartement

de ceux-ci. II est ä remarquer que ce dispositif permet de recueillir
tous les avantages de la mise en traction des tirants.

Mais il en presente plusieurs autres :

II ne necessite pas d'appareillage special mais uniquement des verins
identiques ä ceux utilises habituellement;

II supprime l'obligation de donner au tirant une surlongueur qui
apres 1'Operation esl inutile, voire genante;

Enfin, et c'est l'essentiel, il presente un degre de liberte de plus que
le procede de mise en tension du tirant ä savoir le choix de la position
de laxe des verins par rapport ä celui de l'arc. Comme il est explique plus
loin cette liberte peut etre mise ä profit pour introduire dans l'arc et le
tirant des moments compensatoires permetlant de reduire les moments
maxima.

Voyons maintenant les efforts qui se produisent dans le pont de
Herstal :

a) Les surcharges mobiles provoquent des moments principaux posi-
tifs et negatifs (fig. 9) qui se repartissent entre l'arc et le tirant au
prorata des moments d'inertie respectifs de ces pieces. Ces moments sont
ä multiplier par le coefficient d'impact ©= 1,04;

b) De l'action de ces surcharges resultent aussi des moments secondaires

positifs par suite des deformations eiastiques de l'arc (raccourcisse-
ment) et du tirant (allongement);

c) Le poids mort de l'arc ne provoque aucun momenl principal, le
funiculaire des charges coincidant avec l'axe de l'arc; le poids mort du
tablier etant reporte par les montants en certains points de l'arc, par
suite de la courbure de celui-ci, il se produit dans l'jarc et le tirant des
moments principaux les uns positifs, les autres negatifs;
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(i) Les moments secondaires resultant des deformations elastiques sous
poids mort sont en principe annules par 1 action des verins et la coupure
provisoire du tablier. En fait ä Herstal, par suite de la proximite de
l'hiver il a fallu proceder au decintremenl avant achevement des revetements

de Chaussee et trottoir : le poids mort etait incomplet. II se produit
donc encore certains moments secondaires positifs qui s'ajoutent ä ceux
du littera ö ci-dessus. La poussee ä exercer par les verins, correspondant
au poids mort incomplet est de 586 t;

e) Les effets du retrait et du fluage sont annules en majorant la
poussee des verins de 1,12 -(- 4,4 5,52 tonnes;

/) Sous l'action du poids du tablier, les montants subissent des allon-

gements ——'- proportionnels ä leurs longueurs; celles-ci sont les ordonnees

d'une parabole du second degre: la deformee elastique du tirant est une
courbe semblable dont la fleche maximum est

t«X? 1210X11,33 .„' -Ita- 2 100 000 °'6° Cm

les aciers d'armatures des montants supportant une contrainte de
I 210 kg/cm2.

II en resulte dans le tirant un moment secondaire constant positif

8 / EI 8 X 0,65 X 300 000 X 90 X 1~J5
|fl.\l —=-j— lo tmL 5940"X 12

n'interessant pas l'arc.
Ces differents moments sont recapituies pour les points 4 et 6, les

plus sollicites, dans le tableau suivant qui indique egalement les ecarts
entre les moments maxima positifs et negatifs.

Compensation des moments. — On voit que les ecarts entre maxima
positifs et negatifs sont considerables et qu'il y a interet ä les reduire.
II n'est evidemment pas possible de les annuler tous mais on peut le faire
en un point soit de l'arc soit du tirant.

On peut aussi les reduire sans les annuler de facon ä obtenir la
repartition des moments qui parait la plus favorable ä la fois pour l'arc
et le tirant. C'est ce qui a ete fait pour le pont de Herstal.

II a d'abord ete etabli la propriete suivante :

Si on applique ä la clef de l'arc une poussee unitaire H 1, il so

produit dans l'arc et le tirant des moments representes au diagramme de
la figure 12.

Si au lieu de II on applique ä la clef deux moments unitaircs M 1 il
se produit dans l'arc et le tirant des moments representes au diagramme
de la figure 13.

1

On constate enfin que si l'on combine II ——(13 etant, en metre, la

fleche de l'arc) avec M 0,433 (0,433 etant le rapport des moments
d'inertie de l'arc ä la somme des moments d'inerlie de l'arc et du tirant)
il se produit dans l'arc et le tirant des moments representes au diagramme
de la figure 14, oü les moments dans l'arc et le tirant sont dans le meme
rapport que leurs moments d'inertie (0,308 et 0,403 m'). Ces moments
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Effets

Point 4 Point 6

Moments maxima en /m Moments maxima en /m

Are Tirnnt Are Tirant

+ - + | - | - + -
a) Moments principaux

surcharges
b et d) Moments
secondaires surchar-
f-cs et partie poids

c) Moments principaux
s" poids mort

du tablier (courburc
de l'arc)

/) Moments
secondaires allongement
des montants.

Moments totaux

tücarts entre valeurs
absolues des
moments positifs et

+ 107

+ 8

+ 42

— 15t

+ 8

— 18

i 022

+ io

+ 3

+ 18

— 198

+ 10

+ 3

+ 18

+ 177

+ 6

+ 37

— 157

+ 6

— 23

— 18

^230

+ 8

+ 3

4- 18

+ 259

— 200

+ 8

+ 3

+ 18

+ 217 — 10! + 253 — 167 + 220 — 174 — 177

50 80 40 82

Tableau II

tous negatifs augmentent d'autant les maxima negatifs et diminuent les
maxima positifs.

Les ecarts entre maxima positifs el negatifs sont donc reduits du
double.

II suffil maintenant de choisir le coefficienl K par lequel il faut mul-

tiplier H j-- et M 0,433.

Essayons de compenser les moments au point 4.

L'ensemble H —— et M 0,433 reduit les ecarts

dans l'arc de 2 X 0,364 0,728 Im
dans le tirant de 2 X °>47~ Q*954 Im
soit au total 1,682 Im

La somme des ecarts des moments dans les deux pieces etant

56 + 86 142 Im
142

K=w-SM2-
Les moments maxima deviennenl au point 4

dans l'arc I + 2*7 - »4-42 X 0,364 +186,3 | ^dans 1 arc j _ 161 _ 84;42 y 0)364 -191,7 \ Ecart 5,4 tm
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Fig. 12 (en haut, ä gauche), 13 (en haut,
ä droite) et 14 (en bas, ä gauche).
Diagrammes des moments.

dans le + 253 — 84,42 X 0,477 + 212,7
tirant 167 — 84,42X0,477 207,3

Ecart 5,1 tm

Les momenls maxima positifs et negatifs indiques au lableau II
deviennenl oe qui suit :

Effets

Point -1 Poim u

Are Tiniiil Vre Tirant

+ - + ^ 1 " 4- -
Avant compcnsalion
(voir tableau II).

Reduction coinpen-

Moments reduits

+ 217 —161

— 30,7j— 30,7

+ 253

— 40,3

— 107

— 40,3

+ 220

— 23,5

-174

- 23,5

4- 259

— 30,5

— 177

— 30,5

+ 186,3 -191,7 + 212,7 — 207,3 + 196,5 — 197,5 + 228,5 — 207,5

5,4 5,4 1 2t

Tableau III

On voit que, d'une part, les moments maxima el les ecarts entre
maxima positifs et negatifs subissenl une reduction tres importante et,
d'autre part, ces effets favorables se produisent non seulement dans la
section 4 qui a servi de base ä la compensation mais encore dans toutes
les autres sections.
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Pour obtenir ce resultat, il faut :

majorer la poussee des verins de

K 84,42
13 13

ce qui la porte ä

6,5 t

586 -f 5,52 + 6,5 598 t

et excentrer les verins par rapport ä l'arc de

d= 0,433 X 84,42 ^o98

pour introduire ä la clef le moment negatif compensatoire

M 0,433 X 84,42 36,5 tm.

Reglage du decintrement
L'action des verins se compose donc de trois parties :

1. La poussee de 586 t equilibrant uniquement le poids mort existant
au moment du decintrement. Elle ne produit aucun soulevement du tablier;

2. La poussee de 6,5 t jointe au momenl de 0,433 X 84,42 tm dans
l'arc provenant de l'excentricite des verins. II en resulte un soulevement
du tirant dont la fleche ä mi-portee esl de 11 mm ;

3. La poussee de 5,52 t, egalement excentree de 0m061, qui produit
un nouveau soulevement de 11,2 mm.

La fleche totale ä atteindre pour le tablier en fin d'operalion est donc
de 22,2 mm. Elle a ete atleinte par une poussee de 610 tm, superieure de
12 tm ä celle de 598 tonnes calcuiee. Cette difference de 12 tonnes (soit
2 % de la valeur theorique de la poussee) est imputable en parts
indeterminables soit ä une erreur d'appreciation de E beton ou du poids speri-
fique du beton, soit ä une inexaclitude des indications des manometres
malgre l'etalonnage prealable de ceux-ci, soit enfin aux resistances passives
des verins.

Resume

Le pont des Arches est constitue d'une poulre continue ä trois travees,
dont la hauteur (0m77) au milieu de la travee centrale (63m75) est particu-
lierement faible (1/83 de la portee.)

Le pont de Herstal tres lourd ä cause de sa grande largeur (19m50)
represente un cas exceptionnel de pont du type « Bowstring ».

Afin de reduire les contraintes dans ces ouvrages, il a ete ulilise les
procedes suivants permettant le reglage des efforts. Au pont des Arches
une coupure provisoire au milieu du pont libere cette section des
contraintes sous poids mort. Au pont de Herstal des coupures provisoires ä la
clef de l'arc et dans le tablier, un tirant metallique coulissant dans le tirant
en beton, la mise en tension des maitresses poutres par verins ä la clef de
l'arc et l'excentrement des verins par rapport ä l'axe de l'arc suppriment
les moments secondaires et reduisent les moments principaux.
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En comparanl les efforts se produisanl dans des constructions
ordinaires avec celles realisees ä l'aide des procedes decrits l'auleur montre les

avantages obtenus par ces derniers.

Zusammenfassung

Der Pont des Arches ist ein kontinuierlicher Balkenlräger mil 3

Oeffnungen, dessen Nutzhöhe (0m77) in der Mille der mittleren Spannweiten
(63m75j ganz besonders gedrückt isl U/83 der Spannweile).

Die Brücke von Herstal bildet wegen ihrer grossen nutzbaren Breite
(19'"50) ein Ausnahmefall der sogenannten Bowslring-Brüekentype.

Um die Spannung dieser Bauwerke abzumindern, wurde folgendes
Vorgehen zum Zwecke der Regelung der Spannungen angewandt. Beim
Pont des Arches wurden Spannungen infolge ständiger Last im Querschnitt
in Brückenmitte durch eine provisorische Trennung eliminiert. Bei der
Brücke von Herstal wurden, an Hand von provisorischen Trennungen am
Bogenscheilel und in der Fahrbahn, durch Anbringen eines Zugbandes
aus Stahl in einer Aussparung des Zugbandes aus Belon, durch
Vorspannung der Hauptträger mittelst Winden am Gewölbescheitel und durch
Exzentrizität dieser Winden bezüglich der Bogenaxe, die sekundären
Momente ausgeschaltet und die Hauptmomente abgemindert. Ein Vergleich
der Spannungen in gewöhnlichen Konstruktionen mit denjenigen, die den
eben beschriebenen Bedingungen unterworfen wurden, zeigt die Vorzüge
dieser letztern.

Summary

The Pont des Arches is a continuous girder bridge with 3 spans. Its
effective height in the middle of the central span (63m75) is 0m77 giving a

thickness-span ralio of only 1/83.
On account of the magnitude of its width (19m50), Ihe Herstal bridge

is an exception to Ihe so called Bowstring bridge type.
In order to lessen the tensions in these structures, the following

procedure for regulating tensions was adopted. For the Pont des Arches
tensions due to constant load in the cross section of the middle of the
bridge were eliminated by a temporary Separation. In the case of the
Herstal bridge the secondary moments were avoided by means of temporary
separations at the crown of the arch and in the roadway by fitting a steel
lie member in an opening of the concrete lie member, by pre-stressing the
main girders by means of hydraulic jacks at the crow.n of the arch and
by means of eccentricity of these hydraulic jacks to the axis of the arch.
A comparison of the tensions in ordinary structures with those described
above was in favour of the latter.
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Passage superieur pres de Zwijndrecht de la loute nationale
au-dessus de la ligne de chemin de fer Rotterdam-Dordrecht

Überführung in der Nähe von Zwijndrecht im Zuge der
Autostrasse über die Bahnlinie Rotterdam-Dordrecht

Motor road bridge near Zwijndrecht
over the railway line Rotterdam-Dordrecht

Ir. C. F. VAN BERGEN

Scheveningen

Au nord de la riviere « Vieille Meuse », pres du village de Zwijndrecht,
la route nationale Rotterdam-Dordrecht passe au-dessus de la ligne de
chemin de fer Rotterdam-Dordrecht sur un viaduc en beton arme. L'anprle
de croisement est de 38°. Normalemenl la sureievation de la route nationale,
de chaque cöte du croisement, aurait ete realisee sous forme de digues.
Mais le sous-sol ä cet endroit est forme de couches d'argile et de tourbe
jusqu'ä une profondeur de plus de 10 metres; ces couches clanl Ires peu
aptes ä supporler des surcharges, l'elevation d'une digue de sable ä proxi-
mite du chemin de fer aurait occasionne, malgre toutes les precautions,
des lassements, des deplacements horizoniaux et des soulevements du sol.
De ce fait, l'equilibre du remblais du chemin de fer aurait ete perlurbe.

II va sans dire qu'une teile Situation n'aurait pas ete admissible. On a
donc decide de construire un viaduc en beton arme, de chaque cöte du
chemin de fer, sur une longueur d'environ 170 metres.

Cet ouvrage d'art est supporle par des pieux en beton arme, battus
jusqu'ä 15 ä 19 metres de profondeur.

Le viaduc complet, d'une longueur d'environ 400 metres, se compose
d'une partie centrale de 68 metres de longueur, passant au-dessus du
chemin de fer et de deux rampes de 156™80 et 172m75 de longueur.

La route nationale, destinee exclusivement au trafic motorise, est

composee de deux roules pour deux files de voilures chacune, separees par
un accotemenl central. Sur le viaduc, cette Separation est supprimee, de
sorte que le tablier du pont est compose d'une chaussee de 14m50 de

largeur, bordee de chaque cöte d'une bordure sureievee de 0m53 de largeur.
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Fig. 1. Plan et
elevation du
passage superieur

avec ses
rampes
d'acces.

Des balustrades sont placees exterieurement ä ces bordures. La chaussee
du viaduc est couverte d'une chappe d'asphalle de 5 cm d'epaisseur.

Le gabarit du chemin de fer eiectrique exigeait un passage central
d'une largeur libre de 9m20, mesuree perpendiculairement ä l'axe du
chemin de fer, et une hauteur libre de 5m50 au-dessus du rail.

Le tablier de celte partie centrale, de 0m38 d'epaisseur, esl Supporte
par quatre piles, paralleles ä l'axe du chemin de fer, delimitant des portees
de 7m20, 9m50 et 7m20, tandis que les piles des rampes sont placees
perpendiculairement ä laxe de la route et forment donc un angle de 52° avec les
piles de ce tablier central.

La liaison, entre la pile de support parallele ä la voie et celle perpen-
diculaire ä Laxe des rampes, est realisee par un pilier creux dont la section
est un triangle rectangle avec des angles de 52° et 38°. Le tablier de la partie
centrale et les rampes reposent sur ces piles ä l'aide d'appuis mobiles
ä rouleaux d'ncier.

Les abords de l'ouvrage n'imposant pas d'exigences relatives ä

Femplacement des appuis sous les rampes, on a conserve la distance de 8 metres
d'axe en axe de ces appuis, comme la plus economique.

Chacune des rampes consiste en une dalle continue sur toute la

longueur, supportee par les appuis ä l'aide d'articulalions en acier. Les
portees courantes de celte dalle continue sont, comme il a ete dit, de
8 mötres, mais les portees d'extremites sont reduites ä 6m40. L'appui
central esl forme d'un voile, encastre dans le bloc de fondation, d'une
epaisseur de 0m35 ä 0ra45. Les autres appuis sont des voiles de 0m20 d'epaisseur,

Supportes au moyen d'articulations en acier, par les blocs de fondation.
Aux exlremites, les rampes reposent, par l'intermediaire d'appuis mobiles
ä rouleaux d'acier, sur des eulees de construction simple.

Puisque tous les appuis, sauf l'appui central, sont mobiles, les
differences de temperature ne provoqueront pas de contraintes dans la construc-
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Fig. 2. Partie centrale du viaduc avec rampes.
Photo C. Kramer

tion, tandis que les forces de freinage des vehicules sont amorties par
l'appui central.

Pour des raisons d'esthetique et d'economie, tous les appuis sont formes
de deux voiles separes par un intervalle libre de 2 metres (fig. 3).

Les balustrades le long des rampes sont constituees par des tubes simples
en acier, tandis que les balustrades de la partie centrale sonl construites en
beton arme. Au-dessus des voies, ces balustrades fönt office de poutres
portantes, ce qui est necessaire etant donne la position en biais des appuis
sous le tablier.

La liberte de construction laissee par la Situation de l'ouvrage a ete
utilisee pour parvenir ä une simplicite extreme, rigoureusement appliquee
dans tous les details. Cela a donne lieu ä un ouvrage qui se justifie estheti-
quement el dont les frais de construction ont ete tres bas.

Pour terminer, voici quelques chiffres :

L'ouvrage d'art a ete construit en 1937.
Nombre de pieux : 710. Charge maximum par pieu : 50 tonnes.
A part les pieuv, on a mis en ceuvre 4 570 m3 de beton, comportant

560 lonnes d'acier pour les armatures (120 kg par m3 de beton). Ce chiffre,
bas pour la construction d'un viaduc, provient des faibles portees, el de la
construction des appuis en forme de voiles.

La surface totale du viaduc est de 6 200 m\
Les frais de construction se sont eleves ä environ 325 000 florins (environ

52,50 florins par m2">.

Resume

La route nationale el le chemin de fer de Rotterdam ä Dordrecht se
croisent sous un angle d'environ 38° pres du village de Zwijndrecht. Ce
croisement est realise de facon que la route nationale passe au-dessus du
chemin de fer. A cet endroit, la nature du sol est mauvaise et ne permeltait
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Fig. 3. Perspective des appuis sous la
rampe, prise dans Taxe du viaduc.

Photo C. Kramer

pas de construire la route nationale sur un remblais ä proximite du chemin
de fer. Les parties de la roule des deux cötes du chemin de fer sont realisees
sur une longueur d'environ 170 metres sous forme de viaduc en beton arme.
Le tout est l'onde sur des pieux en beton arme, la longueur de ces pieux
etant de 15 ä 19 metres.

Les appuis du tablier traversanl le chemin de fer sont formes de deux
voiles paralleles aux voies et placees de part et d'autre de ces voies et de
deux piles de section triangulaire. Les deux rampes de chaque cöte du
passage superieur sont construites en forme de dalles continues sur toute
la longueur, soit environ 170 metres. Celte dalle repose sur des appuis
dislants entre eux de 8 metres, par Finlermediaire d articulations en acier.
L'appui central est forme par un voile encastre dans le bloc de fondation,
tandis que les aulres appuis sonl des voiles articules sur les blocs de fon-
dation ä l'aide d'articulations en acier.

En ce cpii concerne laspect exterieur, on s'>esl borne ä une simplicite
extreme. Cela a donne un ouvrage d'art qui se justifie au point de vue
esthetique et dont le prix de construction a ete lies bas.

Zusammenfassung

Die Reichsslrasse und die Eisenbahnlinie Rotterdam-Dordrecht kreuzen
sich unler einem Winkel von ungefähr 38° in der Nähe des Dorfes
Zwijndrecht. Die Reichsstrasse wird als Viadukt in Eisenbeton über die
Bahnlinie geführt. Der Boden isl an Orl und Stelle wenig Iragfähig. Daher
wurde das Aufwerfen eines Erddammes für die Reichsstrasse bis nahe an
die Bahnlinie nicht zugelassen, und die Wegstrecken auf beiden Seiten der
Bahnlinie über eine Distanz von ungefähr 170 m als Ueberführung in Eisen-
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belon ausgeführt. Das ganze Bauwerk isl auf Eisenbetonpfählen fundiert,
wobei die Pfahllängen etwa 15 bis 19 m betragen.

Die Fahrbahnplalte über der Bahnlinie ruhl auf zwei neben den beiden
Schienenwegen stehenden und zu diesen parallel laufenden Zwischenwänden,

sowie auf zwei Pfeilern auf beiden Seilen der Bahnlinie, welche
im Grundriss ein Dreieck bilden. Jede der Zufahrtsstrecken wird durch
eine, über eine Länge von ungefähr 160 m durchlaufende, halkenlosc Platte,
welche mittelst Slahlgeleiike in Abständen von je 8 m abgestützt isl,
gebildet. Der mittlere dieser Stützpunkte besteht aus einer im Fundamentblock

eingespannlen W and. Die übrigen sind als Scheiben (Pendelwände)
ausgeführt, welche mittelst Stahlgelenke auf den Fundamenten ruhen.

Bei der Formgebung des ganzen Bauwerkes wurde bis in alle Einzelheiten

arösste Einfachheit angestrebt, was zu einer ästhetisch annehmbaren
Lösung- führte, deren Baukosten gering ausfielen.'S

Summary

The government motor road is carried over the railroad Rollerdam-
Dordrecht near the village of Zwijndrecht by a reinforced concrete viaduet.
The angle of crossing is 38°. On aecount of the very low bearing capacity
of the soil, it was not allowed to build an earthen embankmenl for the
motor road too near the railroad. For that reason the motor road sections
at bolh sides of the railroad have been built as reinforced concrele viaduets
of about 170 m length. The whole structure is carried by reinforced
concrete piles. The length of these piles varies between 15 and 19 m.

The floorslab above the railroad is supported on two inlermediate
walls, parallel to the tracks and on two piers, triangulär in plan. At both
sides of the railroad the approach is built as a continuous floor of about
160 m length, bearing with steel hinges on supports, spaced 8 m. The
middle one of these supports is a panel, fixed in a foundation block. The
other supports are panels, bearing with steel hinges on the foundation
blocks (rocker panels).

The structure as a whole and in all ils details have been designed
with the utmost simplicity. In this way a good appearance and low
buildingeost have been obtained.



Leere Seite
Blank page
Page vide



IId3

Caracteristiques essentielles de ponts importants
construits en Espagne par l'auteur depuis 1936

Haupteigenschaften von wichtigen Brücken in Spanien,
ausgeführt durch den Autor seit 1936

Chief characteristics of important bridges in Spain,
built by the author since 1936

CESAR VILLALBA GRANDA
Ingenieur-Chef des Ponts et Chaussees, Canaux et Ports

Madrid

Parmi les ponts dont l'auteur a fait les projets et qu'il a construils
depuis 1936 comme Ingenieur-Chef de la Direction des Ponts et des
Constructions, nous allons decrire trois constructions dont les caracteristiques
presentent un interet nolable dans leur domaine.

Pont du Pedrido

Ce pont donne communication direcle de la Corogne au Ferrol, sur
le fleuve de Betanzos, en zone navigable. II se compose de treize arches
de beton arme, ä tablier superieur, chacune de 35 metres d'ouverture et
dont le surbaissement vaut 1/2; trois sont situees sur la rive droite et dix
sur la gauche. La largeur de la chaussee est de 5"'5U et celle de chaque
trottoir de 0m75. Entre les deux groupes d'arches se trouve la travee prin-
cipale qui franchit le lit du fleuve par un arc superieur en beton arme de
75 metres. La longueur totale de l'ouvrage est de 544m89.

Le pont franchit une plage etendue sur la rive gauche, puis le fleuve
et sur la rive droite une zone rocheuse. Le tirant d'air est de 24'"60 ä maree
basse pour permettre la navigation; celle-ci etant en partie assurce par des
bateaux ä voiles, il a fallu conserver ce tirant d'air sur toute la largeur du
fleuve. Toutes ces circonstances ont determine la composition generale
de la construction.

Les fondations offrent un exemple d'adaptalion des divers systemes
aux donnees particulieres de chaque cas. Pour la eulee, les piles et les murs
de la rive droite, c'est-ä-dire au-dessus du roc, on a procede par ouverture
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Fig. 1. Vue d'ensemble du pont de Pedrido.

directe; dans le cas des appuis lateraux od les profondeurs varient de 3 ä

6 metres, on «est servi de caissons de beton arme, sans fond. avec drainage.
Dans le cas des piles 3 ä 10. oü le terrain est forme d'une couche de boue
tres fluide sous un lit superficiel de sable et sur une autre couche de rocher
ä une profondeur pratiquement inaccessible, on a etahli les fondations sur
des pieux moules in situ, avec un bullte terminal, pour lesquels il est arrive
d'employer plus de 3 m3 de beton dans certains cas et. quand la fluidite
de la boue l'exigea, des bulbes intermediaires. Le nombre des pieux s'est
chiffre ä 24 par pile; on a employe 2 206'"4 do pieux. chacun de ceux-ci
ayant une longueur moyenne de 11 '"75. Los epreuves de charge ont donne
un abaissemenl maximum de 3,10 nun pour 145 tonnes en huit jours.
Bien qu'il s'agisse d'arches hyperstatiques el que les fondations soienl
faites en un terrain de boue fluide, on n'a observe aueun affaissemenl dans
l'ouvrage. Le pied-droit de eulee pour la travee centrale sur la rive droite,
dont les fondations reposent sur le roc qui aftleure ä la surface mais seulement

ä un niveau de maree de 4'"60, a ete etahli sur une double file de
palplanches de bois contenant de l'argile et un revetenient exterieur que
placerent des scaphandriers; un fort drainage y esl pratique ä Finterieur.
Enfin, on a du reparer les fondations du pied de eulee gauche, eimente parair comprime ä 12'"27 car la decomposition du terrain avait provoque des
affaissements qui exigeront l'emploi d'une ceinlure de beton arme appuyee
sur des pieux en colonne prenant leur base sur le roc. Ce travail a ete decrit
dans les Memoires de VA. I. P. (.'., annees 1937-1938. vol. V, pp. 314-317.

Fig. 2. Travee centrale
de 75 metres d'ouverture.
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Fig. 3. Travee centrale du pont de Pedrido.

En resume, ä peu pres lous les systemes de fondation ont ete employes
selon les cas.

Dans l'eicvation de l'ouvrage, les murs sonl des elemenls paralleles
d'une epaisseur uniforme avec un remblai interieur el exterieur pour eviter
des poussees et un tablier forme d'une dalle de beton qui s'appuie sur
ces murs.

Les arches laterales sont faites de voütes jumelles de lm20 de largeur,
d'une courbe directrice parabolique de 4° degre. Les arches sont tres sveltes :

0"'60 d'epaisseur ä la clef, el ont une mince armalure : 2 barres de 30 mm
ä chaque plan ä la base et 10 au sommel; les cloisons sont egalemenl tres
sveltes car celles de 10m50 de hauteur onl seulement 0m25 d'epaisseur.
La dilatation est en rapport avec la flexibilite Iransversale des cloisons.

La partie centrale est une arche superieure ä tablier suspendu de beton
arme de 75 metres d'ouverture et de 12m50 de fleche.

On Fa etudiee pour pouvoir la conslruire sans echafaudage afin de
laisser libre la navigalion. L'armalure principale est faite de profus lamines
soudes eleclriquement. Le tirant est forme de 40 fers carres de 50 mm (20
de chaque cöte) soudes. Les barres de Suspension sonl formees de deux fers
ronds de 35 mm avec un collier, destine exclusivement ä eviter la fissuration
du beton qui forme les barres de Suspension en une section de 18 x 10 cm.

On a realise le montage en divisant l'armature rigide en trois parties :

on a conslruit les deux parties laterales sur les arches et on les a placees

- ?i 5

Tirdnts

» —

Fig. 4. Coupe transversale du pont de
Pedrido.

Fig. 5. Coupe transversale du tablier
au droit d'une entretoise.
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Fig. 6 (ä droite). Travee centrale
pendant la construction du tablier. Noter
les entretoises betonnees en chantier.

M

\ ^tt l.' <v

•-¦•.

Fig. 7 (ä gauche). Nceud d'attache de
l'entretoise au tirant.

ä l'aide de grues; le Ironcon central, qui porte une articulation excentrique
provisoire, a ele construit sur la rive el hisse en place par des cäbles fixes
aux exlrcmiles des autres parties. On a inslallc un Systeme de Suspension
provisoire de cäbles, place les poulrelles betonnees en atelier el cimente
l'arche en trois seclions (cannelures) ä armature suppletive, subdivisees
ä leur tour en voussoirs selon un ordre de betonnage etahli en vue des
deformations de l'arche et de la reduction au minimum des efforts principaux

pendant celle phase oü l'armature de montage, qui conserve son
articulation provisoire excentrique, est tres legere. On a betonne le tablier
et on a regle la tension par des manchons silues dans les barres d'appui,
puis on a ferme l'arliculation.

Ce mode de construction a permis de realiser un pont pour lequel le
poids mort produit ä la section des reins un momenl minimum et de signe
conlraire au maximum que produisent ensuite les surcharges.
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Fig. 8. Montage de l'ossa-
ture metallique de l'arc
central.

Les appareils d'appui sonl en beton arme. II n'y a aueun element dans
l'ouvrage, y compris le parde-fou. qui ne soit recouvert de beton, pour
eviter les oxydations dues ä la proximite de la mer.

Pont du Duero ä Pefiafiel (Valladolid)
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Trois travees en arche de belon arme, de 40 metres d'ouverlure chacune,
un tablier inlermcdiaire, avec une armature rigide de montage en arc, des
Clements verticaux el des poulrelles, ainsi que des fers ronds supplelifs qui
permellenl la construction complete du pont sans cintre. Les fondations
sont faites au moyen de caissons en belon arme, fiches ä 14 metres par air
comprime. La chaussee a une largeur de 6 metres et le troltoir de 1 melre.
La longueur de l'ouvrage entre les murs est de 156 metres.

Les caracteristiques les plus notables sont :

1° Cimentation des eulees et des murs avec des chambres jumelles. En
raison de l'imporlance des dimensions el du prix eleve des fondations,
on a reduit au minimum leur volume en employant pour chaque eulee
deux blocs jumeaux, en unissant leur niveau par une dalle en beton arme
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Fig. 10. Montage du pont du Duero sans
appuis intermediaires.

el en evitant l'affouillement sous la dalle au moyen d'un ecran verlical
de fermelure. Les murs d'accompagnement ont aussi pour fondation deux
blocs paralleles relies egalement par des dalles ä ceux de la eulee. Ce Systeme
est plus avantageux en general que celui des voütes d'union que nous avons
employees en d'autres cas oü celles-ci donnent des poussees.

2° Disposition du lablier avec le Joint central transversal : on l'ctablit
par la dilatation du lablier enlre les arches. Pour ces joints, on a l'habitude
de mettre dans certains ouvrages des barres soutenant les extremites du
lablier, ce qui oblige ä adopler des barres de soulien centrales et tres proches;
Solution peu cslhclique. Nous resolvons le probleme en conservanl la
distribution generale adoptee pour les barres d'appui (de 3"'10 d'espacement)
et en ölablissant le Joint par la Prolongation du tablier en saillie de la
derniere barre de Suspension au centre du sommet, en limitanl cel encor-
bellcmenl transversalement par une demi-poutrelle qui relie les extremites
des lonperons en saillie el limile l'armature de fer correspondanle.

3° Solidarilc de la structure. La solidarite des elements d'une conslruc-
lion aux diverses forces qui s'exercenl sur lui etant un des plus grands
avantages et une des caracteristiques essentielles des constructions en beton
arme, on a essaye d'arriver ä une distribution des efforls el de realiser le
calcul correspondanl ä cetle modalitc. II cn rösulle une repartition plus
harmonicuse des masses avec un benefice esthelique el mecanique evident

pour la construction. Dans une arche ä tablier suspendu, par exemple, on
a l'habitude d'assigner ä l'arche le röle itnique de supporler les charges
verticales transmises par les barres de Suspension qui ä leur tour ne parti-
cipenl pas aux efforls des poulrelies. Au conlrairc, quand les arches sont
solidaires avec le lablier, on beneficie des avantages de la conjonetion des

efforls. Dans nolre cas, l'etude du lablier (poutrelles, Irois longerons el
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hourdis) solidairement, met en relations les hourdis, les longerons et les
poulrelles. Etant donne que les portiques simples Iransversaux inverses que
forment le lablier et les barres de Suspension et que les portiques multiples
longitudinaux inverses que forment le lablier complet el les barres de
Suspension etablissent le cycle de Fassemblage, on a un ensemble plus harmo-
nieux sans le mauvais effet esthelique cpie provoquent une arche el un
tablier de forte masse el des elements veiiieaux de section transversale
exigue.

4° Armature rigide de montane conslruite en atelier avec soudure
eieclrique et montee avec des clavelles. Etant donne le regime des crues,
on a utilise un Systeme de montage sans cintre en employant ä cet effet
une armature rigide stricte dans les arches, les barres de Suspension el les
poulrelles completees au betonnage par des fers ronds. On a adople pour
la premiere fois en Espagne le sysleme de conslruction mixte de pieces
soudees en atelier et du montage de l'ouvrage par des abouts ä ferrures,
des plaques et des boulons d'ancrage, ce qui facililc le travail dans des cas
comme celui-ci, car la soudure en atelier permet une plus grande perfeclion
en eliminant les soudures au plafond qui dans le montage de l'ouvrage sont
inevilables et d'une execution difficile.

Pont du Besos (Barcelone)
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SiInt' dans une des arleres de Barcelone oü le Irafic est le plus inlense
(intensile moyenne quolidienne 5 000 vchicules et 25 000 pielons), il
franchit un hupe lit de lorrenl ä fond de sable sur une couche de boue
et un lit de sable d'une profondeur pratiquement indefinie, lil lies friable
car on arrive ä observer des Irous de 8 metres au pied des appuis. II a fallu
faire le passage ä une faible hauteur car on (Mail dans une zone de nies dont
le niveau devail se conserver el d'aulre pari la possibilile de futurs elargisse-
ments du pont excluail loule Solution d'clages inferieurs ou intermediaires.
Toules ces conditions exigeaienl un ouvrage ayanl de grandes ouverlures,
des travees ä reaclions verticales el un tablier superieur, les seclions etant
de faible epaisseur. C'est pourquoi on adopla des travees droites, se faisant
contrepoids et articulces, avec une section transversale aWeolaire.

Les caracteristiques essentielles sonl : longueur tolale de l'ouvrage enlre
ses murs 4G5"'88; longueur des travees 161 metres.

Pont consliluc par un sysleme de deux poutres d'encorbellemenl se
faisant contrepoids de 60 metres de longueur chacune (10 de contrepoids,
40 entre les appuis et 10 en saillie) avec une travee centrale isoslatique de
25 metres. L'appareil porleur du pont esl constilue par 5 portees de 10,
40, 45, 40 et 10 metres sur quatre triples piliers armes dont deux pendu-
laires avec articulation ä la base.
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Fig. 12. Coupe transversale de la maitresse-poutre.

Chaque Iravee comprend Irois poulres de section alveolaire de beton
arme de ü'"30 d'epaisseur el d'une nervure inferieure de largeur variable.
L'armature est exclusivement composee de fers ronds avec des joints soudes
eiectriquement car le grand nombre de fers ronds rendrail difficiles les
assemblages surtout dans les zones d appui.

La largeur de la chaussee est de 12 metres et celle de chaque Irotloir
de 2 metres.

Chacune des quatre piles (le pont n'a pas de eulee) esl cimenlce par
air comprime par un caisson de cimenl arme, allcgc pour eviler d'excessives
pressions sur le terrain de 14m40 X °m^0 de base ä 24m80 de profondeur
maxima qui traverse une couche de vase plastique ä 15 metres de 9"'50
d'epaisseur maxima. Pour traverser celle-ci el eviler un brusque enfonce-
menl du caisson, on a disposc sur son socle un sysleme de sabots el de
jambes de force.

Resume

L'auteur decrit les caracteristiques principales des trois ouvrages im-
porlants qu'il a realises recemment en Espagne.
1. Le pont sur le Pedrido

La realisation de ce pont necessila divers procedes de fondation des
piles suivant la nature du sol; la travee principale de 75 metres esl constituee

Fig. 13. Detail de l'appui
de la partie centrale en
cantilever.
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par un lablier suspendu ä une superstruclure en arc. Ccl arc, de 24 metres
de hauteur, tut realise sans echafaudage, l'armature elanl soudee ä l'arc
eiectrique
2. Le pont du Duero (Valladolid)

Ce ponl comporte une armature rigide cn arc, des suspentes et des

poutres continues de 40 metres de porlee soudees ä l'atelier el asscmblecs
sur chantier; il a ele prevu en outre une armature reglable ainsi qu'un
Joint central perpendiculaire au lablier. La Cooperation du lablier el des

suspentes fut verifiee.
3. Le ponl Besos (Barcelone)

Pont du lype Gerber de 60 melres de longueur. La poutre centrale de
25 meires a öle calcuiee slatiquement. Les portees sonl de 10, 40, 45, 40
et 10 melres. La section en caisson comporte trois cellules. Le sous-sol est
variable. Les appuis comportcnl deux appuis fixes el deux appuis pendu-
laires. L'armalure esl en fers ronds soudes ä l'arc eiectrique.

Zusammenfassung

Der Verfasser beschreibt die Ilatiplcharaklcrislikcn von drei wichtigen
Bauwerken, die er kürzlich in Spanien erstellt hat :

1. Die Brücke über den Pedrido
Zur Anwendung gelangten zahlreiche Fundierungsmethoden, die den

lokalen Bedingungen jeder Stülze entsprachen, sowie die Charakteristiken
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eines Bogenträgers von 75 m Spannweite mit aufgehängter Fahrbahn.
Dieser Bogen wurde ohne Gerüst in einer Höhe von 24 m erstellt, wobei
eine steife, elektrisch geschweisste Armierung zur Anwendung kam.

2. Pont du Duero (Valladolid).
Mit einer steifen Bogenarmierung, Aufhängestangen und Laufträgern

von 40 m Spannweite, die in der Werkstatt geschweisst und an Ort und
Stelle eingebaut worden ist; ferner wurde eine zusätzliche regulierbare
Rundeisenarmierung, sowie ein Mittelstoss in Querrichtung der Fahrbahn
vorgesehen. Das Zusammenwirken von Fahrbahn und Hängestangen wurde
untersucht.
3. Besös - Brücke (Barcelona)

Gerberträger von 60 m Länge. Statisch bestimmter mittlerer Träger
von 25 m. Die Oeffnungen betragen 10, 40, 45, 40 und 10 m; dreiteiliger
zellenförmiger Kastenquerschnitt. Veränderlicher Untergrund; zwei Pendelstützen

und zwei feste Auflager. Elektrisch geschweisste Rundeisenarmie-
run<;\

Summary

The author describes the chief characleristics of three important
structures which he recently built in Spain :

1. Bridge over the Pedrido
Numerous methods of foundations were used, in keeping wilh the

conditions of each support, and Ihe characterislics of an arched girder
having a span of 75 m and a suspended roadway. This arch was erected to
a heighl of 24 m wilhoul any centering, and for which a sliff, arc-welded
reinforcemenl was used.

2. Duero bridge (Valladolid)
With a stiff arch reinforcement, Suspension bars and conlinuous beams

having a span of 40 m, welded in the Workshop and put lopether on the
sile. In addilion, there was a round-iron reinforcemenl lhal could be
regulaled, and a cross-head transversal to the roadway. The working
together of roadway and Suspension bars was investigated.
3. Besös bridge (Barcelona)

Girder of the Gerber type, 60 m long. Slatically calculated middle
girder of 25 m. The spans are 10, 40, 45, 40 and 10 m long; three cell box
shaped beam section; a changeable subsoil; two hin<red piers and two
fixed bearings. Electrically welded round bar reinforcement.
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Le pont de La Coudette

Die Brücke von La Coudette

The « La Coudette » bridge

J. FOUGEROLLE & N. ESQUILLAN
Directeur general des Entreprises Boussiron Directeur technique des Entreprisas Boussiron

Paris Paris

Cet ouvrage commence ä la fin de l'annee 1938, a ete inlerrompu par
la guerre, puis repris en 1941 el acheve en 1943. II franchit le Gave de Pau
ä sa jonction avec le Gave d'Oloron. Destine ä remplacer un ponl suspendu
devenu insuffisant, tout en reclifiant la route qui presentait auparavant
deux coudes ä angle droit, il a une portee de lll'"28. L'ouvrage etabli en
travee droite pour des queslions d'esthelique et de facilite de realisation,
depasse ainsi de 12 metres environ la distance des berges mesuree sur l'axe
du trace qui coupe la riviere suivanl un biais prononce de 42°.

Caracteristiques techniques

Le ponl est un bow-string ä liaisons trianguiecs (fig. 1) dont les

avantages sur d'autres Solutions possibles etaienl les suivanls :

a) Un bow-string classique, reduit ä l'arc et au tirant relies par des

suspentes verticales aurait ete tres lourd pour la portee envisagee;
b) Un arc, encaslre ou non, aurait necessite des eulees considerables

et d'execution difficile etant donne la nature du sous-sol;
c) Une poutre ä treillis, ä hauteur constante ou variable (qui esl plus

une Solution metallique qu'une Solution beton arme) aurail entraine une
execulion onercuse et son aspect dans ce site agreste aurait laisse ä desirer.

Le sysleme realise a le double avantage d'economiser au maximum la
matiere et de diminuer Fimportance des fondations.

Surcharges

Le pont est calcuie, soit pour la circulation de deux files de deux
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Fig. 1. Vue generale d'amont du pont de La Coudette.

camions de 16 tonnes, soit pour une surcharge de 500 kg/m2 sur chaussee
et de 400 kg/m2 sur les trottoirs surcharges majorees d'un coefficient
dynamique.

L'cffel du vent sur l'ouvrage non surcharge esl assimile ä une action
horizontale de 250 kg/m2 sur le premier arc et de 190 kg/m2 sur 1c

deuxieme.

Contraintes admissibles

Tablier: acier doux (R 42 kg/mm2; Re 24 kg/mm2; A 25 %;
taux de travail 13 kg/mm2).

Tirant el arc : acier mi-dur (R 55 ä 64 kg/mm2; Re 36 kg/mm2;
A 16 %; taux de travail 18 kg/mm2).

Suspentes : acier /lr54 (R=54 kg/mm2; Re 36 kg/mm2; A=16 %;
taux de travail 18 kg/mm2).

Belonnage : beton de ciment 20/25 dose ä 400 kg/m3.
(Sous efforts principaux seuls B„ 90 kg/cm2; sous efforts principaux

et efforls secondaires R,, 100 kg/cm2.)

Description

a) Tabuer
Le lablier Supporte une chaussee de 6 melres de largeur encadree par

deux trottoirs de 1 metre de largeur chacun. Sous les revetements un
hourdis en beton arme repose sur une poulraison composee de pieces de
pont espaeees de 8m56 d'axe en axe, d'un longeron median el de deux
longerons de rive formant bordure de trottoirs.
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b) ARCS ET TIRANTS

Les deux poutres paralleles en beton arme sont constituees chacune
par une membrure superieure en forme d'arc Iseclion 1,25 X 1.10 I sous-
tendue par un liranl dont les aciers etaient mis en lension prealable pour
eviler toute fissuration ulterieure du beton. L'armalure de chaque tirant
(section 1,06 X 0,49) comprend 368 ronds de 14 mm en acier rni-dur
filants d'une seule longueur diweloppee avant pose de 114"'30 et disposes
en huit nappes verlicales reunies par deux.

Les tirants el le lablier sont relies aux arcs par tm treillis de suspenles
obliques en barres d'acier de 66 ä 72 mm de diametre, non enrobees
ä larges mailles. Ces suspentes reslenl toujours tendues gräce ä la combi-
naison de deux procedes :

Le grand espacement des pieces de ponl augmente la charge permanente

suspendue ä chacun des nceuds;
Le Irace de la fibre moyenne des membrures superieures en arc a öle

determine par approximalions successives pour eviler la naissance de com-
pressions quels que soienl la suspenle el le cas de charge dissymclrique
envisages

Plusieurs precautions ont ete prises pour diminuer la corrosion des
barres nucs :

Emploi d'acier /lc 54 Marlin;
Peinlure ä trois couches (minium — anti-rouille — aluminium);
Double larmier ä la penetration des ronds dans l'arc afin d'assurer la

protection contre les eaux de ruissellemenl;
Penclralion ä la base sur im glacis dispose en creie du gardc-corps,

partie non vitale qui pourrait elre demolie le cas echeant pour proceder ä
des veril'iealions.

C) CONTREVE.NTEMENT

Les conlre\enlements ont ele eludies pour degager au maximum la
vue el pour eviter des pieces lourdes qui, le plus souvent, delruisenl l'eslhe-
tique de ce genre d'ouvrages. Ils sont conslitues par quatre panneaux :

deux en forme de K ä chaque enlree qui degagent une hauteur de 8'"70 dans
l'axe de la chaussee el deux panneaux en double K de part el d'aulre de la
clef. Les seclions de loules les barres de contreventemenl sont en I pour
paraitrc moins massives (fig. 1 et 9).

Tel qu'il est realise le contreventement du ponl est le plus leger qu'il
ait ele possible de lui donner pour pcrmellre de resister ä Faction du vent
et au flambage des arcs, compte tenu de la porlee de l'ouvrage d'une pari,
et de la section des membrures superieures d'autre pari.

d) CüLEES

Du coie de l'appui fixe les culasses des arcs reposent sur les sommiers
par l'inlermediaire d'une articulation ä clranglemenl, du type Freyssinet;
du cöte de l'appui mobile des bielles en belon frette de 2'"15 de hauteur
assurent le libre jeu des variations lineaires.

Chaque eulee en beton arme est consliluee par deux massifs prisma-
liques rounis par une paroi de retenue des terres. Un groupe de quinze pieux
fores, de 60 tonnes de force porlante chacun, ancres dans les couches resis-
tantes du sol, Supporte chaque massif.
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Fig. 2. Pont de La Coudette, en cours de construction.

Le ponl proprement dit, ä 1 exclusion des appuis et eulees, n'a necessile
que 261,5 tonnes d'acier et 728 m3 de belon, vibre ou pervibre, dose ä
400 kg/m3, pour une surface projetee en plan de 1 000 m2.

Procedes d'execution

Cintre

Le risque considerable decoulanl de crues soudaines el violenles a
conduit ä franchir la rivierc sans appui inlermcdiaire. Le cintre (fig. 2)
fut constitue par deux demi-arcs ä treillis en bois prenant appui, vers les
eulees, sur des bulees en charpente. Sur la eulee rive droile l'appui etait
fixe. Sur la eulee rive gauche il et ait mobile el maintenu par quatre verins
de 100 tonnes. Sous chacun des deux arcs cn belon deux fermes articulecs
ä la clef et aux naissances comprenaient chacune une membrure
superieure courbe formee de deux groupes de pieces de 30 X 12 jumelees el une
membrure inferieure, recliligne, pour faciliter les Operations de montage
et de levage, formee de deux madriers 23X&- Des eiresillons appropries
reliaienl les deux fermes enlre elles et 1'ensemble des qualre fcrnies du cintre
eiait fortement conlrevenlc dans les plans principaux.

Execution des travaux

Toutes les phases de l'execution firent 1'objet d'un planning rigou-
reux dont les 40 phases peuvent elre resumees en quatre periodes princi-
pales :

H<3u&äns _A//ö/?e de /t>^n0
a) Construction, >ion-
TAGE ET LEVAGE DU
CINTRE

(fi.tr. 3 — schema I)
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Les fermes du cintre furent construites sur les deux rives, amenees
par troncons et montees sur une eslacade legere en riviere. Leur levage
s'efiectua gräce ä un pylöne central haubanne de 31'"70 de hauteur equipe
de deux palans de 20 tonnes.

6) Cintre bute
appuis FIXES

SUR -f.
(fig. 4 — Schema II)

2/jrins de 5oot
pour un arc

PixeFixe

Le cinlre clave ä la clef par les verins de 300 lonnes et premuni contre
l'amorcage de dcplacemenls relatifs dangereux par des dispositifs de gui-
dage metalliques el rigides (fig. 5) prenait appui aux naissances sur les
eulees et murs cn retour. Pendant cette periode on construisit ä Favance-
ment le platelage sous tablier suspendu par des ronds auxiliaires, on mit
en place les suspentes, les aciers du tirant, on ferrailla et betonna les
culasses des arcs. Les verins compensaient, les varialions lineaires du
Systeme : allongement du tirant — raecourcissement de la charpente.

4 verins de 3001 2 verins de 3001K
H\ ;--*>

rc

WH?

^
m de

Passerelle transversale öuspenteguiidge^

fc 2. Verins de 3oo t
BI tk SLR LES /Fixe

(fi 6 — Ulisenema

Tirant nu
2. Verins de 35 t

c) Cintre
tirants

Fig. 5. Disposition
des verins ä

la clef.

Mobile
norizontdlement

Apres prise du beton des culasses, la poussee du cinlre leur fut Irans-
ferce el les aciers du tirant mis en tension sous le poids propre du cintre.
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La membrure superieure en arc fut alors coulee en quatre phases : d'abord
un noyau central qui relie au cintre permit le betonnage de trois rouleaux
successifs. Chaque rouleau lermine, des verins places ä la clef permet-
laient de liberer le cinlre de la charge correspondanle au beton coule
(fig. 7). Enfin, on execula les conlreventemenls des arcs puis les pieces de
pont jusqu'au niveau inferieur du hourdis de tablier.

4 t/erins o/e 3oo t

4
ytuuvAu.uj.ij

3 3

wmmiifr, mthmm

O o2

l/er/n ole jpg t
Fig. 7.

d) Cintre en bois et arc en beton lies (fig. 8 schcma IV

4 Yerins de 3oo c

fixe

1_ 2 Yerins de 3oo t

Mobile /ior/z.onhIemen/

j/yoeud de frei/Its //6res
dans /e t/rant riu.

Les arcs acheves un changement de Suspension fut opere. Par l'inter-
mediaire des plots du garde-corps les charges du tablier furent accrochees
directement aux suspentes definitives. Le lablier fut alors realise hormis
la partie superieure du tirant et les trottoirs afin de permetlre l'allonge-
ment des aciers jusqu'ä la limite des possibililes.

A l'obligation de maintenir, des la periode c, la compatibilite de
deformation des deux systemes etroitement lies (cintre-arc) s'ajoutait, apres
changement de Suspension, celle, capitale, de Fentiere liberlc des suspentes
obliques par rapport aux aciers du tirant jusqu'ä l'achevement presque com-
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plet du pont. Sinon, certaines suspentes auraient accuse une surtension lan-
dis que les autres auraient presente « du raoti » et seraient devenues ineffi-
caces. Pendant celle periode, comme durant la preccdente c, la membrure
en belon arme etant relativement mince par rapport ä la portee et fonction-
nanl en bow-string pur, le cintre faisait office de raidisseur absorbant les
moments de flexion dus aux charges dissymetriques et empechant tout
flambage.

Les aciers du tirant, avant enrobemenl, supporterent ainsi
14,2 kg/mm2, alors qu'en service et sans surcharge la contrainte ne depasse
pas 13,9 kg/mm2.

Malgre sa grande portee, le cintre, gräce au betonnage par rouleaux
decintres successivement et ä la combinaison ulterieure cintre-arcs en
beton, n'a necessite que 26,4 tonnes d'acier (goussets — couvre-joints —
suspentes — boulons et clous) et 321 m3 de bois equarri.

Essais, epreuves et contröle

Essais

Des essais furent enlrepris pour juger du meilleur ancrage ä donner
aux treillis nus dans le beton (barre avec crochet — barre terminee en
spirale d'Archimede — barre munie d'une tete). II fut finalement reconnu
que le rond muni d'un crochet circulaire de 0m35 de diametre interieur,
prolonge par une partie droite de 0'"55 ä 0m65 presentait toules garanties
tout en offrant les facilites indispensables d'execulion en forge.

En cours d'execution les essais concernerent les caracteristiques meca-
niques des bois de charpente et la resistance ä la compression el ä la flexion
des betons : les premiers furent executes en laboratoire et les seconds, en
grand nombre, au chantier.

Epreuves

En pleine guerre il etait impossible de reunir les 22 camions de
16 tonnes permellanl de realiser les epreuves rcglementaires. L'Adminis-
Iration autorisa le remplacemenl de ces epreuves par un essai sous charge
d'eau. Des batardeaux provisoires furent donc places sur le tablier pour
former reservoir el conlenir celte surcharge (fig. 9). Les faibles penles du
profil en long faciliterenl la Solution. On chargea ainsi le pont en iolalite,
d'abord d'une charge de 800 kg par metre courant correspondant au poids
de la chaussee non encore executee, puis d'une surcharge de 3 800 kg par
metre courant appliquee par troncons suivant les hypotheses de charge
les plus defavorables et enfin uniformemenl sur loute la porlee. Le
remplissage des bassins s'effectua lies rapidemenl avec trois pompes de
200 mm alimentees directement par la riviere, la vidange s'operail par les

gargouilles d'ccoulement des eaux de pluie.
Les mesures de fleches enregistrees par des appareils Richard (fig. 10)

demonlrerent leur bonne concordance avec les fleches calculees et que,
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malgre sa legerete apparente, l'ouvrage est tres rigide : la fleche sous

charge uniforme totale de la chaussee est inferieure ä de la portee.

Contröle des deformations

II a paru interessant de pouvoir suivre les deformations locales el cela
au cours du temps. On noya donc au centre des membrures cinq lemoins
sonores du type Coyne : trois dans l'arc, deux dans le tirant. Au surplus,
on elablit sur les parements, au voisinage des fibres extremes, 23 bases
de 254 mm pour deformetre Whitlmore-Huggenberger. Ainsi l'ouvrage
a-t-il pu etre ausculte en cours d'execution, pendant les epreuves et au
cours du temps. Entre le 30 juin 1943 et le 19 avril 1947 nolamment,
le pont, non encore en service faule de rampes d'acces, n'a subi stricte-
menl que les effets de son poids propre, des conditions climatiques et des
phenomenes internes du beton : les trois lemoins sonores places dans
l'arc aecusent des raecourcissements compris entre 6 et 8 dix milliemes.
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Fig. 10. Fleches enregistrees durant les essais.

Resume

Le ponl de La Coudelte conslilue un exemple interessant de l'utilisation
de l'association belon-fer pour un ouvrage de grande portee. Etudie

avec le double souci d'employer les materiaux dans des conditions optima
et de donner ä l'ouvrage un aspect agreable, il etait ä la date de son ache-
vement (1943) le record mondial des ponls en beton arme en arc avec
tirant. Nous ne pensons pas qu'il ait ete depasse depuis.

Zusammenfassung

Die Brücke de La Coudelle ist ein interessantes Beispiel für die
Anwendung des Verbundes Beton und Eisen für ein Bauwerk von grosser
Spannweite. Massgebend waren zwei Gesichtspunkte, nämlich die
optimale Ausnutzung der Baustoffe und das gefällige Aussehen des
Bauwerkes. Im Zeitpunkt ihrer Fertigstellung bedeutete die Brücke den
Weltrekord des Eisenbetonbogens mit Zugband. Wir glauben kaum,
dass dieser Rekord bis heule gebrochen wurde.

Summary

The La Coudette bridge is an interesting example of the use of
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combined concrete and iron for a structure having a large span. Two
Standpoints were decisive, viz. to make the best use of the building materials
and to give the structure a pleasant aspect. At the time when it was
completed this bridge was a world record for a reinforced concrete arch
with a tightening band. We scarcely think this record has been broken up
to Ihe present time.
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Contribution ä l'etude des aics en beton
et des cinties de giande portee

Beitrag zum Studium von Betonbogen
und von weitgespannten Lehrgerüsten

A contribution to the study of concrete arches
and large-span centerings

SOCIETE CONSTRUCTIONS EDMOND COIGNET
Paris

Differents ouvrages ont ete realises en France ces dernieres annees
comportant l'execution d'arcs de grande portee en beton, ce qui a permis
d'utiliser avec ameiioration les procedes modernes concernant la
construction des arcs eux-memes, ainsi que la Constitution et le montage des
grands cinlres correspondants sans appui inlermediaire. Nous examinons
ici deux de ces ouvrages, le pont de Saint-Hilaire - Saint-Nazaire et le pont
de Savoie ä Bellegarde.

Pont de Saint-Hilaire - Saint-Nazaire

Caracteristiques de l'ouvrage

Ce ponl qui franchit l'Isere entre les villages de Saint-Hilaire (Isere)
et de Saint-Nazaire-en-Royans (Dröme) ä 30 melres au-dessus de cette
riviere remplace un pont suspendu detruit au moment de l'invasion. Cet
ouvrage comporte :

1° Un arc en beton de 108 melres de portee theorique et de 25 metres
de fleche;

2° Une superstructure sur arc comprenant sur chaque rein cinq piles
de hauteur variable (1 ä 17 m), supportant 6 voütes en plein cintre de
5 metres d'ouverture. La largeur du pont est de 7 metres (chaussee de 5m50
et deux trottoirs de 0m75);
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3° Deux ouvrages de jonction, un sur chaque rive, comportant chacun
une grosse pile reposant sur eulee nouvelle et une voüte en plein cintre de
7 metres d'ouverture raecordant l'ouvrage nouveau avec les viaducs d'acces
qui avaient subsiste et ne furent qu'elargis.

Constitution de l'arc

L'arc est en beton non arme de section reetangulaire pleine; sa largeur
est constante (5m70). C'est un arc encastre; il s'appuie, ä chaque rive, sur
une retombee prolongeant, en porte ä faux sur la riviere, un massif cuiee
en beton qui repose lui-meme sur le rocher compact et dont les fondations
furent executees au moyen d'un caisson ä air comprime. Le beton est au
dosage de 350 kg de ciment; le revetement des faces laterales n ete particu-
lieremenl soi^ne par l'emploi de plaquettes prefabriquees en beton travaille
en surface.

La fibre moyenne de l'arc a ete etablie de facon ä epouser le trace du
polygone funiculaire des charges permanentes tolales de la demi-charge
routiere uniformement repartie. L'epaisseur de l'arc varie de 3"'00
aux naissances ä lm80 ä la ele; cette Variation de section correspondant
fidelement ä la Variation de l'effort normal.

Systeme de construction

La principale difficulte de realisation de lels ouvrages consisle dans
l'execution du cintre, donl la coneeption peut avoir une influence sur les
dispositions memes de l'ouvrage. En raison de la presence d'une riviere
ä fortes crues, il a ete prevu un cintre retrousse d'une seule portee, place
sous l'arc ä construire et n'ayant donc aueun appui inlermediaire. Etant
donne l'importance de l'arc en belon, celui-ci a ete realisc en trois rouleaux,
le cinlre etant capable de supporter le premier rouleau, puis en liaison avec
ce dernier de supporter le deuxieme rouleau. L'ensemble des premier et
deuxieme rouleaux eiait alors suffisamment resislant pour porler le
troisieme rouleau.

Bien entendu chacun des rouleaux a ele execute par voussoirs de
maniere ä permettre la repartition judicieuse des charges sur le cinlre et
de facon ä annuler une partie du retrait.

Disposition des rouleaux de l'arc

En general, les arcs sont decoupes en rouleaux paralleles et ä peu pres
homolhetiques. II n'a pas ete possible ici d'adopler celte Solution simple.
En effet, la fibre moyenne de l'arc correspond, comme nous l'avons dit
precedemment, ä la courbe des pressions des charges permanentes totales
augmentees de la demi-surcharge routiere, mais non pas ä celle de la seule
charge dudit arc; ces courbes des pressions sont assez differentes dans les
deux cas, ä cause de la presence des piles en maconnerie, de hauteur tres
variable, dont les charges importantes ont ete prises en compte dans le
trace de Farc. Or, cet arc, etant mince, sa courbe des pressions, sous son
seul poids propre, s'cearterail assez de sa fibre moyenne pour donner des
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Fig. 1. Pont de Saint-Hilaire-Saint-Nazaire.

tensions imporlanles inacceptables lorsque le cinlre ne le supporterail plus;
il en serait ä fortiori, de meme pour des rouleaux paralleles encore plus
minces. II a donc fallu donner une forme speciale ä ces rouleaux, en faisant
varier leur inertie de facon que les fibres moyennes s'ecartent le moins
possible des courbes de pression dans chacune des phases de construction,
et edifier en meme temps que le troisieme rouleau une partie des piles.

Coneeption du cintre

Le cinlre en sapin du commerce est un arc encastre aux naissances; il a
103m60 de portee et 25"'00 de fleche. 11 est conslitue de 11 fermes arquees
de hauteur constante (2m70) ecarlees de 0"'57 d'axe en axe et composees
chacune d'une membrure basse el d'une membrure haute, reunies entre
elles par des treillis en croix de Sainl-Andre. L'ensemble est contrevente
horizontalement et transversalement.

Les membrures sont formeos de madriers cintres ä plat suivant
le gabaril de l'arc et cloues les uns sur les autres, ä la fois pour maintenir
la courbure et pour s'opposer au jrlissement; les joints d'aboul enlre
madriers regulierement decalcs etaient bourres au mortier de ciment. La
section transversale composee de 3 ä 5 madriers ainsi solidarises est equi-
valente ä une piece de meme seclion constituee d'un seul bois.

Les treillis verticaux en croix de Sainl-Andre resistant aux efforts tran-
chants, sont realises par un double rang de planches de 4 cm d'epaisseur
clouees de chaque cöte des membrures sur leurs tranches.
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Fig. 2. Montage du
cintre du pont de
Saint-Hilaire - Saint-
Nazaire.

Des contrevenlements transversaux en madriers sont disposes tous les
10 metres environ.

Enfin, deux contreventemenls horizontaux sont constitues, Fun sous
les membrures inferieures par des traverses et diagonales en planches de
4 cm, Fautre par le couchis cloue en deux couches orthogonales disposees
diagonalement aux membrures.

Montage du cintre

Un procede maintenant classique consiste ä construire verticalement
sur chaque rive une moitie du cintre, puis ä rabattre chacun de ces deux
elemenls jusqu'ä leur jonction au milieu de la portee.

Ici le cintre a ete mis en place en trois troncons sensiblcment de meme
developpement. Deux troncons ont ete dresses verticalement sur chaque
rive, adosses aux deux grosses piles sur eulees, et reposanl chacun sur une
console en beton arme faisant provisoirement corps avec les eulees. Le
troisieme troncon a ete monte ä son emplacement definitif au milieu de la
riviere, sur une passereile tres legere aecrochee ä des cäbles reposanl sur les
pylönes de Fanden pont suspendu.

Les deux troncons lateraux, qui etaient munis ä leur base, d'articulations

provisoires realisees par un axe en acier, furent rabattus au moyen
de deux treuils el raecordes au troncon central.

Celui-ci, une fois construit sur passerelle avait ele prealablement
suspendu aux cäbles porteurs en six points seulement, de facon que son
emplacement en niveau puisse etre regle, au dernier moment, a sa position
exaete au moyen de tiges filetees et de boulons.

La conjonetion des trois troncons fut d'une exaclitude presque absolue
et Poperation de rabatlement realisee le 21 novembre 1946 ne dura que
cinq heures.

Execution de l'arc. Decintrement

Apres installation des coffrages verticaux sur le cintre, et la pose en



ARCS EN BETON ET CINTRES DE GRANDE PORTEE 311

Fig. 3. Cintre apres
montage du pont de
Saint-Hilaire - Saint-
Nazaire.
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faces vues, des plaqueltes de parement prefabriquees, le premier rouleau fut
couie par voussoirs disposes symetriquement et dans un ordre determine
par le calcul de maniere ä n'apporter ä chaque instant dans l'arc que les
moments flechissants minima. Le deuxieme rouleau fut execute en suivant
la meme methode, puis le decintrement fut opere des que le beton du
deuxieme rouleau eut acquis une resistance süffisante. Un Joint et des
niches pour verins avaient ete menages ä la cie.

L'arc fut d'abord mis en charge au moyen de 10 verins disposes Jen
deux lignes travaillant chacun ä environ 125 tonnes; Louverture du Joint
de ele fut limite ä 0,5 cm. On opera ensuite une compensation par moment
negatif contre l'action du retrait et de la temperature en augmentant la
pression sur les verins inferieurs de facon que leur poussee soit toujours
dans un rapport determine avec celle des verins superieurs et jusqu'ä une
ouverture de Joint de 4,5 cm. Cette compensation lenait compte de la
confection ulterieure du troisieme rouleau et de la superstrueture. La
poussee totale theorique calcuiee etait de 1 250 tonnes; ce chiffre fut verifie
a Louverture du Joint; la poussee totale constatee en fin de compensation
a ete de 1 600 tonnes; la difference donne Fimportance des effets perturba-
teurs du cintre, qui ont d'ailleurs disparu apres enievement de celui-ci.
II ful alors procede au matage du Joint de cie. Ces Operations furent
effecluees le 8 mai 1947 en quelques heures.

Enievement du cintre

Aussitöl apres, le coulage du troisieme rouleau fut entrepris, en meme
temps que la construction d'une parlie des piles sur reins. Pendant la meme
periode on proceda ä l'enlevement du cintre qui fut d'abord suspendu en
quatre points de l'arc (constitue seulement des premier et deuxieme
rouleaux) puis coupe ä la cie; on lui fit faire ensuite de chaque cöte une rotation
du meme sens que le rabattement, afin de le degager suffisamment pour
enlever les couchis; les fermes furent alors decoupees soigneusement en
troncons, par sciage au milieu d'un Joint et expediees sur un autre chantier
oü leur reemploi est prevu pour un ouvrage de meme importance.
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Achevement des travaux

Le reste de l'ouvrage ne comportait aucune difficulte particuliere de
realisation. L'ouvrage a ete mis en service en mars 1948.

Mesures

Une maquette du premier rouleau de l'arc a ete construite au Laboratoire

du Bätiment et des Travaux Publics. Cette maquette realisee en beton
a ete chargee par la tension de cordes ä piano dont on mesurait la traction
au moyen d'une valise Coyne. Les contraintes produites ont ete mesurees
au moyen de strains-gages. Dans 1'ensemble les resultats des essais ont ete
comparables ä ceux du calcul sauf quelques divergences aux reins dans des
cas de chargements extremes.

Les contraintes de l'arc ont ete mesurees par l'emploi de temoins Coyne
noyes dans le beton.

Enfin des essais mecaniques ont ete effectues pour determiner la
resistance des bois employes pour la construction du cintre, la resistance des
assemblages par clouage et le meilleur Systeme de clouage evitant la
fissuration des bois.

Pont de Savoie

Caracteristique de l'ouvrage

Ce pont enjambe le Rhone ä quelques kilomelres en amont du barrage
de Genissiat, dans la petite ville de Bellegarde. Le tablier qui pendant la
premiere partie de la construction etait ä environ 90 metres au-dessus du
niveau du Rhone n'est plus qu'ä 30 metres depuis que la mise en service
de la retenue de Genissiat a releve le niveau du fleuve. Cet ouvrage
comporte :

1° Une grande arche de 80 metres de portee et de 27 metres de fleche,
composee de deux arcs jumeaux en beton, surmontes chacun de piles et
voütelettes et reums par un tablier en beton arme;

2° Une pelite arche en maconnerie en plein cintre de 24 metres de
portees sur la rive droite;

3° Entre les deux ouvrages ci-dessus et par consequent sur la rive droite
une grosse pile eulee en maconnerie.

Constitution des arcs

Chacun des arcs est en beton non arme de section rectangulaire pleine,
ä largeur et epaisseur variable. Ce sont des arcs encastres qui s'appuient,
sur chaque rive, sur une retombee prolongeant en porte ä faux sur la
riviere deux massifs de eulee fondes sur rocher compact. Le beton est au
dosage de 350 kg de ciment; comme dans l'ouvrage precedent les faces vues
sont realisees au moyen de plaques prefabriquees en beton travaille en
surface. La fibre moyenne des arcs a ete etablie de facon ä epouser le trace
du polygone funiculaire des charges permanentes totales et de la demi-
charge routiere uniformement repartie.

La largeur de l'arc varie de 4m30 aux naissances ä 3m00 ä la cie, en
meme temps que son epaisseur varie de 2m70 aux naissances ä lm40 ä la cie.
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Fig. 4. Pont de Savoie en cours de construction.

Ces variations de sections correspondent sensiblement ä la Variation des
efforts normaux.

Systeme de construction

En raison de la profondeur de la gorge il ne pouvait etre employe
qu'un Systeme de cintre retrousse franchissant le Rhone d'une seule portee;
et d'autre part ce cintre a du etre etabli pour supporter l'arc dans loute
son epaisseur, car celle-ci etait trop faible pour que l'arc puisse etre
decoupe en plusieurs rouleaux. La confection du beton a ete effectuee par
voussoirs, de facon ä reparlir judicieusement les charges sur le cintre el
ä annuler une partie du retrait.

Une particularite du Systeme de construction employe est qu'il n'a ete
utilise qu'un seul cinlre, qui a servi ä executer d'abord le premier arc,
puis ensuite, par ripage, le deuxieme arc.

Coneeption du cintre

Le cintre en sapin du commerce est un arc articule aux naissances;
de 75m00 de portee et 25m00 de fleche, il est constitue de 7 fermes en bois
arquees, de hauleur constante (sauf pres des naissances), ecartees de 0m57
d'axe en axe et composees chacune d'une membrure basse et d'une membrure

haute, reunies entre elles par des treillis en croix de Saint-Andre.
Cette charpente est constituee de la meme maniere que celle du pont de
Saint-Hilaire qui vient d'etre precedemment decrite.
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Montage du cintre

Le cintre a ete mis en place en deux troncons. Chacun d'eux a ete
dresse verticalement, sur chaque rive, adosse ä la grosse pile eulee rive
droite et ä la paroi rocheuse rive gauche, en reposant par Fintermediaire
de grosses poutres chevelres en beton arme sur des plates-formes provisoires
egalement en beton arme.

Les deux troncons furent rabattus autour des articulations et raecordes
au milieu. Ce rabattement fut d'une exactilude parfaite et l'operation realisee
le 25 septembre 1947 ne dura que deux heures.

Execution de l'arc

L'arc fut coule par voussoirs disposes symetriquement dans l'ordre
determine par le calcul, en menageant une articulation provisoire aux
naissances, un Joint et des niches pour verins ä la cie.

Decintrement

L'arc fut d'abord mis en charge au moyen de quatre verins disposes
en deux lignes, travaillant chacun ä environ 100 tonnes; Louverture du
Joint de cie fut limitee ä 35 mm; les joints de cie furenl alors combles par
un matage provisoire en mortier de ciment.

II se trouve qu'en raison des caracteristiques de l'arc aucune compensation

n'etait ensuite necessaire pour combattre l'action du retrait ou des
charges ulterieures. Mais une compensation lies faible destinee ä reduire
les effets de la temperature devait elre effecluce une fois supprimes les
efforts resultant de l'adherence du cinlre. Ces efforts d'adherence etaient
tres sensibles, puisque au moment de la mise en charge de l'arc la poussee
totale constatee a ete de 600 tonnes au lieu de 400 tonnes poussee totale
theorique. On proceda, en consequence, au decintrement en degageant le
cinlre, par abaissement des chevelres en beton arme sur lesquels il reposait.

Ces chevetres, constitues d'une forte poutre en beton arme, avaient ete
construils de maniere ä etre independants des plates-formes, sur lesquelles
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Fig. 6. Vue du cintre
du pont de Savoie.
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ils s'appuyaient par Finlermediaire d'une serie de cales en ebene de 0m20

d'epaisseur. Les chevelres etant poses sur verins, les cales en chene furent
enlevees; les verins, en s'abaissant, permirent ladescente conjointe des
chevelres el du cintre qui se decolla sans aucune difficulie.

L'arc en beton etant devenu libre, fut ä nouveau mis en charge au
moyen de verins el la poussee conslatee fut bien cette fois celle resultant
des calculs, soit 400 tonnes. Les articulations provisoires furent alors blo-
qu6es par matage au mortier de cimenl; quelques jours apres il etait
procede ä la legere compensation necessaire et qui a conduit ä une poussee
totale de 225 tonnes sur la ligne superieure des verins et ä une poussee
totale de 170 lonnes sur la ligne inferieure. II fut alors procede au matage
du Joint de de; cette derniere Operation fut effectuee le 2 fevrier 1948 pour
l'arc aval.

Ripage du cintre

Prealablement au ripage, le cinlre fut muni de tirants constilues de
cäbles fixes par mouflage sur les chevelres el la partie basse des fermes.
Ces tiranls elaienl deslines ä annuler la poussee du cintre de facon ä
n'obtenir que des reactions d'appui verlicales, et en meme temps, ä degager
legerement les chevelres des eulees pour permettre leur deplacement.

Les chevelres ayant ele places sur une serie de rouleaux en acier de

35 mm de diametre, furent pousses au moyen de verins agissant horizon-
talemenl, jusqu'ä Femplacement du deuxieme arc ä construire.

Pendant ce ripage toute lendance au renversement du cintre etait
contenue par des poutres metalliques fixees rigidement d'une part ä l'arc
execute, el d'aulre part au moyen d'un disposilif ä coulisseaux, sur le cintre
en deplacement.

Le ripage de 8 metres fut execute le 2 fevrier 1948, en 24 heures de
travail.
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Resume

Ce memoire traite de la construction des deux ponts en arc de grande
portee en beton non arme : le pont de Saint-Hilaire - Saint-Nazaire sur
l'Isere et le pont de Savoie ä Bellegarde sur le Rhone.

L'arc du pont de Saint-Hilaire - Saint-Nazaire, de 108 metres de portee
a ete couie en trois rouleaux et par voussoirs : le cintre en bois cloue a ete
realise d'une seule porlee et en trois troncons, les deux troncons lateraux
ont ete construits verticalement puis rabattus ulterieurement ä leur
emplacement definitif; le troncon median a ete construit ä son emplacement defi-
nitif sur une passerelle legere accrochee ä des cäbles.

Le pont de Savoie, de 80 metres de portee comporte deux arcs
jumeaux. Chaque arc a ete couie en un seul rouleau et par voussoirs; le
cintre en bois cloue a ete realise d'une seule portee et construil en deux
troncons edifies verticalement, puis rabattus ä leur emplacemenl definitif.
Un seul cintre a ete execute; pose sur chevetre en beton arme, il a ete
ripe par roulage ä 1 emplacement du deuxieme arc.

Zusammenfassung

Diese Arbeit beschreibt den Bauvorgang folgender weitgespannter,
nicht armierter Bogenbrücken : Die Brücke von Saint-Hilaire - Saint-
Nazaire über die Isere und die Savoie-Briicke über die Rhone in Bcllegarde.

Der Bogen der Saint-Hilaire - Saint-Nazaire-Brücke von 108 m Spannweite

wurde betoniert in 3 Ringen und in Lamellen; das Lehrgerüst in
genagelter Holzkonstruktion wurde freitragend in drei Teilstücken ausgeführt,

wobei die beiden seitlichen Teilslücke senkrecht aufgebaut und
nachträglich in ihre endgültige Lage umgeklappt wurden; das mittlere
Teilstück wurde am Verwendungsort auf einem leichten, an Kabeln
aufgehängten, Montagegerüsl erstellt.

Die Savoie-Brücke von 80 m Spannweite wurde als Zwillingsbogen
ausgeführt. Jeder Bogen wurde nur in einem Ring mit Lamellen beloniert.
Das Lehrgerüst in genagelter Holzkonstruktion wurde wie beim andern
Gerüst, allerdings nur in 2 Teilstücken, ausgeführt.

Summary

This report describes the constructional methods used for Ihe following
large-span, non-reinforced arched bridges : the Saint-Hilaire - Saint-Nazaire
bridge over the Isere and the Savoy bridge over the Rhone al Bellegarde.

The arch of the Saint-Hilaire - Saint-Nazaire bridge, with a span of
108 m (354 ft), was concretcd in 3 rings and in segmenls. The centering,
a nailed wooden structure, was completed in three suspended parls, the
two side-parts being built up perpendicularly and then lowered inlo their
permanent position. The middle pari was produced on the site of work,
suspended by cäbles, and erected on a light truss frame.

The Savoy bridge, having a span of 80 m (262 ft), was built in the
form of twin arches. Each arch was concreted in only one ring with
Segments. The centering, a nailed wooden structure, was made in the
same manner as the above mcntioned one, bul in two parts.
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Les grands ponts-routes en beton arme en Tchecoslovaquie

Grosse Strassenbrücken in Eisenbeton in der Tschechoslowakei

Large reinforced concrete road bridges in Czechoslovakia

DEPARTEMENT DES PONTS DU MINISTERE DE LA TECHNIQUE

Prague

Le pont-route sur la riviere Vltava ä Podolsko (fig. 1 et 2)

Le nouveau ponl-roule national sur la riviere Vltava ä Podolsko, rem-
placant le vieux ponl suspendu de 87'"15 d'ouverture d'une largeur et
d'une capacite portante insuffisantes situe 0'"43 au-dessus du niveau des
grandes eaux, conduit la route nationale de Pisek ä Täbor 56 '"45 au-dessus
du niveau normal de Feau. Les parlies dangereuses de la roule nationale,
conduisant au vieux pont suspendu, furent ainsi eliminees; la communication

des rives tut raccourcie de 2 147 metres.
Le projet general fut eiabore en 1935 par le Departement de Ponls du

Minisiere des Travaux Publics ä Prague (conseiller ministeriel Ing. Dr.
V. Janäk et. conseiller superieur Ing. A. Brebera). Le projel delaille fut cla-
borc par Fing. Dr. J. Blazek, ingenieur civil ä Prague.

Le nouveau ponl est horizontal el a 9 travees; la travee principale,
au-dessus de la riviere, a une ouverture de 150 metres et les peliles travees
laterales, au nombre de 8 (6 sur la rive droite et 2 sur la rive gauche), ont
chacune une ouverture de 35m65.

Le pont d'une largeur de 8'"50 comporte une chaussee de 6m50 et deux
trottoirs de lm00.

Pour chacune des Iravces, la superstrueture est constituce par des
voüles ä plein cinlre; la grande voüle est encastree, les petilcs voütes sont
ä deux articulations.

Le tablier repose sur des voiles prenant appui sur les voiiles. Pour
eviler des voiles trop eleves dans la travee principale on a prevu deux voütes
secondaires d'une porlee identique ä celle des travees laterales et egalement
munies d'arliculations aux naissances.

La largeur de la grande voüte dans la travee principale est de 7m50 ä
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Fig. 1. Pont-route sur la riviere Vltava, ä Podolsko.

la cle et de 9'"50 aux naissances. La largeur des petiles voüles dans les
travees laterales et principale est constante et egale ä 7'"50.

La fleche de l'arc principal mesure 41™80; la fleche des arcs dans les
Iravecs laterales mesure 9'"885. Le surbaissemenl des diverses travees est
du meme ordre de grandeur.

La fibre moyenne de la grande voüte esl composce de Irois segments de

parabole du troisieme degre qui se raccordenl; forme, qui s'approche de
la courbe de pressions pour le poids mort. La fibre moyenne des voütes
dans les travees laterales el celle des voütes secondaires dans la travee
principale est formee par des arcs de cercle.

L'epaisseur des voüles est constanle et egale ä 2 metres pour la voüte
principale et ä 0m75 pour les voütes secondaires.
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Fig. 2. Elevation du nouveau pont-route sur la Vltava.
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La voüle principale et les voüles dans les travees laterales sont armees
par l'acier « Roxor » de haute resistance. Le pourcentage de l'armature de
la voüte principale est de 0,95 %. Les voütes secondaires sont armees par
des barres rondes de 37 kg/mm2 de resistance ä la traction; l'armature ne
depasse pas 1 %.

Les piles de 7n,40 de largeur sont creuses et renforcees par des cadres
horizontaux.

Le calcul stalique fut elabli pour une surcharge mobile de 24 tonnes et
pour une charge uniformement repartie de 500 kg/m".

La resistance ä la compression du beton utilisc pour la voüte principale
apres 10 mois de durcissement variait entre 342 kg/cm2 et 434 kg/cm2.

La resistance moyenne ä la traction dans les eprouvettes flechies fut
de 41,7 kg/cm2.

Le module d'elasticile du belon varie de 202 000 kg/cm2 ä 317 000 kg/
cm2.

Le pont fut construit en 1938-1942 par l'ingenieur B. Hlava, l'Enlre-
prise du Bätiment ä Prague. Pour les armatures on ulilisa 1 200 tonnes
d'acier Roxor ä haute resistance et d'acier doux de 37 kg/mm2, 6 920 tonnes
de ciment Portland, 6 300 m3 de bois et 20 900 m3 de beton.

Pont-route sur la riviere Vltava pres de Vestec
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Le pont a 5 travees (34m50 -f 3 X 00 m + 34m50).
La superstruclure en belon arme est formee par quatre dalles continues

de 36m85 -j- 3 X ö2'"50 -j- 36m85 de portee avec deux articulations dans la
2e et la 4e travee. Ce type de construction fut choisi parce qu'il s'incorporait
le mieux dans une vallee plate.

Les dalles ont ele realisees en beton, dose de 400 kg/cm3 de ciment
Portland, dont la resistance moyenne apres 28 jours fut 402 kg/cm2. Les
barres d'acier Roxor soudees avaient une limite elastique de 38 kg/mm2,
limite de rupture de 50 kg/mm2.

La largeur utile du pont est 7m50 et comporte une chaussee pavee de
5m50 et deux trottoirs de lm00.

Le projet general fut etabli par le Departement de Ponts du Ministere
des Travaux Publics ä Prague (Ing. Dr. Vaclav Janäk, conseiller minis-
teriel, et Ing. Antonin Brebera, conseiller superieur). Le projet detailie
fut livre par Fing. Dr. J. Blazek, Atelier d'Etudes ä Prague.
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Construit en 1936 et 1937 par 1 ingenieur B. Slerba, Entreprise du
Bätiment ä Prague.

Pont-route « Dr. Eduard Benes » sur la riviere Vltava ä Stechovice (hg. 4 et 5)
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Ce ponl conslilue actuellement le plus grand pont-route national en
beton arme du type en arc ä lablier suspendu. II a une Iravee de 114 metres
de portee; la fleche de son arc est de 18 metres.

La superstructure est consliluee par deux poutres principales en arcs
encastres, avec tablier suspendu dans la partie centrale et appuyee dans la
partie d'encastrement. Les poutres en arc sont en caisson et ont une section
ä la clef de l'"30 X 2m20; les dimensions des seclions aux naissances sont
2m50 X lm30-

Les suspentes onl une section de 25 X 25 cm, armee par 7 barres
d'acier « Roxor » de 30 mm de diametre.

La largeur utile du pont esl 9m75, dont 6m00 pour la chaussee et 1"'875

pour chaque trolloir.
La lension ä la compression de l'arc esl 58 kg/cm2. La resistance ä la

compression cn moyenne s'eieve ä 430 kg/cm2.
Ce pont a survecu ä la grande crue du printemps de 1940 sans subir

le moindre degät, bien que le niveau des eaux allcignil une hauteur de
2'"00 au-dessus du ponl.

Le projel general fut etahli par le Departement de Ponls du Ministere
des Travaux Publics ä Prague. Le projet detaille ful elabore par Ing. D.
J. Blazck, Atelier d'Etudes ä Prague. Les travaux furent executes en 1937-
1939 par l'Enlreprise des Bäliments. Ing. F. Kindl et C'c ä Prague.

Pont-route sur la riviere Ohre ä Loket (iig. 6 et 7)

La superstructure en beton arme de ce ponl ä 3 travees (14m00 -|-
60m00 -4- 14m00), consliluee par des voüles pleines encaslrees avec tympans
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Fig. 5. Vue d'enfilade
du pont-route

« Lr. Eauard Benes ».

m

en beton arme, fut choisie en harmonie avec le caractere moyenägeux du
chäteau Loket.

Largeur utile : lm95 -f- 6m00 ~f- lm95 9m90.
Le projet general fut etabli par le Departement de Ponls du Ministere des

Travaux Publics ä Prague (Ing. Dr. Vaclav Janäk, conseiller ministeriel).
Le projet dctailfe fut elabore par le Departement de Ponts de F Administra¬

tiv

Fig. 6. Le vieux pont-route suspendu
sur la riviere Ohre, ä Loket.
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Fig. 7. Nouveau pont-route national sur la riviere Ohre, ä Loket.

tion des Travaux Publics en Boheme. Le ponl fut construit en 1934-1936

par Ing. Jakub Domansky, ingenieur civil ä Prague.

Pont-route sur la vallee de Smejkalka ä Senohraby
de l'autoroute Praha-l'Est (fig. 8, 9 et 10)

La superstructure de la travee centrale de 120 metres de portee est
formee par deux poutres en arc de 25m54 de fleche. L'epaisseur des arcs
est de 1™20 ä la clef et de lm84 aux naissances; l'epaisseur des poutres rai-
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Fig. 9. Pont-route sur
la vallee Smejkalka, ä
Senohraby, en cours
de construction.

'¦

dissantes est de lm75. La sollicilation des arcs est 60 %, celle des poutres
raidissantes 40 %. La securite des arcs contre le flambement s'eieve ä 6,88.
Les cadres Continus constiluent les viaducs; sur la rive gauche avec une
longueur de 58n,95 et sur la rive droite avec une longueur de 66m38. La
hauteur de la chaussee sur le pont au-dessus de la vallee est de 46 metres.

La largeur utile du pont est 24m50.
La longueur totale du pont est de 248m75.
La resistance du beton ä la compression fut en moyenne de 320 kg/cm3.
La tension ä la compression des arcs ne surpasse pas 73 kg/cm2.
Les materiaux utilises sont: 10 000 m3 de beton; 700 tonnes d'acier;

4 800 tonnes de ciment Portland; 3 000 m3 de bois.
Le projet general fut elabli par le Departement de Ponts de l'Auto-

route Praha-l'Est ä Prague. Le projet detaille fut livre par FEntreprise et
Atelier d'Etudes Ing. Dr. Skorkovsky ä Prague. Le pont fut construit en
1939-1946 par FEntreprise du Bätiment Ing. Dr. Skorkovsky, Prague.

2.5.0Q
12.50

1,5 7. 1,57.

5 026 p.7S s 90 Q.75'l^OJO 0.230 Q2S
025

:T Fig. 10. Section
transversale du
pont-route ä
Senohraby.



324 IId6. MINISTERE DE LA TECHNIQUE, PHAGUE

Resume

Description des ponts-routes en beton arme sur la Vltava ä Podolsko,
sur la Vltava pres Vestec, sur la Vltava ä Slechovice, sur la Ohre ä Loket,

sur la vallee de Smejkalka ä Senohraby.

Zusammenfassung

Beschreibung der Slrassenbrücken in Eisenbeton über die Vltava in
Podolsko, über die Vltava bei Vestec, über die Vltava in Stechovice, über
die Ohre in Loket, über das Tal von Smejkalka in Senohraby.

Summary

Description of reinforced concrete road bridges over the Vltava at

Podolsko, over the Vltava near Vestec, over the Vltava at Slechovice, over
the Ohre at Loket, over the Smejkalka valley at Senohraby.
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Ponts de grande portee en beton precontraint realises en Belgique

Brücken mit grosser Spannweite in vorgespannten Beton in Belgien

Large span bridges of pre-stressed concrete in Belgium

A. PADUART
Ingenieur A. I. Br.

Agrege de l'Enseignement Superieur
Directeur technique de la Societe d Etudes et de Travaux

Bruxelles

Deux ouvrages de grande porlee en beton precontraint ont ete realises
recemment en Belgique, Fun ä caractere experimental, lautre ä caractere
definitif, par la Setra, suivant une technique nouvelle inventee par 1'ingenieur

C. VVets. II s'agit de poutres en arc ä tirant rectiligne en pretraction
dont la forme longitudinale est representee ä la figure 1. Cette forme se

caracterise par le fait qu'elle permet de realiser, en toute section, l'excen-
tricite optima du tirant recliligne par rapport ä la fibre moyenne de la
poutre.

L'utilisation d'un tirant rectiligne presente plusieurs avantages et
apporte une simplification importante dans la technique du beton precontraint

: eile permet d'utiliser des barres de gros diametre, ce qui facilite la
mise en tension; eile supprime les nombreux guidages qui sont necessaires
lorsque l'on utilise des cäbles curvilignes; eile supprime le frottement sur
le tirant pendant sa mise en tension; eile evite enfin les tensions secondaires
du tirant. En un mot, cette technique nouvelle conduit simultanement ä une
ameiioration de la qualite d'execution et ä une economie substantielle
d'acier et de beton.

Ainsi que l'on peut s'en rendre compte par la figure 1 et les photo-
graphies inserees dans le texte, l'exlrados et Fintrados de la poutre sont
paralleles et la contrefieche, qui est en general comprise entre 1/60 el 1/90
de la portee, donne ä Fensemble des ouvrages un aspect d'exlreme legerete.

La precontrainte de ces poutres a ete realisee au moyen de tirants
de 40 mm de diametre en acier special traite thermiquement. Cel acier
contient 0,4 ä 0,5 >% de carbone et 2 % de manganese; il presente une
resistance ä la rupture par traction de 115 kg/mm2, une limite elastique
Afnor de 95 kg/mm2 et une limite de fluage de 75 kg/mm2. Comme la
tension de service de cet acier ne depasse jamais 70 kg/mm2, on remarque
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Fig. 1.

donc que la deformation differee des barres par fluage est rigoureusement
nulle ce qui n'est pas le cas pour la plupart des aciers trefiles au carbone
qui fluent souvent dejä sous la moitie de leur tension de service.

Les tirants sont composes de barres de 5 metres de longueur reunies
entre elles au moyen de manchons d'accouplement filetes. Les extremites
des barres sont refouiees au prealable afin d'eviter un deforcement local
des tirants. II a ete constate au cours de nombreux essais de traction ä

outrance que la rupture des tirants se produit toujours en dehors de la
zone d'accouplement. Les extremites des tirants sont egalement refouiees,
filetees et ancrees au moyen d'un ecrou prenant appui contre un sabot
metallique de repartition noye dans les abouts de la poutre. Les tirants

sonl libres sur toute la
longueur de la poutre et l.ra-
versent les extremites de
celle-ci dans des gaines me-
nagees lors du betonnage.

La mise en tension se
fait au moyen de deux
verins hydrauliques de 50 tonnes

branches sur la meme
pompe tl'aliinentation et
places de part et d'autre de
la barre de traction, qui se
visse sur une des extremites

des tirants, ainsi que le
montre la figure 2.

Les poutres que nous
decrivons ci-dessous ont ete betonnees avec le melange suivant :

e^E

If
?2?

SS53-SSS

Fig. 2.

560 1 de pierrailles de porpbyre 20/40;
356 1 de pierrailles reconcassees de 5/20;
213 1 de grenailles 2/5;
206 1 de sable du Rhin 0/2;
450 kg de ciment P. A. H. R.

La mise en place el le serrage du belon furent realises par Vibration,
ce qui permit d'utiliser une consistance seche. Le betonnage, au moyen
d'une teile consistance, etait facilite par le fait que la partie courante des
poutres ne renfermait aucune armature ni aucune gaine.

La resistance moyenne du beton ä la compression sur cubes de 20 cm
de cöte trouvee ä trois mois d'äge etait voisine de 600 kg/cnu et la tension
admissible etait limilee ä 120 kg/cm2.

Tous les essais sur beions furent effectues par M. Dutron, directeur
du Laboratoire de Recherches et de Contröle du Groupement Professionnel
des Fabricants de Ciment Portland Artificiel de Belgique.

La construction des deux poutres dont nous donnons la description
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ci-apres fut commandee par le Service des Canaux Houillers, sous la
direction de M. H. Santilman, ingenieur en chef des Ponts et Chaussees.

La poutre experimentale, beton-
nee le 27 novembre 1945 et essayce au
debut de 1946, a une portee de 30 metres

et sa section transversale est

representce ä la figure 3. Sa hauteur
n'est que de 80 cm soit le 1/37,5 de
la portee et eile a ete calcuiee pour
pouvoir porter une charge de service
de 400 kg/m2. Elle est precontrainte
par qualre tirants de 40 mm 0.
Plusieurs moyens de contröle, tres differents

Fun de Lautre, furent utilises
pour determiner la tension appliquee
aux tiranls et donnerent des resultats
tres concordants. Ces moyens de
contröle ont comporte des lectures au
manomelre de la pompe d'alimentation, des mesures de la course des

verins, des mesures de Fallongement de la barre de traction et des mesures
de dilatation des tirants ä l'aide de comparateurs et de « strain gages ».

Apres achevement, l'on proceda sous le conlröle de M. le professeur
Baes ä divers essais de chargement de la poutre, d'abord jusqu'ä la charge
de service, ensuite jusqu'ä l'apparition des premieres fissures. La fleche
mesuree sous la charge de service etait de 31,5 mm ou 29,5 mm selon que
les tirants etaient laisses libres sur toute leur longueur ou qu'ils etaient
conlraints de partieiper k la deformation verticale de la poutre par leur
solidarisation en quatre points intermediaires. Le module d'elasticite
moyen que l'on trouve par la confrontation des fleches mesurees el calculees
est de l'ordre de 520 t/cm2, valeur qui confirme les resultats des essais sur
prismes faits en laboratoires.

Les premieres fissures apparurent au moment oü la charge appliquee
ä la poutre atleignait 965 kg/m2 soit 2,41 fois la charge de service. La fleche
totale valait ä ce moment 108 mm et apres un quart d'heure eile avait
atteint 122 mm, les fissures s'ouvrant legerement sous charge constante.

Lors du dechargement, les fissures se refermerent progressivemenl et

Fig. 5. Mise en tension des tirants
de la poutre experimentale de
30 metres de portee.
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Fig. 4. Poutre experimentale de
30 metres de portee en cours de
betonnage.
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Fig. 6. Vue de la poutre chargee au double de sa charge de service.

elles avaient completement disparu avant que la surcharge füt ramenee
ä sa valeur normale de 400 kg/m2.

Les variations de tensions dans le beton et dans les tirants relevees au
cours des essais concordent avec les donnees du calcul et permettent une
nouvelle verification du module d'elasticite du beton.

3£

im

Fig. 7. Vue de la poutre par en dessous montrant les tirants metalliques.
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Une serie d'essais dynamiques fut ensuite effectuee par MM. les
professeurs Van den Dungen et Van
Eepoel. Ces essais permirent de de-
terminer la frequence de la Vibration

propre qui fut egale ä 139 oscil-
lations par minule pour la poutre
non chargee et ä 101 oscillations
lorsque la poutre portait la charge
de service; l'on enregistra egalement

un coefficient d'amortissement
de 0,007. II fut en outre

procede ä la mesure d'effets d'impact
produits par des charges roulantes
constituees soit par un chariot de
7 850 kg passant ä des vitesses com-
prises entre 1 et 2 m/sec soit par un
chariot de 310 kg lance ä des

„*fj
Fig. 8.

l.\

Fig. 9 ä 12. Divers Stades de betonnage
de la passereile de Malheyde.
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Fig. 13. Vue
de la pas-
serelle de
Malheyde

apres
betonnage.

vitesses atteignant 8,50 m/sec et des renseignements interessanls purent
en etre deduits au sujet des majorations dynamiques ä introduire dans
les calculs.

La deuxieme poutre ful realisee ä la lumiere des enseignemenls donnes
par les essais de la poutre experimentale. Elle constitue une passereile de
44™50 de portee et de 2 metres de largeur utile franchissanl le canal de
Bruxelles ä Charleroi pres de Malheyde. Ainsi que le montre la figure 8
la hauteur sous chaussee esl egale ä l^SO.

La poutre fut betonnee au debut de I"ete 1947 sur cintre en place, au
moyen de deux moules metalliques de 2m10 de longueur que l'on ripa vers
les appuis au für et ä mesure de Favancement du betonnage. La precon-
trainte du beton est realisee ä l'aide de 12 lirants de 40 mm. Ceux-ci sont
guides transversalement par quatre entretoises en beton solidaires de la
poutre. Les tirants sont proteges contre Foxydation par un enrobage de
bandes passivantes Denso.

Le decintrement de la poutre
eut lieu le 5 seplembre 1947 et il
ful aussitöt procede aux essais sta-
tiques de la passereile. La fleche
mesuree sous la charge de service
fut de 32 mm, ce qui correspond
ä un module d'elasticite moyen du
beton de 450 t/cm2. Vingt-quatre
heures apres le dechargement, la
passereile avait exactement repris sa

position initiale.
Ces deux realisations el les

essais qui les ont accompagnees ont
mis en evidence la bonne concor-
dance enlre les previsions theoriques

et les constatations
experimentales, et ont montre que le
beton precontraint obeit parfaitement
aux Iheories de la resistance des

Fig. 14. Passerelle de Malheyde. materiaux. Elles ont egalement

*»>f"1" I
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permis de mettre au point une technique nouvelle qui, ainsi que le
montrent les illustrations, conduit ä des ouvrages, non seulement econo-
miques, mais aussi tres salisfaisanls au point de vue de Lesthetique.

Resume

Les poutres en arc ä tirant rectiligne en pretraction ont la forme d'un
arc exlremement surbaisse, dont la fleche est generalement comprise entre
1/60 et 1/90 de la portee. Ces poutres sont preconlraintes au moyen d'un
tirant rectiligne qui occupe, en chaque section transversale, la position la
plus favorable. Dans les applications qui sont decrites, le tirant esl realise
au moyen de barres de 40 mm 0 en acier special traite thermiquement.
Cette technique presente, par rapport aux autres procedes, de grands avantages

tant au point de vue de la securite qu'ä celui de l'economie.
Une poutre experimentale de 30 metres de portee a ete executee ä la

demande du Service des Canaux Houillers. La hauteur de cette poutre est
de 0m80 el la fleche de l'arc est egale ä 34 cm. Elle est calcuiee pour une
charge de service de 400 kg/m2 et est precontrainte par quatre tirants
de 40 mm 0. La poutre a ete betonnee en un jour. Le beton, vibre,
a donne ä trois mois d'äge une resistance depassant 600 kg/cm2.
Les tirants ont ele mis en lension au moyen de verins hydrauliques,
et differents procedes de mesure des efforts ont ete employes simultane-
ment. Au cours des essais statiques la deformation sous la charge de service
fut de l'ordre de 30 mm dans la seclion mediane. Les premieres fissures
apparurcnl sous une charge valant 2,41 fois la charge de service; ces
fissures se refermerent des le debut du dechargement de la poulre. Des
essais dynamiques ont egalement ete effectues afin de determiner la
frequence de la Vibration propre de la poutre et l'effet d'impact d'une charge
roulant sur celle-ci.

Une seconde poutre fut realisee selon le meme procede sur le canal de
Bruxelles-Charleroi, pres de Malheyde. Cette poutre constilue une passe-
relle de 44m50 de portee et de 2 m de largeur utile. Le betonnage a ete
effectue par claveaux d'environ 2 m de longueur, coules en place. La
precontrainte est realisee au moyen de douze tirants de 40 mm 0. Les essais
de chargement statiques de la passerelle ont donne enliere satisfaction et
ont permis de deduire une valeur moyenne du module d'elasticite du
beton egale ä 450 t/cm2.

Zusammenfassung

Die vorgespannten gewölbten Balkenlräger mit geradlinigem Zugband
haben die Gestalt eines Bogens mit sehr kleinem Pfeilverhältnis (im
allgemeinen 1/60 - 1/90 der Spannweite). Diese Balken wierden mittelst eines
geradlinigen Zugbandes vorgespannt, das in jedem Querschnitt die
günstigste Lage inne hat. In den beschriebenen Anwendungen besteht das
Zugband aus Rundeisen von 40 mm Durchmesser aus thermisch
behandeltem Sonderstahl. Diese Technik bietet im Vergleich zu anderen
Verfahren grosse Vorzüge in wirtschaftlicher Hinsicht, wie auch in bezug
auf die Sicherheit. Ein Probebalken von 30 m Spannweite wurde auf
Veranlassung des Services des Canaux Houillers ausgeführt. Die Balkenhöhe
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beträgt 0,80 m und der Bogenpfeil 34 cm. Er ist für eine Gebrauchslasl von
400 kg/m2 gerechnet und mittelst 4 Zugbänder von 40 mm Durchmesser
vorgespannt. Der Balken wurde in einem Tage betoniert. Der Beton wurde
vibriert und erreichte nach 3 Monaten eine Festigkeit von über 600 kg/cm2.
Die Zugbänder wurden mittelst hydraulischer Winden vorgespannt und
verschiedene Messverfahren für die Spannungen wurden gleichzeitig
angewandt. Bei den statischen Versuchen betrug die Formänderung unter
Gebrauchslast ca. 30 mm im mittleren Querschnitt. Die ersten Risse
erschienen unter einer 2,41 fachen Last; diese Risse schlössen sich wieder,
sobald der Balken entlastet wurde. Es wurden ebenfalls dynamische
Versuche unternommen, welche Aufschluss geben sollten über die
Eigenschwingung des Balkens und über die Stosswirkung einer beweglichen
Last.

Ein zweiter Balken wurde im gleichen Verfahren über den Canal de
Bruxelles-Charleroi erstellt und dient als Fussgängersleig von 44m50 Spannweite

mit einer nutzbaren Breite von 2 m. Die Betonierung wurde in
Lamellen von ca. 2 m Länge vorgenommen. Die Vorspannung wird mittelst
12 Zugstangen von 40 mm Durchmesser eingeführt. Die statischen
Belastungsproben des Fussgängersleges haben voll befriedigt und ergaben einen
mittleren Elastizitätsmodul für den Beton von 450 t/cm2.

Suxnmary

The pre-stressed arched beams wilh a straight tie rod have the shape of
an arch with a very low rise-span ratio (usually 1/60 lo 1/90"). These beams
are pre-stressed by means of a straight tie rod, which in each cross section
has the most advantageous position. In the cases described the tie rod
consists of reinforcement bars of 40 mm diameter, made of special heat
treated steel. In comparison to other processes, this technique has great
advantages from an economic standpoint, and equally from a safety point
of view. A test beam 30 m in length was prepared on Instructions from
the Service des Canaux Houillers (Coalfield Canals). The depth of the
beam is 0m80 and the rise of the arch 34 cm. It is calculated for a working
load of 400 kg/m2 and is pre-stressed by means of 4 tie rods of 40 mm
diameter. The beam was concreled in one day. The concrete was vibraled
and after 3 months reached a strength of over 600 kg/cm2. The tie rods
were pre-stressed by means of hydraulic jacks whilst varioits recordings
were made for the stresses. In the static trials the alteralion of shape under
a working load amounted to about 30 mm in the middle cross section.
The first cracks appeared under a 2,41 fold load; they closed again when
the load was removed. Dynamic tests were also made lo elucidale oscilla-
tion of the beam and the effect of thrust from a moveable load.

A second beam over the Brussels-Charleroi canal was made on the
same process and forms a footbridge having a span of 44m50 and an
effective width of 2 m. Concreting was done in slabs 2 m long. The pre-
stressing is done by means of 12 tie rods having a diameter of 40 mm.
The static load tests of the footbridge were eminently satisfactory and
showed an average modulus of elasticity of the concrete of 450 t/cm2.
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Les applications du beton precontraint en Belgique

Die Anwendungen des vorgespannten Betons in Belgien

The use of pre-stressed concrete in Belgium

G. MAGNEL
Professeur ä l'Universite de Gand

Membre de l'Academie Royale de Belgique

Peu de problemes techniques eveillent en ce momenl autant Fattention

des ingenieurs du Genie Civil que celui du Beton Precontraint. L'idee
de la precontrainte est aussi vieille que celle du beton arme, mais les
ingenieurs ne sont arrives ä des resultats pratiques dans ce domaine que depuis
que M. Freyssinet a montre qu'il n'y a pas de precontrainte permanente
sans l'emploi d'aciers ä tres haute limite elastique, tendus ä des tensions
de l'ordre de 70 ä 90 kg/mm2. La raison en est que les pertes de precontrainte

dues au fluage du beton et de l'acier et celles dues au retrait du
beton fönt perdre une partie de Feffort initial, ce qui a d'autant plus d'im-
portance relative que la tension de l'acier est plus basse.

C'est donc ä M. Freyssinet que revient Fhonneur d'avoir pu faire les
premiers travaux pratiques en beton precontraint; il a d'ailleurs imagine
pour cela un oulillage qui est d'usage general en France.

En Belgique, nous appliquons les idecs de principe de M. Freyssinet,
mais nous utilisons un outillage tout different cree au cours de Foccupa-
tion de notre pays. Nous nous servons de ce qu'on appelle maintenant assez
generalement le « cäble Sandwich » dont voiei une courte descriplion.

Les fils, de 5 ou 7 mm, sont classes dans le cäble par couches de 4 et
sont tenus ä distance de 5 mm des voisins, gräce ä des separateurs. Aux
extremites, le cäble est saisi dans des ancrages metalliques : deux couches
de quatre fils chacune sont fixees ä une « plaque Sandwich » avec quatre
clavettes fixanl chacune deux fils dans des rainures en forme de trapeze
piTJvues ä cel effet, ä raison de deux par face principale de la plaque.

La precontrainte se fait par un pelit appareil fort leger tirant sur deux
fils ä la fois; des que deux fils sont tendus, on les fixe ä l'aide de la cla-
vetle correspondante.

On utilise ä chaque extremite du cäble autant de plaques Sandwich



334 IId8. G. MAGNEL

superposees qu'il y a de fois huit fils dans le cäble. Ces plaques sont tirees
par les fils contre le beton de la poutre, mais entre elles et le beton on
interpose une plaque de repartition destinee ä regier la pression locale sur
le beton.

Plaques sandwich, clavcttes et plaques de repartition sont faites en
grande serie en acier couie sans aucun usinage, et cela aussi bien pour des
fils de 5 mm que pour les fils de 7 mm. L'emploi de fils de 7 mm est tres
economique pour les grandes poutres, car d'une part cela reduit la place
occupee par les cäbles et d'aulre part la mise en tension d'un fil de 7 mm
et sa fixation ne coütent pas beaucoup plus que pour un fil de 5 mm.

Pour eviter que le beton ne s'introduise dans le cäble, il y a deux pro
cedes : ou bien on entoure le cäble d'une gain« etanche en töle mince et
on betonne autour de la gaine; ou bien on laisse un trou dans le beton et
on enfile le cäble apres durcissement.

Dans les deux cas, pour proleger le cäble contre la rouille et etablir
une adherence entre les fils et le beton, nous injectons de la päte de ciment
sous pression dans les vides autour des fils.

II n'entre pas dans notre intention de comparer ici Foutillage de
M. Freyssinet avec celui que nous venons de decrire. Rien n'est definitif
en beton precontraint, car celte technique est trop jeune. Disons simple-
ment que le cäble sandwich a ete soumis d'abord minutieusement ä des
essais de laboratoire. puis ä des essais de chantier et qu'il presente toute
securite. C'est gräce ä lui que les entrepreneurs beiges ont pu realiser bon
nombre d'ouvrages en beton precontraint, dont certains de tres grande
importance.

Ce sont ces travaux que nous nous proposons de decrire brievement
dans le present memoire, en les classant non pas chronologiquement, mais
par types de construction.

Ponts et passerelles

A. Pont de chemin de fer

La Belgique est le premier pays oü on a construit un pont de chemin
de fer en beton precontraint. II s'agissait d'un pont biais ä six voies paralleles;

on nous a autoris6s ä le conslruire sous forme de six dalles indepen-
dantes, chacune pour une voie; les dalles ont 20 metres de portee.
Certaines de ces dalles ont ete faites en beton arme ordinaire, en admettant
une tension de securite de 70 kg/cm2 pour le beton; d'aulres ont ete faites
en beton precontraint avec 150 kg/cm2.

Voici un tableau qui donne la comparaison entre ces deux genres de
dalles :

Beton arme ordinaire ltöton precontraint

Epaisseur m
Cube de beton. m3
Acier doux t
Acier en fil. t
Acier pour ancrages. t
Coüt fr.

1,85
145
26

232.000

1,15
85
0,7
5,5
2,6

197.000
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II suffit de consulter ce tableau pour se rendre compte des immenses
avantages du beton precontraint, qui, d'autre part, presente une securite
plus grande, surlout ä la fissuration, que le belon arme ordinaire. La
grande reduction d'epaisseur (0m70 sur lm85) est egalement ä noter comme
etant tres imporlante dans de multiples cas de la pratique courante.

Avant de construire ces tabliers en precontraint, on en a construit une
tranche de 0m65 de largeur, dans le but de Fessayer jusqu'ä rupture. D'autre
part, une serie d'essais accessoires ont ete faits sur le beton et l'acier mis
en ceuvre (essais de fluage, de retrait, de resistance, mesure des modules
d'elasticite, etc.). Notre coliegue M. Baes, Professeur ä FUniversite de
Bruxelles, publiera un de ces jours un compte rendu detaille de ces essais.
Les conclusions generales qui s'en degagent sont les suivantes :

1° On est absolument maitre du calcul d'ouvrages de ce genre;
2° Les deformations mesurees sont beaucoup mieux en concordance

avec celles resullant du calcul, que dans les ouvrages en beton arme
ordinaire;

3° La precontrainte se fait tres facilement et avec une grande precision;
4° La securite vis-ä-vis de la fissuration du beton est de l'ordre du

double de ce qu'elle est en beton arme ordinaire;
5° La securite vis-ä-vis des charges de rupture (la poutre d'essai de

20 m s'est rompue par ecrasement du beton et non par depassement de la
resistance des fils) est tres eievee; la charge ä appliquer ä la dalle pour
provoquer la rupture est de l'ordre de quatre fois la charge de service.

B. Pont-route de Zammel

C'est un petit pont de 13 metres de portee pour 12 metres de largeur.
II a ete precontraint dans le sens transversal aussi bien que dans le sens
longitudinal.

Le beton y travaille ä 123 kg/cm2, et les fils ont ete precontraints ä
85 kg/mm2.

Les quantites de materiaux utilises sont les suivantes, comparees ä celles
qu'il aurait fallu en beton arme ordinaire :

Beton arme ordinaire Beton precontraint

Acier doux t
Aciers en fil t
Acier pour ancrages

et accessoires t

112,5
18,6

92,5

5,6

3,4

C. Pont-route d'Eecloo

C'est un pont de 20 metres de portee pour une largeur totale de 4m80.
II est constitue en ordre principal de deux poutres maitresses de lm10 de
hauteur au milieu, pour 88 cm de largeur. Dans chaque poutre, il y a
huit cäbles de 40 fils de 5 mm. Le beton travaille ä 141 kg/cm2.



336 IId8. G. MAGNEL

D. Passerelles diverses

Plusieurs passerelles pour pietons ont ete construites en beton
precontraint avec des poutres de 20 ä 45 metres de portee. Les tensions admises
dans le beton sont le plus souvent de 120 kg/cm2; les aciers sont tendus ä

85 kg/mm2.

Planchers et terrasses

A. Petits ouvrages

On a conslruit en Belgique une serie de bätiments d'importance secondaire,

comportant des poulraisons en beton precontraint pour planchers
et terrasses. On a employe generalement des poutres en double T non symö-
triques, precontraintes soil par des cäbles situes de part et d'autre de l'äme,
soit dans des trous longiludinaux laisses dans l'äme.

Quand il s'agit de terrasses, on profite le plus souvent des pentes qu'on
doit donner aux toitures pour faire des poutres non entierement rectilignes,
ce qui permet de prevoir des cäbles droits, ne donnant donc aueun frottement

lors de la mise en precontrainte.
Les poutres sont en general fabriquees ä terre et puis mises en place

ä l'aide de grues ou de mäts de monlage. Les portees realisees dans ces
petits ouvrages sont de l'ordre de 10 ä 12 metres.

Sur les poutres en beton precontraint, on depose alors des elements
legers en dalles prefabriquees, tant comme couverlure exterieure, que
comme faux plafond. Dans Fespace d'air compris entre ces deux couches
dures, on met de la laine de verre, ou tout autre isolanl adequat.

B. Usine textile ä six etages

On a construit ä Bruxelles un bätiment ä six etages. Chaque hourdis
comporte des poutres principales de 12m33 de portee, realisees en poutres
continues en beton arme ordinaire; ces poutres sont espaeees de 12m75;
elles sont munies lateralement de consoles tous les 2 melres sur lesquelles
on vient placer des poutres precontraintes fabriquees ä terre. Au-dessus de
ces dernieres poutres, on place des dalles prefabriquees ageneees de facon
ä ce qu'elles travaillent solidairement avec les poutres precontrainles sous
Faction des surcharges.

Au moment de la mise en precontrainte, le beton travaille ä 140 kg/cm2
aux fibres inferieures. Sous surcharge complete, la tension de compression
du beton ne depasse pas 44 kg/cm2.

C. Usine textile a. Gand couvrant 35 000 m2

Le plus grand travail de bätiment execute dans le monde entier en
beton precontraint, est en ce moment en execution ä Gand.

II s'agit d'une usine textile sans etage couvrant 35 000 nr. La poulrai-
son de Fimmense terrasse est en beton precontraint, les elements etant
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Fig. 1. Poutre utilisee pour une importante usine textile ä Gand.

fabriqucs k terre, puis montes. Les colonnes sur pieux forment un reseau
ä mailles de 21m60 X 14m40.

Les poutres principales de 20m80 de porlee sonl precontraintes et s'ap-
puient sur des consoles betonnees en meme lemps (jue les colonnes; elles
onl une hauleur au milieu de lm75.

De part el d'autre de leur äme de 20 cm d'epaisseur, elles porlent des
consoles sur lesquelles viennent reposer les poulres secondaires de 13m70
de portee theorique; celles-ci sonl egalement precontraintes el onl une hauteur

de l'"00 avec une äme de seulement 10 cm d'epaisseur; elles sont dis-
tantes d'axe en axe de 3,r,60.

Ces poulres secondaires portent tous les metres environ des poutres
tertiaires de 3m60 de largeur, faites en grande serie en beton arme ordinaire;
elles sont cn forme de double T, ce qui permet d'y poser des dalles
prefabriquees comme couverture exterieure et d'autres dalles prefabriquees
comme faux plafond; entre ces deux dalles Fespace esl rempli par une
maliere formant isolant Ihermique.

C'est une structure fort elegante et economique execulee sans avoir
recours ä aueun bois de coffrage. Les poulres failes dans des moules metalliques

sont parliculierement soignees; cela est economique etant donne que
le nombre de poutres principales ä construire est de l'ordre de cent et le
nombre de poulres secondaires de l'ordre de six cents. Les poutres
tertiaires auraient pu etre faites en beton Iloyer, base sur l'adherence, mais
nous n'avons pas en ce moment en Belgique de fabrique qui soit cquipee
pour ce genre de fabrication en serie.
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Les tensions de

compression dans les

poutres sont les
suivantes :

«) Pour les poutres
principales :

127 kg/cm2 au
momenl de la
preconlrainte,

110 kg/cm2 ä la
longue sous
s urcharge
complete.

b) Pour les poutres
secondaires :

90 kg/cm2 au
moment de la

preconlrainte,
78 kg/cm2 ä la
longue sous
charge
complete.

Lors de la mise
en precontrainte, les
aciers sonl tendus ä

100 kg/mm2.
Les figures i, 2, 3

et 4 donnent quelques
vues du chantier.

Les poulres principales

sonl betonnees ä

cöte des colonnes sur
lesquelles elles doivenl
prendre appui; chaque
poutre pese environ
40 tonnes; elles sont
montees gräce ä deux
chässis metalliques de
montage, portant un
palan de 20 tonnes; ce
palan une fois la poutre

montee, peut rouler

Fig. 2 ä 4. Chantier oour
la construction d'une
imnortante usine textile
ä Gand.



LES APPLICATIONS DU BETON PRECONTRAINT EN BELGIQUE 339

transversalement par rapport ä la poutre, de facon ä l'amener exactement
au-dessus de sa position definitive.

Les poutres secondaires sont deplacees ä l'aide d'une grue sur che-
nilles.

Les poutres sont toules ä cäbles restilignes, ce qui a l'avanlage de

permettre de laisser dans le beton des trous pour le passage des cäbles gräce
ä un mandrin metallique, place dans le coffrage et retire ä l'aide d'un
cabestan une heitre apres le betonnage.

Bätiments industriels

A. Silos ä ciment

II a ete construit ä Tournai quatre cellules pouvant renfermer
chacune 1 000 tonnes de ciment.

Les füts sont en beton precontraint; leur diametre exterieur esl de
8 metres et leur hauteur 16m72.

Les parois sont composees de claveaux pret'abriques ayant 12 cm d'epaisseur,

45 cm de hauteur et 50 cm de longueur. Ces claveaux sont superposes
pour former des anneaux avec interposition de mortier dans les joints.

Des rainures prevues dans les claveaux sur leur face exterieure per-
mettent le placement de fils de 5 mm; ces cerces en fil sont precontraintes
par un appareil special fort simple.

La condition qu'on s'est imposee est de creer une compression
süffisante dans les anneaux afin que, le silo etant charge, il reste une
compression d'au moins 4 kg/cm2 dans le beton.

Les fils ont ete maintenus pendant deux minules ä la tension de
105 kg/mm2, puis relächcs et fixes ä 92 kg/mm2.

Le frollemenl des fils contre le beton fait evidemment perdre ici une
bonne partie de la precontrainte; pour diminuer cette perle le plus possible,
on a decale les joinls entre deux cerces successives de 90°.

B. Hangars pour avions avec poutres de 50 m de portee

Ce sonl les plus grandes portees realisees jusqu'ici dans le bätiment
avec le beton precontraint.

II s'agissail de construire quatre hangars comportant chacun quatre
poutres de 50 m de portee, distantes d'axe en axe de 10 m.

Les poulres sont en forme de caisson avec parois laterales de 16 cm
d'epaisseiir; elles onl en leur milieu une hauteur totale de 2m50, soit un
vinplieme de la poriee. Chaque poutre pese environ 270 tonnes.

Les quanlites de maleriaux sont par poulre : 112 m3 de beton; 6,6 t
de cäbles; 6,0 I d'acier doux.

Les cäbles sont rectilignes gräce au fait que les poulres ont la forme
d'un V tres ouvert et renverse; cela donne automatiquement les pentes
pour l'ecoulement des eaux. Dans chaque poutre il y a 7 cäbles comportant

en lout 424 fils 7 mm.
C'est le premier ouvrage en precontraint oü Fon se seit de fils de

7 mm; la Belgique est, pensons-nous, le seul pays fabriquant de tels fils en
ce moment.
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Les poutres sont betonnees et precontraintes ä terre, exactement en
dessous de leur emplacement final, c'est-ä-dire entre les quatre colonnes
(deux ä chaque extremite), sur lesquelles elles doivent finalement prendre
appui par un dispositif special qui est monie une fois que la poutre est ä sa
hauteur definitive. La levee de la poutre se fait avec des verins par reprises
successives.

Le beton mis en ceuvre donne ä 28 jours une resistance sur cubes de
20 cm de cöte de l'ordre de 470 kg/cm2. Le projet est fait en prenant

comme tensions de
securite 140 kg/cm2 pour
le belon el 85 kg/mm2
pour les fils.

Ce travail a cie
obtenu en adjudica-
tion publique en con-
currence contre le
beton arme ordinaire et
la charpente metallique.

La Solution, outre
qu'elle est economique,

est aussi elegante
en ce que les hangars

p
.- ; 1

IJINIJ mitd..i &mm
r- -

s*.'¦JV.
-i-

M-J~ ¦T^".

•i;-.

Fig. 5 et 6. Chantier pour
la construction d'un
hangar d'aviation avec
poutres de 50 metres de
portee.

s'eievenl le moins haut
possible, ce qui est de
toute premiere impor-
tance sur un grand
champ d'aviation. Les
figures 5 et 6 donnent
des vues du chantier.

C. Ouvrages divers
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Nous ne pouvons que signaler ici la construction d'une lour d'extinc-

lion; d'un chäleau d'eau. etc.

Applications diverses

A. Reprise en sous-ceuvre

L'emploi du beton precontraint est parliculierement precieux dans
les travaux de reprise en sous-ceuvre.
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Supposons qu'on doive demolir la partie inferieure d'un mur, dont
la partie conservee est en mauvais etat, et ce dans le but par exemple de
reunir en une seule, deux salles separees par le mur ä demolir.

On n'a qu'ä pratiquer dans le mur un premier trou de dimensions
assez reduiles pour ne pas compromeltre la stabilite; des que cela est fait,
on remplace la maconnerie enlevee par du beton, dans lequel on laisse des
tubes horizontaux en töle mince; puis on pratique un autre trou de dimensions

rcduites, on le remplit aussi de beton dans lequel 'on mel des tubes
se placant en ligne avec ceux du premier bloc. Si on procede ainsi de
proche en proche, on Unit par obtenir un prisme en beton remplacanl un
cerlain volume de maconnerie. Ce prisme n'est pas arme, mais simplement
muni de tubes longitudinaux. On enfilera alors des cäbles en fils de 5 mm
dans ces tubes et on fera la preconlrainte de l'ensemble.

Des ce moment, on a une poutre en beton precontraint el plus rien ne
s'oppose ä ce qu'on demolisse carrement la maconnerie en dessous de cette
poutre; on doit evidemment lui laisser des appuis suffisants.

La plus belle application de ce Systeme a ete faile au relevement des
tours du Pont des Trous ä Tournai.

II s'agit pour une des tours medievales, de la relever de 2'"40; la partie
ä soulever pese 2 800 tonnes.

On y a construit vers le bas deux grilles en beton precontraint; chaque
grille est composee de deux series ä angle droit de poulres paralleles. Les
deux grilles sont distantes de 20 cm.

Dans la grille superieure se trouvent emprisonnes 26 verins de
150 tonnes chacun, dont les pistons sortent vers le bas et posent par l'in-
termediaire d'une plaque de repartition articulee sur le belon de la grille
inferieure.

Une salle des machines est instaliee dans la tour; eile comprend deux
pompes ä moleur et toute la canalisation d'huile avec ses robinets et mano-
metres; on peut ainsi isoler chaque verin et egalement agir par un robinet
unique sur les groupes de verins.

Le soulevement se fait par 20 cm ä la fois; apres chaque Operation on
fait reposer la tour sur des empilements de dalles en beton; cela permet de
relever les pistons des verins en dessous desquels on place egalement les
empilements de dalles en beton; Poperation suivante peut ainsi recom-
mencer.

Sans l'emploi de beton precontraint, ce travail n'aurait ete que diffi-
cilement rcalisable.

B. Divers

Nous ne faisons que signaler des pilots en beton precontraint, des
tuyaux precontraints et des traverses de chemin de fer.

Conclusions

Le rapide coup d'oeil que nous venons de jeter sur les applications du
beton precontraint en Belgique, montre qu'elles sont ä la fois diverses et
importantes. Les enlrepreneurs beiges ont compris toutes les ressources
de cette nouvelle technique, qui a certainement un bei avenir.
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Resume

L'auteur commence par expliquer le Systeme de beton precontraint
employe en Belgique. II est caracterise par l'emploi d'un cäble. le edble
sandivich, avec fils classes, fixes ä leurs extremites ä l'aide de clavettes
dans des rainures prevues dans des plaques en acier.

La precontrainte se fait par traction sur seulement deux fils ä la fois.
Ce Systeme permet de faire des cäbles de n'importe quelle puissance, en
fils de 5 öu en fils de 7 mm.

II passe ensuile en revue les applications multiples et diverses faites en
Belgique, parmi lesquelles il y a surtout ä retenir la construction d'une
usine textile ä Gand, couvrant 35 000 m2, la construction de hangars pour
avions avec des poutres de 50 m de portee et des travaux de reprise en sous-
ceuvre d'une importance exceplionnelle.

Zusammenfassung

Der Verfasser fängt an mit einer Beschreibung des Spannbetonsystems,
wie dieses in Belgien angewendet wird. Letzteres ist gekennzeichnet durch
die Verwendung eines Kabels, Sandwichkabel genannt, dessen vorgängig
verteilte Saiten in die in Stahlplatten dazu angebrachten Nuten mittels
Stahlkeile an ihren äussersten Enden festgeklammert sind.

Die Vorspannung geschieht durch gleichzeitiges Ziehen an nur je
zwei Saiten. Dieses System erlaubt die Anfertigung von Kabeln beliebiger
Tragkraft und mit Saiten von entweder 5 oder 7 mm Durchmesser.

Der Verfasser gibt weiter einen kurzen Ueberblick über die zahlreichen
und verschiedenen Anwendungen dieses Systems in Belgien; insbesondere
müssen dabei eine Textilfabrik in Gent, die 35 000 m2 umfasst, vier
Flugzeughallen mit Balken von 50 m Spannweite und ganz bedeutende Unler-
fangungsarbeiten erwähnt werden.

Summary

The author first gives a description of the pre-stressing System, as used
in Belgium. This System is characterized by the use of a cable, called a

sandwich cable, of which the wires, placed in a predetermined order and
fixed at their ends by means of steel wedges, ends in grooves provided in
steel plates.

The pre-stressing is done by simultaneous pulling on only two wires.
This System permits the manufacture of cäbles of any desired carrying
capacity with wires of either 5 or 7 mm diameter.

The author then gives a short survey of the many and diverse uses of
this System' in Belgium; in particular, mention must be made of a textile
works in Ghent covering an area of 35 000 m2, four aviation hangars with
beams covering a span of 50 m (164 ft) and some very important under
pinning works.
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Ouvrages en beton precontraint
destines ä contenir ou ä retenir des liquides

Anwendungen des vorgespannten Betons
bei Flüssigkeitsbehälter und Staumauern

Structures of pre-stressed concrete
erected to contain or retain liquids

E. FREYSSINET
Paris

Lebeton precontraint donne des parois comprimees en toutes directions.
par suite necessairememnt exemptes de fissures, etanches d'embiee si on
a realise des betons de bonne qualite, faciles ä colmater, meme dans le cas
de betons tres defeclueux.

Cette propriete du belon precontraint a ete ou peut etre utilisee prin-
cipalement pour executer :

Des tuyaux de toute nature et pour toutes pressions;
Des reservoirs ou cuves;
Des barrages de regulalion;
Des barrages de retenue;
Des revetements de puils, tunnels;
Des revetements de formes de rarloub, de docks ou d'ecluses;
Des engins flotlants, caissons de loutes tailles el formes, docks flottnnts,

ponlons ou navires.
Le volume du sujet est considerable et depasse le cadre d'une

communication. II ne sera donc traite ici que tres superficiellemment.

Tuyaux

L'idee de precontraindre des tuyaux transversalement esl ues ancienne;
eile derive directement de l'habitude de fretter les tonneaux et les tuyaux
en bois et se trouve etre bien anterieure ä Fenonce general du principe
de precontrainte. En effet, alors que le premier enonce de caractere public
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du principe de precontrainte, remonte ä 1928, FAutrichien von Emperger
avait, des les premieres annees du siede, realise des tuyaux precomprimes
transversalement au moyen de fils enroules sous forte tension sur des

noyaux de beton moules d'avance.
Ce procede oblige ä depenser dans un frein un travail mecanique

superieur au produit de la longueur initiale du fil par la tension; le
travail utile n'etant que le demi-produit de Fallongement du fil par la
tension; de plus, il soumet les noyaux, au cours de Fenroulement des fils,
ä des cisaillements temporaires imporlants en raison de la difference de
deformation entre les parties comprimees et non comprimees des noyaux.

On a cherche ä remedier ä ces difficultes gräce au vieux procede du
frettage ä chaud; soit sous la forme classique de frettes fermees, agran-

dies par chauffage avant pose; soit
sous la forme plus recente de
Fenroulement conlinu et uniforme
d'un fil chauffe de maniere continue

et uniforme.
J'ai donne moi-meme au

probleme de Fenroulement des frettes
sous tension, une Solution qui evite
de depenser dans un frein une
quantite d'energie superieure ä
cent fois l'energie utile. Ce moyen
consiste ä enrouler le fil sur le
noyau, sous tres faible tension;
puis on attache le fil ä ses deux

extremites, apres formation ä l'une d'elles d'une boucle dont les deux brins
se croisent en A (fig. 1).

On sollicite la boucle par un verin BC agissant sur les axes de deux
poulies folles Oi, 02, de maniere ä tendre le fil qui la constitue, au taux
T
— T etant la tension finale souhaitee, n un nombre quelconque. Le fil

T
au voisinage de A est tendu, ä—

On fait tourner le tuyau; le point A decrit tout le fil qui est ainsi
T

tendu ä— sur toute sa longueur. On fixe le fil au beton, provisoirement,

en amont de la boucle; on le raccourcit pour ramener la boucle ä sa
longueur primitive; on fixe alors le fil ä Faval de la boucle, puis on fait
tourner le tuyau en sens inverse. Apres n Operations, le fil est lendu ä
la tension T. On peut donner ä n toutes valeurs ä partir de Funite, ce qui
limite ä toute valeur fixee d'avance le cisaillement des noyaux.

Ce procede a ete employe en Algerie, ä Fusine de FOued Fodda pour
porter de 18 ä 40 kg la pression d'epreuve de tuyaux obtenus par un
procede que je decrirai plus loin.

Quel que soit le procede employe, les tuyaux obtenus par frettage
d'un noyau prefabrique avaient deux defauts qui ont empeche leur
developpement industriel.

II faut proteger le fil enroule par un enduit. En raison de In
deformation lente des betons du noyau precontraint celui-ci diminue de
diametre peu ä peu, et tend ä se separer de Fenduit qui est comprime
selon la tangente au cercle et sollicite par une traction selon le rayon.
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II est tres difficile d'empecher ce decollement. L'ingeniosite des
chercheurs s'est employee ä trouver des systemes de revetement aussi adherents
que possible. L'experience seule pourra dire dans quelle mesure ils ont
reussi.

Mais les tuyaux formes de noyaux frettes ont un defaut plus grave
encore : c'est leur aptitude ä se fissurer transversalement sous les causes
diverses : vidanges successives, variations de temperature, tassements du
sol, etc.

Depuis peu, on obtient de bons tuyaux en supprimant ce defaut par
Femploi de noyaux precontrainls longitudinalement, lors de leur fabrication,

par mise en tension d'armatures longitudinales. D'importantes series
de tuyaux vont etre executees en Algerie par ce procede sous licence de nies
brevets.

Pour quiconque a une fois compris le principe de precontrainte tel
que je Fai enonce dans mes brevels et publications, cette solulion est
evidente. L'industrie des tuyaux frettes Fa cependant attendue pendant
pres d'un tiers de siede. Rien ne demontre mieux cette verite, qu'autant
il est facile de tirer d'un principe general clairement formule des conse-
quences pratiques, autant il est difficile de parcourir le chemin en sens
inverse et de remonter de faits connus par tradition, meme anciens,
nombreux et importants, ä leur principe commun.

Aucun des hommes, dont plusieurs de premier ordre et fort ingenieux,
dont Feffort, pendant de nombreuses annees, n'a cesse d'etre centre sur
l'utilisation de forces de precontrainte creees par des frei les, et sur la
mise au point du tres difficile probleme de la mise en tension des armatures

transversales des tuyaux, n'a ete capable de separer la notion abstraite
de precontrainte de sa realisation traditionnelle par frettage sous tension,
et de l'etendre aux generatrices.

Et pendant trente ans, l'industrie du tuyau par noyaux frettes a vegete,
d'echecs en echecs, jusqu'ä la reveiation du principe general de precontrainte

que je lui ai apportee vers 1935. Elle en a alors fait I'application
aussitöt et sans difficulte.

Je ne me suis pas attache ä la realisation de tuyaux par noyaux frettes,
sinon pour renforcer de petites series de tuyaux ä pressions de service
exceptionnellement elevees, parce que des 1933, j'avais imagine un
procede de fabrication de tuyaux doublement precontraints couies en une
seule fois. Ce procede a recu d'importantes applications, suspendues par la
guerre, mais qui, je Fespere, vont bientot reprendre; Finterruption a d'ailleurs

ete utilisee pour realiser d'importants perfectionnements du materiel.
Le Systeme, mis au point dans une usine d'essai ä Paris, en 1934, a ete

utilise d'abord en Algerie ä partir de 1935, puis en Allemagne ä partir de
1939. Les tuyaux sont couies en une seule fois, en beton de tres haute qualite,

dont la resistance depasse parfois 1200 kg/cm2. Ce coulage est fait
verticalement dans un moule qui comprend, comme tout moule ä tuyaux couies,

un mandrin central et une coquille exterieure. Mais ici ces moules sont
construits de maniere ä Stre extensibles ä volonte, tout en etant capables
de resister ä de tres fortes pressions internes (fig. 2 et 3).

Essentiellement, le mandrin central est constitue par un noyau etanche
solide et aussi leger que possible, qui, dans les usines existanles, est en
acier forge d'epaisseur ä peu pres moitie de celle des tuyaux ä realiser. II
est entoure d'une chemise en caoutchouc, raccordee au noyau de facon ä

permettre Fenvoi d'eau sous pression connue et variable, entre cette che-
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mise et le manchon. Cette chemise doit etre protegee par un revetement
metallique extensible.
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Fig. 2. Coupe diametrale d'un moule.
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Fig. 3. Expose du fonetionnement d'un moule :

1. — Mise en pression de la chemise exterieure en caoutchouc produisant le serrage des
douves suivant le plus petit diametre;

2. — Mise en place de la carcasse constituant l'armature et mise en tension des aciers
longitudinaux,-

3. — Mise en place du mandrin central;
4. — Mise en place du beton et Vibration;
5. — t-ermeture de l'obturateur superieur,-
6. — Essorage du beton par mise en pression progressive de la chemise en caoutchouc du

mandrin interieur;
7. — Agrandissement du diametre et mise en tension des armatures transversales par augmen¬

tation de pression dans la chemise du mandrin interieur;
8. — Introduction de vapeur entre les douves metalliques pour le chauifage du beton;
9. — Enievement des griffes de mise en tension des aciers longitudinaux,-

10. — Enievement simultane de la pression dans les deux chemises pour le demoulage,-
11. — Enievement du mandrin central;
12. — Enievement du tuyau termine.

Le revetement que j'ai imagine et qui, des les premiers essais, s'est
r6vele parfait, est constitue par deux couches de lames minces en acier
inoxydable, de largeur un peu inferieure a l'epaisseur des tuyaux, presque
jointives, enroulees en helice a pas tres long (inclinaison sur les genera-
trices environ 1/5), l'une a droite, 1'autre a gauche, separees par une
nappe en caoutchouc, et fortement tendues (fig. 4).

Quand on gonfle Tespace tubulaire noyau-chemise, ces lames prennent
un allongement elastique unitaire egal au 1/25 de celui du diametre de
l'enveloppe. Ce dernier peut donc atteindre 2 ou 3 %, sans que les lames
en acier dur sorlent de leur domaine de travail elastique; elles exercent
une pression uniforme sur le mandrin, ce qui assure sa vidange. Elles
prennent une forme exactement cylindrique et de plus elles transmetlent
les vibrations longitudinales du noyau au beton, ce que ne ferait pas une
simple chemise de caoutchouc.

La construction du moule exterieur est plus difficile et ceux qui
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Fig. 4 et 5. Fabrication de conduites forcees pour l'Oued-Fodda.

existent aussi l)ien en Algerie qu'en Allemagne sont susceptibles de per-
feclionnement, bien qu'ils aient donne de bons resultats industriels dans
leur premiere forme. Ils sont constitues par une serie de douves metalliques

comportant des elements solides ä section trapezoi'dale, d'epaisseur
selon le perimelre, un peit inferieure ä celle des tuyaux ä fabriquer; et
selon le rayon du double environ de cette epaisseur; une pression
exterieure qui atteint plusieurs dizaines de kg/cm2, exercee entre une coquille

Fig. 6 et 7. Fabrication de conduites forcees
pour l'Oued-Fodda. «"'"¦f
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metallique exterieure en acier, tole ou beton frette, et une chemise en
caoutchouc, assemble ces douves en un anneau unique, rond et tres solide.

On a menage entre ces douves du cöte beton :

1° Des joints d'epaisseur tres faible mais variable et reglable, par
lesquels on peut evacuer les exces d'eau du beton;

2° Des canaux d'evacuation de cette eau;
3° Des canaux de chauffage a l'eau chaude ou ä la vapeur.
En prenant appui soit sur les elements du moule exterieur, soit dans

les modeles plus recenls, sur le mandrin interieur, on tend les armatures
longitudinales par des moyens dont le detail est sans interet, l'experience
ayant prouve que tout ancrage de ces armatures autre que l'adherence
est inulile. Les armatures ainsi tendues, maintiennent en place les armatures

transversales non tendues, formees d'une ou plusieurs spires heli-
co'idales en fil d'acier dur, etire ou lamine, simplement enroulees et
accrochees aux generatrices (fig. 5 et 6). Pour cela, le mandrin interieur
est place hors du moule.

Le mandrin interieur et les armatures etant en place, a l'interieur
du moule exterieur (fig. 7), l'inlervalle entre les deux moules etant ferme
en bas par un organe extensible, on couie du beton relativement fluide
dans cet espace annulaire, en provoquant une Vibration tres energique
mais exclusivement longitudinale du mandrin central.

Dans une teile Vibration, les accelerations verlicalcs etant variables
de — ng ä -4- ng, on a juge utile d'atteindre pour n les plus fortes valeurs
possibles, de preference 4 ou 5 unites pour des frequences de l'ordre de
3 000. Certains mandrins interieurs utilises en Algerie, pour tuyaux de
lm40 interieur, pesant plus de 12 000 kg, cela posait le probleme de la
construction de vibrateurs capables de + 50 000 kg d'efforls verlicaux,
strictement unidirectionnels.

Beaucoup de Solutions d'un tel probleme sont possibles; mais, ne vou-
lant pas perdre trop de temps en recherches, je m'en suis tenu a l'emploi
de vibrateurs ä masses tournantes, avec lesquels on peut aisement obtenir
des vibrations unidirectionnelles en les associant deux par deux, en addi-
tionnant leurs composantes verticales et en opposant les composantes
horizontales, par des moyens mecaniques ou electriques faciles a realiser. Mais
la consommation d'energie dans les paliers, pour une masse tournante,
augmente comme le produit de la force centrifuge realisee, par sa racine
cubique.

En passant sans precaution des quelques centaines de kilos des vibrateurs

ususels ä 50 000 kg, on risque de creer des monstres mecaniques horri-
blement lourds, encombrants, gaspilleurs d'energie. Pour eviter cet ecueil,
j'ai concu mes vibrateurs comme une association de vibrateurs petits et
nombreux.

Les vibrateurs de l'usine de l'Oned Fodda associent 20 vibrateurs tour-
nanl a droite ä 20 tournant a gauche; les efforts sont transmis par 80 roule-
ments a aiguilles de 25 mm de diametre seulement, gräce a quoi leur
encombrement est reste modere; leur consommation d'energie variable,
comme pour tout vibrateur, avec les conditions de liaison du vibrateur
avec la masse ä vibrer et le reste du monde exterieur restant comprise
enlre 20 et 40 chevaux.

Ces vibrateurs, a 3 000 periodes (il y aurait sans doute interet ä

augmenter cette frequence choisie surtout pour des raisons de commo-
dit6 de realisation) sont simplement boulonnes sur le sommet du man-



350 IId9. E. FREYSSINET

drin, supporte elastiquement, et lui transmeltent des acceleralions prati-
quement constantes du haut en bas du moule; que les lames helicoi'dales
relransmellenl au belon par frottement. (Dans de nouveaux moules, la Vibration

s'etendra auxfonds et aux armatures.) L'action des vibrateurs provoque
un remplissage des moules quasi instantane, les debits de beton depassant
pour les tuyaux de lm40, un metre cube par minute; puis un tassement du
beton et un rassemblement d'une partie de l'eau en exces a la partie
superieure. On evacue celte eau en comprimanl le beton avec l'organe de clöture
superieure des moules, actionne par des verins hydrauliques. Dans les
nouveaux moules, ces pressions pourront atteindre de tres grandes valeurs
et s'exercer en meme temps que la Vibration. Les verins etant immobilises
par fermelure des arrivees d'eau, le moule se trouve clos.

La Situation est alors la suivante. L'enveloppe deformable du mandrin
interieur est au contact de celui-ci. Les armatures sont enrobees de beton
bien vibre uniformement sur toute sa hauteur et qui a deja abandonne une
partie de son exces d'eau. Les douves formant le moule exterieur sont
fortement serrees entre elles par une pression de l'ordre de 20 ä 100 kg/cm2
selon les cas.

L'espace annulaire est clos en haut et en bas par un organe deformable
en diametre, fixe en hauteur.

On etablit alors une pression hydraulique entre le noyau du mandrin
interieur et sa chemise, et on la fait croitre progressivement. Cette pression,
a part une fraction de l'ordre du kilo, absorbee par les lames helicoi'dales,
entrebäille les joints des douves et se transmettant au beton prealablement
vibre, l'oblige ä perdre ses exces d'eau de gächage, au point d'abaisser son

— de 0,45 ä 0,30 par exemple.

Les nouveaux materiels a l'etude permeltront de vibrer sous
pression, de faire varier ä volonte Louverture des joints et ainsi d'abaisser

e
encore ces valeurs de— On peut d'ailleurs altendre pour evacuer l'exces

d'eau. L'eau ainsi evacu£e est d'ailleurs rigoureusement claire et propre;
aucune particule solide n'est entrainee. Par l'expulsion de son exces d'eau,
le beton acquiert un coefficient de frottement interne elevö. Comme il est
soumis a une pression en tous sens de i'ordre de 30 a 70 kg suivant les
types de moule, il possede d'apres le theoreme des etats correspondants de
M. Caquot les proprietes mecaniques d'un beton dur.

Cet etat du beton etant obtenu, on accroit la pression dans le mandrin
interieur, en la maintenant fixe dans le moule exterieur. On constate alors
une augmentation de diametre du moule exterieur accompagnec d'une
augmentation de diametre egale des armatures transversales qui se trouvent
ainsi tendues ä un taux qui peut etre connu tant par la difference des
pressions interieure et exterieure que par raugmentation du diametre
du moule. En meme temps, on chauffe le moule avec de la vapeur ä 100°
(dans les nouveaux moules, de l'eau chaude).

On sait par mes publications anlcrieures, que le beton vibre et com-
prime, donc tres compact, supporte parfaitement l'aclion de la vapeur
a 100° et durcit tres rapidement sous son action dans un delai extremement
bref.

Le procede a ete applique en Algerie pour les distributions d'eau de
l'Oued Fodda, pour des tuyaux de lm00, lm20, lm40 de diametre int6rieur,
avec pressions d'essai variables de 6 a 18 kg (fig. 8 et 9). Chaque tuyau
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Fig. 8. Tuyau-poutre de
18 metres utilise pour
les conduites forcees de
l'Oued-Fodda.
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etait effectivement essaye sous pression. Environ 12 km de tuyaux de 1 m.
15 km de lm20, et 30 km de tuyaux de lm40 ont ete fabriques. Pour certains,
on a porte les resislances bien au delä de 18 kg par un frettage supplemen-
taire.

Une usine a ete montee ensuite ä Francfort pour tuvaux de 0P,80 et
lm20.

Les deux usines ont ete arrctees pendant la guerre. L'usine de Francfort

est ä nouveau en ordre de marche mais aux prises avec les difficultes
actuelles de l'economie allemande, n'a pu reprendre un rythme de
fabrication normal. L'usine de l'Oued Fodda procede ä la revision de son materiel.

Dans cette usine, on a realise la fabrication de 6 ä 9 tuyaux par moule
et par 24 heures; la fabrication atteint en pointe 36 tuyaux par jour pour
toute l'usine equipee de quatre moules. Ces tuyaux avaient un leger defaut :

de petites variations des dimensions exterieures, qui necessitaient une mise
au rond exacte par usinage pour l'execution des joints (fig. 10). La trans-
formation des moules actuellement envisagee fera disparaitre radicalement
ce defaut et facilitera ainsi beaucoup l'execution des joints. On ameliorera

Fig. 9 et 10. Conduites forcees de l'Oued-
Fodda : Parc de stockage et pose du Joint.
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en meme temps la qualite des betons tout en accelerant considerablement
les fabrications.

En conservant les memes moules inferieurs et les memes principes,
nous pensons arriver par des perfectionnements du moule exterieur ä

porter le rendement ä 36 tuyaux de 6 metres par jour (travail a trois postes)
et par moule. Dans une usine neuve, je n'hesiterais pas ä porter la longueur
des tuyaux ä 8 ou 10 metres.

En dehors des usines ä fonctionnement industriel regulier, des moules
d'essai ont permis la realisation de tuyaux pour des pressions qui ont
atteint 100 kg/cm2. En particulier, un tuyau de 40 cm de diametre et 3,6 cm
d'epaisseur seulement, essaye devant la R. S. Civ. Ing. de Londres, a pu
supporter avant toute fuite 100 kg/cm2. Brise par des pressions plus fortes,
il est redevenu etanche pour des pressions inferieures a 100 kg/cm2. Cette
experience a pu etre recommencee un grand nombre de fois sans alteration
du tuyau.

Les betons de ces tuyaux soumis en fabrication a une Vibration intense
conjuguee avec des pressions qui, dans les nouveaux moules, varient entre
60 et 100 kg/cm2, ont des resistances de l'ordre de 1 200 kg/cm2 et sont
impermeables et etanches, au point de resister parfaitement ä des eaux
acides qui detruiraient tres vite des tuyaux ordinaires en beton. II semble
donc que ce procede de fabrication soit appele ä un grand avenir.

De plus, ces tuyaux peuvent etre construits pour toutes pressions; ils
sont infissurables et peuvent recevoir des enduits interieurs ä base de
produits plastiques (phenoplastes, caoutchouc chlore, etc.) ou metalliques :

feuilles minces de cuivre ou autres metaux rendus adherents au belon par
un artifice approprie. On peut ainsi obtenir des tuyaux pour tous liquides
meme tres actifs chimiquement. Le procede peut etre etendu ä des cimenls
autres que les Porlland.

Un tuyau ferme par des calottes convenables constitue un laboratoire
de reaction. Par le procede de frettage par bouclage, on peut realiser des
resistances et des dimensions non limitees pour de tels organes.

Reservoirs et cuves

Dans une Conference du 19 avril 1944 de l'Institut technique du
Bätiment et des Travaux publics, M. Muzet, un de mes collaborateurs, a decrit
avec details un procede de frellage sous tension applicable ä des reservoirs
de toute forme et toules dimensions, sans limite de pression. Bien que ce
procede ait fait sur un chantier d'essai l'objet d'une mise au point
complete, je n'ai pas encore rencontre l'occasion d'en faire I'application ä
grande echelle. La raison en est que mes collaborateurs el moi-mcme avons
ä faire face a des etudes si variees et si nombreuses qu'elles dcpassent nos
possibilites el que le choix enlre les problemes qui fonl l'objet de Solutions
concretes est dicte par les demandes qui nous sont adressees plus que par
la logique.

C'est ainsi que nous avons eu ä executer au lieu des grands reservoirs
ronds pour lesquels nous etions tres bien outilles, des cuves et reservoirs ä
parois planes; emploi du precontraint a premiere vue moins heureux, et
notamment des cuves ä vin et des reservoirs d'eau potable.

L'application aux cuves ä vin recoit actuellement des developpements
importants. On les constitue par des parois planes moulees ä l'avance en
belon tres soigne, perforees de trous en deux directions; trous dans lesquels
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Fig. 11, 12 et 13. Cuves ä vin en beton
precontraint, constituees par des
elements prefabriques.

Fig. 14 et 15. Assemblage du reservoir
d'Orleans. (Levage d'une poutre et vue
des nervures du radier.)
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on enfile apres montage el assemblage sur des elements verlicaux prefabriques
de preference, des cäbles ä fils paralleles que l'on lend par In

technique usuelle mainies fois decrile; tension suivie par une injection de mortier

liquide.
Ces cuves sont parfaitement etanches jusqu'ä une pression largement

superieure ä celle pour laquelle on les a etablies. Pour des pressions crois-
santes au delä, elles fuient de plus en plus abondamment. Quand la pression
redevienl normale, elles redeviennent aussi (Manches qu'au prealable (.fig.
11, 12 et 13).

Dans le meme ordre d'idces, nous achevons acluellemenl ä Orleans, un
reservoir d'eau polable sur plan reclangulaire, de 7 000 m3, dont la
descriplion par M. Lebelle, qui en a etahli le projet et contröle l'execution, esl
donnee ci-apres (*).

La technique utilisee ä Orleans comporte une grande economic de
coffrages. II semble qu'elle puisse etre poussee encore plus loin el qu'il y

(') Voir memoire dr M. Lebelle Jans cette Publication Priliminaire, pp. 361 ä 366.
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Fig. 16, 17 et 18. Reservoir d'Orleans
en cours de construction.

aurait inierei, pour les parois
verticales notamment, ä avoir
recours ä des dalles prefabriquees;

ce qui entre autres
avantages, diminuerail les actions de
retrait (fig. 14 ä 18).

Le reservoir n'est pas ache-
ve; nous esperons pouvoir donner

le resullat de ces essais, lors
du Congres.

Barrages

Je ne puis donner sur celte question que des renseignemeuts extreme-
menl sommaires. Pour entrer dans quelques details, sur cette question, il
me faudrait un volume entier.

Le premier barrage entierement construit en beton precontraint est le
barrage de prise d'eau des conduites forcees de l'Oued Fodda (Portes de
Fer). II comporte 4 passes principales de 19 metres, fermees par des portes
ä chenille, equilibrees par contrepoids, de 5 metres de hauteur, etablies
pour subir sans dommages l'action d'une lame deversante de 3 melres
(fig. 22).

Ce barrage est etabli sur un radier general, supportant des piles qui
regoivent l'appui des vannes et les mecanismes de manceuvre.

Le radier, epais et toujours immerge, a 6te precomprime ä 30 kg/cm2
par appui sur deux cu!6es encastrees dans les berges rocheuses, apres retrait
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Fig. 19, 20 et 22. Barrage de Beni-
Bartdel. (Vue generale, contreforts
et eulees.)

notable du beton durci au soleil; retrait remplace par un gonflement
depuis la mise en eau. Cette compression a et£ oblenue par une serie de
verins Freyssinet, que je decrirai plus loin.

Transversalement, la preconlrainte du radier resulte de l'emploi de
cäbles en acier dur, enfiles dans des alveoles garnies de töle mince menagees
dans les betons, lendus par action de verins Freyssinet; les alveoles ont ete
ensuite injeetes au lait de ciment.

Les piles en beton ont ete precontraintes prealablement par des
methodes analogues.

Les vannes mobiles en beton precontraint sont de veritables tabliers
de ponts, formes de poutres comporlant des armatures principales tendues
avant coulage par appui sur des bases de moule en acier, et des armatures
secondaires egalement tendues. II est inutile d'insister sur les details de
la technique utilisee, entierement perimee aujourd'hui en raison de l'in-
vention des ancrages ä cöne.

Mis en service en 1939, l'ouvrage se comporte parfaitement bien depuis
celte date.

Depuis nous avons etudie de nombreux barrages comportant des vannes
mobiles de dimensions beaucoup plus considerables que celles de l'Oued
Fodda, et il n'est pas douteux que le beton precontraint ne puisse donner
une excellente Solution de tous les problemes de vannes qui pourront se

poser, ä quelque cchelle que ce soit.

Barrage de Beni-Badhel

Le barrage des Beni Badhel sur la Tafna (Algerie, departement d'Oran)
etait un barrage ä voütes multiples de 20 melres de portee, le type absolu-
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Fig. 22. Barrage de Beni-Badhel
(vue generale).
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menl classique. Alors qu'il etait pres d'etre acheve, on clecida d'augmenter
sa hauteur de 7 metres; ce qui le portait de 60 ä 67 metres dans le thalweg;
la pression par suite passant de 1800 ä 2 250 I environ; soit une majora-
tion de 25 %. Les terrains d appui tres fissures et susceptibles de gonfle-
ment faisaient craindre des mouvements transversaux des fondations des
contreforts et des separations entre les eulees des voüles extremes et le sol
d'appui.

II fut decide de remplacer l'allongement des contreforts classique en
pareil cas, par la creation d'une poussee aclive obtenue en inslallant ä
l'aval des contreforts des massifs de butee et en faisant agir entre eux et
1'arrierc des contreforts des verins hydrauliques Freyssinet; sacs de töle
6tanches dont les deux faces, d'abord au contact, sont reliees par un raecor-
demenl de forme eludiee pour que le gonflement determine le minimum
de deformation plalisque du metal. Le prix de ces verins est minime; leur
encombrement en epaisseur, nul; les pressions peuvent y alleindre
200 kg/cm2 et plus; les risques de fuite sont rigoureusement nuls.

On devait apres mise en pression des verins, remplir en ciment le
vide ouvert par leur action.

En fait, ce calage n'a ete fait qu'apres plusieurs annees, ce qui a permis
au service responsable du barrage d'etudier les repartitions des charges sur
les fondations en fonction des häuteurs de remplissage et des temperatures.
Ce fait montre le degre de confiance des ingenieurs responsables de la
tenue du barrage dans ces verins; dont l'effort total, par conlrejort, a depasse
25 000 tonnes ä certains moments.

La repartition des charges sur le haut des conlreforls a, d'aulre part,
£te ame4ior6e par la creation de contraintes obtenues sur leur bord amonl
ä l'aide d'aeiers ancres dans ce bord ä des häuteurs diverses et tendus par
leur autre extremRe" gräce aux methodes classiques du beton precontraint.

D'autre part, des poussards transversaux en beton ont ele" 6lablis entre
les bases des divers contreforts pour empecher leur deversement et leur
d6placement normalement ä leur plan. On a cree dans ces poussards, par
des verins de meme type que ceux des contreforts, de puissanles compres-
sions initiales; dans le but notamment d'appuyer effectivement contre les
roches, les eulees des voütes extremes soumises ä des pressions hydrauliques,
paralleles au plan lisse des axes des voüles, considerables (fig. 19 ä 22).

Partout oü l'on l'a juge" utile, on a precontraint non seulement les
b6tons, mais les roches sous-jacentes elles-memes ä l'aide de cäbles scelles
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Fig. 25. Vue aval du
barrage des Portes de Fer.
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dans le roc ä leur partie inferieure, maintenus libres sur le reste de leur
hauteur, tendus, puis injectes de ciment.

On a pu ainsi en depit de la surelevationj arreter les mouvements qui
avaient commence ä se manifester el eviter toul decollement des voütes et
des flancs de la vallee.

On n'a execut6 jusqu'ä present aucun grand barrage entierement en
beton precontraint. C'est assez normal, les decisions relatives ä ces ouvrages
tres dispendieux exigeant ä l'ordinaire d'assez longues discussions prealables.

Toutefois, j'ai fait sur celte question nombre d'etudes et cree plusieurs
types que je ne desespere pas de voir executer un jour, pour le plus grand
avanlage des contribuables; car l'emploi du precontraint entrainera des
6conomies de lemps et d'argent considerables.

Un des moyens qui peuvent etre utilises consiste ä elendre sur le terrain,
homogeneise comme une fondation de piste d'avion, un rideau «Manche en
beton precontraint, relie ä l'amont ä une galerie de contröle de l'elancheite
du terrain, ä l'aval ä un parafouille efficace contre les effets des eaux. Un
rideau oblique ou verlical est relie par des tirants precontraints au rideau
en contact avec le sol.

II esl aise de regier la position et la dimension de ces rideaux, de
maniere ä realiser une pression sur le terrain, ä peu pres nulle quand
l'ouvrage esl vide, un peu inferieure ä la pression hydrostatique quand il
est plein. On peut donner aux parties d'un tel ouvrage en contact avec le
sol la meme souplesse qu'aux revetements d'un barrage en enrochements.
II impose au terrain des contraintes verticales qui peuvent elre reglees
k volonte et qui ne depassent jamais la pression hydrostatique, alors que
celles des barrages en terre atteignenl pres du double de celles-ci. La
Proportion des composantes horizontales esl ä la volonte de l'ingenieur. De
tels barrages peuvent etre subslilues ä un barrage en enrochements ou en
terre partout oü ceux-ci sont possibles, en raison de l'extreme souplesse
qu'il esl possible de leur donner; teile qu'il devient possible de cr6er des
barrages insensibles aux tremblements de terre; avec des economies de
lemps et d'argent de plus de moitie. La faible epaisseur des rideaux, qui
peuvent recevoir les disposilions les plus variees, rend tres commode l'instal-
lation de vannes d'evacuation de crues et de dispositifs de devasage.
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Fig. 24 et 25. Quais ä grande profondeur
ä Brest. Fabrication d'un caisson.
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Ouvrages soumis exterieurement ä une pression d'eau

Le beton precontraint se prßte remarquablement ä l'execution de

tunnels, galeries, puits de mine, etc., en toutes circonstances.
Les Entreprises Campenon Bernard executent sous le lit de la Seine

une galerie de 3m25 de diametre, construite en voussoirs prefabriques asso-
cies par une precontrainte realisee; transversalement : par la mise en tension
d'armatures; longiludinalement : par I'action de verins; le travail est fait
sous la protection d'un bouclier et dans l'air comprime.

On doit s'attendre ä des developpemenls considerables de ces applica-
tions, qui ont donne lieu ä nombre d'eludes dont je ne saurais parier ici
meme sommairement et qui permettronl des perfeclionnements considerables

des techniques de construction par boucliers.
On pourrait evidemment, joindre aux categories d'ouvrages sur lesquels

je viens de donner des renseignements malheureusement trop sommaires,
toutes sortes d'ouvrages hydrauliques, revetements de forme de radoub,
Caissons, docks ou ecluses, pontons, etc. (fig. 24 ä 26).

Les Entreprises Campenon Bernard ont execute ä Brest entre 1934 et
l'heure actuelle, d'apres mes conseils, de tres nombreux ouvrages
appartenant aux types les plus divers, ayant en commun ce double caractere :

lutter contre une pression d'eau par utilisation des precontraintes. II m'est
impossible d'en parier aulrement que pour signaler la puissance et la
souplesse des*moyens ainsi obtenus.
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Fig. 26. Transport
d'un caisson
termine par flottaison.
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Resume

Tuyaux
Ces tuyaux sonl precontraints longitudinalemenl el transversalement

au moyen d'armatures tendues avant el pendant la fabricalion.
La protection des aciers est parfaitement assuree et le danger de

fissuration est completement supprime. Les tuyaux realises induslriellemenl
pouvaient supporler des pressions de 6 ä 18 kg/cm2 selon les cas.

Reservoirs et cuves
Les realisalions actuelles se sont bornces nolamment ä des cuves ä vin

constituces d'elemenls preconlrainls prefabriques assembles sur des montants

verticaux et k un reservoir rectangulaire dont la descriplion est donnee
en annexe.

Barrages
Un barrage a ete execute sur l'Oued Fodda. Le radier esl precontraint

longitudinalemenl par des verins prenant appui sur les berges rocheuses,
transversalement par des cäbles. Les vannes mobiles sont des poutres
precontraintes.

Le barrage de Beni Badhel est un ouvrage dont la hauteur a ele portee
de 60 k 67 melres et oü l'allongement des contreforts a ete remplace par la
creation d'une poussee aclive au moyen de verins Freyssinet prenant appui
sur des massifs de butee.

Ouvrages soumis exterieurement et une pression d'eau.
Les realisalions comporlenl des lunnels, galeries, caissons, revetements

de forme de radoub, docks, ecluses, ponlons, etc.

Zusammenfassung

Druckrohre
Diese Rohre werden vor oder während der Fabrikation

Querrichlung vorgespannt.
in Längs- und
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Die Eisen sind vollständig geschützt und die Rissegefahr ist
ausgeschaltet. Die fabrikationsmässig hergestellten Rohre genügen je nach Bedarf
einem Innendruck von 6 bis 18 kg; cm2.

Behälter und Tröge
Die neuesten Ausführungen beschränken sich hauptsächlich auf

Weinbehälter, die aus einzelnen vorgespannten, vorfabrizierten Bauteilen bestehen,

die auf vertikalen Stützen aufliegen und einem rechteckigen Behälter,
wie in der vorliegenden Arbeil beschrieben.

Staumauern

Eine Staumauer wurde am Oued Fodda ausgeführt. Die Sohle ist in
Längsrichtung durch Pressen, die sich auf die felsige Böschung stützen
und in Querrichtung durch Drahtseile vorgespannt. Die beweglichen
Schützen bestehen aus vorgespannten Betonbalken.

Die Staumauer von Beni Badhel wurde von 60 auf 67 m erhöhl, wobei
die Pressen System « Freyssinet » angewendet wurden, die im Felswiderlager

fundiert waren.

Unter äusserem Wasserdruck stehende Bauiuerke
Die wichtigslen Ausführungen beireffen Tunnel, Gallerien, Caissons,

Auskleidungen in Form von Trockendocks, Docks, Schleusen, Ponlons, etc.

Summary

Piping
This piping is pre-slressed longitudinally and transversally by means

of reinforcemenls strelched before and during Ihe manufeclure of same.
Protection of the steel reinforcement is thoroughly ensured and the

danger of cracks is completely eliminated. Piping made in factories was
able to withstand pressures of 6 to 18 kg/cm2, according to various cases.

Reservoirs and vats

What has been created so far is restricted lo wine-vals consisting of
pre-slressed and pre-fabricated parts assembled on vertical supports and to
one rectangular reservoir, of which a description is given in a schedule.

Dams

A dam was erected across the Oued Fodda. The floor is pre-stressed
longitudinally by jacks resling against the rocky banks and transverse cäbles.
The movable sluices consist of pre-slressed beams.

The Beni Badhel dam is a structure of which the height was increased
from 60 to 67 metres and in which elongation of the bultresses has been
replaced by the creation of an active thrust by means of Freyssinet screw-
jacks resting on thrust-blocks.

Structures subjected exleriorally to pressure by water

Works of this kind comprise tunnels, galleries, caissons, surfacings for
dry docks, docks, locks, ponloons, etc.
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Reservoir de 7.000 m
destine a l'alimentation de la ville d'Orleans en eau potable

Behaltet von 7.000 m
für die Trinkwasserversorgung der Stadt Orleans

A 7.000 m.3 reservoir
for the drinking-water supply of the city of Orleans

P. LEBELLE

Directeur de l'Institut Technique du Bätiment et des Travaux Publics, Paris
Ingenieur Conseil ä la S. T. V. P.

L'ouvrage est constitue d'une cuve parallelepipedique de 45 metres
de longueur, 33 metres de largeur et 5 metres de hauteur, reposant sur
108 piliers en beton arme.

II est etabli au droit d'un reservoir enterre dont la couverture a ele
detruile par un bombardement. Ce reservoir etait egalement de forme
parallelepipedique et mesurait aussi 45 metres de longueur et 33 melres
de largeur. II avait ete construit en maconnerie. La couverture etait
supporlee par des piliers disposes en quadrillage et fondes sur puits. Ces
derniers ont ete utilises comme fondation des 72 piliers du nouvel ouvrage
qui se trouvent k Finterieur de la cuve de l'ancien. Les 36 piliers periphe-
riques du nouvel ouvrage ont ete fondes sur les murs de pourtour de
l'ancien, qui reposent eux-memes sur des puits.

Le fond de la nouvelle cuve se trouve ä 13ra50 au-dessus du radier de
l'ancienne. Les piliers inferieurs ont donc 13m50 de hauteur, et les piliers
peripheriques 8m00 environ.

Un plancher a ete etabli au niveau de la couverture de l'ancien reservoir;

la hauleur de tous les piliers, comptes ä partir du dessus de ce
plancher est de 8m00.

La couverture de la cuve repose d'une part sur 72 polelets inlerieurs
en beton arme, dont les axes co'incident avec ceux des piliers inlerieurs
supportant la cuve, d'autre part, sur les parois verticales de la cuve.

Le fond, les parois verticales et la couverture de la cuve sont des
hourdis nervures, en beton precontraint.
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La stabilite de l'ouvrage a ete assuree en creant quatre palees oblenues
par 1'assemblage de deux ou trois piliers. Chaque paiee est placee au milieu
de la longueur du mur verlical de l'ancien reservoir sur lequel eile prend
appui. Ces palees sont pratiquement indeformables dans leur plan, mais
peuvent se deplacer legerement en tete dans le sens perpendiculaire par
suite de la flexibilite des piliers qui les constituent.

Tous les piliers sont munis en tete d'une articulation spherique Systeme
Freyssinet afin de diminuer autant que possible les efforts developpes dans
la cuve par les variations de longueur du beton. Les piliers inferieurs se
trouvent maintenus horizontalement au niveau du plancher etabli pour
couvrir l'ancienne cuve; ils peuvent etre consideres comme solidaires des
semelles de fondation bien qu'aucune armature ne les relie ä ces semelles,
puisque, meme lorsque leur charge verticale est minima alors que les
moments fiechissants qui les sollicitent sont les plus grands, la section
d'appui sur les semelles reste entierement comprimee.

Le fond est constitue par un quadrillage de poutres prenant appui
sur les piliers el supporlant des hourdis formant des plaques carrtes ou
rectangulaires.

Les parois verticales comportent des contreforts verlicaux saillants ä

Pexterieur, entre lesquels ont ete etablis des hourdis. La couverture est
analogue au fond, mais les dimensions des poulres et epaisseur des hourdis
sont neltement plus faibles que pour le fond, la charge ä supporter etant
evidemment beaucoup moindre.

Les nervures du fond et de la couverture de la cuve forment des qua-
drillages; ce sont des poutres de hauteur variable, munies, dans chaque
travee, de goussels.

Les contreforts des parois verticales sont des poulres de hauteur
constante.

Tous les hourdis sont munis de goussets.
Les precontraintes necessaires pour assurer la resistance de la cuve

sont fournies par des cäbles reclilignes non adherents, disposes dans les

poutres, contreforts et hourdis. Ces cäbles sont Continus sur toute la
longueur, toute la largeur ou toute la hauteur de la cuve et ancres ä leurs
extremites, apres mise en traction, ä l'aide de cönes en beton freite du
modele, maintenant classique, imagine et mis au point par M. Freyssinet,
en 1940.

Voici comment on a pu assurer ä ces precontraintes la distribution
requise.

En coupe transversale, el pour l'ensemble de la cuve, les
precontraintes doivent suivre une loi lineaire avec intensite maxima au niveau
du fond de la cuve. C'est facile ä realiser; il suffil que les cäbles horizontaux

des parois verticales soient placcs ä ecarlemenls croissants ä partir
du bas.

On a d'abord conslruit le fond de la cuve en y placant tous les cäbles
necessaires. Certains d'entre eux ont ete mis en traction. Apres quoi, on
a betonne les parois verticales et la couverture et on a tendu ceux des
cäbles du fond qui ne l'etaient pas encore, les cäbles de la couverture et
les cäbles horizontaux des parois verticales. Enfin, on a termine par la
mise en tension des cäbles verticaux des parois laterales. On concoit aise-
ment la possibilite d'obtenir, par ce procede, que les cäbles horizontaux
des parois verticales soient cffectivemenl utilises ä precontraindre cette
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paroi et que les precontraintes soient differentes ä la jonction du fond et
de la paroi verticale dans ces deux elements.

Dans le sens longitudinal, il faut, aussi bien pour les hourdis que
pöur les poutres, obtenir des compressions sur une face au milieu de

chaque travee et sur la face opposee au droit de chacun des appuis. C'est
le probleme general des poutres continues precontraintes, qui a recu d'assez
nombreuses Solutions.

En general, dans chaque section d'une poutre continue, le moment
flechissant du aux surcharges varie suivant la distribution de celles-ci entre
deux limites -4- M el —M'. Cela exige que la precontrainte soit
proportionnelle ä la Variation de moment flechissant M M -4- M' el limile les
possibililes d'excentrement.

Au surplus, la mise en preconlrainte d'une poutre continue developpe
en general des moments de continuite au meme titre que n'importe quel
efforl applique ä la poutre. De ce fait, l'excentricite reelle de la precon-
trainle differe de son excentricile geometrique, ou, en d'antres terme«,
la ligne des pressions creees par la preconlrainte ne co'incide pas avec le
cäble, de sorte que la determination des precontraintes necessaires ne peut
se faire que par approximations successives. La coi'ncidence peut cependant

etre oblenue quand les seconds membres des equations des Irois
moments relatives k chacun des appuis sont nuls; la preconlrainte n^ cree
alors pas de moments de continuite. Celte circonstance se presente evidemment,

en particulier, quand les rolations cpie produirail la precontrainle
aux extremites de chaque Iravee supposee independante sonl nulles.

Enfin, M. Guyon a demontre que les precontraintes creees dans une
poutre continue sur appuis fixes, par la mise en tension d'un cäble de
section constante ancre dans les sections extremes, ne dependent que de
la courbure du cäble el de son excenlricile dans les sections extremes;
elles sont independantes des excenlriciles du cäble au droit des appuis
intermediaires. Ces excenlricites n'ont d'influence que sur les moments
flechissants et reaclions d'appui crees par la mise en tension du cäble.

Les moments flechissants dus aux surcharges, dans le cas de parois
de reservoirs analogues ä ceux d'Orieans ne peuvent prendre, dans chaque
section, qu'une seule valeur, puisque la surcharge est necessairement
appliquee sur la lotalite de la surface de la paroi. Pour obtenir une Solution

economique, il faut donc profiter de celte circonstance en excentrant
le plus possible et dans le sens convenable la precontrainle dans chaque
section.

Ce resultat a ete obtenu', dans le cas actuel, en utilisanl des poulres de
hauteur variable, precontraintes par des cäbles rectilignes.

Considerons une poutre symetrique par rapport. au milieu de sa

longueur et munie de goussels. Supposons-la posee sur deux appuis simples.
Meltons-Ia en'precontrainte par un cäble rectiligne parallele ä 1 "niete
superieure et excentre vers le bas dans la partie mediane et vers le haut aux
extremites. II exisle deux sections symelriques placees dans les goussels, oü
l'excentricite du cäble est nulle.

II est clair, que dans la partie centrale, la ligne moyenne de la poutre
se deformera suivant une courbe tournant sa coneavite vers le bas et, au
contraire, aux extremites, suivant des courbes lournant leur coneavite vers
le haut.

II est egalemenl evident que, pour une certaine valeur /„ de la dis-
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lance / qui separe le cäble de la face superieure de la poutre, les rotations
des sections terminales de cette derniere seront nulles.

Imaginons maintenant qu'on place bout-ä-boul un nombre quelcon-
que de poutres identiques ä la precedente et qu'on les melte en compression

par un cäble rectiligne place ä la distance /0 preccdemment definie de
la face superieure : la courbe des pressions coi'ncidera avec le cäble et les
precontraintes seront des compressions de la face inferieure ä mi-portee et
de la face superieure sur appui.

Par un choix convenable de la longueur et de la pente des goussets, on
peut faire en sorte que la courbe des pressions creee par la mise en traction
du cäble passe au bord superieur du noyau central dans les sections d'appui
qui, dans le cas present, supportent les moments flechissants les plus
grands. Ceci serait vrai si les poutres etaient de hauteur constante. En
fait, l'augmentation de la hauteur au droit des appuis a pour effet de
majorer les moments de continuite. Mais l'augmentation de ces moments
est moins rapide que 1'accroissement de la hauteur, et, ä fortiori, que
celle du module de resistance de la section.

Dans le cas du reservoir d'Orleans, chaque goussel a une longueur
egale au 1/3 de la portee libre el la hauteur sur appui est egale aux 5/3
de la hauteur ä mi-portee. Dans ces conditions, le moment d'encastre-
ment du ä une charge p uniformement repartie sur toule la longueur est
egal ä

et

L'idee d'obtenir des precontraintes de sens el d'intensite convenables
dans des poutres continues en utilisant des pieces ä inertie variable n'est
pas nouvelle. M. Freyssinet l'a utilisee dejä il y a cpiatorze ans lors du
renforcement des fondations de la Gare maritime du Havre. Cette idee a
seulement ete mise au point dans le cas du reservoir d'Orleans par la deter-
minalion precise de la position du cäble dont la mise en tension ne determine

pas de reactions hyperslaliques des appuis.
Le meme principe a ete utilise pour la mise en precontrainte des

hourdis.
Les contreforts ont ele preconlraints verticalement par des cäbles

presentant une legere courbure el tels que leur mise en Iraction ne cree
pas de moments de continuite.

Evidemment, les parois verticales forment poulres entre piliers, mais
la flexion qui en resulte ne donne lieu qu'ä des contraintes lies faibles.

Resume

L'ouvrage esl constitue par une cuve parallelepipedique en belon
precontraint de 33 melres de largeur, 45 metres de longueur et 5 metres de
hauteur, reposant sur des piliers en belon arme.

Toules les parois de la cuve sont des hourdis ä nervures orthogonales,
precontrainls par des cäbles reclilignes non adherents, Continus sur toute
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la longueur, loule la largeur ou loute la hauteur de la cuve el ancres ä leurs
extremites, apres mise en traction, ä l'aide de cönes en belon frette Systeme
Freyssinet.

Les hourdis el nervures sont munis de goussels. De la sorte, des cäbles
reclilignes peuvent fournir les precontraintes necessaires aussi bien ä mi-
portee que sur appuis.

L'idee d'obtenir des precontraintes de sens el d'inlensitc convenables
clans les poulres continues en utilisant des pieces ä inertie variable n'est pas
nouvelle. M. Freyssinet La ulilisee dejä lors du renforcement des fondations
de la gare Marilinie du Havre (Congres de 1936, Publication preliminaire).

A l'occasion de la construction du reservoir d'Orleans cette idee a ete
entierement developpee et mise au point.

Zusammenfassung

Das Bauwerk besieht aus einem parallelipipedischen Trog aus
vorgespanntem Belon von 33 m Breite, 45 m Länge und 5 m Höhe, der auf Eisen-
betonslützen ruht.

Alle Trogwände bestehen aus orthogonal versteiften Eisenbetonplal-
ten, die durch nicht haftende, geradlinige Yorspannkabel vorgespannl
sind; diese sind ferner stetig über die ganze Länge, die ganze Breite und die
ganze Höhe des Troges durchgeführt und, nachdem sie vorgespannt sind,
an ihren Enden mitlelsl der umschnürten Kegelverankerung fc System
Freyssinet» verankert.

Die Eisenbelonplatlen und Versteifungsrippen sind mil Yoülen
versehen. Auf diese Art und Weise können geradlinige Kabel die notwendigen
Vorspannungen sowohl in Feldmilte wie an den Auflagern liefern.

Das Prinzip, in durchlaufenden Balken mit veränderlichem
Querschnitt vorteilhafte Vorspannungen zu erhallen, sowohl was die Lage wie
auch die Grösse der Vorspannkriifle anbelangt, isl nicht neu. Herr Freyssinet

hat es bereits bei der Verstärkung der Fundamente des Hafenbahnhofes
in Le Havre (Kongress 1936, Vorbericht) benutzt.

Anlässlich des Baues des Behälters in Orleans wurde die Idee weiler
entwickelt und in ihren letzten Einzelheilen abgeklärt.

Summary

This structure consists of a parallelopipoid basin of pre-slressed
concrele 33 m in width, 45 m lenglh and 5 m depth, resting on pillars of
reinforced concrete.

All the walls of the basin are wing-transoms having orthogonal ribs,
pre-slressed by rectilinear non-adhering cäbles, running conlinuously for
the whole lenglh, widlh and depth of Ihe basin and anchored al their extre-
mities after being put under traction, with the aid of cones of concrele,
iron-bound, of the Freyssinet type.

The wing-transoms and ribs are provided with gussels. With this
arrangement rectilinear cäbles can supply the requisile pre-stressing, both
in the middle and supports.

The idea of obtaining pre-stresses in suitable directions and of suitable
intensity in the continuous beams by using elemenls of varying inertia is
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not new. M. Freyssinet made use of it as far back as Ihe strenglhening of
the foundations of the Quayside Station at Le Havre (1936, Congress,
Preliminary Publication).

When the Orleans reservoir was conslructed this idea was fully
developed and perfected.
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Le nouveau pont de Waterloo ä Londres

Die neue Waterloo-Brücke in London

New Waterloo bridge at London

JOHN CUEREL
B. Sc, M. I. C. E.

London

Introduction

This paper gives details of the design of the highway bridge across
the Thames in London.

The new bridge, shown in figures 1 and 2 was commenced in 1937,
and was openeel lo Iraffic in 1942. It replaces Old Waterloo Bridge, built
to the designs of John Rennie, which was begun in 1811 and opened in
1817. The old bridge consisted of a heavy struclure in masonry having
nine arches, each of 120 feet clear span, carried on piers 20 feet in thickness
and massive end abutmenls. The widlh of Ihe structure was 45 feet. In 1923
foundation failure commenced at one of ils piers in consequence of which
restrictions were imposed on Iraffic and, as a furlher precaulion, a lempo-
rary bridge was erecled 30 feet clear downstream. With the completion
of the new bridge, the temporary bridge has been removed. Between the
years 1923, when foundation trouble commenced, and 1934, when it was
finally deeided to remove the old bridge, there had been much conlroversy
as to whether the old bridge should be reconditioned and widened or removed.

The decision for its removal rendered il possible to design in reinforced
concrete a new bridge incorporating the existing approaches, having five
spans each nearly 240 feet clear, an overall widlh of 83 feet and 3 feet more
headroom for the passage of river traffic.

General description

The new Bridge has a roadway 58 ft wide, and two foolpalhs each 11 ft
wide. It has been designed to carry the Standard Load for Highway Bridges
of the Ministry of Transport, the equivalent loading curve being used. No
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reduction on accounl of the six-line widlh of roadwa\ was made. In addition,

the design of Ihe cross girders and deck slab was controlled by the
assumption of a 40-lon axle load (two wheels of 20-lons each, including
impact) or a special lorry on multiple wheels having a gross weight of
150 tons including impact allowanee.

The main members Ihroughoul are of reinforced concrele. Fabricated
sleelwork has, however, been used for details, such as Ihose at expansion
joints and for Ihe inclined slruls to Ihe pier shells, wherever it was advan-
tageous.

The relation of the primary structural elemenls is shown in figure 3.

Changes in length are taken care of by expansion joints, which also permit
of angular movement in a vertical plane. A simple knuckle Joint is provided
at the bridge end of tlie hinged approach slab so lhal changes in level and
slope of Ihe canlilever are accommodaled by Ihe hinge action of Ihis slab.
The suspended porlion of the centre span is similarly adapted by the
expansion joints at ils ends. The bearing walls of Ihe piers and abulmenls,
by reason of their flexibility in the direction of Ihe bridge, offer little
restraint to horizontal movement and change of slope of Ihe superstructure,
and so conslilute in effect an arliculaled support.

Piers

The pier construction is also shown in figures 3 and 4. The foundalion
consisls of a solid block of concrete 6 ft thick, reinforced at the bollom wilh
transverse and longitudinal bars. Alternate bar-ends are welded to the sleel
sheel piling, and welded anchors are also provided near the lop of the block,
Ihus effectively securing the piling against relative movement. The
reinforcement has been designed to suit the bending slresses resulting from the
excess of upvvard over downward pressure on the fooling projeclion and
from the skin frictional support afforded by Ihe piling. Projecling bars are
cast into Ihe foundalion lo bond with Ihe cellular base lo the bearing wall
and pier shells.

Fig. 1. Underside view
of the rev; \7aterloo
bridge.
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Fig. 2. New Waterloo bridge.

The cellular base is provided lo spread transversely the load from the
bearing wall, and to form a transition between the solid block and the
narrow wall. The reinforcement lo Ihe cross walls of the base has been
arranged to lake the principal lensile slresses arising from this action.

The bearing wall carries the whole weight of the superstructure and,
in addition to the direct stress resulting therefrom, is subject to flexural
slresses due to the various movement«. The wall is rigidly connected to
the cellular base and Ihe superstructure and serves to fix the main box
members against torsion; it also distributes Ihe loading longiludinally over
the foundalion and lcnds itself to a convenienl scheme of jacking. The
lower porlion of Ihe wall is comparatively lightly reinforced, whilst the
upper porlion, above the jacking gap, is heavily reinforced, particularly
under the inner ribs of Ihe superstructure; in this region transverse
reinforcemenl in the form of bars welded at their ends to the vertical and the
longitudinal horizontal bars is also provided. The proportion of direct
stress to bending stress is such lhat lension cannol occur in any portion
of the wall.

The bearing wall is surrounded by, but complelely separated from, a
granite and Portland slone faced reinforced concrele shell. This shell, apart
from appearance, protecls the main supporling member from damage by
shipping, provides Ihe substance of the stops preventing excess movements
of the superstructure, and conslitutes a permanent cofferdam which would,
if necessary, facililate inspeclion and repair of Ihe bearing wall.

The vertical ribs on opposite sides of the bearing wall are connected
by sleel diagonal members passing through clearance holes, thus forming
in effect a truss the füll widlh of the pier lo resist impact and forces applied
at the stops. The sleel diagonals, where not embedded in the rib concrete,
are protecled against corrosion by zinc spraying and « gunned » bitumen.

The slops at the lop of the vertical ribs are opposed to the haunch of
the bearing wall. Design to resist traction forces only presented no difficulty,
but it was thought desirable lo develop, if possible wilhout any great
addilional cosl, the füll strength of the shell conslruclion (its scanllings
being as determined by its other functions) in resisting indeterminate forces
such as mighl be occasioned by an exceplionally heavy impact deflecting
the shell against the superstructure. The Solution was seen in developing
Ihe maximum possible friction between the haunch and the stop so that
Virtual A-frames would be set up by the bearing wall and Ihe ribs resisting
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Fig. 3. Longitudinal section through box girder.

pressure. Experiment showed thal with concrele cast against hardened
concrete and separaled after selling, a friction angle of about 45 deg. was
developed on further contact. The stops al piers Nos. 1 and 4 were Iherefore
formed by pouring them against the roughened haunch. the superstructure
being jacked over as necessary. At piers Nos. 2 and 3, where clearances are
greater, it was inconvenient, in relation lo the contraclor's programme,
to jack over the superstructure, and the stop faces were formed by a slab
of hard Portland stone fitted to the haunch and then drawn away and cast
into the stop.

The design of-the abutments is generally on similar lines lo that of
Ihe piers, but no stops are incorporated in Ihe shell structure.

Main girders

The superstructure consists throughout of two box girders; subdivided
by internal ribs and diaphragms, carrying a central strip of decking which
is integral with the main members. Considered longiludinally, the bridge
is symmetrical about its cenlre and each half consisls of a Iwin two-span
girder continuous over the first river pier (pier No. 1 or pier No. 4) and
canlilevering shorewards from Ihe abutments and into Ihe centre span
from the second pier. The gap in the centre span, between the canlilevers
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Half section at pier. Half section at crown.

Fig. 4.

Section of pier.
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extending from the north and south, is filled by a suspended section, whilst
each shore end canlilever carries a short hinged approach slab.

A cross seclion of Ihe girder at the crown is shown in fig. 5. The lower
flange is comprised by the curved vault slab 25 ft wide. The web member
is made up by four ribs, the inner being about double widlh Ihroughout
compared with the others; the upper flange is formed by the deck slab.

The moment of inerlia was calculated at ten sections on the span and
the analysis was carried out by ordinary slope-deflection means. It was
decided lo consider Ihe füll concrete section as acting, bul wilh a varying
modulus of elaslicily for concrete. On Ihe compression side Ihe füll value
was taken from the extreme fibre lo Ihe neutral axis, except near the cenlre-
Iine of Ihe deck, whilsl on the tension side modulus was assumed to vary
parabolically from the füll value at the neutral axis to half value at the
extreme fibre. The reinforcement (tension and compression) was taken
into accounl at the appropriale modular ralio. The central porlion of the
deck slab, being monolilhic with Ihe box members, will act wilh them,
but near the centre line, owing to shear slrain, Ihe füll stress will not be
developed, and to allow for this the slab depth and steel area at the cenlre
were taken at half value, increasing uniformly to füll value at a point 4 fl
from the inner face of rib D. A modulus value for concrete of K 4 500 000 lb
per Square inch was taken for live load effects, and of E 1800 000 per
Square inch for dead load moments and deflection. The initial deflections
on jacking showed E 5 500 000 lb per square inch approximately, whilst
subsequent creep defleclions indicate E 1800 000 lb per square inch lo be
about the correct asymptotic value.

Longitudinal reinforcement in the deck and vaull consisls of straighl
bars only, Iheir number and sectional area being varied to suit the bending
momenl. Shear reinforcement is generally in the form of Iransverse bars,
but in the ribs horizontal shear steel is also used. Slirrups and transverse
bars are generally al constant pitch, diamelers of bars being adjusted as

necessary.
The cross girders carrying the deck slab between the main members

are of T-beam type. The exlernal dimensions were determined by architec-
tural consideralions, and the webs were made hollow^ to avoid unnecessary
weight.
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Fig. 5. Half cross section at crown.
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Cantilevers and suspended span

In the case of the shore cantilever the negative bending momenl at
the abutmenl resulling from its self-weight was insufficient to reduce the
positive moment near the centre of Ihe first span to a praclicable value.
Considerations of the effecl of relative seulement of supports showed it to
be undesirable to anchor down the end, as the additional span thereby
inlroduced would be loo shorl. It was decided, therefore, to load Ihe end
of each member wilh kenlledge, and 270 Ions of casl iron were provided
in a special box at each corner of the bridge.

Calculations showed the ideal length of the suspended span to be 88 ft.
This lenglh, however, would have caused the Joint to clash w Uli a cross
girder and diaphragm, Ihe uniform pitch of which il was not desired to
upset; the suspended length was therefore increased to about 94 ft and
lo preserve the « balance » al the adjacent piers 40 Ions of kenlledge were
provided inside each cantilever member near the Joint.

Torsion

By reason of the disposition of the loading on a cross section of the
superstructure and the comparative flexibility of the cross girders, the main
box members are subjected to torsion. In Computing the value of this,
togelher wilh the degree of fixily at the ends of Ihe various cross girders,
<i first assumption was made that the shape factor for torsion rigidity for
i< hollow box member wilh an eccentric core was as given by St. Venant
for a solid rectangular member of similar exlernal proportions. To confirm
this assumption, and to obtain the relation between the shear and flexural
moduli of the concrele, experiments were made on both solid rectangular
specimens and twin hollow specimens of the mean proportions of the
bridge members, with wall thicknesses to scale. All specimens were of the
same concrete mix as the bridge members and were carefully vibraled
during manufaclure. The box specimens were tested with and without a

connecling slab simulating the strutling action of the deck slab. Bending
tests were also made. It was found that Ihe shape faclors for solid and
hollow^ specimens were practically idenlical; the shear modulus was two
fifths of Young's modulus (lhat is, for the very high-grade concrete used,
a Poisson's ratio of 0.25 oblained as for sleel). The lorsional rigidity was
the same whelher or not the members were strutled, and, by test to destruction,

it was confirmed lhat the greatest shear stress oecurred in the thinnest
wall independenlly of its distance from Ihe centroid of the section.

Expansion joints

At the extreme ends, and in the centre span al the bearings of the
suspended seclion, expansion joinls are provided. All joints are of the single
segmental roller-bearing type, and they are arranged to cater for a total
change of lenglh of 6 in, corresponding to a ränge of body temperature
of 60 deg. F. The centre span joinls have several features worthy of mention
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Fig. 6. Centre span (expansion Joint details)

(fig. 6). It was necessary to avoid projeetions at the joints, and the main
rollers were therefore limited in width lo the thickness of the ribs. Loading
conditions were such lhal, using medium high-tensile steel, a diameter of
40 in, was required for Ihe rollers, and this, together with the inevilable
division of the rib depth, so reduced the corbel above and below that a
shear value in excess of 1.000 lb per square inch was called for. Such a

high figure could nol be realized with normal reinforcing; accordingly Ihe
prineipal compression component was transferred from the bearing billets
by means of special reinforcemenl, or « shear » plates, whilst the prineipal
tensions were taken care of by medium high-tensile bars which were pre-
stressed as described later.

Consideralions of Iransverse deflection showed that, with Ihe main
bearing rollers only, Ihe major porlion of the loading would be thrown
on to the inner rib. Although this action could have been compensated to
a large exlenl, in the case of dead loading, by the initial selting, Ihe grealer
live load effect could nol convenienlly be eliminaled. Secondary rollers in
the deck and vaull slab were therefore provided which ensured the
transmission of Ihe lorsion arising from Iransverse deflection across the Joint,
and the whole span was thus enabled to act in relation to lorsion as if
monolilhic.
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Stops

At the top of the vertical ribs of the pier shells and near Ihe end of
the shore cantilevers, stops are provided to limit the movemenis of the
superstructure resulting from various causes. The stops at piers Nos. 1 and
4, being practically at the centre of expansion of the north and south halves
respectively, are provided with only 1/8-in mean clearance each side; those
al the other piers and Ihe end stops have about 3/8-in mean clearance, the
amount being adjusled so that contact is made, one side or the other, al
the exlremes of temperature. The end stops consist of heavy reinforced
concrete walling, founded generally on cored piles, and are of such robust
construction that should any pier develop a tendency lo Uli sufficient
resistance would be available for prevenlion or correction. The slop delail
is eomprised of an elongatcd sleel-shod nih projecting horizontally from
the vault slab of the cantilever into a steel-lined recess in Ihe walling. In
addition to the stops described, lies are arranged across the centre span
expansion joints to limit independently the amount by which they may
open.

Should the bridge ever be called upon lo carry its füll design load there
would be, in Ihe absence of preventive means, first a downward and then
an upward defleclion of about 1 in at the end of the shore cantilever as
the load passed over and on the first span. This would cause damage to the
road and footpath surfacing al the approach and might give rise to an
undesirable feeling of deflection. Dampers were therefore provided in the
form of reinforced concrele columns containing a central rod which passes
through a hole in Ihe vault slab. Adjuslable stops were formed between
Ihe lop of Ihe column and the vaull lo limit downward deflection, and
between a päd on the top of the vault and a nul at the end of Ihe rod lo
limit upward movement. These dampers were so proporlioned lhat whilst
their slrenglh was adequale lo conlrol live-load defleclions they would
yield before any damage lo Ihe bridge structure proper could resull from
failure to readjusl their selting following an appreciable selllement of the
abutmenl or pier foundations.

Construction joints

The desirabilily of avoiding joinls in zone of high shear slress, the
effect of the setllement of centering piles during construction, and the con-
tractor's scheme for carrying out the work had to be taken into account.
The arrangemenl finally evolved consisted in providing temporary transverse

gaps at about one-sixlh span from the piers and al the centre, Ihus
dividing each span-lenglh inlo three sections, one pier seclion, and two
centre sections, each capable of slighl relative setllement during concreting.
The sections were sub-divided by longitudinal joinls in pre-determined
positions, to give reasonable pours wilhoul inlroducing.additional transverse

joints, except as afforded in the centre span by the expansion joinls.
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Pre-stressing

In the shore cantilevers, al the top of Ihe bearing walls, and in the
vicinity of Ihe cenlre-span expansion joinls, where exceptionally high shear
stresses are obtained, cerlain reinforcing bars were required to be pre-stressed.

Such bars wrere of medium high-tensile steel with ends upset and screwed,
and conlained in sleel lubes fitted with projecting end connections. After
the concrete had been poured and had hardened the bars were slressed by
passing sleam through the tubes and laking up the thermal exlension by
lurning ihe end nuls or turn-buckles so lhat, on cooling, the required
stress was induced. A final stress of 30 000 lb per square inch was required
in the bars, and the initial apparent stress, as measured by Ihe turns of the
screws, to ensure this was found by calibration with a hydraulic jack to
be 45 000 lb per square inch, the difference being due lo elastic and creep
compression of the concrete and to shrinkage, the lauer factor being small
on account of the concrete being many monlhs old when stressing was
carried out. The bars were finally grouted up solid in the tubes, Ihe sleam
conneclions being used for Ihis purpose.

Welding

To realize the desired slimness of the construction a high percentage
of reinforcement was necessary, and il was evident lhal welding would
afford many advanlages. The elimination of laps, splice bars, and hooks
would enable scanllings, and Iherefore dead weight, lo be reduced lo ihe
minimum, and within the limilalions of Ihe design would permit the
simplesl arrangement of the sleel in relation lo concrele placing. Welding
also offered a rigid reinforcemenl cage true to dimensions and eover and
resistant to displacement during concreting, and provided a means whereby
efficient crack-control could be ensured. Electric arc welding was used.

Concrete

The superstructure, the bearing walls, and the cellular bases to the
piers and abutments were speeified to be of concrete quality A, the mix
being : cement, 112 lb minimum and 140 lb maximum; aggregates (sum
of volumes measured separately), 5 5/8 cub. ft. Strength requirements on
6-in cubes were : preliminary tesls at 28 days, 5 600 lb per square inch;
works tests at 28 days, 4 200 lb per square inch, and at 3 months 5 000 lb
per square inch.

The pier and abulment shells were of concrete quality B, which mix
was similar to quality A but wilh strength requirements reduced by 20 per
cent. In praclice it was found that the slrenglhs corresponding to quality A.

could be realized with the minimum quantity of cement, so that the mixes
became, in fact, identical. Generally for vibrated reinforced work a slump
of 3 in was permitted. Concrete wilh 1-in slump was used in many heavily
reinforced parts of the wrork, and there was no evidence to showr that a
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higher value was generally necessary. The water/cement ratio ranged from
54 per cent. to 60 per cent. by weight.

The whole of the concrete in the bridge structure, except the foundation
block, was vibraled, a minimum frequency of 5 000 cycles per minute being
specified. Electric vibrators, of 160-watt and 2-öÜ-watt capacity, clamped
to the shuttering, were used generally. Immersion vibrators were employed
in siluations such as at junctions of members where the external machines
could not be fullv effective.

Surface treatment

IS'o Ireatmenl could be adopted which would impair the strength and
life of the structure, and accordingly bush hammering and tooling, which
not only remove the surface but also cause damage to the underlying
concrele, were excluded from general adoption. The stone facing has been
arranged in vertical strips so thal the joints in no way imply heavy stones
functioning as an arch or wall. It was specified that the forms for surfaces
exposed to public view should be lined with a sinooth-faced non-absorbent
plywood and, after Stripping, the concrele face should be mechanically
ground by carborundum disks. The « arch ring », where special cover to
Ihe reinforcement had been provided. was lightly hammered with an
electric hammer, whilst the underside of the structure, except the curved
vaulls of the end spans, received an f< engineering » finish, consisting of
grinding down the worst board marks and blemishes resulting from
welding splash, cleaning, and then stippling with and rubbing in a thin coat
of neat cement morlar. The end span vaulls were lightly sandblasted in
two stages, Ihe first to expose flaws for making good and the second an
all-over treatment to give uniform texlure.

Stresses

The maximum values of slresses in Ihe reinforced concrele construction
were broadly governed by the desire lo provide faclors of safely equal to
those implicit in the Code of Praclice, Section 3. The concrele generally
corresponded lo the nominal 1 : 1.5 : 3 Special Grade mix; the reinforcemenl

was generally mild steel, but medium high-tensile sleel was used
for pre-stressed bars. The maximum working stresses are given in lable I.
Preliminary and works crushing tesls on 0-in cubes at 28 days called for
minimum strenglhs of 5 600 lb per square inch (4 x) and 4 200 lb per
square inch (3 x) respeclivcly. The compressive stress in the main girders.
allhough a bending stress, was limited to the mean of the bending and
direct values on account of the cellular form of these members. The shear
on a reinforced section was limited to Ihe value given (the Code would
permit 550 lb per square inch) for rcasons of crack control. The figure
was arrived al as a result of tesls to determine the ullimale tensile strength
of the concrele in bending and shear. A general minimum of 450 lb per
square inch was found from bolh bending and lorsion tests on unreinforced
specimens.

The flexural reinforcement lo the main girders coiisisled generally
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of bars about 2 in diameter; tests showed a yield-point of 36 000 lb per
square inch for this size of bar, so that to preserve the normal factor of
safely (about 2.2), which is based on the yield-point of smaller diameter
bars, the working stress was reduced.

In the superstructure the calculated maximum slresses correspond
closely to the working stresses given in table I, except in the case of bond,
where the maximum stress, computed in the ordinary manner, amounts
only to 70 lb per square inch. The bearing pressures on the foundations
are given in Table II. The figure of 8 cwt per square fool for the skin friction
on the piling, taken on the projected area, is given as a probable mean
value. On first loading the friction would be some 50 per cent. higher,
but as a result of shear f< creep » in the clay there would be a transference
of load to direct bearing, and the ultimate value would be small.

Concrele stresses : lb per Square inch Steel slresses lb square inch

Bond
Shear (reinforced)

1 100
1 250

140
1-10

450

IG 500
Web
Pre-stressed bar
Compression

18 000
30 000

.Modular ralio
basis

Table I

Skin friction on pHlng

Gross pressure : Net pressure :

tons per square foot tons per square foot

Abutment Pier Abutment Pier

Nil
8 cwt per squai'C fool

4.7(5
3.77

4.45
3.68

2.54
1.55

3.12
2.35

Table II

The new bridge was designed for the London County Council by
Messrs. Bendel, Palmer and Trilton, Consulting Engineers; in association
with the Councils Ihen Chief Engineer, Sir Peirson Frank, M. I. C. E.,
F. S. L, the collaboraling architect being Sir Giles Gilbert Scott, 0. M.,
R. A. The contractors were Messrs. Peter Lind & Co. Ltd.

Resume

Ce memoire donne des indications concernant la construction du
nouveau pont-route sur la Tamise, ä Londres.

Ce nouveau pont, dont la construction debuta en 1937 a ete ouvert ä la
circulation en 1942. II remplace l'ancien pont de Waterloo construit de 1811
a 1817 d'apres les plans de John Rennic. Le vieux pont etait constitue par
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neuf arches lourdes en maconnerie de 120 pieds de porlee, reposant sur des
piles de 6 metres d'epaisseur et des eulees massives. La largeur etait de
13m50. En 1923 la fondation d'une pile commenca a s'affaisser, necessitant
une reduction du trafic. Un pont provisoire fut erige 9 metres en aval, pont
qui fut enleve apres l'achevemenl du nouveau pont. En 1934, la construction

du nouveau pont fut deeidee. Pendant la periode 1923-1934, il y eut de
nombreuses discussions pour savoir s'il fallait renforcer et elargir l'ancien
pont ou le demolir. La decision inlervenue en 1934 permit de concevoir un
nouveau pont en beton arme pour lequel les voies d'acces etaient mainte-
nues, comportant cincj arches d'environ 240 pieds de portee interieure et
un tirant d'air depassant le tirant existanl de 3 pieds.

La caracteristique principale du nouveau pont consisle dans ses lignes
elancees. Les voies d'acces, d'une hauteur considerable au-dessus des deux
rives, sont reliees par une construction d'une longueur de 375 metres reposant

sur des piles dont la hauteur au-dessus du niveau de l'eau n'est que
de 0m30.

La superstructure supportant le tablier, comporte deux maitresses-
poutres de hauteur variable de 7m50 de largeur, ecartees de 10 metres.
Celles-ci supportent une dalle intermediaire d'une construction monoli-
thique. Les appuis sont constitues par quatre piles reposant dans le lit du
fleuve el deux eulees, non apparentes sur les berges. La travee centrale est
en cantilever.

Les caracteristique techniques principales sont :

Beton vibre.
Un Systeme de renforcement soude sur chantier eliminant tous les

accessoires tels que recouvrement, crochets, ele.
Precontrainte et renforcements locaux.
Poutres jumelees en caisson continues au-dessus de trois appuis.

Ces poutres sont supportees sur des voiles minces flexibles les preser-
vant de tout effet de torsion pouvant resulter d'une charge excenlree
sur la dalle de 33 pieds de largeur entre ces deux poutres.

Repartition des charges sur toute la largeur des piles par l'inter-
mediaire de voiles comportant toute la largeur de ces piles.

Piles constituees par des caissons donnant une protection süffisante

aux voiles portants et limitant le deplacement longitudinal de
ceux-ci.

Pendant la conslruction, la repartition correcte des charges et la mise
ä niveau furent executees au moyen de verins hydrauliques places dans les
voiles portanls.

Zusammenfassung

Dieser Bericht gibt Aufschluss über die Konstruktion der neuen
Strassenbrücke über die Themse in London.

Die neue, 1937 in Angriff genommene Brücke wurde 1942 dem
Verkehr übergeben. Sie ersetzt die alte Walerloo Brücke, die, 1811 begonnen
und 1817 dem Verkehr übergeben, nach den Plänen von John Rennie
gebaut wurde. Die alle Brücke bestand aus einer schweren Mauerkonstruk-
tion mit neun Bögen von je 120 Fuss der inneren Oeffnung, die von 20 Fuss
dicken Pfeilern und massiven End-Widerlagern getragen wurde. Die Brücke
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hatte eine Breite von 45 Fuss. Im Jahre 1923 begann das Fundament unler
einem der Pfeiler zu versagen, sodass der Verkehr auf der Brücke
eingeschränkt werden musste. Als weitere Vorbeugungsmassnahme wurde
30 Fuss (ca. 10 Meter) stromabwärts eine Notbrücke erstellt. Nach
Fertigstellung der neuen Brücke ist die Notbrücke entfernt worden. Zwischen
1923, dem Jahre, in dem die Schwierigkeiten mit dem Fundament
einsetzten, und 1934, in dem der Beschluss endgültig gefasst wurde, die alle
Brücke abzubrechen, war es wiederholt zu Meinungsverschiedenheiten
darüber gekommen, ob die alle Brücke renoviert und verbreitert, oder aber
abgebrochen werden sollte. Durch den Beschluss, die alle Brücke zu
entfernen, wurde die Möglichkeit geschaffen, eine neue Brücke in Eisenbeton-
konslruktion zu bauen, die die bestehenden Zufahrtswege beibehielt, fünf
Bögen von je beinahe 240 Fuss der inneren Oeffnung besass und den
Wasserfahrzeugen einen 3 Fuss höheren Passierraum gestaltete.

Das Hauptmerkmal der neuen Brücke bestehl in ihren schlanken
Linien. Die besiehenden Zufahrtswege, die eine beträchtliche Höhe über
den beiden Flussufern erreichen, werden durch eine Konslruklion
miteinander verbunden, die über ihre 1250 Fuss Gesamtlänge eine Pfeilhöhe
von nur einem Fuss aufweist. Die Tragelemente befinden sich unterhalb
des Fahrdammes und bestehen aus doppelten, vierkantigen Trägern
verschiedener Höhe und von je 25 Fuss Breite; diese Tragelemente liegen in
33 Fuss Absland voneinander. Sie tragen eine mit ihnen monolilhartig
gebaute Zwischendecke. Im Fluss stehen vier Pfeiler und auf jedem Ufer ein
verstecktes Widerlager. Die vierkantigen Träger ragen über ihre Stützen
hinaus und tragen in der Mitte einen Hängebogen.

Die technischen Besonderheiten dieser Brücke sind :

Vibrierter Beton.
Eine an Ort und Stelle geschweisste Verstärkung, wodurch alle

Ueberlappungen, hakenförmige Endleile usw. wegfallen.
Oertliche Vorspannung der Verstärkungsglieder.
Doppelte, hohle, vierkantige Träger, die ununterbrochen über drei

Stützen verlaufen. Diese Träger sind von dünnen, biegsamen Slütz-
wänden gelragen, die sie gegen Torsion festhalten, welche aus der
durch die den 33 Fuss weilen Zwischenraum abdeckende Zwischendecke
bedingten exzentrischen Belastung entsteht.

Tragmauern, die sich über die ganze Breile der Konstruktion
erstrecken und deren Gewicht über die Länge der Pfeiler verteilen.

Pfeiler, beslehend aus kräftigen, hohien Tragwänden, die den
unabhängigen Tragmauern jeden notwendigen Schutz und, in ihren
Oberteilen, den notwendigen Rückhalt bieten, um Längsverschiebun-
gen zu begrenzen.
Bei der eigentlichen Bauarbeit erzielte man die notwendige Gewiehls-

verteilung und Höhenberichtigung mittels hydraulischer Pressen, die in
Aussparungen in den Tragmauern untergebracht wurden.

Summary

This paper gives details of the design of the new highway bridge
across the Thames in London.

The new bridge, commenced in 1937, was opened lo Iraffic in 1942.
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It replaces old Waterloo Bridge, built to Ihe designs of John Rennie. which
was begun in 1811 and opened in 1817. The old bridge consisted of a heavy
structure in masonry having nine arches, each of 120 feet clear span,
carried on piers 20 feet in thickness, and massive end abutments. The
width of the structure was 45 feet. In 1923 foundation failure commenced
at one of its piers in consequence of which restrictions were imposed on
traffic and as a further precaulion a temporary bridge was ereeted 30 feet
clear downstream. With Ihe completion of the new bridge, the temporary
bridge has been removed. Between the years 1923 when foundation trouble
commenced and 1934 when it was finally decided to remove the old bridge,
there had been much controversy as to whether the old bridge should be
reconditioned and widened or removed. The deeision for its removal
rendered it possible to design in reinforced concrete a new bridge
incorporating the exisling approaches, having five spans each nearly 240
feet clear, an overall width of 83 feet and 3 feet more headroom for the
passage of river traffic.

The main feature in the new bridge consists in its slender outline
whereby the existing approaches at a level of some considerable height
above the banks on either side of the river are joined by a structure having
only one foot of camber in its 1 250 feet of length. The load-carrying
members are situaled below road surface and consist of twin box girders
of variable depth each 25 feet in width situated 33 feet apart. These carry
an intermediate deck, built monolithic wilh them. There are four piers in
the river and an abutment hidden on each bank. The box members
cantilever beyond their supports and carry in Ihe centre a suspended span.

The prineipal technical features comprised in Ihe design of this bridge
include :

Vibrated concrete.
A System of reinforcement welded in situ whereby all neecssily for

laps, hooked ends & c. was eliminated.
Prestressing of reinforcement in places.
Twin hollow box girders continuous over Ihree supports. These

girders are supporled on thin flexible bearing w-alls which fix them
against the torsion resulting from the eccenlric loading caused by the
deck over the 33 foot space between.

Load-bearing walls exlending Ihe füll width of the structure and
distributing its weight over the length of the piers.

Piers consisling of strong hollow shells which provide all necessary
protection to the independent bearing walls and, at their tops, the
restraints necessary to limit longitudinal movement.
In construction, decentering and correclion of levels was affecled by

means of hydraulic jacks siluated in emplacements formed in the load-
bearing walls.
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Les ponts de Sandö

Die Brücken bei Sandö

The bridges at Sandö

I. HÄGGBOM
Chief Engineer of Design, A. B. Skänska Cementgjuteriet, Stockholm

Situation

The bridges over Ihe Angerman River al Sandö, which were built
during the years 1938-1943, form part of the Stockholm-Haparanda coaslal
road.

The river is divided at this point into two wide arms and one narrower
one, separaled from one another by the islands rullingholmen and Sandön.
The main Channel is bridged by a hingeless concrete arch with a span of
264 metres, whereas the other wide arm, the Klockeslrand Sound is bridged
by a continuous concrete girder with a maximum span of 71.5 metres. The
width of the roadway is 12m00 of which 2 X !m25 are foot-paths.

Nature of the ground

The nature of the ground is comparalively unsatisfaclory. There is a

deep rock bed below Ihe bollom of the river, covered by a very thick deposit
consisling mainly of fine sand, changing upwards to loam and silt with a

top Stratum of loose clay. The depth of waler in the river is 18 to 19 metres.
Al the banks, where Ihe soil has been washed away, Ihe rock is steep and
irregulär. Borings taken in the river's Channel reached deplhs of 37 to
48 melres below the waler level wilhoul rock being encounlered.

On each side of Ihe main Channel the rock rises above Ihe surface. It
was thus possible lo lay the grealer part of Ihe foundalions for the
approaches on rock. In Ihe Klockeslrand Sound Ihe ground consisls of fine
sand loosely deposiled lo a considerable depth, and il w-as therefore necessary

to use piling. The depth of water al this point is about 10 melres.
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Loading

The roadway is designed to carry a load of one or more Iraffic lines
of 9-ton motor vehicles, wilh or without an 8-lon two-axle trailer and
wilh a 15-lon three-axle motor vehicle in each line with or without a 10-ton
two-axle trailer, and a 15-ton road roller. Furthcrmore, the deck structures
are designed for an 8-ton axle load having a wheel-base of 1.7 metres in
each line. The pavements are designed to carry a uniformly distributed
load of 400 kg/m2.

Arch span over the main Channel

The arch span over Ihe main channel consisls of a hingeless concrete
arch having an effective span of 264 metres. Tbc rise of the arch is 40 metres
and the clear headway is 40 metres for a width of 50 melres.

The arch is of box form (see fig. 4) and il is divided by transverse
walls dislribuling the loads from the columns lo the four longitudinal

f

i

W
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Fig. 1. Approaches.
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Fig. 2. Bridge over the main Channel.

walls of Ihe arch. The wall thickness is 30 cm except near the springings
where Ihe thickness is increased for a short distance. The constant widlh
of Ihe arch is 10.1 m and the heighl varies from 2.9 m at the crown to
5.0 m at the springings. The axial curve of the arch follows the equilibrium
polygone for dead load.

The moment of inerlia varies according

where
I, ¦ cos fx (1 -f- 8 (K

K Tf°
I n

COS es.

to the formula
1) • E3) ¦ lo

065

and lo and I,„ are the moments of inertia at the crown and springings res-
pectively.

In calculaling the stresses in the arch set up by the live load and the
temperature effect, the influence on the bending moments caused by the
stiffening effect of the deck structure has not been considered but allowance
has been made for the effect of the reinforcement; the ratio of the moduli
of elasticity of steel and concrete being taken as 15.

The maximum stresses under normal and exceptional loads may be
seen from fig. 5.

In calculaling the temperature stresses il has been assumed that

tm 18,5° C and fmln — 23° C

The wind pressure is transmitted by the deck structure and the con-
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Fig. 3. Bridge over the Klockestrand Sound.

crete arch jointly and the proporlion to be carried by Ihe deck structure
and the arch respectively is determined by the requirement that Ihe deflection

of the bridge roadway and the concrete arch shall be equal at the centre
of the span. If the wind pressure at the crown of the arch is taken at
175 kg/m2 and E 375 000 kg/cm2 with G 0.385 E, the maximum
deflection at the crown will be 50 mm and the maximum stress in the arch
18 kg/cm3.

Safety against buckling in a vertical plane

Safely against buckling in a vertical direction wras calculated according
to Dischinger (') the variable moment of inertia being taken into aecount.
As the arch is comparatively flat, Ihe influence of Ihe horizontal displacemenls

during buckling on the magnitude of the buckling load is small
and has Iherefore not been taken into aecount. The modulus of elasticity E

for loads of short duration has been assumed to be 375 000 kg/cm2.
Wilh unsymmetrical buckling, the critical horizontal thrust will be

H»crIt 27.7 • ^!0 (1)

where I„ is the moment of inertia of the arch at the crown and a is half
the span 132 metres. Similarly for symmetrical buckling

ELH\„t= 41.7 (-0

Wilh an unsymmetrical live load the factor of safely against buckling,

{') Untersuchungen über die Knicksicherheit, die elastische Verformung und das Kriechen
des Betons bei Bogenbrücken (Der Bauingenieur, 1937, II 33).
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Fig. 4. Sections through the arch at the crown and in the springing.

according to Euler, will be 8.10 (E 375 000 kg/cm2). The deflection
will be 56 mm, corresponding to an additional stress of 4 kg/cm2.

Centering

A considerable proportion of the cost of an arch is due to the false-
work. In view of the considerable depth down to the solid ground en-
countered in this case, a freely suspended timber centering was found to
be the cheapest.

This centering was conslructed on land on a temporary trestle, as a
framed arch 4 m high, wilh a span of 247.4 m and a rise of 36.5 m. The
flanges were formed by slaps 12 m in width, consisting of 2" X 8" planks
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Fig. 5. Stresses in the arch.
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set side by side, the widths vertical, and spiked together. The width of
the slabs increased from 11.1 m at the crown to 13.1 m at the springings.
They were joined together by 14 longitudinal webs, consisting of crossed
diagonals 2" X &" ¦ All timber was pine with a cubic weight of 0.35 and
a moislure content of 15 %. All forces were transmitted by spiked
connections. The spikes were 300 mm wire spikes 8 mm square having a tensile

strength of 60 kg/mm2. They were driven in without previous drilling
by means of light pneumalic hammers.

Two barges with a loading capacity each of about 1 000 tons, which
were first filled with water and then emptied were used in raising the
timber arch weighing 1 000 tons from the temporary trestle and in trans-
porting it to the site of the bridge. During this transport which took place
in May 1939 the horizontal thrust was taken by steel lies.

In August 1939 the concreling of the bottom slab of the arch was
started. Everything indicated that the work would proceed satisfactorily,
especially as the measured deflections of the centering satisfactorily cor-
respondeü with those previously calculated (see fig. 7). During the last
day of August, however, when the concreting of the bottom slab of the
arch was nearly completed, the centering suddenly collapsed during an
inlermission in Ihe work.

By subsequent calculations it was found that the slress in the bottom
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Fig. 7. Deflection at the freely
suspended centering some hours before
the collapse.
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THE BRIDGES AT SANDO 387

Fig. 8.
The trestle

timber
centering.

Plan
and

section.

> i '( ä /
l\ Sä A Uli.

v- o

&—tS m irr,

->-.
=s

flange at the crown due to the normal thrust from dead load, temperature
and increased moisture content of the timber was 69 kg/cm2. From the
moment due to the bending of the planks, reduced by 33 % by creeping,
and the eccenlricity of the normal thrust in the bent flange the total
bending stress was calculated to be 32 kg/cm2 corresponding to an eccen-
tricity of the normal thrust of 1.56 cm.

In view of the fact that very damp weather was experienced during
concreting it was calculated that the moisture content of the timber had
increased to 20 %. Bepeated tests carried out later with this moisture
content and using large specimens proved the compressive strength of the
timber to be 195 kg/cm2 ± 30 to 35 % for loads of short duration. For
loads of longer duration Ihe strength was reduced by about 40 % to
117 kg/cm2, which at the eccentricily in question implies that the risk of
failure exists when the mean stress in the cross-section is about 84 kg/cms
as against the actual corresponding stress of 69 kg/cm2. When it is taken
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into aecount that Ihe jointing and the spiking together of the planks
reduce the strength still further—spiking alone probably aecounts for about
10 %—and that the strength of the cross-section at the crown possibly may
have been somewhat less than the mean strength of the timber, it is
apparent that the collapse of the centering may probably be explained by
the fact that the persistent damp weather and long loading period reduced
the strenglh of the timber lo such an exlent lhat failure oecurred at a stress
which is generally considered lo be safely below the ultimate strength.

Since the causes of the collapse of the centering could not be ascer-
tained immediately, the new centering was construcled as a timber trestle
(see fig. 8, 9) built up on piles 40 m in lenglh (see fig. 10) which were
driven down 20 m through the loose ground strala. Lach pile consisted
of 11 ordinary timber poles, 6" X ^" at tne *0P an(^ 11-16 m long. The
piles were held together by 7/8" bolts and 3/4" jag washers 0.50 m on
cenlers. The maximum load amounted to 26 and 40 tons for long and short
periods respectively. In designing Ihe piles il was assumed lhal the modulus
of elasticity for wet timber was 90 000 and 63 000 kg/cm2 for shoit and
long loading periods respectively. It was also taken into consideration
that a certain displacemenl might occur in Ihe holt conneclions. As a result
the carrying capacity was reduced by about 24 % as compared with a
homogeneous pile having the same cross-section, and assuming an initial
deflection of 1/150. Loading tesls carried out with a number of piles con-
firmed Ihe accuracy of these calculalions.

The piles were arranged in groups of 13, on top of which concrele
piers were cast. The groups were arranged parallel to the bridge in two
rows 23 m apart. In the longitudinal direction of Ihe bridge the spacing
was 14-17 m. The concrele piers encasing Ihe tops of the piles were
connected by horizontal timber trusses extending from shore lo shore in which
the chords and veiticals were made up of timber framework and the dia-
gonals of round steel bars.

The supports of the centering consisted of 8" X 8" posls of sawn timber
with longitudinal and transverse braces of 2\" X 6" planks. On top of the
supports transverse crossheads were built 3 m on centers. These crossheads
consisted of timber trusses with 8" X 8" lop chords on which 4" X 8"
longitudinal beams 0.5 to 0.7 m on centers were placed. On these beams
a 1" transverse sheeting was nailed on top of which a longitudinal sheeting
of 1" planed boards was laid for the arch soffit.

A description of the centering is published in Belong II 3. 1946.
The concreting of the arch was carried out in 4 stages : the bottom

slab, the inner walls, the external walls and the lop slab. After each slage
300-tons hydraulic jacks, in all 24, w^ere mounted in a construction Joint
at the crown. The thrust effected by the jacks was gradually increased
with the load on the centering up lo a total of 6 700 tons. Afler an adjusl-
ment of the thrust line had been made (M — 1 025 tm II 6 270 t)
the Joint at the crown wras filled in (see fig. 11).

Testing of the concrete

In order to mainlain the specified cube slrenglh of 500 kg/cm2 a great
number of test specimens were made. For every 50 m3 batch of concrete,
one, two or three series of (esl cubes were prepared, which were crushed
after 7, 28 and 90 days respectively. Furthermore, reinforced beams and
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prisms were also prepared, though to a lesser extent, for investigating the
tensile strength, and modulus of elasticily. The resulls are given in the
following lable.

Average Average Negative
Age Tost crushing

strengt Ii
error deviation

max.
Days N- kg/cm5 o/o %

7 140 383 10.6 27
28 159 595 9.4 20
91 60 654 8.4 19

Cube strength of 20 cm concrele cubes

The modulus of elasticily for compression after 28 days, measured as

the secant modulus for an increase in stress from 20 to 300 kg/cm2, was
347 000 + 7 %. The water-cement ralio varied between 0.39 and 0.44, and
the weight per unit of volume between 2.41 and 2.52 kg/dm3.

Shrinkage and creep of the concrete

The shrinkage and creep of the concrele were studied by means of
unloadcd and loaded concrele prisms 20 X 20 X 100 cm which were stored
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Fig. 12. Bridge over the Klockestrand Sound.

in air at a constant temperature of -4- 17° C and 60 % relative humidity.
Based on the test results a calculation of the vertical defleclion at the crown
of the arch was made. It was assumed that shrinkage and creep depend on
the diffusion of water vapour taking place through the concrete when the
vapour pressures in or outside the concrete body varies and that these
variations can be treated mathematically as a thermodynamic problem, or
as the flow of water in the pores. In this way the fact may be laken into

Fig. 13. The shrinkage K
and creeping f of the
concrete as a function of
the time t.

k 100 —R
100

' ¦V-K'

r i-T-j.-r
R the relative moisture in

the air.
k, F, d Material constants.

o- kg/cm2.
(ipr refers to a prisma

20 X 20 cm.
V-* refers to a slab 30 cm thick.
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aecount that concrele bodies of different sizes though olherwise subjected
to similar conditions shrink and creep at different rates (see fig. 13). Thus
the test results oblained on the small concrete prisms in the laboratory can
be converted to apply to the slabs of the arch. It will be seen from fig. 14
that satisfactory conformity was oblained between the measured and
calculated values. The actual humidity of the air was also taken into aecount
until the end of 1946. A point of special interest is the agreement between
the measured and calculated position of the crown in the years 1945 and
1946 when humiditv of the air was above the normal.

The girder span over the Klockestrand Sound

The three main spans of the bridge over the Klockeslrand Sound are
construeted as continuous reinforced concrete girders of varying depth in
which an initial compression has been introduced. The centre opening has
a span of 71.5 m, and the side openings 40.5 m. The depth of the girders
varies between 2.55 m at the end and 5.74 m over the inlermediate
supports. The depth in the centre of the wide span is 2.11 m. The bridge con-
sists of 3 longitudinal girders each 45 cm in width with a small longitudinal

rib at the bottom.
The initial compression force of 1 070 tons is effected by 84 tie rods

with a diameter of 30 mm of steel having a tensile strength of 52 kg/mm2.
The tie rods are anchored in the deck at the end spans and are freeiy
suspended between the anchorage points below the deck and between the
girders. They were stressed by hydraulic jacks up to 1 800 kg/cm2. Owing
to the curvature of the centre-of-gravity line of the girders and the eccen-
tricity of the thrust, bending moments are produced in the girders which
counteract the moments of the dead load. Wilh the compression applied
in this case the reduction is only 20 %, but by increasing the compression
to about 3 200 tons it would have been possible lo oblain a structure entirely
subjected to compressive slresses. The use of steel with a high yield point
in the tie rods would be of advantage.

Fig. 16. Cross-section

with the freely
suspended tie-roads.

7SO 4QOO fLSQQ 75Q 1.436
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Due lo the form of the girders the distance between the anchorage
points of the tie-rods is independent.of the initial force. Longitudinal
deformations due to the normal thrust are approximately of the same magnitude
as, but opposed to, the longitudinal deformations due to the moment of
the normal thrust. This implies, therefore, that the initial force is inde-
pendent of the creep of the concrele. Continuous series of measurements
have also proved this.

Resume

La construction des grandes voütes en beton arme est intimemenl liee
a la construction des echafaudages. Lorsque la nature du sol est mauvaise,
il est preferable de concevoir un cintre reposant librement sur ses appuis.
Execute en bois, il faut tenir compte d'une reduction de resistance dans le
cas d'une atmosphere chargee d'humidite et lorsque le cintre reste
longtemps en charge.

Les variations de forme de la vorite, dues au retrait et ä la deformation
plastique du belon, peuvent etre deduites des constantes du materiau deler-
minees au laboratoire sur des eprouvettes.

Dans la construction des poutres en beton arme de grande portee, il
s'est revele avantageux de comprimer la construction par l'emploi de tirants
en acier de haute qualite.

Zusammenfassung

Die Kunst, grosse Betonbogen zu erstellen, hängt mit der Ausführung
der Lehrgerüste eng zusammen. Sind die Gründungsverhältnisse schwierig,
so sind freitragende Bogengerüste vorzuziehen. Wenn sie aus Holz sind,
muss man die zulässigen Beanspruchungen des Materials wegen der hohen
Luftfeuchtigkeit und der langen Belastungszeit abmindern.

Nachdem man im Laboratorium anhand kleiner Probekörper die
erforderlichen Materialkonstanten bestimmt hat. kann man die Formänderungen
des Bogens in bezug auf Schwinden und Kriechen des Betons ausrechnen.

Bei Betontragwerken von grosser Spannweite hat es sich als wirtschaftlich
erwiesen, mittels Zugbänder aus hochwertigem Stahl die Konstruktion

mit einer Druckvorspannung zu versehen.

Summary

The task of building large concrete arches depend to a great extent on
the construction of the centering. Where Ihe nature of the ground is unsatis-
factory, a freely suspended arch centering is superior to the trestle type.
If it is constructed of timber, however, allowance must be made for the
reduction of the strength of the timber when a high humidity of the air
and a long loading period is to be reckoned with.

The deformations of the arch due to the shrinkage and creeping of
the concrete may be calculated when the necessary constants for the material

have been determined from small test specimens in the laboratory.
When constructing long span concrete girders, it has been found eco-

nomical to compress the structure by freely suspended tie-rods of high quality
steel.



IIdl3

Le pont King George VI ä Abetdeen

King George VI-Brücke in Aberdeen

King George VI-Bridge at Aberdeen

C.W.J. SPICER
M. I. Struct. E., London

Chief Engineer — Considere Constructions, Ltd.

It was necessary to provide addilional cross-river Iraffic accommodation
over the Biver Dee to the South, and this became more urgent by the
development of the housing eslate at Kincorth. A site for the new Bridge
was chosen to form a continuation of Allenvale Road on the North side of
the River. This site is free from obstruction by neighbouring buildings
and presents an unobstructed view of the proposed bridge for a considerable
distance both upslream and downstream along the River.

An essential requirement was made that the Bridge must be faced
with granite. All buildings of a monumenlal character in Aberdeen are
conslructed in granite, for which the City is famed. There are several
quarries in the immediate vicinity, including one 400 ft deep within the
City boundaries.

In the case of a bridge designed to carry the Ministry of Transport's
Standard Loading, however, an all-granite construction would be very
heavy and costly, and with the proposed rise-span ralios to the arches it
would not have been possible to design a bridge wholly of granite. The
City Engineer decided that reinforced concrete should be the prineipal
structural material for the arches and the roadway deck but that all exposed
surfaces, with the exception of the underside of the arches, should be faced
with granite. The parapets were required to be wholly of granite.

The City Engineer, Mr. T. F. Henderson, M. C, M. I. C. E., prepared
the general plan of the bridge, establishing the spans of the arches, width
of carriageways and foolpaths and the longitudinal gradients. The City
Council appointed as Consulting Engineers, Messrs. Considere Constructions,

Ltd., of Westminsler, and as Consulting Archilect, Mr. (now Sir)
Frank Mears, P. P. R. S. A., F. R. I. B. A., of Edinburgh. Collaboration
between Engineer and Architect was thus ensured at the commencement
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of the design, which is so desirable and is recommended. for all important
work, especially where masonry forms the visible material in Ihe structure.

The spans selected by the City Engineer were 100 feet, for each side
span and 120 feet for the centre span, wilh wing walls on both sides of the
river and two long retaining walls on the northern bank which were
necessary so that the level of the road to Riverside Drive could be raised
where it intersects with the approaches to the new bridge.

The width of the bridge between parapets is 75 feet, accommodaling
two footpaths 15 ft wide, two carriageways 20 feet wide, and a central
island 5 feet wide dividing the carriageways.

The Architect, for aeslhetic reasons, expressed a strong preference for
a semi-elliptical curve to the soffits of the arches, and this was agreed to
by the Consulting Engineers, allhough such a curve is not the best from
the point of view of economy in materials. However, the bridge, by modern
Standards, is not large, and the extra concrete and reinforcement required
to resist the greater permanent bending momenls due to the elliptical shape
was not considered to be extravagant in cost. The success of a bridge is
usually judged by its architectural merit in associalion with its setting,
and since the opening of the bridge to traffic in 1941, King George VI
Bridge has received unqualified praise in this respect.

With the moderate spans as stated above and adequale rises to the
reinforced concrele arches, no special provision was Ihought to be necessary
to neutralise bending momenls due to shrinkage of the concrele in selting.
Therefore, hydraulic jacks at the crown of the arches, or temporary hinges
at the springings and crowns were not contemplated. In fact, if hydraulic
jacks were used, il would probably have been necessary to omit temporarily
some or all of the granite voussoirs until after the arch vaults had been
constructed and opened by the jacks. It was considered that the most
satisfactory method of securing the voussoirs to the concrete was to lay them in
position on the arch Staging with rebates to receive the concrete, and with
bronze cramps built in the joints and extending into the concrete vault.
The concrele could then be deposited after the whole of the granite voussoirs
were in place. Six transverse strips of concrete vault to each arch were
specified to be temporarily omilled and the voussoir stones opposite these
gaps laid with dry joints. These temporary gaps were to be concreted after
the main concrele had been in place for aboul five weeks, to permit the
initial shrinkage to occur. The joints in the voussoirs were then to be run
with grout and pointed at the same time.

Two test bores were sunk, one in the position of Ihe future North Abutment

and the second midway between the South Abutment and the River
Pier. Sand and gravel strala alternating wilh thin layers of boulders were
present at the levels to which it was proposed to found the Abutments
and River Piers. The nature of the material removed from the bores,
however, was not altogether satisfactory, and it was agreed that provision
should be made in the Contract documents and drawings for reinforced
concrete piles and to postpone a decision as lo their adoption until the
excavations to the foundations had been carried down to their approved
level.

The River Piers and Abutments are of mass concrete construction,
the concrete being mixed in the proportions of one part of Portland Cement
to three parts of sand and six parts of stones. The stones forming Ihe coarse
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aggregate in the concrete were of granite, graded from 3 inches downwards
and ff plums » or displacer stones, not exceeding two cubic feet in volume,
were permitted in the hearting to the Piers and Abutments.

The River Piers are 13 feet 6 inches wide at springing level with a
spread base 24 ft wide below the river bed having ils lower surface inclined
lo an angle at right angles to the resultant of all dead loads and thrusts
from the two arches. This widlh was proportioned to limit the pressure
on the ground under dead load alone to 2.3 tons per sq. ft, which was
uniform throughoul the enlire area of Ihe base. With Ihe mosl severe
arrangement of live loading on the central arch, the maximum pressure
on the ground increases to 4.2 tons per sq. ft.

The Abutments are of similar design, but it was not possible to achieve
uniform pressure on the ground for dead load only. This pressure varied
from 3.3 tons per sq. ft at the ouler edge to 1.1 tons per sq. ft at the river
edge of the Abutment. The width of the base was 33 ft and the bottom
was inclined so as to be normal to the resullanl of all dead loads. When
the live load covers the side arch and the Abutment, the maximum ground
pressure increases lo 4 tons per sq. ft.

In the event of these pressures exceeding the estimated safe ground
pressure at foundation level, a piling lay-out was drawn up. The piles were
lo be octagonal in section, 14 inches across the flals and about 30 feet long,
each reinforced with eight longitudinal bars and laleral ties in the form
of a continuous helix. Lnder each River Pier, 82 piles were arranged in
four rows, the outer rows baltered 1 in 10, whilst the two inner rows were
to be vertical. In each Abutment foundation 95 piles were to be evenly
spaced in six rows. The two rows nearest the River being vertical, and
in the remaining rows, Ihe piles were lo be driven to a batter of 1 in 6 1/2.
The maximum load per pile was calculated to be 75 tons, assuming that
the piles carry the whole weight from the bridge, including the weight
of the Pier or Abutment. Some relief of this load was expected because
of the resistance offered by the ground which received directly the weight
of the mass concrete. The specified final penetration set for driving these
piles was 10 blows to one inch with a hammer weighing 2 tons falling
freely 4 feet.

The River Piers and Abutments are capped by reinforced concrete
sleeper beams which receive and distribute the thrusts and reactions from
the arches. The latter have wide bands on their underside as an archilectural
feature and also projecting ribs on their upper surface, which receive
directly the concenlrated loads from the columns and dwarf walls sup-
porting the deck. Only the soffit of the bands are elliptical in shape, and
the inlermediale vaulls, 17 ft 6 in wide, are carried through to the Piers
and Abutments in approximately a segmental curve.

Calculations for the bending moments and thrusts in the arches were
based on the assumption of perfect fixity at the springings and monolithic
construction throughout the entire structure. The arch was treated as one
unit for the füll width including the projecting bands on the soffit. The
curve of the mean fibre took the parabolic form represented by the
expression :

y / (3 — 0.64 m2 —0.36 m4)

where y ordinale measured from the elastic centre at distance m.
f rise of the mean fibre.
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g distance of elastic centre below crown.
m — horizontal distance from the crown in terms of the half span.

The overall depth of Ihe centre arch vault and ribs at the crown is
3 feet 5 inches and it increases to 6 feet 8 inches at the springings. The
corresponding deplhs for the side arches are slighlly less than those stated
for the centre arch.

The superstructure is of the usual slab and longitudinal beam arrange-
ment with transverse expansion joints at each side of the River Piers and
over the Abutments. Near the crown, Ihe longitudinal beams become
dw^arf walls which merge into the wider arch ribs.

The concrete in the arch vaulls and ribs at the crown sections was
mixed in the proportions of one part of Portland Cemenl lo one part of
Sand and two parts of Coarse aggregate. In Ihe remaining portions of the
vaulls and ribs and for all reinforced concrete work elsewhere, the
proportions were one part of Porlland Cement, 1 1/2 parts of Sand and 3 parts
of Coarse aggregate.

The spandrel walls are faced wilh granite which was built in advance
of the reinforced concrele backing. The latter was brought up course by
course with the masonry. These w^alls were built after the major part of
the reinforced concrete deck was constructed, so lhat the arches could
carry the largest practical proporlion of their dead load, and the longest
possible period could elapse afler the slriking of the arch Staging. This
provision was designed to permit the arch vaults to shorten in length and
settle at their crowns under the effects of initial shrinkage and creep,
before the spandrel walls were buill and thus avoid cracks in the masonry
facework.

Generoiis accommodalion has been allowed for large diameter pipe
mains in the ducts under the footpalhs. A narrower service duct is also
provided below the central island, and is used for electric cäbles serving
the lamp Standards erected on the longitudinal centre line of the bridge.

All ducts are lined with asphalt which also Covers the cambered top
surface to the reinforced concrete deck slab to the carriageways. Selected
dry filling was placed in these ducts and well packed around the pipes,
cäbles, etc., and Ihe foolpaths were surfaced with Adamant paving slabs,
2 1/2 in thick, bedded in lime mortar. The central Island was covered with
vegetable earth and sown with grass seed. It was intended to cover the
carriageways with bituminous asphalt but in 1940 this material was not
available and therefore tarred macadam was substiluted.

The specification for the granite facing required lhat all dressings
should conform to the samples previously prepared for Ihe City Engineer
and Consulting Archilect, and slored at the Corporation Depot. All stones
were of squared and coursed ashlar, bedded in Portland Cement mortar
in the proportion of two parts of sand to one part of cement and poinle'd
in lime morlar. Rock-faced dressing was specified for the granite facework
of the Abutments, River Piers, Arch Voussoirs and spandrel walls wilh
a chisel draughled margin of varying widths around each rock face. The
parapet, including the capping, was finished on the ouler face with a rough
picked dressing and the inner face was fine axed. The stones were laid
header and Streicher and varied in bed width from 12 inches to 18 inches
in Piers and Abutments and from 7 inches to 13 inches in the spandrel
walls. The Voussoirs were 16 inches on bed and varied from 30 inches
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to 48 inches deep. Every allernate voussoir stone was rebaled at the back
to form a seating on the reinforced concrete arch vault, and the remaining
voussoirs had a dovetailed groove to permit the inserlion of bronze cramps.
These cramps were used liberally throughout the facework and dowels
were introduced in the joints of the parapet. The cramps were 11/2 inches
x 1/4 inch x 12 inches girlh with ends turned down 1 1/2 inches, but

larger cramps were adopted for the voussoirs.
Figures pages 398 and 399 give the general design of the Bridge.
The contract drawings, specification and bills of quanlilies were sent

to experienced Contractors, on which they prepared their Tenders. After
careful study and examinalion of the prices and suggested proposals for
carrying out the work, the Contract was awarded lo Messrs. W. J. Anderson,
Ltd., of Aberdeen. The following gives the analysis of the prices and costs
in the successful tender.

Description Quantity
Average

Rate Cost
Per cent
of Total

Sums to cover General
Conditions

General Works
Cofferdams
Temporary Staging
Temporary Bridge
Excavations
Return filling to ditto
Reinforced Concrele Piles.

Driven.
Cast.

Mass Concrete Work
Reinforced Concrete Work
Shuttering
Reinforcement
Bush Hammering to
Expansion Joints
Granite Facing
Granite Parapets
Roads and Foolpalh
Special Works. (Bor

etc.)

Arches

ings, le:

7 967 cub. yd
3 036 cufj. yd

6 862
11 583
6 941
4 376

13 927
410

3 328
549

19 043
945

3 744

lin. ft
lin. ft
cub. yd
cub. yd
sq. yd
tons
sq. yd
lin. ft
cub. ft
lin. ft
sq. yd

£ 1.

£ 1-1

£17. I

£ 1-1
£ 9.1

d

0. 10.
2, 0.

3. 3.
7. 10.
9. 5.
6. 5.
o. /.
9. 5.
2. 0.
4. 3.
1. 8.
0. 4.
9. 4.

4 195
640

12 000
7 000
1 200
2 728

304

4 561

10 211
7 973
3 879
7 308

333
117

30 130
8 994
3618

4 223

3.83
0.59

10.96
6.39
1.10
2.49
0.-8

4.17

9.33
7.28
3.54
6.73
0.30
0.11

27.53
8.21
3.30

3.86

Riverside Drive, Reluining-Walls
TOTAL FOR BRIDGE £ 109 480

9 233

GRAND TOTAL £ 118719

100 o/o

Mr. J. F. Carne, A. M. I. C. E., was appoinled Resident Engineer
and supervised the construction throughout in a most efficient manner.

The Contractors commenced work on the site in December 1937, and
after the temporary offices, sheds, Workshops, and hoardings were erected
on both sides of the river, two electrically-operated Scotch derrick cränes,
capable of lifting a maximum load of 5 tons and having jibs of 110 ft and



398 IIdl3. C. W". J. SPICER

[iptiMion
MUT L 25-0 50-0" .rP9, P 3 &Q_IMJ3J_ 32-0\._

335 C J3-0Q^26-61 _-M-23 1M7 L-3^3 50-23 28 63 ¦27- DDH -M-

¦P,7-5 Q

Töifg*IDjüM 10D-0
l+fiü

'«5J ¦ShWf ^ PrU"W<f ÄO ftf»

103 9
_

133-6" S6-9 LH
A, A :!.*

S&

r TSE t^o BS !« KM:ooc

-L K:^ i i i

LV vi
=*¥*

— ..S.TV-3 t
a rn i

^>
CLAN Or DECKplan or rib:

Fig. 1. General plans and sections of the King George VI-Bridge.

gffs:

Abutment

Fig. 2, 3 and 4. Section through
abutment, river pier and cross section at
crown and near springing.

I IW >">" J°'fl' I 'M'

£Z

0HCRE1

fes&^&ää
IOB-0

39f-3

River pier

Cross section

At crown Near springing



KING GEORGE VI-BniDGE AT ABERDEEN 399

100 ft long respectively were mounled on treslles built on each bank. From
these positions they were able to drive about sixly timber piles to the central
portion of the Staging to each side span. Beams and braces were added to
these groups of piles and the cränes were moved and mounted on these
Stagings, from which they were able to cover the füll area of each River
Pier cofferdam.

The cofferdams comprised a rectangular wall of Larssen steel sheet
piles of the interlocking type with the usual horizontal frames and struts.
As the river is tidal and subject to sudden spates, the tops of the sheet piles
had to extend above the level of the highesl recordcd flood, and the
specification also required that the points should finish six feet below the lowest
level of the bases of the Piers. The length of the Larssen piles was Iherefore
40 feet. They were driven with the use of McKiernan-Terry Steam Hammers,
No. 9B, suspended from the crane jibs, and this was also the method for
driving the whole of the temporary timber piles lo Ihe Staging and temporary

bridge.
As a result of experience gained in driving the sleel sheel piles lo the

first cofferdam, where difficulty was met with by the presence of large
boulders on the river bed, the Contractors removed these boulders over
the area of the subsequent cofferdams as a preliminary Operation. Fig. 6
shows the State of construction at this stage.

Upon the completion of each cofferdam and the pumping lo remove
the water, excavation was carried out, mostly by hand, and the bottom
trimmed to the correct levels and slope as shown on the contract drawings.
The character of the slrata below these levels was investigated and found
to be a soft clay mixed wilh fine sand. It wras decided that this foundation
wras incapable of carrying safely the calculated pressures and therefore the
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Fig. 5. Details of construction of the river span.
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Fig. 6. General view
from North Bank in
early period of
construction.

reinforced concrete piles were used under the River Piers and Abutments.
One test pile was driven in each cofferdam, and the information so gained
enabled the lengths of the remaining piles to be derived. These lengths
varied from 35 ft on the South side to 25 ft in the North Abutment.

The Contractors devised an ingenious melhod of casting the piles in
the limited space at their disposal. Two small pile yards were prepared
and ten piles cast in each yard on allernate days. Thus, the piles in one
layer had time to set sufficienlly to enable them to carry the weight of
the next layer. This was repeated until each comprised ten layers in height,
and the ground area used for casting and sloring about 200 piles by this
means was only that necessary for 20 piles. It was, of course, known that
the piles firstly cast would not be required to be driven before those in
the upper tiers had matured sufficienlly to be driven in the wrork. Fig. 7
gives a view of the piles in a Stack seven tiers high.
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*K Fig. 7. Fixing reinfor¬
cement for piles in
casting yard showing
stacking of piles.
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The reinforced concrete piles were driven from a piling frame carried
on timbers resting on the bottom of the excavations. At first a drop hammer
weighing 2 1/2 tons was used, but it was soon discarded in favour of a

single-acting sleam hammer. The specified penetration set was reached
al the anticipaled level below the foundalions where a hard Stratum was
reached sloping downwards from the North to the South bank with a
noliceable inclination along the length of the cofferdam where the driving
was harder at the West end than that experienced at the East end.

During these Operations the temporary bridge was completed, together
with Ihe driving of the remaining piles to the Staging in all three spans.
Simullaneously the construction of the Riverside Drive retaining walls,
S00 ft long, with granite facing, including the re-grading of the road along
the North bank, steadily progressed.

Salmon fishing is of great value in the higher reaches of the River Dee.
The authorities who control these fishing rights imposed a restriction on
the number of supports to the temporary Staging with a view to reducing
to a minimum the obstruction to salmon passing through the bridge false-
wrorks. It wras observed during pile driving that the salmon halled a definite
dislance away from the bridge until pile-driving ceased for the day, and
then they resumed their passage up the river.

The granite facing stones to the cutwaters and piers were being dressed
during this early period of construction. All the granite was obtained from
the Kemnay Quarries, and was supplied and dressed by Messrs. J. Fyffe,
Lid., and Messrs. George Hall, Ltd. A laying-oul floor was provided on the
South bank, where full-size lemplales of the Voussoir stones to the arches
could by prepared. Use was subsequently made of this full-size setting out
lo obtain the correct curve to the longitudinal reinforcing bars in the Arch
ribs. The culwaler stones to the Piers were erected at the mason's yard
with dry joinls so that the approval of the Consulting Architect could be
obtained before being built in the work.

The main concreling of the piers could now proeeed. These were
brought up to springing level with their granite facing, and large pockets
were formed in Ihe top of the piers for the subsequent reception of the
reinforcement in the Arch ribs, aller which they were filled solid with
concrele (fig. 8 and 9). This arrangement wras made to permil the early
removal of the upper portions of the steel sheet piling, leaving Ihe portion
below the top of the enlarged base permanently in position. The cutting
of the sheet piles was done below waler by an oxy-acelylene flame, and
presented no difficullies. Similar arrangements were made with regard
lo Ihe piles in the Abulmenl cofferdams, except that the piles along the
ends for a dislance of 13 ft and along the back were entirely removed.

Having reached the slage where the two Piers and Abulments had
been completed up to springing level the two 5-lon Scotch derricks wrere
moved to posilions behind Ihe Abutments, and the upper porlion of the
slaging to the three river spans could now be completed. Fig. 9 gives a

view of the South Pier wilh the arch shuttering in place. Allowance was
made for the easing of the Staging when the vault slabs and ribs had been
concreted by placing hard-wood folding wedges under the points of support.
The timber sheeting was covered with galvanised sleel plates 0.035 inch
thick and 4 feet Square, firmly fixed to the sheeting. This was specified so
that the exposed soffit would not be marred by frequent impressions of
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shultering joints. The Voussoirs were built in position but with dry joints
opposite the transverse gaps in the vault slab and ribs (See fig. 10 and 11).
Concreting of the vault slab and ribs was carried out to a predetermined
programme, and after five weeks had elapsed since the last section of this
concrete had been poured, the gaps were also concretcd. Fig. 12, 13 and 14
illustrale the w ork at the various stages during Ihe concreting of the arches.

During Ibis slage of Ihe work, a very severe period of lowr temperature
was experienced when thick ice nearly covered the full widlh of Ihe river.
The Contractors employed men for four days and nighls to break up the
ice around the timber piles and River Piers and to keep a channel open
lo prevent a heavy jamb of ice against the partially constructed bridge.
(See fig. 16 and 17). A similar State of the river was experienced in the
following winler but most of the Staging had been removed, and Iherefore,
Ihe danger to Ihe bridge was not so serious.

A temporary ganlry was erecled along the cenlre line of the bridge with
supports at the positions of the temporary gaps and at the two Piers. This
was raised lo a height which would allow the deck slab lo be conslrucled.
A mixing plant for the concrele was located on the Soulh Bank, Ihe concrele
loaded into trucks which ran along a railway for distribution to all parls
of the work through open troughs and pipes. This plant arrangement
served for the whole of the concreting to the vaull slab and ribs, the temporary

gaps and Ihe deck superstructure. Fig. 15 is a general view of the
roadway deck construction in progress.

The Staging was lowered by easing the wedges after the elapse of one
week since the last section of the temporary gaps were concreted. Careful
records of setllement of the crown were made. In the case of the centre
span this deflection was 0.42 inch during concreling of Ihe vaulls and ribs,
and a furlher 0.48 inch was recorded immediately the arch Staging had
been entirely lowered clear of the arch soffit, making a total of 0.9 inch.
An allowance of 1.5 inches had been made when setling up Ihe Staging
and this was approximately the setllement when levels were taken about
eighleen months after the Staging was eased and removed. Furlher records
were taken during the early life of Ihe bridge which revealed small
differences which could be explained by seasonal changes of average temperature.

During the main concreting of the arches, frequenl crushing lesls of
concrele cubes were made. These gave results appreeiably higher than
those specified, and enabled Ihe Consulting Engincers to pcrmit some
reduction of the periods specified between completion of the concreting
and the striking of the temporary Staging.

The exposed concrele to Ihe underside of the Arches was treated by
bush hammering. This removed any lines left by the joints belween the
galvanised sheets, and il exposed the texlure of the stones in the concrete.
The result was very pleasing and was a further proof of the high quality
and uniformity of Ihe concrete.

The granite-faced spandrel walls were built at a late slage in Ihe
conslruclion, as laid down in the Specification, and were secured to the
superstructure by lies between the columns carrying the deck and the
concrele backing lo the walls. Some of the vertical joints were left open
unlil the lalest possible date in order that any slight movement could occur
w ithout cracking the stone facework.
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Fig. 14. Centre span arch
with centering removed.
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Provision has been made for permanent Ventilation of the Spaces
between the arches and the underside of the deck. Small openings have
been formed in the parapets over the Piers, and these are covered by cast
iron grilles.

The Archilect's design included for a large heraldic Lion carved
from a granite block al each corner of the bridge. Foundalions have been
conslructed for these fealures, but the carving for and the ereclion of the
Lions have been postponed until the supply of labour is more plentiful.

The bridge is, however, embellished wilh eight carved coats of arms
sei in granite niches, one al each end of the River Piers and al Ihe
Abutments. These coals of arms represent those for the City of Aberdeen, Ihe
Counly of Aberdeenshire, Ihe County of Kincardinshire, the Aberdeen
Harbonr Commissioners, the Incorporaled Trades, the University, the
Grammar School and Gordon's College. Fig. 18 gives views of Ihe
completed bridge.

Messrs. W. J. Anderson, Ltd. were also given the contract lo build
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Fig. 15. General view
with roadway deck in
progress.
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a small bridge on the South bank, situaled about 450 feet from the centre
line of the River Dee. The purpose of this bridge is to allow water to pass
through the raised embankment in times of abnormal flood, but il also
provides access below the main road for vehicular and pedestrian traffic.
The bridge comprises Iwo arches, 45 feet clear span, with a central pier,
7 feet wide. The width between parapets is 75 feet as for the River bridge.
The overall length from end to end of the wing walls is 173 feet.

Granite again forms the facework lo all visible surfaces except the soffit
of the arches. The abutments and central pier are founded on reinforced
concrele piles. The arch vaulls are 12 inches thick at the crown and their
intrados is semi-elliptical wilh a clear rise above springings of 14 feet. They
are of constant thickness throughout the width of the bridge and earlh
filling on lop of the vaulls carries directly the roadway and foolpalh
surfacing.

Both bridges were opened for traffic by
March 10lh, 1941, in the presence of the King,
distinguished guests.

Her Majesty the Queen on
the Lord Provost and many
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Fig. 16 and 17. Ice and snow on the river, January, 1939.

Resume

Descriplion du projet et de la realisation du nouveau pont en beton
arme avec revetement de granite au-dessus de la Dee, et dont l'inauguration
par S. M. la Reine eut lieu le 10 mai 1941. Ce pont comporte 3 travees de
30, 36 et 30 metres pour une largeur utile de 22m50.

Le projet a ete concu par M. T. F. Henderson, ingenieur M. I. C. E.;
Considere Constructions Ltd., ingenieurs conseils, Westminster ; et Sir
Frank Mears, F. R. I. B. A., architecte conseil.

Les arcs sont realises sans articulation et reposent sur des piles massives
en beton. La nature du sol obligea de realiser les fondations sur pieux.

Le debut des travaux eut lieu par periode de grand froid.

Zusammenfassung

Beschreibung des Entwurfs und der Konstruktion der neuen
Eisenbetonbrücke mit Granitverkleidung, über den Dee-Fluss bei Aberdeen,
eröffnet durch I. M. die Königin am 10. Mai 1941. Drei Spannweiten zu
100', 120' und 100', und eine Breite zwischen den Geländern von 75'.
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Fig. 18. Views of completed bridge.
Photo A. J. B. Strackan

Der Gesamlenlwurf stammt von Stadt-Ingenieur Mr. T. F. Henderson,
M. I. C. E.; beratende Ingenieure, Considere Constructions Lid., West-
minsler, und Sir Frank Mears, F. R. I. B. A., beratender Architekt.

Die Bogen wurden gelenklos entworfen und auf massiven Beton-
Flusspfeilern und Widerlagern abgestützt. Die Pfeilerfundalionen waren
notwendig, da sich beim Aushub innerhalb des Fangdammes weicher
Baugrund zeigte.

Am Anfang der Bauzeit herrschte strenge Kälte und der Fluss war
praktisch zugefroren.

Summary

Descriplion of design and construction of the new reinforced concrete
bridge faced wilh granile over the River Dee al Aberdeen, opened by
II. M. the Queen, May 10lh, 1941. Three spans 100 fl, 120 ft and 100 ft",

and width 75 ft belween parapels.
General plans by Cily Engineer, Mr. T. F. Henderson, M. I. C. E.;

Consulting Engineers, Considere Constructions, Ltd., \\ eslminsler, and
Consulting Architect, Sir Frank Mears F. R. I. B. A.

Arches were designed as hingeless, and supporled on mass concrele
river piers and abutments. Piled foundalions were necessary due lo the
soft ground revealed by Ihe excavalions inside the coffer dams.

During early construction severe cold was experienced and the river
was practically closed by ice.
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