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Ponts en beton precontraint

Brücken aus vorgespanntem Beton

Prestressed concrete bridges

E. FREYSSINET
Paris

Le sujet est si vaste que je ne pötirrai evidemment que l'effleurer.
Les superiorites du beton precontraint sur Ie beton arme, en matiere

de ponls, resultenl de multiples facteurs, qui, eux-memes, dependent du
mode d'execution envisage.

1° Les ponts en beton precontraint peuvent eire couies en place sur
des charpentes provisoires, dans des coffrages, comme des ponts en beton
arme ordinaire;

2° Ils peuvent etre constilues par des poutres ou fermes associees apres
coup, gräce ä des precontraintes transversales aux ouvrages, ces poutres
pouvant elles-memes etre precontraintes par des armatures tendues sur
moule avant coulage, ou tendues sur le beton apres son durcissement;

3° Les poutres elles-memes peuvent etre constiluees par des elements
prefabriques assembles par precontrainte.

Ces divers systemes sont tous employes; chacun comportant des avantages

particuliers. Tous sans exception beneficient de ces deux faits :

1° La limite de resistance d'une dalle precontrainte est theoriquement
egale au produit de la section de la dalle par la resistance de son beton,
et par la distance de l'armature de precontrainte a son centre de gravite,

Rba! R5a!
soit _ La resistance theorique d'une dalle en matiere homogene —p—-
est. trois fois plus faible, quoique dejä bien superieure ä celle d'une dalle
armee. Si, au lieu de dalles pleines, il s'agit de sections evidees, ces avantages

diminuenl mais demeurent importants.
2° Le second avanlage theorique du beton precontraint est que vis-

ä-vis des poids propres permanents, les sections tendues des poutres peuvent
etre limitees ä leurs armatures, dont le poids est tres faible. D'oü des
possibililes d'allegemenl considerables par rapport ä tous les autres
systemes de conslruction, metal ou beton, notamment pour les poutres de
grande porlee.
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Fig. 1. Pont d'Elbeuf-sur-
Andelle.

Ces avantages, dont l'origine est purement theorique, peuvent etre
augmentes par d'autres avantages resultant des conditions pratiques
d'execution du beton.

Le fait que les resistances d'un ouvrage precontraint sont exactement
proportionnelles aux resistances unitaires du beton qui le conslilue (ce
qui n'est pas vrai pour le beton arme, dans lequel l'augmentation de
module elastique du beton determine une aggravation des contraintes)
incite les techniciens ä faire appel ä des betons de haute qualite, et la
simplicite de formes et d armatures des ouvrages en beton precontraint
en facilite l'obtention.

En fait, des resistances de 500-550 kg ä moins de 90 jours sonl couram-
ment oblenues sur les chantiers de ponts en precontraint couies en place,
ce qui aulorise l'utilisation de contraintes de l'ordre de 140-160 kg/cm2.

Mais dans le cas oü l'on emploie des elemenls prefabriques en usine,
en beton soumis dans Fensemble de sa masse ä des vibrations et com-
pressions mlenses, ces avantages deviennent beaucoup plus ncls : la
resistance du beton pouvant etre relevee considerablement, jusqu'au voisinage
de celle des bons agregats.

En sorte que le moment maximum que puisse supporter une dalle
precontrainte peut theoriquement atteindre quelque 20 fois le maximum
de celui qui peul etre supporte par une dalle armee de meine poids.

Ceci ne veut pas dire qu'on a interet ä utiliser ces possibilites extremes,
ce qui impliquerait une exageralion de la depensc de metal, pas toujours
justifiee. Mais ces indications suffisenl ä faire presscnlir les caracteres
speciaux des ponls precontraints; les epaisseurs y sonl moindres, les
silhouettes plus plates, les formes plus simples que dans les ouvrages
etablis selon d'autres techniques.

Un expose quelque peu detaille des lechniques actuelles et des
possibilites envisagees pour les ponls en beton precontraint exigerail un gros
volume et sorlirait completement des limites de la presente note; je me
bornerai donc ä des indications sommaires dont le but essentiel est de
faire connaitre l'existence et les possibilites principales des techniques qui
se developpenl sur la base de l'idee de precontrainte.
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Fig. 2. Plan et coupe du pont d'Elbeuf-sur-Andelle.
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Fig. 3. Pont de Longroy.
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Ponts couies sur place

A. Ponts - Dalles

L'execution de ces ouvrages esl d'une tres grande simplicilc. Plusieurs
sonl dejä en service; d'autres sonl en cours d'execution; beaucoup sont
en etude et pres d'etre realises.

Les deux premiers ponts-dalles onl ete executcs, Fun sur l'.Andelle
ä Elbeuf-sur-Andelle, I'autre sur la Bresle ä Longroy en 1942-1943.

Le pont d'Elbeuf-sur-Andelle, d'une portee de 10m50 enlre appuis,
donne passage ä une chaussee de 6 metres de largeur el deux trottoirs de
1 metre; celui de Longroy, d'une porlee de 20 metres entre appuis, donne
passage ä une chaussee de 3 metres et ä deux trottoirs de lm25 de largeur
(pholos 1 ä 4).

La dalle de Longroy soulevce par l'explosion d'une eulee mince est
retombee sur ses appuis sans dommage et a aussilöt livre passage ä des
tanks du modele le plus lourd, pour lesquels eile n"avait certainement
pas ete prevue.

Quand il n'existe pas de difficultes d'clablissement des coffrages, ce
type d'ouvrages permet de realiser facilement avec des epaisseurs de l'ordre
du l/30e des portees (en dalle sur appuis simples), des travees de l'ordre
de 20 ä 25 melres, el meme 30 metres en travees encastrees.

L'execution en esl Ires facile. Sur le coffrage, on dispose les armatures
qui reeoivent la forme de cäbles ä profil droit ou parabolique, formes de
fils d'acier dur, paralleles.

Dans une des techniques que nous avons developpees, ces cäbles sonl
isoles du beton, pour eviler l'adherence, soit par des tubes en acier mince,
soit par un simple bitumnge complele par un guipage en papier lui-meme
enduit de bilume.

Les fils de chaque cäble sont groupes autour d'un ressort helicoi'dal
ä grand pas en fil d'acier dur, qui reserve un vide central destine ä etre
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Fig. 4. Plan et coupe du pont de Longroy-
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rempli par une injection de ciment sous pression, apres la mise en lension
des aciers. Celle-ci est faite apres coulage et durcissement du beton, en
prenant appui sur le beton ä l'aide de verins speciaux el d'ancrages ä cöne
maintes fois decrits.

Ces dispositions des cäbles el ancrages simples el economiques assurent
une excellente protection des aciers. On peut nalurellement en employer
d'autres. Dans certains cas, les fils onl ete disposes dans des alveoles reetan-
gulaires par nappes paralleles dans lesquels les fils sont separes les uns
des autres par des intervalles ulterieurement remplis de morlier.

Le mode de mise en lension est egalement susceptible de varianles.
En general, en plus des cäbles longitudinaux pour assurer la repartition
transversale des efforts, on doit prevoir dans les dalles quelques cäbles de
precontrainte transversaux.

Ce type de pont, extremement robuste, convient particulierement bien
pour des ouvrages sous voie ferrce; il demeure en ce cas economique pour
des portees qui peuvent depasser 30 metres; en raison des epaisseurs plus
grandes qui sont alors justifices.

En Belgique, M. le Professeur Magnel a execute, sous licence de mes
brevels, deux tabliers sous voie normale de porlee 20 melres qu'il a decrits
dans diverses publications.

B. Ponts ä poutres coulees en place

II esl evident qu'un Systeme analogue ä celui qui vient d'etre decrit
peut etre applique pour 1 'execution d'ensembles de poutres de formes
diverses. La seule difference est que les cäbles plus nombreux devront en
general etre groupes dans la partie centrale des semelles basses. D'autre
part, au lieu de les conduire tous de bout en bout de l'ouvrage, on peut
les relever comme des armatures de beton arme et les ancrer en divers
points de la semelle superieure. Du meme coup, on realise des armatures
de poids minima, et on cree des compressions ä composantes verticales
antagonistes des efforts tranchants. II faut seulement prendre garde de ne
pas plier les cäbles selon des angles trop petils et des courbes de trop faible
rayon. On ne peul donner ä ce sujet de regles absolues; rayons et angles
dependent des precaulions prises pour assurer le glissemenl facile des
cäbles dans les courbes.

Ponts ä poutres prefabriquees assemblees apres coup

A. Poutres dont les armatures ont ete tendues
sur un moule resistant avant coulage du beton

La premiere poutre ainsi executee a ele decrite bien des fois el notamment

dans mon ouvrage Une Revolution dans les Techniques du Beton.
C'etail une maquette au 1/3 d'une poutre de 60 melres, destinee ä

l'execution d'une grande halle ä Francfort. Elle a ete realisee une premiere
fois ä Francfort, une seconde fois ä Stuttgart, d'apres des dessins etablis
par moi-meme, par Fentreprise Wayss & Freitag, el ces deux realisalions
ont ete soumises par les ingenieurs allemands ä une foule d'essais et de
contröles experimentaux qui ont donne lieu ä plusieurs publications en
langue allemande.

Le premier moule reel a ete construit en France; il a servi ä executer
les elements des vannes de 19 melres de portee du barrage de prise d'eau
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des conduites forcees de FOued Fodda, et un tablier de pont appuye sur
les piles de ce meme ouvrage. Apres tension des aciers sur sa base, ce
moule permettait de realiser la Vibration et la compression du beton de la
semelle inferieure dans laquelle on scellait des armatures secondaires
verticales; on tendait celles-ci avant le coulage du reste du beton; lui-meme
etait vibre, comprime et chauffe pour häter son durcissement.

Ces moules reproduits en Allemagne avant 1939 y ont recu de
nombreuses applications, jusqu'ä des portees de l'ordre de 50 melres.

Ce Systeme a un defaut : Fimportance des moules, qui devient prohi-
bilive pour les grandes poutres tres fortement chargees. II a perdu beaucoup

de son interet du fait de la mise au point des ancrages par cöne
survenue en 1939.

Mes concessionnaires, auxquels sont venus s'ajouler pendant la guerre
des contrefacleurs aux ordres de la Wehrmacht, ont execute de divers
cötes des poutres ä armatures paralleles tendues avant coulage sur toute
leur longueur, souvent meme sur la longueur de plusieurs poutres bout
ä bout, sans armatures secondaires ou avec armatures secondaires non
tendues. Ce Systeme, qui serait peu economique pour de grandes poutres,
a ete largement utilisc pour de petits ouvrages et des ponls provisoires.

L'utilite theorique de la tension des armatures secondaires est plus
grande encore que celle des armatures principales; mais dans les petiles
poutres, eile est fort difficile ä realiser. On obtient des constructions
donnant une securite süffisante en utilisanl pour armatures transversales
des aciers doux travaillanl avec de faibles taux de contraintes; mais cela
conduit ä des poids d'acier importants. La suppression des armatures
secondaires est evidemment peu recommandable des que les portees el les
efforls sonl assez grands pour que le beton travaille notablement en traction;
il est ä remarquer toutefois que la compression longitudinale reduit beaucoup

les composantes de traction.
Les poutres precontraintes prefabriquees peuvent etre associees de

beaucoup de manieres :

1° En les accolant avec interposition de beton ou mortier entre leurs
parties saillanles, leur reunion etant assuree par une precontrainte
transversale ä l'aide de cäbles traversant ou les membrures ou des organes
speciaux. C'est la Solution la plus rationnelle que je conseille toujours;

2° En les surmontant d'un tablier qui doit etre bien relie aux semelles
superieures. C'est une Solution mediocre; et je n'en parle que parce que
mes concessionnaires allemands en ont fait un grand emploi;

3° En les enrobant dans des masses de beton, dont elles conslituent
pour ainsi dire l'armature. Cette Solution peut etre satisfaisante, si on
prend les precaulions necessaires pour assurer une bonne liaison des
elements ainsi associes.

Ces divers principes d'execution peuvent donner lieu ä des modalites
en nombre infini; et teile, qui ne vaut rien dans beaucoup de cas, peut
se trouver parfaitement adaptee ä certains problemes particuliers. II ne
faut jamais perdre de vue qu'en construction, les principes ne valent qu'en
fonclion du soin apporte aux realisations.

B. Ponts ä poutres coulees sur berge ou sur passereile de service
avant tension des armatures et mises en place par un transporteur

Les conditions d'execution des poutres de ces ponts ne different
pratiquement pas de celles des ouvrages couies sur place. Ce procede n'a d'autre
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interet que de faire realiser des economies de cintre, de sujetions et de
risques.

Pratiquement, on a atteint par ce procede des porties assez importantes
(54 metres) et qui sont loin de eonstituer un maximum. Des circonstances
favorables se presentant, des porlees de 80 metres et meme plus pourraient
etre realisees. Ce procede permet naturellement les memes modalites d'asso-
ciation des poutres entre elles, que les precedents.

Ponts formes de poutres constituees par des elements prefabriques

Dans la plupart des ouvrages dont j'ai parle jusqu'ici, les conditions
d'execution du beton rappellent d assez pres celles du ciment arme. Sans
doute on y utilise des qualiles de beton netlement superieures aux betons
moyens du beton arme, mais Famelioralion oblenue ä cet egard est limilee.

La division des poutres en elements prefabriques releve beaucoup cette
limile : pour du beton fabrique en usine les moyens modernes de serrage
permettent d'obtenir des resistances que le perfectionnement des techniques
rapproche de plus en plus de la resistance propre des agregats en masse.
En outre, le conlröle de la qualite des pieces peut toujours preceder leur
ulilisalion, comme pour le metal d'une charpente.

Au pont de Luzancy, nos resistances depassaienl dejä 600 kg/em2;
ce chiffre esl bien loin d'etre une limile. Nous avons, dans des fabrications
de tuyaux, atteint regulieremenl 1 200 kg/cm2; il n'y a pas de raison que
ce chiffre ne puisse etre atteint et meme depassc, pour des elemenls de
ponls.

Or un beton ä 1 250 kg/cm2 de densite 2 500 remplace ä poids egal
1 950 x 7 SOI)

un acier de resistance q©™ 3 900 kg/cm2. Encore faudrait-il
Z oUO

qu'il s'agisse d'un acier soude et ä formes particulierement simples. La
charpenle ordinaire implique rivets, trous de rivets, couvre-joints et une
masse de goussets et autres organes inutiles ä la resistance; alourdissements
que le beton precontraint ignore. En sorte que, le poids d'acier correspondant

ä un metre cube de metal reellement utile depasse souvent 11 000 kg.
De plus, j'ai dejä indique que, dans les organes tendus des ponts pre-
conlrainls, les sections relatives aux efforls permanenls se reduisent ä leurs
armatures; enfin, dans la plupart des cas, il est possible de considerer les
betons des hourdis sous chaussees comme un element essentiel des seclions
travaillanles.

On peul admellre le m6me coefficient de securile par rapport ä la
rupture, pour l'acier ou le beton execute en usine. II en resulte que, si
Fon compare les poids d'un ouvrage en acier ä ceux d'un ouvrage en beton
prefabrique, celui-ci aura presque toujours Favantage, des que les
resistances du beton sont de l'ordre de 800 kg/cm2; chiffre qui, dans Favenir,
sera tres souvent et tres largement depasse.

On doit donc s'atlendre ä voir des ouvrages conslruits avec des elements
de beton prefabriques et precontraints, se substiluer de plus en plus aux
ouvrages en charpente metallique, meme pour des portees superieures aux
plus grandes que l'on ait atteintes jusqu'ici; les difficultes de montage
paraissent devoir etre plutöt moindres pour le beton precontraint que pour
l'acier, elles se reduisent ä l'execution de joints en morlier et ä la mise
en tension de certains cäbles.

L'oulil essentiel des poutres par elements prefabriques c'est le cäble
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Fig. 5. Pont de Luzancy.
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traversant les elements successifs de belon moule, en empruntant des cvide-
menls de formes et dispositions infiniment variables : cäbles ancres aux
deux extremites gräce ä des ancrages ä cönes ou equivalents noyes dans
le beton dans la premiere el la derniere des pieces qu'ils relient. Ce lype
de poutres a donc pris naissance avec les ancrages ä cönes eux-memes.

Le premier brevet relatif ä ces ancrages date de 1939; leurs premieres
realisalions pratiques de 1940; mes premieres propositions pour des

ouvrages construits par blocs prefabriques sonl de la meme annee.
Les Services francais des Ponts el Chaussees comprirent immediale-

ment Linieret de cette technique, et deciderenl l'execution du pont de
Luzancy qui, commencee sous l'occupalion en 1941, genee par des
difficultes multiples dues aux circonstances, puis arretee par les autorites alle-
mandes, ne ful reprise qu'apres la liberalion; ce qui lui a permis de bcne-
ficier d'importantes ameliorations de technique surtout dans le domaine
de la mise en place des poulres.

II a fait l'objet d'un tres bei article de M. Lalande, responsable de son
execution pour le compte des Fnlreprises Campenon Bernard; je ne saurais
rien y ajouter d'ulile.

Ce pont de 55 metres de porlee detient actuellement, mais vraisem-
blablement pour tres peu de lemps, le record de porlee des ponls en beton
precontraint (photo 5).

II n'est pas le premier en dale des ponls ä elemenls prefabriques en
usine. Les Entreprises Campenon Bernard possedent en Afrique du Nord
une puissante Organisation dirigee avec beaucoup d'allanl et d'inlelligence
par M. Safonl, qui, ä l'aide des renseignemenls que j'ai pu lui faire par-
venir, a cree ä l'usine de Oued Fodda une fabrication de cönes, verins
de tensions et blocs de tres haute qualite.

Ces moyens ont permis ä l'Administration des Ponts et Chaussees
locale de projeter et de realiser, des la liberalion de 1'Afrique du Nord,
un grand pont par elemenls prefabriques (Iravee de 50 m, formee d'une
poutre de 35 m sur consoles de 7m50 et travees d'equilibre de 16m50, ä

Djedeida, Tunisie) (pliolos 7 el, 8)
Ce ponl a ete decrit dans La Reconstruction des Ouvrages d'Art cn

Tunisie par M. Mallet, Ingenieur en chef du Service des eludes et travaux
en Tunisie, et dans le Bulletin technique de la Suisse romande du 15 mars
1947.

Un deuxieme ouvrage ä peu pres idenlique, realise ä Oued Saad, esl
cite dans le meme ouvrage.

Ces ponts de I'Afrique du Nord onl ele mis en place poulre par poutre,
sans aucun echafaudage en riviere, ä l'aide d'une passereile de lancement
supportant Fabout des poutres.
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Fig. 6. Mise en place d'une
poutre du pont de Luzancy.

Le pont de Luzancy est un ponl ä bequille qui a ete mis en place poutre
par poutre, ä l'aide d'un transporteur ä cäbles que j'ai crcc pour cet usage
(pholo 6). Ce meme transporteur ä peine modifie va etre ulilise pour
metlre en place sur la Marne cinq autres ponts de 75 ä 78 metres de portee
entre nus des eulees, dont les elemenls seront fabriques dans une usine
creee ä Esbly (Seine-et-Marne) sur le bord du canal, et, nous l'esperons,
beaucoup d'autres ponts.
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Fig. 7. Pont de Djedeida (Tunisie).
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Fig. 8. Pont de Djedeida (Tunisie)

L'usine d'Esbly fabrique des elemenls de 2 melres de hauteur, de
seclion variable, en beton soumis ä une vibralion qui realise des accele-
rations de l'ordre de -±- 5 ä 6 g combinees avec des modes de pression
faisant nlterner celle-ci 3 000 fois par minutc de 0 ä 10 kg.

Ces elemenls sont formes de deux troncons de semelles, relies par le
troncon d'äme correspondant. On couie d'abord les semelles munies de
l'armature secondaire de l'äme; on les chauffe avec de la vapeur ä 100°;
environ une heure apres le moulage leur durcissement est süffisant pour
qu'on puisse, en augmentanl leur distance par l'action de verins, tendre
ces armalures ä 120 kg/mm2. On couie alors le beton de l'äme, qui, apres
relrail el relaxation se trouve soumis ä l'action d'armalures normales ä la
poutre tendues aux environs de 100 kg/mm2 et peut ainsi etre precontraint
transversalement ä 40 kg/cm2, voire beaucoup plus si necessaire. Un meme
moule peul faire plusieurs pieces dans une meme journee. II peul, gräce ä
des modifications instanlanees, etre ulilise pour des pieces de formes
differentes.

Un type particulierement satisfaisant est constitue par des arcs tres
fortement cambres formes par Fassocialion du hourdis suoportant la
chaussee avec un element inferieur, gräce ä des tympans pleins ou ä des
triangulalions. Ce pont dans sa forme la plus simple est etabli selon le
Schema I qui est celui du pont de Luzancy et des cinq ponts en arc construils
dans l'usine d'Esbly.

En munissant ce pont d'une bielle AB, on definit comme on le souhaile
les rapporls entre les moments positifs au milieu et negatifs aux appuis,
non seulement pour les charges permanentes mais aussi pour les

surcharges, el on le rend isostatique
(Schema II).

Beaucoup d'autres combi-
naisons sonl possibles; on peul
notammenl prevoir des travees
d'equilibie dont 1 importance
peul '"-Ire fixec ä volonte (Schema

III). Ces systemes permetlent
d'inserer des poulres inferieures
enlre des gabarils de voie
inferieurs et des profus de chaussee
evtraordimirement rappiochc ¦
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Cette usine vient seulement d'etre mise en route: eile semble devoir
fabriquer des produits de tres haute qualite.

Les ponts precontraints en elemenls prefabriques peuvent recevoir les
formes et les dimensions les plus variees, et toute forme d'ouvrage —
ponts suspendus, canlilevers, poutres inferieures ou superieures, ares de
toutes formes — peul etre realisee. Tout Systeme de montage utilisable
pour un ponl en charpente peul etre adapte au montage d'un pont en beton
precontraint.

Au moment ou j'ecris, nous eludions un pont suspendu, de portee
modesle ä la verde, mais qui peut etre considere, etant donne la nature des

moyens employes, comme la maquette d'un pont de 1 000 melres de portee.
Des 1940, j'avais etudie un ponl ä double cantilever de 700 metres de porlee.

Cependant, la lies grande legerelc et la tres grande rigidite specifiques
du beton prccontrainl en elements prefabriques, le prix relativement bas
des resistances obtennes; la possibilile de noyer sans la moindre apprehen-
sion des articulations ou bielles articulees en beton frette (photo 9) cons-
Iruiles selon les moyens que j'ai decrits ä propos du pont Candelier sur
la Sambre (Annales des Ponts et Chaussees, mars-avril 1923) conferent
au beton precontraint une aplitude extraordinaire ä la realisation d'ouvrages
ä poulres inferieures, laissanl les acces el les vues de tabliers completement
degages.

Nous avons etabli plusieurs projels de ponts sur grands fleuves ä

navigation intense
et tres exigeante,
comportant des
travees qui peuvent
atteindre plusieurs
centaines de
melres, avec des
häuteurs de chaussees,
au-dessus du
niveau moyen des

eaux, souvent
inferieures au dixieme
de la portee (au
milieu de
l'ouvrage, moins
encore aux
extremites)

En general, ces
tabliers peuvent
etre mis en place
sans eehafaudages,
sans gene pour la
navigalion et sans
risques.

Commence en

Fig. 9. Bielles d'arti-
culation du pont de
Bourg - d'Oisans sur
la Romanche.
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Fig. 10. Pont
sur l'ecluse
n° 4 (Terri-
toire de
Beifort).
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fait en 1945, ä la Liberation, le mouvement d'utilisation du beton precon-
Iraint pour les ponts s'etend tres rapidement. Pour la France seule, dix-neuf
ponls sont actuellement construits el en service :

Les ponts d'Elbeuf-sur-Andelle, de Longroy, de Luzancy, dejä men-
tionnes;

Cinq ponts-dalles dans le Territoire de Beifort, dont les portees s'eche-
lonnent de 9m20 ä 14m75 (photos 10 et 11);

Quatre ponts-dalles, portees 10m60, 11 m, 13 m el 20 m; ponl de
Flaugeac, porlee 11 m (pholo 12);

Cinq ponts ä poutres droiles de portees allant de 24 ä 51 m; pont de
La Vigne (Isere), portee 30m60 (photo 13); pont du Bourg-d'Oisans (Isere),
portee 42 m (photos 14 el 15); pont de ITIermillon (Savoie), porlee 51'"40
(pholos 16 et 17).

D'autre pari, quatorze ponts sont actuellement en cours d'execution.
Ce sont :

Quatre ponts-dalles dans le Territoire de Beifort, avec des portees de
7ra50, 10 m, lim;

Un pont-dalle de 9 m;
Trois ponls de 35 m, 46m60 et 51m50 ä poutres droites;

Fig. 11. Pont
de Dorans *.»«-¦•:
(Territoire de
Beifort). '^— st—
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Fig. 12. Pont de Flaugeac (Dordogne).

Un pont ä poulres, avec neuf travees independanles de 20 m, 26 m,
29m50, 30 m, 31 m de portee;

Enfin cinq ponts en arc sur la Marne de 75 ä 78 metres de portee.
Vingt-huit autres ouvrages dont les projels d'execution sont etablis

doivent etre entrepris cette annee :

Quatorze ponts-dalles, sept dans le Territoire de Beifort, avec des

portees comprises entre 0"'85 el 12 m, et 7 ayant des portees de 8'n66, ll'"60,
llm23. 12m60, 15 m, 18m60 et 20 m;

Huit nonls ä poutres droites de 24m80, 25 m, 32m40, 35m05, 36ra20, 38 m,
38m20, 61m82;
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Fig. 13. Pont de La Vigne sur l'Eau d'Olle (Isere).
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Fig. 14. Pont de Bourg-d'Oisans (Isere).

I ponts ä trois travees independantes : une de 54'"60 el deux de

pont avec travee centrale de 52 m el deux Iravees canlilevers de

pont en arc de 52 de portee;
ponl-dalle ä trois travees continues : deux Iravees laterales de 18 m

et une travee centrale de
11 m;

Un ponl-dalle ä deux
travees continues de
18m40 el 9"'40;

Un ponl-dalle ä trois
travees continues de
14m85, 16'"45 et 21m60.

Nous faisons
actuellement l'etude de tres
nombreux ponts.
Plusieurs ponts ont ete exe-
cutes en Afrique du
Nord. En outre, qualre
ponts ayant des portee de
20 melres, 13 melres,
10ra80 el 20 melres et
plusieurs passerelles ont
ete conslruils en
Belgique.

En Allemagne, on
peut citer deux ponts ä

poutres de 44 melres el

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

34 metres de portee (photo 18); un pont ä deux travees de 22m80 et
28 metres. Enfin, il faut mentionner un pont ä poutres actuellement en
conslruction au Bresil, de 329 metres de longueur et 20 metres de largeur,
comporlant Ireize travees independantes : deux de 28m30, deux de 37m20,
huit de 19,n40 et une de 43m40.

Enfin, on peut ajouter ä ces ouvrages une galerie couverte en cours
d'execution ä Rouen, qui est en fait un pont de 8 ä 18 metres de portee
dont la largeur atteindrait 1 800 metres.

Certains ont affirme — et je me demande d'apres quelles bases —
que les ponls en beton precontraint coütaient plus eher que les ponts
en beton arme ou en charpente metallique. Cela ne saurait surprendre,
en depit des avantages theoriques du beton precontraint; car il livre bataille
actuellement dans les plus mauvaises conditions : il emploie des materiaux
crees pour d'autres industries; il a encore ä former ses techniques et ses
techniciens.

¦ >. -:.m *e

• -

mnr:,>•.--

—<

^K^>",

Fig. 17. Pont
ie l'Hermillon
sur l'Arc
(Savoie)
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En fait, cela n'est pas; le developpement rapide de ses applications
le prouve abondamment.

L^Jm mmmmmm l=5ü:ZHSr!T!
£ffi
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Fig. 18. Poutre de l'Oelde (Allemagne).

Le nombre el 1 importance des etudes qui nous sont demandees croit
ä un rythmc extraordinairement rapide, et je suis convaincu que, dans
peu d'annees, un tres grande majorite de ponls sera executee par les
methodes dw beton precontraint.

Resume

L'auteur donne une vue generale des techniques actuelles et des
possibilites envisagees pour la realisation des ponls en beton precontraint.

Les procedes acluellemenl employes se divisent en trois grandes
categories :

1° Ponts couies sur place dans des coffrages Supportes par des
charpentes provisoires et qui peuvent etre realises soit sous forme de dalles
d'epaisseur uniforme, soit sous forme de poutres mouiees successivement
avec reutilisation des coffrages;

2° Ponts ä poutres prefabriquees assembiees apres coup dont les aciers
de precontrainte sont, soil tendus avant coulage du beton en prenant appui
sur Ie moule tres resistant, soit mis en place avant coulage, sans tension
et entoure d'un revetement antiadherent, tendu apres prise et durcisse-
ment du beton en prenant appui sur celui-ci, et ancres ä l'aide de cönes
de beton frettes incorpores ä la construction;

3° Ponts en poulres constituees par des elements prefabriques assem-
bies par precontrainte.

Dans ces deux derniers types de ponts, les poutres mouiees sur la
berge ou sur passereile de service sont mises en place par transporteur
ou passerelle de lancement et solidarisees entre elles par precontrainte
transversale.

Quel que soit le procede employe, les ponts ainsi obtenus possedent
en commun les avantages du beton precontraint, et en particulier la limile
de resistance du tablier etant tres superieure ä celle d'une dalle en beton
arme de meme poids, cette technique donne la possibilite d'alleger
considerablement les constructions en respeetant les conditions de securite.

Zusammenfassung

Der Verfasser gibt eine Uebersicht der heutigen technischen Methoden
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und der Möglichkeilen zur Herstellung von Spannbetonbrücken. Die bis
jetzt angewandten Verfahren können in die folgenden drei Gruppen
eingeteilt werden :

1. Brücken an Ort und Stelle in Schalungen gegossen, die durch
provisorische Gerüste gestützt werden. Sie bestehen aus Platten konstanter
Dicke oder aus nacheinander gegossenen Balken, wobei die Schalung mehrmals

verwendet wird;
2. Brücken aus vorfabrizierten Balken, welche nachträglich

zusammengesetzt und deren Vorspannstähle entweder vor dem Giessen des Betons
gespannt werden, indem sie sich auf eine besonders widerstandsfähige
Schalung stützen, oder ungespannt mit einem die Haftung verhindernden
Anstrich verlegt und erst nach dem Betonieren gespannt und im erhärteten
Beton mittels vorher eingebetteten, mit Stahldraht umwickelten Betonkeilen

verankert werden;
¦ 3. Brücken aus vorfabrizierten Balkenstücken, die durch Vorspannung

zusammengehalten werden.
In den beiden letzleren Fällen werden die am Ufer oder auf einer

Hilfsbrücke gegossenen Balken mittels Kran oder Hilfsboot an Ort und
Stelle gebracht und durch Quervorspannung miteinander verbunden.

Die mit obigem Verfahren hergestellten Brücken besitzen alle Vorteile
des Spannbetons. Die Widerstandsfähigkeit der Fahrbahn ist derjenigen,
einer aus Eisenbeton hergestellten Platte weit überlegen. Trotz Innehaltung
der Sicherheitsbedingungen erlauben diese Methoden das Eigengewicht der
Konstruktion stark herabzusetzen.

Summary

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

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

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

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

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

Whalever method is used, such bridges all have the advantages of
prestressed concrele, and in particular, since the strenglh of the slab is
much greater than one of the same weight in reinforced concrete, this
technique makes possible the considerable reduction of weight of structures
while still maintaining the same safely factor.
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Le pont Furstenland pres de St. Gall (Suisse)

Fürstenlandbrücke bei St. Gallen (Schweiz)

The bridge Fürstenland by St. Gall (Switzerland)

PROF. Dr K. HOFACKER
Zürich

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

Die in den Jahren 1938-41 unter der Oberleitung von Prof. Dr. Max
Bitter gebaute Strassenbrücke über die Sitter bei St. Gallen hat eine Totallänge

von 500 m (Abb. 1). Sie übersetzt den Fluss mit einem grossen Bogen
von 134 m Spannweite und 45 m Pfeilhöhe. Die Zufahrtsbrücken sind als
durchlaufende Rahmen von 22 m Feldweiten mit 4 eingehängten Trägern
ausgebildet.

Als Axe des Bogens wurde eine Parabel 4. Ordnung mit einem freien
Parameter c derart gewählt, dass in den Vierteln die Bogenaxe und die
Stützlinie aus ständiger Last, geführt durch Mitte Scheitel- und Kämpferfuge,

gleiche Ordinalen aufweisen. Die Variation des Trägheitsmomentes
entspricht dem Polenzgesetz (Abb. 2).

Zur experimentellen Bestimmung der Sicherheit des Zwillingsbogens
gegen seilliches Ausknicken diente ein räumliches Modell 1 : 100 aus weissem

Celluloid (Abb. 4r<). Vorerst erfolgte der Bau und die Untersuchung
nur einer Bogenrippe, belastet durch die horizontale Kraft von 100 g im
Scheitel.

Alsdann wurde das Modell zum Zwillingsbogen mit Querrippen ergänzt
und mit der Seilenkraft von 200 g im Scheitel belastet. Mit guter Annäherung

kann die Seitenstabililät des Zwillingsbogens aus der einfacher
berechenbaren Seitenstabililät des Einzelbogens bestimmt werden durch
Multiplikation mit dem Verhältnis y,: y-, der gemessenen oder berechneten
Verschiebungen. Der Sicherheitsgrad des Zwillingsbogens gegen seitliches
Ausknicken liegt je nach dem Werl des Elastizitätsmoduls zwischen 6,60
und 14,60 (Abb. 46).

Das Modell diente auch zur Kontrolle der statischen Berechnungen.
Als Beispiel betrachten wir die Einflusslinie für die Scheilelscnkung des
freien Bogens als Biegungslinie infolge einer lotrechten Kraft im Scheitel.
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Abb. 1. Strassenbrücke über die Sitter bei St. Gallen.

Die Uebereinstimmung zwischen Rechnung und Modellmessung isl
befriedigend (Abb. 5).

Mit Hilfe eines ebenen Modelles 1 : 200 (Abb. 6), das aus einer Cellu-
loidplatte unter Einhaltung der wirklichen Verhältnisse der Steifigkeiten
des Bogens und der Fahrbahn herausgesägt wurde, konnten die umfangreichen

Berechnungen der statischen Mitwirkung des Aufbaues kontrolliert
werden.

Trägt man für die Schnitte des Bogens unter den Säulen die am Modell
gefundenen Einflusslinien für die Durchbiegungen des Bogens mit und
o/(/ic Aulbau auf, so ergeben sich Verhältniszahlen, die durch Messungen
am Bauwerk bestätigt werden konnten. Als Beispiel halten wir die Zahl
von 0,34 für den Scheitel fest (Abb. 7).

Form ehr Bogenaxe

<r-

i-i
y-r[<i-c)£ + c-f]
e --firfr-ty.) -016$1

Trägheitsmomente
des Bogens.

r-* -
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Abb. 2. Potenzgesetz für die
Variation des Trägheitsmomentes.
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Abb. 3. Ansicht der Fürstenlandbrücke.

Für 2 Bogenschnitle S sind in Abbildung 8 die Einflusslinien der
Biegungsmomente ohne und mit Berücksichtigung des Aufbaues dargestellt.

Der versteifende Einfluss der Fahrbahnkonstruktion ist bedeutend.
Die Untersuchungen erfolgten nach der Methode Beggs (J).

(') Mcchanostatischc Untersuchungen hochgradig statisch unbestimmter Tragwerke (Schweiz.
Bauzeitung, 1926).

Abb. 4a (oben). Räumliches Modell

aus Celluloid.
Abb. 4b (rechts). Grundriss und
Querschnitte des räumlichen
Modelies, Sicherheitsgrade gegen
seitliches Ausknicken.
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Abb. 5. Vergleich zwischen
Rechnung und Messung.

Auf Abbildung 9 sind die Einflusslinien für die Biegungsmomente
in 3 Schnitten S des Fahrbahnträgers dargestellt als Ergebnis einerseits der
Berechnungen und anderseits der Modellmessungen nach Beggs. Die
Uebereinstimmung ist sehr gut, abgesehen von der Scheitelpartie, wo sich
die baulich begründeten Kontaktverhällnisse zwischen Bogen und Fahrbahn

weder rechnerisch noch experimentell scharf erfassen lassen.
Die Probebelaslung des freien Bogens erfolgte mit Einzelnsten in

Abständen von 5,60 m links und rechts vom Scheitel (Abb. 10).
Hölzerne Behälter konnten mit Hilfe des Bau-Kabelkranes mit Kies

gefüllt werden in 23 Stufen von je 1/2 m3 (Abb. 11).
Die gemessenen Verschiebungen wuchsen linear mit der Belastung an

und erreichten im Scheitel unter der Tolallast von 77 t 3,50 mm (Abb. 12).
Der Elastizitätsmodul berechnet sich an Hand der Einflusslinie für die
Scheitelsenkung zu 465 000 kg/cm2.

Berechnet man mit diesem Wert des Elastizitätsmoduls die Spannungen
aus den gemessenen Dehnungen, so ergeben sich Werte, die befriedigend
mit den rechnerisch ermittelten Werten der Spannungen übereinstimmen
(Abb. 13).

Abb. 7 (rechtsl. Einflusslinien und
Durchbiegungen des Bogens mit oder ohne Aufbau.

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

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

(') Es ist die Publikation einer Denkschrift der Fürstenlandbrücke geplant.

n^,.
nrcJU«,

Abb. 9. Einflusslinien

für Biegungsmomente

in einigen
Schnitten S des
Fahrbahnträgers.
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Abb. 10 und 11. Probebelastung des freien Bogens
mit Kiesbelastungen in hölzernen Behältern.

B

Schlussfolgerungen

Bei der Projektierung statisch komplizierter Tragwerke empfehlen sich
Modellversuche zur Kontrolle der statischen Berechnungen, sowie zur
Lösung solcher Aufgaben, die der rechnerischen Behandlung nicht, oder
nur nach Einführung unsicherer Annahmen zugänglich sind.

Sehr zu empfehlen sind auch Messungen am ausgeführten Bauwerk,
um die Arbeitsweise des Tragwerkes mit den gemachten Voraussetzungen
vergleichen zu können. Insbesondere erlauben solche Messungen die
Ermittlung des Wertes des Elastizilälsmodules von Belon und Eisenbeton
und damit einen Schluss auf die Qualität des Baustoffes.

Die Voraussetzungen der Theorie elastischer Tragwerke erweisen sich
als zutreffend. Mit solchen Messungen kann indessen nur der Einfluss
einer kurzfristigen Nutzlast erfassl werden. Linier dem Einfluss der stän-

'*<—'<F Bemnr.ppe!

T-,
ticrtel, Seite St äs/ton /•etrftl Sei/m VtnkeJn

lililhl
fülluno

leieUsel .m Sehe.*, 77/
V*m' XX. 2 167S 'Im'

Sche.lel

Abb. 12. Messungsergebnisse
des belasteten

'"— Bogens.
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Abb. 13. Berechnung der Spannungen im Bogen.

digen Last werden die elastischen Deformationen durch plastische
Formänderungen überlagert, die auf eine Verminderung der Grenzwerte der
Beanspruchungen hintendieren.

Resume

Comparaison des resultats d'essais effectues sur modeles d'un pont et
sur le pont lui-meme et avec les resultats des calculs statiques.

Zusammenfassung

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

Lastslttlung Ober Säule I
029QSfrrwif£üEfe£S#5r^

QS6las/Stellung CiOer Säule M

Qfi*

Q51Las/Stellung über .5du/r
0.10

Q9^™,

Lasrsieilung im Scheitel 058

äiüefeEsSsüSä

so- I 20.00 6.00 ;W '
10.00 W' 20.00 t 20.S0™ I",

Abb. 14.
Probebelastung der fertigen

Brücke.
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Summary

Comparison of the results of tests carried out on bridge modeis and
on the bridge itself as well as with results of statical calculations.
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Le bätiment central de l'aeroport de Dublin

Das Aufnahmegebäude des Dubliner Flughafens

The terminal building at Dublin airport, Collinstown

KURT BILLIG
Chartered Civil Engineer, London

Collinstown airfield covers 267 acres, with 450 acres available for
extension. Its main runway, a mile long, was put into service 1940 as a

grass runway but it is now concreted. The other two runways are slightly
shorter. The main buildings of Ihe airport are the Terminal Building, a

concrete hangar 140 ft X 110 ft and a sleel hangar 210 ft X 110 ft-
The Terminal Building is a very striking structure and its architecture

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

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

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

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

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

The concrete specified and used was of high grade quality nominal
mix 1 : 1 1/2 : 3, with a permissible compressive stress in bending of
1 100 lb per sq. in. The steel used consisted of cold worked ' Coverbond '

bars which are manufactured by twisting two bars together with their
ends remaining free and shorlening in lenght during twisting. The tensile
stress permitted in this reinforcement was 25 000 lb per sq. in in slabs
and 20 000 lb per sq. in in ribbed sections. Ordinary mild steel was used in
columns.

The structural part of the Terminal Building was completed 1940.
Architecl : D. Fitzgerald, A.B.I.B.A., of the Board of Works,

Dublin.
Contractor : Murphy Bros Ltd., Dublin.
Sruclural Design : The author of this Paper, for Messrs. Delap &

Waller, Dublin.

Resume

Le bätiment de Faerogare de Dublin, Collinstown, construit de 1939
ä 1942, est une construction monolithique en beton arm6 de 115 metres
de longueur, 18 metres de profondeur et d'une hauteur de 20 metres du
niveau du sol ä la pointe de la tour de contröle. Sa forme est courbe et sa

convexitö est tournee vers le terrain d'atterrissage, afin de desservir un
plus grand nombre d'avions. Ce bätiment est le premier possddant cette
particularitE qui a d'ailleurs et6 adopted dans de nombreux cas. Les
calculs statiques ont et6 executes sous la direction de Fauteur.

Zusammenfassung

Das Aufnahmegebäude des Dubliner Flughafens, Collinstown, erbaut
in den Jahren 1939-1942, ist eine monolithische Eisenbetonkonstruktion
von 115 m Länge, 18 m Breite und 20 m Höhe bis zur Spitze des

Kontrollturmes. Es ist im Grundriss konvex gegen das Flugfeld
gekrümmt, damit eine Grösstzahl von Flugzeugen bedient werden kann.
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Fig. 2. Dublin Airport Terminal Building. Elevation facing approach road.

Es scheint, dass Collinstown der erste Flughafen ist, der ein gekrümmtes
Aufnahmegebäude besitzt. Diese Anordnung wurde seither vielfach
angewendet. Der statische Entwurf wurde durch den Verfasser ausgeführt.

Summary

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

Pilzdecken

Mushroom slabs

MICHEL FAHMY
Constructional Engineer (Consulting), Cairo.

Vu le programme d'extension de ses Usines, la Societe Misr, s'est trou-
vee dans la necessite de construire de nouveaux entrepöts pour l'emma-
gasinage des cotons necessaires ä sa fabrication. La description ci-apres
concerne celui pour la filature et le tissage de l'usine de Mehalla-El-Kobra,
en Egypte.

Le probleme se pose ainsi : surcharge de 2 000 kg/m2, pour une surface
bätie de 1 363 m2; le bätiment etant ä quatre etages comporte donc une surface

totale de 5 452 m2.
Pour compenser cette surcharge, on a choisi le type de plancher ä

Champignons, qui presente quelques avantages par rapport au plancher
ordinaire ä nervures : le coffrage d'un hourdis uni est beaucoup plus
simple que le coffrage d'un hourdis nervurö, et demande pour son execution

beaucoup moins de bois et de main-d'ceuvre, ainsi qu'une economie
sur la hauteur totale du bätiment.

Methodes de calcul

Les planchers sans nervures ou planchers Champignons reprcsentent
les systemes hyperstatiques, caracterises par ce fait que les conditions
statiques d'equilibre ne suffisent pas pour determiner les moments
flechissants et efforts tranchants; il faut alors avoir recours aux equations
de deformations.

La Solution mathematique est tres difficile, car le b£ton arme n'est pas
un maleriel homogene et la deformalion du plancher se produit dans deux
directions perpendiculaires. La question se complique encore parce
qu'on ne connait pas la valeur exacte du coefficient de Poisson. Pour ce

motif, on peut dire que le calcul exaet des planchers sans nervures n'existe
pas encore. Quelle que soit Fexactitude de ce calcul, il doit avoir comme
base l'etude de la deformalion du hourdis des planchers. II est donc tres
utile de se rendre compte de la nature de la deformation de ces planchers.
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Les constructions ä un degre eleve d'hyperslaticite, telles ces dalles,
ne peuvent etre calculees sans certaines hypotheses simplificatrices, ä
savoir :

Dalles d'epaisseur constante, repartilion arbitraire des reactions
d'appuis dans les Champignons, et valeur arbitraire de la rigidite de
ceux-ci.

1° Les moments maxima au milieu d'un panneau ou ä mi-longueur
entre deux colonnes ne sont pas essentiellement differents Fun de l'autre
pour l'etat de charge (charge uniformement repartie dans une serie de

panneaux alignee).
2° Les joints d'inflexion de la ligne elastique (pour le plan passant

par l'axe des colonnes) c'est-ä-dire les points de momenls nuls, sont dis-
tants de 0,22 ä 0,28 l des axes des dites colonnes.

3° Le moment flechissant des colonnes en dessous et au-dessus de la
dalle chargee uniformement dans une serie de panneaux alignes vaut :

M Mo + Mu P/716,8.

Ce moment M doit etre reparti sur les deux colonnes dans le rapporl
des valeurs l/h respectives.

Pour les colonnes anormalemenl fortes et des Champignons
considerablement developpe© le moment flechissant qui echoil aux deux
colonnes atteint des valeurs sensiblement plus elevees et peul meme depasser

la valeur correspondant ä un encastrement absolu M PP/12.
Les parties hourdis entre les poteaux voisins sont soumises aux moments

positifs et doivent comporter l'armature en bas. Le hourdis central est egalement

sollicite par un moment positif; il s'ensuit la disposition de l'armature

dans la partie inferieure de ce hourdis.
L'examen des deformations possibles d'un plancher sans nervures sous

l'effet de la surcharge indique dans quelles seclions il faut chercher les
valeurs maxima des moments flechissants positifs et negatifs.

En appliquant ce qui precede, nous aboutissons pour des panneaux de

6,00 X 6.ö0 aux resultats suivants :

1° Moment positif sur les bandes des poteaux / 6,50 m

M + 2 700 kg/m;
2° Moment positif sur les bandes de poteaux l 6,00 m

M -f 2 360 kg/m;
3° Moment positif sur chaque diagonale

M + 1 680 kg/m:
4° Moment negatif au droit des chapiteaux

M — 6 700 kg/m;
5° Moment negatif d'encastrement autour du panneau central

M — 1 680 kg/m.
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Fig. 1. Nouveau bätiment
ä etages pour l'entrepo-
sage de cotons construit
pour la Societe Misr ä
l'usine de Mehalla - El -
Kobra, en Egypte.
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Repartition des materiaux suivant les elements de construction

Beton maigre sous fondations 372 m3
Btiton arme :

Des semelles 371 m3
Colonnes et chapiteaux 428 m3
Hourdis et chainages ] 309 m3
Escaliers et reservoir d'eau 93 in3

Le volume total de beton arme est de 2 200 metres cubes et on a employe
245 tonnes de fer soit une proportion de 111,4 kg de fer par metre cube
de beton arme.

Resume

II resulte de ce qui precede que, pour tout entrepöt dont la surcharge
est importante, on a interet ä avoir recours, surtoul dans le cas de
plusieurs etages, aux planchers Champignons, soit pour la facilite et l'economie
dans l'execution, soit pour les avantages qu'ils presentent pour Finstal-
lation des tuyauteries.

Zusammenfassung

Aus dem Vorhergehenden ergibt sich, dass für alle Lagerhäuser mit
grossen Nutzlasten und vor allem für jene mit mehreren Stockwerken,
Pilzdecken angewendet werden sollen. Sie erleichtern die Ausführung und
bieten Vorteile bei der Installation der verschiedenen Leitungen.
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Summary

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

Durchlaufende Sheddächer über drei Felder von 20,80 m

Sheds of continuous beams, three spans of 23 80 m

MICHEL FAHMY
Constructional Engineer (Consulting), Cairo.

La Societe Misr pour la filature et le tissage avait construit ses salles
de filature et de tissage pour son usine de Mahalla, en Egypte, avec une
toilure en sheds metalliques (fig. 1) avec un plafond vitre ä Finterieur,
pour intercepter les rayons solaires, et une double couche d'ardoise ä
l'exterieur, afin d'attenuer la chaleur.

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

1° Realiser des salles ä l'abri des rayons solaires et donnant un maximum

d'edairage naturel (fig. 3);
2° Installer le condilionnement d'air ä Finterieur des salles.
On construisit des sheds en beton arme (fig. 4) conslilues par des

hourdis cellulaires (fig. 5) et ayant un angle ,calcule et un auvenl
exterieur, afin que les rayons solaires ne puissent penetrer, et afin d'eco-
nomiser la force motrice necessaire aux machines de refrigeration.

Mode de calcul

Pour couvrir les 21 000 m2 on a eu recours aux sheds en beton arme,
conslitues par des poutres continues de trois travees de 20m80.

En effet, dans la construction en beton arme monolithe par sa
coneeption, on ne rencontre que rarement des elements pouvant £tre consi-
deres comme poutre libre ou non encastree (fig. 6).

Que la poufre continue soit calcuiee par la methode de trois moments
ou par la methode graphique de Maurice-Levy ou par des methodes plus
recentes basees sur des travaux d'autres auteurs, on arrive pratiquement
au meme resullnt. Comme on ne dispose pas souvent du temps necessaire

pour faire des calculs compliques, c'est pour me rapprocher d^vnn-
tage de la realite que je me suis servi de la methode des trois moments
et de la methode des lignes d'influence.
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Fig. 1 (ä gauche). Vue
des sheds metalliques
primitivement construits,
et qu'on est en train de
demonter.

Fig. 2 (ci-dessous). Dessin

d'execution de la
premiere travee.
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Fig. 3. Vue
ä l'interieur
apres finis-

sage.

P
1I
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Mo — Moment dans la travee independante correspondante;
M Moment negatif sur appuis recherches.

Dans le cas qui nous interesse, on a des charges concentrees appliquees
aux nceuds.

Mo se calcule facilement; quant ä M, une fois la courbe des M
tracee, on obtient facilement la surface de la dite courbe, ainsi que I'application

de l'equation des trois moments, et de lä on a la valeur du moment
negatif sur l'appui.

L'effort (Z) de tension sur la membrure avec son signe oppose ä

l'appui de M/h.

Fig. 4. Vue
ä l'interieur
apres decof-

frage.

/ /

IBfcAl
»

M>-^^ *i~mOi ¦- ¦ ' - V-vs -• -
L:<—

^-_A. -^-L-_r^---^_--^.

«. 3m5&&
¦ ^>PJS&V

¦P P^S%*&*



440 Ild5. M. FAHMY

m^PP*<2 ©V2äfi*
P jmj idjj

CT*'<P f.i r// m .'©// © w
tshm %.

/AI m*£as -¦-¦ -i. ©

/ £.•-.-¦• lt^ ,©
5J

m
© ,5*2^

Fig. 5. Vue de
la pose des

hourdis
cellulaires.

On a les efforts dans chaque membrure avec son signe par les lignes
d'influences ainsi realisees sur le graphique. Sur ce tableau on a marque
tous les resultats.

La figure 2 montre le dessin de la premiere travee et la figure 7 la
poutre continue sur facade (le mur construit).

Pour le premier troncon, execute pour 4 500 m2, on a employe les
materiaux suivants :

Bases en beton arme
Colonnes
Poutres principales et hourdis
Aciers rond employes pour 1.230,77 m3
Briquettcs cellulaires de 0,15 X 0,25 X 0.50

59,50 m3
25,72 m3

1 145,55 m3
140 tonnes

25 200

fgitl***^

Fig. 6. Vue exterieure apres
decoffrage.
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Fig. 7. Vue de la
poutre continue
sur facade. t
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Resume

Les sheds en beton arme pour la couverture des grandes surfaces, et
l'economie qu'on pourrait avoir par la realisation de la poutre continue a

grandes ouvertures, a montre dans notre cas les avantages qu'on a ä tous
les points de vue de s'en servir.

Zusammenfassung

Der Beitrag behandelt die Anwendung von Sheddächern aus Eisenbeton
auf die Ueberdeckung von grossen Flächen. Es zeigt sich, dass sich
wirtschaftliche Vorteile ergeben, wenn sie über grosse Spannweiten durchlaufend
ausgeführt werden, wie im vorliegenden Falle.

Summary

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

Die Anwendung der Vorspannung
auf Brücken mit Verbundträgern

The application of prestxessing
at composite steel plate girder bridges

co-operating with the overlying reinforced concrete slab

Dr CH. SZECHY AND Dr L. PALOTÄS
Budapest

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

S* l 1
X

(') Ch. SziifiiiY, L'Ossature ilttalliquc, oclobrc 1947.
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In the other direction the peaks of this surface will be situated at the
cross-girders.

Very interesting observations were made with executed examples as
to transversal load distribution. Figure 2 represents the test loading of a

16.50 m (33') span grillage-beam bridge. As it is shown transversal load
distribution was calculated in different ways.

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

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

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

Actual test loadings have proved that the behaviour of such grillage-
beam constructions is much nearer to assumption 2 and 3 than to 1.
(See fig. 2 with E! 400 t/cm2.) We have tried to make some formulae
regarding the torsional resistance of grillage beams.

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

Ea,.m X, -|- aom 0
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where

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

aom denotes the displacement set up by the actual external loading at m
if m — l, 2,

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

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

2. The grillage beam was assumed to be built up symmetrically i.e.
that the distance (6) between the main girders is the same and the
moment of inertia (J), the torsional coefficient (Jc) of the inner main
girders is also identical, while as to the extreme girders their moment of
inertia (J') and their torsional coefficient (Jc') are conforming to the
ratio :

J s • J' and Jc 7) • Jc'.

The torsional coefficient may be computed in general at the first
approximation, by the formula :

ic -~^-m
where s and m are denoting the depth (smaller dimension) and respectively

the width of the quadrangular elemenls of the cross seclion.

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

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

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

(l) See: A. F. I.KOMUttiiT, Vereinfachte Trägerrostbcrechnung, \\. F.rnsl u. Sohn, 1940.
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Fig. 2.

e : vertical displacement of the inner main girder in the middle of the
main girder due to the effect of the unit force acting at the place of the
central cross beam.

In the case of a freely supported beam :

e =¦
e' e • e

6EJt

48 EJ '

as above but for the extreme girders

the flexibility of the cross beam ;
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© * © ® + © © *©
tSc kgfcat e% kg/cm> &c kg/an1 6j kg/cnf 6c kgftn' ¦<% kg/km'

Section ® m-t 1140 577 2775 963 1728

-r- ® 66-3 1168 381 1978 67-1 1194

I
4

-ff- 0 59-1 586 254 2862 486 1276

-ff- ® M8 1242 280 2380 454 1191

®
®
©
©

See. flg. 2.

Loading: Camberfprestressinq^dead weight (one central support)

// Dead weight:joist+ concrete (without support)

' * * ' ' (Staging over entire span)

Surfocing * Live load

Table I

— stiffness characteristic of grillage system with regard to the

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

0.
1

T
h

3' 7)3

u 3b2

u' 7)6'

G

w
u
V

l
2b J

W' T\W

as above but for the extreme girders ;

angle of torsion on the inner girder due to the effect of

a unit torsional moment acting in the middle ;

the same for the extreme girder ;

torsional rigidity of inner girder ;

torsional rigidity of extreme girder ;

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

characteristic of torsional rigidity of grillage beam as

regards to inner girder ;

as above but for extreme girder.
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Fig. 3 (left, above).

Fig. 4 (left, below).

Fig. 5 (right, below).
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With these designations and wilh the sign rule indicated on figure 4
and 5 we get the loading quantities and coefficients in the equation system

J_
V1

after simplification (omitting the multiplicator -jj- in all members):

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

Due to a force P1 lt:
a01 s • e • b

a02 — e • c • b

Due lo a force P4 1':

a01 =— e • b

ao2 e • b

a03 c • b

aM — e • b

(respectively z-z-b);
(respectively — z-z-b).

(respectively —- zb)

(respectively zb)

(respectively 2b)

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

For a moment Xx l :

Ou —[e(e + l)+2«+iji
012 e(s+l)—v
013 e

ßl4 — c

r a moment X4 l :

041 — e

«42 c

ai3 2e — v
044 — (2e +2« +
air,= — (c — u)
040 e

resp. _[2(e + l)+ 2 + 7)U,];

resp. 2(£ + l)-l;
resp. 2;
resp. 2

resp. — 2

resp. z;
resp. 22 — 1;
resp. -2(2+l)+ui;
resp. -(r-io);
resp. 2

u)

From the moments X, got from the Solution of the equations we can
derive first the reactions and acting forces of the continuous beam on
elastic supports and afterwards we can get the ordinates of the load
distribution influence lines.

In the case of an infinitely rigid cross beam a simple equation may be
derived for the q ordinates of the load distribution influence line. With
the designations of figure 6 the load distribution ordinates for the main
girder k at the perpendicular of the extreme girders 1 and n, if
fe l, 2, n

<I\K-rtK
S[n — (2k — l)j £

2 + (n — 2)s— (n — 2)(n — 3) e © 6 (n

where n : number of main girders,
c : a surplus from torsion

12 z e

l) + c

(n — 1) i\ n
[2 + (n - 2) ti]

and if fe l, the value of £ 1 is to be substituted in the numerator of
the equation.

I- I 1 I ©
n--l

Fig. 6.
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where c 12
rc rc — 1

If c 0 and £ 1 i.e. if we do not take torsion into aecount the above
equation is transformed to the known formula :

_ * 3[n-(2fc-l)]q,K~nX - TT± n(n+l) •

Owing to the great advantages of the composite girders they find
more and more widespread applications everywhere. The most frequent
type is consisting of Standard steel-joists bound by welded stirrups and
hooks into the overlying R. C. slab, which is stressed consequently once
Lransversely as a bent plate and longitudinally as the upper (compression)
chord of the composite-girder (,fig. 7). This double utilisation of the
concrete results a considerable saving in steel consumption and a still greater
one in scaffolding and in construction time. A further advantage is a
possible reutilisation of the recuperated steel deck girders (cross-girders,
purlins, etc.) of blown up steel bridges.

The execution of these bridges has inspired us to introduce a simple
prestressing which affords further economy. Namely if the steel joists are
just placed on the abutments without any Staging or any temporary
intermediate support they will have to carry alone the weight of the concrete
slab thus securing composite action only againsl live-loading, whereas the
steel joist itself has suffered a heavy overstressing from the dead weight of
the fresh concrete. In order to avoid this overstressing it was necessary to
provide at least for a temporary central support or for a light temporary
supporting Staging all over the span. This would secure composite action
against dead load too. When arrived at that, we went a bit further and
studied the possibility of raising slightly the joists in the middle and when
tying them down to the abutments even a certain prestressing might be
easily obtained introducing compression into the lower flange and tension
to the upper flange (fig. 8). In this position the concrete is poured and
when hardened, the temporary support removed. Il is evident that the
concrete slab will overtake a greater part of the stresses and will materially
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relieve the steel joist. For a given example table I is showing comparative
numerical data of the stresses in concrele and in steel with and without
prestressing and we can see that with prestressing Ihe stress in concrete
is 114.1 kg/cm2 (1,630 lb/sq.in) and 1,140 kg/cm2 (10,300 lb/sq.in) in
steel, whereas without it, the stress in concrete is decreased to 57.7 kg/cm2
(815 lb/sq.in) but in steel it is increased to 2,775 kg/cm2 (40,000 lb/sq.in).
Rearing in mind that the depth of the concrete slab is determined rather
by its transversal than by its longitudinal röle and never can be reduced
below a certain practical dimension (15 cm 6") prestressing is always
advantageous and by very simple means feasible.

Resume

Essais effectues sur poutres composees travaillant solidairement avec
le tablier en beton arme.

Resultats des essais de charge de ce type de pont pour lequel les mai-
Iresses-poutres sont soumises ä torsion. Formules approchees pour le calcul
de ces effets.

Precontrainte simple de ces ponts par un appui central mobile.
Resultats economiques.

Zusammenfassung

Ergebnisse der Versuche an zusammengesetzten Trägern mit spezieller
Rerücksichtigung der Veränderlichkeit des Zusammenwirkens mit der
Fisenbetonplatte.

Resultate der Versuchsbelastungen von Verbundträgerbrücken, die
die Querverteilung der Lasten infolge der Torsionsteifigkeit der Längsträger
/.eigen. Näherungsformeln für die Berechnung dieser Effekte.

Einfache Vorspannung der Verbundträgerbrücke durch eine verstellbare

Mittelstülze.
Wirtschaftliche Erwägungen.

Summary

Resulls of Ihe experiments made wilh composite-girders as regards
Ihe Variation of co-operative width of R. C. slab6.

Test loading results of composite-girder bridges showing the trans-
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versal load distribuling effect of the torsional resistance of longitudinal
beams. Approximative formulae for the computation of these effects.

Simple prestressing of the composite girder beam bridges by means of
an adjustable central support.

Economic results.
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La solidarisation du tablier avec l'arc des ponts surbaisses

Das Zusammenwirken dex Fahrbahn
mit dem Bogen bei flachen Brücken

Uniting the floor with the arch of a flat bridge

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

La solidarisation du tablier avec l'arc des ponts surbaisses fut deter-
minee sur les modeles d'un pont construit en 1935 dont la disposition
generale est representee ä la figure 1. Le pourcentage de l'armature est

presque 1,5 %. La section a la clef de la voüte est sollicitee, dans le cas
le plus defavorable, ä 84,5 kg/cm2.

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

Voüte simple (modele 1);
Modele pour la determination de l'arc virtuel äquivalent, etabli a la

suite de la collaboration du professeur Rabut (fig. 2a);
Voüte (arc) et mur parallele (sans tablier) (modele 3a);
Modele reduit ä Fechelle un cinquantieme pour la determination

de la solidarisation du tablier avec la voüte (modele 36);
Le modele de la voüte etait monolithique avec la partie inferieure

empechant tous les deplacements des appuis et facilitant en meme temps
Farticulation des appuis comme c'est le cas dans la construction.

Le modele 3b represente une section en I de la voüte de 140 cm de
largeur. Les dimensions de tous les modeles (les häuteurs et les largeurs)
furent calculees en tenant compte de l'armature.

Les modeles furent decoupes en papier bakelitise « Trolitax », qui a
d'excellentes proprietes mecaniques. Ses modules d'elasticite en compression,

traction et en flexion sont presque les memes (180.000 kg/cm2) et la
courbe deformation-tension est presque lineaire jusqu'ä la rupture.

La solidarisation du tablier avec l'arc fut determinee par la mesure
des fleches du modele place en position-verticale (fig. 3) et egalement par
la d6termination des lignes d'influence pour les valeurs hyperstatiques.

Les lisnes d'influence des fleches de la construction furent dcduites
des courbes de flexion determin6es par

PKFM• m
1k — 'im r> t?*M üfK
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Fleche de la construction;
Charge de la construction;
Fleche du modele;
Charge du modele;
Module d'elasticite du modele;
Module d'elasticite de la construction;

L'echelle des largeurs des sections.

Pour Fessai de chargement du pont on a utilise deux camions d'un
poids total de 22 tonnes. La charge uniforme etait produite par pierres
de dallage rangees sur les trottoirs sur une longueur de 15 metres au
milieu de la travee du pont (charge specifique de 600 kg/m2). La fleche
etait mesuree ä la clef des arcs.

Les fleches determinees ä l'aide des lignes d'influence sur les modeles
furent calculees pour la valeur du module d'elasticite de beton de
E 386.000 kg/cm2 et pour la meme charge qu'en cours d'essais.
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Fig. 3. Disposition
utilisee pour la
mesure des fleches.

* s§5 ^© *

t

Modele
Pufft

2 1 3a 34

2,225 2,002 2,318 1,977

Tableau 1. — Les fleches determinees par l'essai du pont et celles
calculees d'apres les essais sur modeles

L'ecart entre les fleches calculees d'apres les resultats des mesures sur
modeles el de celles determinees au cours de l'essai du ponl est d'environ
11 %¦

Fig. 4. Disposition
des appareils pour
mesure des effets
de la baisse de la
temperature.
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Les lignes d'influence des valeurs hyperstatiques furent determinees
par la methode des articulations (*).

Les effets de la temperature sur la construction peuvent se determiner
facilement sur le modele avec suffisamment de precision.

La disposition des appareils de mesures est indiquee sur la figure 4.
Les valeurs de la force horizontale calculees et mesurees pour les essais sur
le modele 1 correspondent.

Ca!eulee
pour la voüte simple

(modele 1)

Mesureo

Modele 1 1 Modele 2 Modele 3

120 000 119 200 133 700 137 000

Tableau 2. — Force horizontale pour une baisse de temperature
de 25" C.

Conclusions

Par la comparaison des courbes de flexion et des lignes d'influence
des valeurs hyperstatiques et des moments flechissants des modeles 2 et 3b
on voit (fig. 5, 6, 7) que les deux arcs sont bien pareils au point de vue
statique. Les lignes d'influence des modeles 2 et 3b furent calculees des
lignes d'influence des valeurs hyperstatiques pour la fibre moyenne
virtuelle determin£e d'apres le professeur Rabut.

L'effet ä peine plus fort des parties plus rigides des appuis sur le
modele 2 peut etre explique" du fait que sur le modele 3b une parlie seulement

de la section de tablier etait en fonction. La section en I du modele 3b
n'est pas assez rigide par suile de la hauteur de son äme et la solidarisation
parfaite du tablier ne peut etre provoquee qu'en cas de son fonetionnement
monolithique avec l'arc.

Par rapport a la voüte simple du modele 1 l'arc creux et la voüte
virtuelle equivalente d'apres le modele 2 ont une rigidite plus grande, ce qui
apparait ä la baisse de la temperature par l'augmentation de la force
horizontale.

Les lignes d'influence des moments flechissants determinees par les
calculs pour une voüte simple ne different pas beaucoup de celles
determinees pour la voüte equivalente (modele 2) ou pour l'arc creux
(modele 3b).

On peut en deduire une reduction considerable des tensions dans les
sections oü le tablier collabore partiellement ou parfaitement avec l'arc. Les
moments flechissants sont environ les memes ou legerement superieurs a
ceux d'une voüte simple.

La force normale est environ la meme pour les deux cas. Les
moments d'inertie de la voüte avec le tablier solidaire sont considerablement

plus grands. La tension provoquee par la force normale est reduite,
etant donne que la section effective est tres peu augmentee. La force
normale est decisive pour les tensions finales ce qui est 1'avantage prineipal
de cette construction.

(*) Dr. Saycd Abd-El-Wahed, Die Gelenkmethode, Springer, Berlin, 1931.
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Fig. 5, 6 et 7. Fleches, efforts
et moments releves sur les
modeles. -Ol
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Resume

Les resultats du rapport ont montre" :

1. Une tres bonne concordance de la theorie du professeur Rabut
avec des resultats des essais sur les modeles.

2. Une tres bonne concordance des flexions determinees sur les modeles
avec les flexions mesurees pendant les essais reels du pont.

3. Une possibilite de resoudre des constructions complexes de ponts par
les modeles avec de simples appareils de laboratoire.

Zusammenfassung

Die Ergebnisse des Reitrags zeigen :

1. Eine sehr gute Uebereinstimmung der Theorie von Prof. Rabut mit
den Ergebnissen von Versuchen an Modellen.
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2. Eine sehr gute Uebereinstimmung der an den Modellen gemessenen
Durchbiegungen mit denjenigen der fertigen Rrücke.

3. Die Möglichkeit, schwierige Probleme des Brückenbaus mit
einfachen Laboratoriumsapparalen an Modellen zu untersuchen.

Summary

The results of the report have shown.

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

2. A very good concordance of the deflections determined on modeis
wilh the deflections recorded during actual tests of the bridge.

3. A possibility of solving complex bridge constructions by modeis
with simple laboratory appliances.
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Pont sur le Derwent River, pres de Hobart (Tasmanie)

Brücke über den Derwent bei Hobart (Tasmanien)

Bridge over the River Derwent near Hobart (Tasmania)

Dr ING. H. GOTTFELDT, M. I. STRUCT. E.

London

The bridging of a wide river is in itself a fascinating problem for the
structural engineer. The width is the mosl manifest obstacle, but there
are usually many others, less obvious but equally hard to conquer. Wide
rivers are frequently of a commensurate depth, perhaps of several hundred
feet, and even at that depth the river bed may be utterly unsuitable to
support the weight of a bridge pier. Currents, tides, and almospheric conditions

will have to be considered. Last, but not least, the demands of Ihe
traffic acj'oss the river are usually diamelrically opposed to those of the
navigation along it; if the surrounding country side is fairly flat the road
user or railway engineer will ask for a crossing a few feet above the waler
level, so as to avoid the expendilure of money and energy on the climbing
of long ramps, while sea-going ships require a clear headroom of 150 feet
and more and, of course, a corresponding clear width.

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

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

A poor alternative to such a design is a pontoon bridge, but here



460 IIcIS. H. COTTFIT.DT

UI&RID61

HOAAMBau, mute tm

'384

aa**rv

30-Öho-t

IL
©-© WB&ef*

JtCHO/iAL PLAtf AT /ICt/TKfiL AUS Of OUt 151 * ~s-P^

CJ^5^
narr

3 607-Ö

!J CQVtß

B0syi »¦¦¦¦; bs aasn ^«6lrt*jrj*oie tfi£>¦»* I &-»«-iH
//*- 5« '&Kr9£n&>2 yTc^„.^1 *^<: --©I a i

SC frJrurVAL A.J/S

,©T 12 »* 3RZ> 'S
H-rt

'M/W iCAJ. <M»3
'V/M. lie. oft]

\H 1.^ »Vis\2Vrvov«

r-^H »ea f* j«

'Ö 2'l Tä;Wm i.a..s .ee*t

Fig. 1. Location, general arrangement and details
of the brigde over the river Derwent.

again the anchoring of the pontoons and especially of the portion to be
floated out for shipping purposes would have offered formidable, and, in
view of the slorms prevailing at some seasons of the year, perhaps insur-
mountable difficulties. The idea was therefore put forward to build Ihe
whole bridge in Ihe form of one huge ponloon, with a lift bridge of appro-
prinle dimensions nf one e"d. If such n nontoon, of about 3 000 fl lenoxh,
were to have been designed as one straight beam, spanning from shore to
shore and resisting the horizontal pressure of wind, waves, currenls, and
tides. it would have required a widlh of anything between 200 and 300 ft,
wholly unnecessary even for Ihe heaviest traffic, and if built in reinforced
concrete it would even then have been impossible to guarantee conlinued
waterlightness of the lension zone; the cost of such a structure would
have been enormous.

lt was therefore imperative to adopt a design thal would ensure pre-
dominantly compressive stresses and the final answer was found in a huge
horizontal floating arch. In Ihis way the width could be reduced to reason-
able dimensions, just sufficienl to aecommodate the required roadway of
30 ft width with a footpath of 6 ft on one side.

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

X.K

s:
with riveted connections at the nodes. The tower next to the shore rests on
four reinforced concrete cylinders of 9 ft and 7 ft diameter respectively; the
solid ground is here only 30 to 40 ft below the water line but falls rapidly
away. The olher tower Stands on a mass concrele pier of 130 ft depth, with
a base of 65 ft X 42-5 ft and a total weight of 18 000 Ions.

This pier supports not. only the tower of Ihe lift bridge, but acts also
as abutment for the floating arch. The laUer is, however, not directly
connected to it, as allowance had to be made for a normal tidal ränge of
±3' — 0", a value thal in extreme conditions may rise to +4' — 6". The
necessary flexibility has been achieved by interposing a ramp of 60 ft
length between arch and abutment, which is capable of following the
rise and fall of the tide but does not transmit the thrust of the arch. The
latter is taken up by a triangulär linking arrangement underneath the
ramp; the three legs of this link are of welded plate girder design (fig. 2).
It is connected to the abutment by means of a single pin of 13" diameter,
weighing about 1.0 ton, and by two smaller pins to the end of the arch. A
similar conneclion is provided at the other end of Ihe bridge. Fortunately,

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

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

The floating portion is undoubtedly the most inleresting and out-
standing part of this bridge. It is in the form of a Ihree-pinned arch of
2 740 fl radius, 3100 ft length, and 443 ft ' rise '. The dimensions of the
cross-section and details of the reinforcemenl are shown in figure 1, as
is also a seclional plan of one of the 24 sections of which Ihe arch was built;
this shows the subdivision into cells by means of cross walls and longitudinal

walls. These sections, of 131' — 0" lenglh each, were built on land
and their ends temporarily sealed so lhat thev would float when launched.
They were Ihen temporarily bolled togelher, wilh rubber packings between
adjacenl ends so that the sealing walls could be removed. Suitable recesses
had been provided at the ends into which the 484 longitudinal reinforcing
bars of 1 1/4" diameter projecled and where they could be joinled by means
of welding (see detail fig. 1). The recesses were then filled with concrete,
so that by them two sections formed one monolithic unit of twice the
lenglh of the sections.

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

The work so far described proceeded in a protecled spol a few miles
upstream. The structural and the launching difficulties lhal were encoun-
lered with this unprecedenlcd design were by no means small and more
lhan once the sceptics were on Ihe point of being proved right; it took
five months lo cret the first 1 000 ton section into ils element. The lessons
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were, however, soon learnt, and this time was later eut to only 20 days
per section of 131' — 6" length.

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

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

The design is due to Mr. A. W. Knight, Chief Engineer of Ihe Public
Works Department, Hobart, Tasmania. The author is indebted to this

Fig. 5. Other view
of the completed
bridge, with lift
bridge in the fore-
ground.
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department and to the Agent General for Tasmania in London, for their
assistance in the preparation of this paper.

Resume

Ce memoire decrit une construction originale en beton arme sous la
forme d'un pont flottant de 960 melres de longueur et d'un rayon de
834 metres, ce pont, d'une largeur de 11 melres (chaussee de 9m10 et troltoir
de lm90), traverse le fleuve Derwent, en Tasmanie. L'auteur indique les
raisons quj ont motive ce choix et decrit quelques details constructifs (y
compris le pont levant partiellement soude pour la passe navigable); il
donne egalement les precautions prises pour le montage.

Zusammenfassung

Die Arbeit beschreibt einen einzig dastehenden Eisenbetonbau in der
Form eines schwimmenden wagerechten Rogens von 960 m Länge und
einem Halbmesser von 834 m, der zur Ueberführung einer 9,10 m breiten
Strasse nebst einem 1,90 m breiten Fussweg über den Derwent in Tasmanien
dient. Die Gründe, die zur Wrahl dieses ungewöhnlichen Systems geführt
haben, werden angegeben und einige Konstruktionseinzelheilen beschrieben

(einschliesslich der teilweise geschweissten Hubbrücke für die
Schiffahrt), ebenso auch die Massnahmen für den Zusammenbau.

Summary

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

Die Verstärkung eines Kirchturms in England
mittels Vorspannung

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

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

This is only a relatively small work and cannot be compared with
all the large constructions shown here, but it may be of interest, since it
relates to a novel application of preslressing to walls, whereby Prof.
Magnel's sandwich plates were employed for Ihe firsl lime in Great Brilain.

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

In order lo prevent further damage due to fulure setllement it was
necessary to strengthen the walls of the tower. The design was prepared
by the author in collaboration with Mr. Harold Goldstraw, A. R. I. B. A.
and Mr. Harry Mason, M. I. Min. E. whereby the author's system of
prestressing was applied. This is a composite construction comprising a
concrete member or an assembly of bricks and a cemenl mortar filier in a

groove or chase which contains tensioned sleel. The prineipal idea of this
Solution is shown in figure 1 according to which beams were constructed
within the walls.

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

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

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

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

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

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

Fig. 4. Chase in the outer wall, with
wires before tensioning.

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

There are 32 wires in each chase and the total compressive force applied
to each wall was 128 tons, that is 2 tons in each of 64 wires. The actual
force induccd in each wire was 2.1 tons. The wires are 0.2 in in diameter
and are of hard cold drawn steel having a tensile strength of 100 tons per
sq.in. Upon completion of the prestressing Operations the wires were
embedded in cement mortar that filled the chases.
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Fig. 5. Srong-backs and anchorages :

a : chase, b i end recess,- c : tensioned wires;
d : anchoraqes (d, : sandwich plates,- d : wedges) ;

e : steel joist; !i distribution plates,- g i end
stiffening; h : cross stiffening plates; i •. stiffening
angle; k -. intermediate plate between sandwich
plate and flange of steel joist.
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Fig. 6. Jack for tensioning at one end
of the chase (see fig. 4).

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

usingProf. Magnel's method of tensioning 2 wires simultaneously
sandwich plates was employcd.

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

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

In figure 9 this chase is seen filled with cement mortar, Ihe strongbacks

for the other walls being already placed and figure 10 is a view of
the outer wall from south corresponding to figure 4. In this figure the
stone facing is already fixed and the new reinforced concrete sill mentioned
in connection wilh figure 2 can be seen.

The average width of the ff beam » formed in the wall is 3'6" and total
depth about 4 ft. The eccentricity of the 64 slretched wires is about 10 in.
The ultimale moment of resistance of the beam, when the stress in the
wires is 100 tons per sq.in is 13 440 000 in-lb which is equivalent to
the ultimate resistance of two 20 in by 7 1/2 in by 89 lb steel beams
when stressed to the yield point stress of, say 40 000 Ib per sq.in. The
calculated stresses in the concrete due to the prestressing force alone, at the
time the prestress is established are 318 lb per sq. in (compressive) at
the bottom fibre and 34 lb per sq. in (tensile) at the top fibre. A maximum
loss of prestress of only 10 per cent is assumed because the stretching force
was increased by 5 per cent to counleract the creep of the steel and because
there will be little shrinking or creep of the masonry. If it is assumed
that Ihe modulus of ruplure is 250 lb per sq.in the moment of resistance
when cracking is about to occur is 1/6 (0.9 X 318 + 250) 482 X 42

8 550 000 in-lb. Thus cracking may occur at =0.64 of the

ultimate load, and therefore an ample margin is afforded.
This method of prestressing could also be readily applied to creating

carrying beams in foundations and to strenglhening existing reinforced
concrete beams.
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Fig. 8. Tensioned wires at the anchorage
at the end of the chase (see fig. 3).

Resume

A la suite de creusement de galeries souterraines, la tour d'une eglise
anglaise (Staffordshire) s'est affaissee et inclinee et les murs presentaient

des fissures importantes. Les quatre murs furent renforccs par la
precontrainte, apres briquetage et cimentation des ouvertures pour resis-
ler a la compression. Pour la premiere fois en Angleterre on utilisa la
methode du professeur Magnel par plaques sandwich, combinee avec
Fidee de Fauteur qui consistait ä prevoir aux deux cötes des rainures
recevant les fils de precontrainte. Apres tension, ces fils ont ete ancres
dans les poutres de repartition de Feffort par des plaques sur tout le mur.
De cette maniere chaque pan de mur constitue, en association avec les
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Fig. 9. Chase in inner wall (see fig. 3)

filled with cement mortar
after tensioning.

Fig. 10. The South side (see fig. 4)
after replacing the stone covering, but
before tensioning the wires in the
Eastern and Western walls respectively.
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fils tendus dans les rainures (bouchonnees apres par du mortier de
ciment), une poutre sollicitee comme poutre simplement appuyee ou
comme poutre cantilever. La charge portante d'une teile poutre, equi-
valente a une grosse poutrelle metallique, est importante. D'autre part
une poutrelle metallique aurait du etre supportee pour l'obtention d'un
resultat semblable. Des dessins et photographies illustrent le projet et la
realisation de ces travaux.

Zusammenfassung

Infolge Senkungen (verursacht durch Abbau unter Tage) hatte sich
der Turm einer Kirche in Staffordshire (England) geneigt und in seinen
Mauern zeigten sich klaffende Bisse. Alle vier Mauern wurden durch
Vorspannung verstärkt, nachdem einige grosse Oeffnungen ausgemauert wurden

und Zementmörtel in die Mauern injiziert worden war, um ihnen
die zur Aufnahme des zusätzlichen Druckes notwendige Festigkeit zu geben.
Man gebrauchte hier zum ersten Mal in England die Vorspannmethode
mittels Sandwichplatten von Prof. Magnel. Ferner wandte man das
System des Verfassers an, indem auf beiden Seiten der Mauern Nuten
herausgespitzt wurden, in welche man die Drähte verlegte. Diese wurden
angespannt und in den Widerlagerbalken verankert, welche durch Verteilplatten

den Druck auf die Mauer übertragen.
Damit bildet jeder Mauerteil zusammen mit den gespannten Stählen

in den Nuten (welche nachher mit Zementmörtel ausgefüllt wurden) einen
Träger, der als einfacher Balken oder als Kragarm wirken kann. Die Tragkraft

eines solchen Balkens ist beträchtlich und derjenigen eines schweren
Stahlträgers gleichwertig. Zudem hätte beim Einziehen desselben das
Mauerwerk unterfangen werden müssen. Zeichnungen und Photos
illustrieren den Entwurf und die Ausführung.

Summary

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

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