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INTRODUCTION
Les premiers ponts métalliques ont été construits en Angleterre à la fin du siècle dernier : ce sont des arcs en fonte, dont les dispositions très défectueuses ont servi de modèle pour les ouvrages établis en France au commencement du siècle actuel. Cette innovation n'eut pas grand succès au début, et resta à l'état de curiosité jusqu'au moment où Polonceau créa, dans le pont du Cart'ousel (1833), un type très bien conçu et infiniment supérieur aux œuvres imparfaites de ses devanciers, et que Ton s'empressa d'imiter.
L'invention et le développement des chemins de fer eurent une influence décisive sur la construction des ponts métalliques. Ce ne fut plus une afl'aire de curiosité ou d'expérience, mais une question de nécessité, qui obligea à édifier en maintes circonstances des ouvrages en fer ou en fonte, au lieu des ponts en pierre dont l'usage était jusqu'alors général.
La construction des ponts en maçonnerie est régie par un certain nombre de règlespratiquestrès étroites et très rigoureuses, dont l'application est souvent bien difficile, et auxquelles il faut pourtant se soumettre. Pour un pareil ouvrage, il faut d^s fondations solides et inébranlables qui puissent supporter un poids énorme sans tasser ou se
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déplacer, sous peine d'entraîner la ruine du monumeni. L'ouverture, ou la distance entre deux piles, ne peut guère dépasser 35 mètres ; au delà de cette dimension, si des circonstances particulières permettent de la dépasser, on a un ouvrage exceptionnel qui doit être traité avec un soin tout particulier et entraîne de fortes dépenses. Il n'y a pas d'exemple que l'on ait atteint 68 mètres d'ouverture. Le rapport de la hauteur à l'ouverture ne peut être fixé arbitrairement : il ne s'écarte guère, en plus ou en moins, de la valeur 1/2, sauf pour les portées inférieures à 20mè- Ires, où il peut être considérablement augmenté. Chacun a j)u voir qu'aux abords des anciens ponts en pierre, établis à la traversée des rivières, les routes présentent des rampes très prononcées, si la vallée est large et unie, et (les pentes non moins accentuées si la vallée est étroite et profonde : leurs auteurs ont dû en effet ramener le niveau
de la chaussée à la hauteur qui convenait au pont, et ils
ont subordonné le profil en long de la route aux exigences de la construction. Si l'on ne veut pas recourir à cet artifice, et qu'on ne dispose que d'une faible hauteur, il faut, bon gré mal gré, diviser l'ouvrage en arches d'ouvertures réduites, et multiplier les piles, quelque coûteuses qu'en soient les fondations. Si au contraire la hauteur est considérable et dépasse 20 mètres, on est encore forcé de diminuer les ouvertures, et l'on a un viaduc, ouvrage coûteux, qui exige des matériaux excellents et beaucoup de soin dans leur emploi, nécessile des fondations multiples, et présente dans son exécution des difficultés sérieuses. Lorsque la hauteur dépasse 60 mètres, il faut renoncer au pont en pierre qui n'est plus admissible, à part des cas absolument exceptionnels.
D'autres sujétions naissent de la nécessité de laisser une hauteur libre suffisante pour la navigation, sous les
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ponts établis pour la traversée des fleuves et des rivières. Vu le poids énorme des maçonneries qui entrent dans la construction d'un pont en pierre, il faut que des matériaux convenables soient rencontrés à peu de distance de son emplacement, ce qui, au moins pour les grands ouvrages qui exigent l'emploi de pierres d'excellente qualité, estsouventune condition difficile à remplir. Il est bien évident que le transport à une longue dislance d'une telle quantité de matériaux coûterait fort cher, et pèserait lourdement sur les dépenses d'établissement. Enfin on doit, autant qu'il est possible, établir le pont en ligne droite, le diviser en arches d'ouvertures égales, le faire reposer sur des piles parallèles, éviter les biais trop prononcés, etc.
Lorsque l'on établit une route, il est assez facile de se plier à l'observation des règles que nous venons de mentionner rapidement: on dévie la chaussée, on en relève ou l'on en abaisse le niveau et l'on finit par la raccorder convenablement avec le pont en maçonnerie, que l'on a pu exécuter en toute tranquillité et indépendance suivant les règles de l'art, à la condition] unique de satisfaire aux exigences de la navigation.
Rien n'est plus simple, et il ne peut guère se présenter de complications rendant difficile ou même impossible la construction d'un ouvrage en pierre. Admettons pourtant le cas : si par hasard le lit de la rivière est trop large pour être franchi d'une seule portée, et trop profond pour qu'on puisse y fonder des piles, si le sous-sol est trop inconsistant pour porter un ouvrage en maçonnerie, si la navigation exige une grande hauteur libre et qu'il ne semble pas possible d'élever la chaussée jusqu'au niveau requis, si enfin on ne peut trouver qu'à une très grande distance, et par suite à de très grands frais, les matériaux nécessaires, il n'y a qu'un parti à prendre, c'est de re-
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noncer au pont. Un bac fera raCfaire et assurera la circulation de Tune à l'autre rive. Si le cours d'eau est peu important et qu'on n'ait pas de matériaux sous la main, on pourra à la rigueur se contenter d'un gué. On s'explique donc que les ponts en maçonnerie aient suffi jusqu'en 1840, et qu'à présent encore on les emploie ordinairement pour l'établissement des routes et chemins.
Pour les chemins de fer, la question se présente tout autrement : le tracé n'a plus la même souplesse et la même complaisance, il ne se laisse pas dévier, relever ou abaisser avec la même facilité, il est subordonné à des règles rigoureuses dont on ne s'écarte pas sans inconvénients graves, et l'on conçoit qu'il y ait fréquemment opposition absolue entre les nécessités du tracé et les conditions obligatoires pour l'établissement d'un pont en maçonnerie, au moins lorsqu'il s'agit d'un ouvrage important. Un bac n'est d'ailleurs pas une solution acceptable pour une exploitation régulière, et si un pareil expédient est encore admis provisoirement à la rencontre de quelques grands fleuves, il est bien évident que ce ne peut être qu'à titre tout à fait exceptionnel, en attendant que le trafic justifie l'établissement d'un pont. Ceci montre comment les ingénieurs qui ont construit les premiers chemin de fer se sont trouvés acculés à des difficultés inextricables, dont ils n'ont pu sortir qu'en entrant résolument dans la voie des consiruclions métalliques.
Voilà pourquoi les premiers ponts métalliques [Britannia^ Conivay, Chepstoi(\ Salfash, etc.) ont été exécutés avec de très grandes ouvertures, à la traversée des cours d'eau ou bras de mer où il était manifestement impossible de réduire les portées à la limite maximum acceptable pour les ponts en pierre, et où par conséquent il fallait
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imaginer une solution toute nouvelle, ou renoncer à prolonger le chemin de fer.
L'emploi de la fonte, exclusivement admis dans les premiers temps exigeait aussi certaines conditions qui souvent n'étaient pas réalisées. Il fallut donc avoir recours au fer, infiniment plus maniable et plus commode, et dès 1845 il fut admis d'une manière courante dans l'établissement des ouvrages de chemins de fer.
Ce ne fut pas sans inquiétude et sans regrets que cette détermination fut prise par les constructeurs de chemins de fer. Tout en se soumettant à une nécessité absolue, que nul ne contestait, on n'était pas sans crainte sur les résultats qu'on en pouvait attendre.
La durée des ponts métalliques paraissait fort problématique , et on redoutait leur prompte disparition, sous l'influence de causes de destruction multiples, dont les principales étaient les suivantes : T corrosion du métal par la rouille ; 2"* relâchement des rivets des ponts en fer; 3* modification moléculaire du métal, surtout du fer, dont la texture deviendrait cristalline sous l'action des vibrations produites par le passage des charges roulantes. Ainsi ramené à l'état granuleux, le métal devait perdre toute résistance et devenir cassant, et l'ouvrage métallique se trouvait condamné à une ruine prochaine.
L'expérience a donné tort à ces funèbres pronostics, et a démontré que les craintes manifestées, si elles n'étaient pas sans fondement, étaient au moins fort exagérées, puisque les plus anciens ponts, quoique défectueux et imparfaits à tous égards, ont résisté victorieusement à l'action du temps.
1** Effet de la rouille. — Le pont des Arts à Paris, construit en 1803, porte allègrement ses quatre-vingts ans d'existence; il date pourtant d'une époque où les lois de
la résistance des matériaux étaient inconnues, et où Ton ^ fixait à peu près au hasard les dimensions des pièces
métalliques, reliées les unes aux autres par des assemblages rudimentaires et mal combinés. En somme, bien que la plupart des anciens ponts métalliques aient été entretenus avec peu de soin, que pour beaucoup même Tenlretien ait été nul, nous n'avons pas connaissance qu'un seul ait été délruit par la rouille (1).
(i) Nous avons signalé à Fauteur un rapport de M. Dupuit concernant la chute du pont suspendu de la Basse-Chalne à Angers, rapport publié dans les Annales de iSoO, et M. Résal a pensé qu'il pourrait être utile de donner ici un extrait de ce document. On y verra que les effets de la rouille sur les pièces tenues dans une humidité permanente, par une disposition vicieuse des ouvrages, peuvent conduire à des catastrophes.
M. Chaley, dans sa description du pont de Fribourg, dit {AnnaleSy 1835) : « Pour garantir de l'oxydation la partie des câbles cachée dans les puits: « une pâte liquide de chaux grasse a été versée dans les cheminées t< qu'elle remplit entièrement en enveloppant les câbles. »
« Le résultat des recherches de la commission a donc malheureusement une très grande portée. U ne s'agit pas, en effet, d'un vice de construction particuUer au pont de la Basse-Chaîne, il s'agit d'un vice de système qui peut avoir compromis la solidité d'un très grand nombre de ponts suspendus, sans qu'on s'en soit aperçu; car, dans la pluparl «les ponts, comme dans celui de la Basse-Chaîne, les conduits d'amarre bourrés de chaux et traversant d'ailleurs le massif de retenue, ne peuvent être visités.
« En faisant découvrir ces conduits avec précaution au pont de la
Basse-Chaîne, la commission a remarqué que le massif de chaux n'était
pas en général adhérent aux parois du conduit. Une espèce de retrait
s'était opéré et avait produit non seulement des fissures longitudinales
le long des parois, mais des fissures transversales qui pénétraient
jusqu'aux câbles. La pâte de chaux avait conservé sa blancheur partout
où elle était restée compacte; mais dans l'intérieur des fissures elle
avait pris une teinte jaune, produite par l'eau de filtraliou qui
s'y était introduite. La commission a remarqué en outre que dans
plusieurs parties, principalement dans les câbles d'amarre qui sont
plus gros, la pâte de chaux n'était pas adhérente aux câbles; elle
formait autour d'eux une espèce de gaîne produite probablement par
leur vibration. Ces parties de câbles se trouvaient ainsi complètement
isolées de la chaux. Enfin, la commission a constaté que la pâte de
chaux ne pénétrait nulle part dans l'intérieur des câbles, qui se trouvaient
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Le seul renseignement que nous puissions fournir à cet égard est un extrait de Touvrage de M. Comolli sur les Ponts américains. Nous laissons à cet ingénieur la responsabilité de ses allégations très optimistes.
« Des expériences de Mallet, il résulte que Tépaisseur " de la rouille sur une pièce de fer exposée à Thumidité « n'était guère que de 87 centièmes de millimètre en « 100 ans et de 5 millimètres et demi dans le même temps « si une pièce de même nature était exposée à Teau de « mer; de sorte qu'il faudrait 713 ans pour ronger une « plaque de fer de 6 millimètres d'épaisseur, plongeant « dans l'eau douce, et H6 ans, pour opérer celte destruc- " lion sur une plaque de fer de même dimension plongeant " dans l'eau de mer.
« Le pont tubulaire de Conway^ qui fut l'objet d'un « examen près de vingt ans après sa construction, était
ainsi exposés à toutes les causes d'oxydation qui résultent de leur position sous le sol, dans un terrain où les maçonneries sont périodiquement submergées par suite des variations du niveau de la rivière. Cet effet n'a pas été moins sensible dans les seize petits câbles de retenue que dans les quatre gros câbles d'amarre, quoique le contact avec la pâle de chaux fût beaucoup plus considérable dans les premiers que dans les seconds.
... M En résumant les faits exposés dans ce rapport la commission croit avoir établi :
... « 2° Que la chute du pont a été déterminée par le passage simultané, sur le pont, de 487 personnes pendant un violent ouragan, ce qui a porté la tension des câbles à près du double de celle que donne l'épreuve réglementaire.
M 3* Que celte chute a été déterminée aussi parl'oxydation des câbles de retenue dans les conduits d'amarre, quoique ces conduits eussent été primitivement remplis d'une pâte de chaux grasse ;
M 4* Que cette oxydation ne tient pas à un vice de construction particulier au pont de la Basse-Chalne, mais à un vice du système luimême; de sorte qu'il est à craindre qu'il ait produit les mêmes résultats partout où il a été appliqué. »
I/administration a exigé qu'on modifiât les amarrages des ponts suspendus, de manière à faire disparaître le vice de construction signalé par M. Dupuit.
« dans des conditions d'oxydation telles, qu'on jugea qu'il (( faudrait 1 200 ans avant que larouille eût atteint 1 2 mil- « limètres de profondeur, soit un peu plus de 8 dixièmes « de millimètres en 100 ans. Des morceaux de fer coupés « des colonnes placées sous les hauts fourneaux de la « Compagnie des fers du Phénix^ en Pennsylvanie, où (( elles étaient restées depuis neuf ans, ont été reconnus « intacts, et des pièces coupées du pont tubulaire près de « Canton^ dans TOhio, qui avait été bâti depuis plus de «c douze ans, ne présentaient aucune trace de rouille sur « les faces intérieures, ce qui montre que Toxydation (( agit encore moins rapidement sur les surfaces inté- « rieures d'un conduit que sur la surface extérieure, « l'oxydation pour se produire exigeant le rôle de l'air et « de l'humidité dans des conditions parfaitement connues.
« Il résulte de ces expériences que les effets de la <( rouille peuvent être prévenus ou combattus, en appli- « quant une couche de peinture sur les surfaces internes « avant qu'elles soient jointes, puis ensuite sur les parties « externes. »
Il est de règle, lorsque l'entretien d'un pont est bien fait, de renouveler les peintures environ tous les cinq ans, c'est-à-dire de passer une nouvelle couche générale, en s' attachant à faire disparaître par un grattage la rouille partout oii une circonstance accidentelle a mis le métal à nu, avant de le recouvrir de peinture.
2o Relâchement des rivets, — On a prétendu que les rivets, qui relient entre eux les divers éléments d'un pont en fer, étant soumis à un effort d'extension excessif, sont sujets à fatiguer et à se détendre, et finissent nécessairement par se relâcher ou se rompre.
Il est incontestable qu'après la mise en service des ponts en fer, on constate toujours de temps en temps
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que certains rivets sont relâchés et ne serrent plus les tôles, et beaucoup plus rarement que des têtes de rivets ont sauté. Quand Tentretien est bien fait, on remplace les pièces au fur et à mesure que l'on en constate le besoin. Eu égard au petit nombre de rivets ainsi mis hors de service,
dont la proportion n'atteint jamais annuellement -rr—r^r:: ^ ^ ^ 10.000
du nombre total, il semble peu probable que ce phénomène soit dû à une transformation moléculaire du métal du rivet : si le rivet à remplacer était primitivement de bonne qualité et parfaitement posé, on ne s'expliquerait guère que les rivets voisins, qui subissent exactement les mêmes causes de destruction, pussent se maintenir dans leur état primitif. Il est beaucoup plus probable que la pose des rivets, qu'elle se fasse a la machine ou à la main, présente des irrégularités qui, dans certains cas, rendent le résultat mauvais : les rivets ont pu être posés trop chauds ou trop froids, le martelage de la tête a pu être excessif ou insufflsant, et voilà l'explication du relâchement ultérieur ou de la rupture de cette pièce. En général les défauts que présentent les rivets sont reconnus pendant le montage du pont, et on effectue immédiatement leur remplacement. Mais on conçoit aisément que, sur un nombre considérable de pièces, il puisse y avoir oubli ou insufBsance dans la vérification; d'ailleurs les défauts ne sont pas toujours aisés à reconnaître au premier abord. Après quelques années de service, les vibrations produites par le passage des trains accentuent les défectuosités et les rendent apparentes. Comme d'autre part il est nécessaire de renouveler la peinture des ouvrages métalliques tous les 5 ou 6 ans, il n'est pas difficile à ce moment de vérifier Tétat des rivets et de remplacer ceux qui sont reconnus mauvais.
Si Ton admettait réellement que les rivets de bonne nature, dont la pose a été exécutée avec le plus grand soin, soient susceptibles avec le temps de se modifier et de perdre leurs qualités, on ne s'expliquerait pas que certains ouvrages, comme le pont de Britannia sur le détroit de Menai, construit par StephensoUy soient encore debout après cinquante ans d'existtnce, alors que la presque totalité des rivets qui relient leurs éléments sont placés de façon à ne pouvoir être remplacés. En supposant que quelques-uns se soient relâchés, on doit admettre que la grande majorité a tenu bon et se maintient intacte, ce qui viendrait à Tappui de notre opinion.
2'' Modifications moléculaires du métal des ponts sous t influence des vibrations. — Le pont du Carrousel, construit h Paris en 1833, est, par suite des dispositions qui lui ont été données, sujet à subir des oscillations très sensibles sous Tinfluence de la moindre charge mobile. Vu rénorme circulation qu'il dessert, on doit admettre qu'il est toujours en mouvement et que ses diverses parties sont soumises à des vibrations incessantes. Aussi, dix ans après sa construction, Polonceau, son auteur, reconnaissant les défauts de son œuvre, la croyait-il condamnée à une disparition prochaine {Annales des Ponts et Chaussées, 1844). Pourtant ce pont est toujours en place, et cinquante années d'existence ne semblent point avoir fait perdre au métal ses qualités premières.
Nous en dirons autant du pont suspendu établi sur le Niagara en 1855 : bien que ses câbles soient dans un état permanent de vibration, un examen minutieux, auquel on a procédé récemment, a fait reconnaître que les fils de fer, dont se composent les câbles de suspension, ont gardé
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exaclement les mêmes qualités d'élasticité et de résistance qu'à Tépoque de la construction. Vu le soin scrupuleux avec lequel cette vérification a été conduite, nous voyons là un document péremptoire et irrécusable, qui met à néant les craintes manifestées au début pour les premières constructions des ponts métalliques. Nous ajouterons que ces craintes n'étaient pas absolument chimériques, et qu'elles s'appuyaient sur des faits d'observation très exacts et très réels, mais mal connus et mal étudiés; Terreur commise provient ainsi non du point de départ, mais des conclusions défavorables que l'on en tirait au sujet de la durée des ponts métalliques.
M. Wœhlera, dans ces dernières années, étudié la question avec un soin tout particulier, et il semble avoir découvert les lois qui la régissent. Ce n'est pas le moment d'exposer les résultats de ses observations et de ses recherches ; nous nous bornerons à en donner une indication des plus sommaires. Il a constaté ce qui suit :
1° Une barre métallique, soumise à un effort d'extension permanent et constant, se rompait au bout d'un temps plus ou moins long, lorsque cet effort atteignait une valeur déterminée, dépendant de la nature du métal, comprise entre l'effort correspondant à la limite d'élasticité (page 4) et l'effort correspondant à la charge de rupture proprement dite, c'est-à-dire à la charge qui produirait la rupture du métal en un temps très court. Le temps exerce là une influence manifeste, puisque l'on constate qu'un effort, incapable de produire immédiatement la rupture de la barre, finit par la déterminer s'il est prolongé pendant un laps suffisant. Il y a évidemment désorganisation lente du métal, et par suite transformation moléculaire.
2* Supposons que la barre métallique, au lieu d'être
soumise à un effort permanent et constant, subisse un effort variant périodiquement entre une limite supérieure et une limite inférieure, de telle sorte que les forces moléculaires développées dans le métal présentent des changements fréquents et alternatifs. M. Wœhler a trouvé que la barre pourrait encore dans ces conditions se désorganiser lentement et arriver à se rompre, si la limite supérieure des efforts intermittents supportés par elle atteignait une valeur déterminée, qui dans le cas présent serait inft*^rieure à Teffort permanent et invariable capable de produire à la longue le même effet, dans les conditions de la remarque qui précède. Par conséquent, un effort variable et alternatif est plus destructeur qu'un effort constant et permanent, et la différence est d'autant plus accusée que l'écart entre les limites inférieure et supérieure est plus considérable. Lorsque le métal travaille tantôt à la compression, tantôt à Textension, ce phénomène est plus marqué, et la valeur de l'effort limite capable d'amener la destruction de la barre s'abaisse notablement.
Considérons maintenant une barre métallique, portant une charge déterminée, qui soit en état de vibration. Nous ferons à son égard les remarques suivantes : 1** l'intensité des efforts moléculaires développés dans la barre varie entre une limite inférieure correspondant au commencement de la période de la vibration simple et une limite supérieure correspondant à la fin de cette vibration. La limite inférieure peut être égale à zéro, et l'écart entre les limites atteint alors, ainsi qu'on le voit, la valeur même du travail maximum développé dans le métal ; 2'*la limite supérieure du travail, développé dans la barre en état de vibration, est notablement plus grande que le travail statique constant et invariable que la même charge
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développerait dans la barre supposée immobile : le travail dynamique peut en certains cas atteindre le double de la valeur du travail statique correspondant à la même charge.
Ces deux circonstances, variation incessante du travail entre deux limites très écartées, et augmentation dans la limite supérieure des efforts moléculaires, expliquent, en vertu des lois de M. Wœhler^ comment une charge dynamique, c'est-à-dire mettant la pièce en état de vibration, peut produire des effets incomparablement plus destrucleurs qu'une charge statique de même poids. Il en résulte que la valeur maximum de la charge dynamique k admettre pour une pièce, dont on veut éviter la destruction, peut dans certaines circonstances se réduire au tiers et même au quart delà charge statique qu'on pourrait lui faire supporter sans inconvénient.
Telle est l'explication de la très grande force qu'il faut donner à certaines pièces de mécanisme, bielles, tiges de piston, tringles de transmission, etc., et des ruptures qui s'y produisent fréquemment bien que le calcul indique pour le travail une valeur très peu élevée.
C'est encore à cette cause qu'il faut imputer la rapide destruction des rails en fer, et Ton conçoit que lés premiers constructeurs de ponts aient craint de voir leurs œuvres éprouver le même sort. Nous avons déjà expliqué que l'expérience leur a donné tort à cet égard. En appliquant d'ailleurs les lois de Wœhler aux ponts métalliques existants, on constate que la théorie justifie très bien ce fait d'expérience, et que, à part peut-être les ouvrages d'ouverture très faible, il n'y a pas à craindre de modifications moléculaires, le travail, dont la valeur a été généralement établie à l'aidQ d'une règle pratique basée sur la charge statique, ne dépassant pas en fait la limite admis-
sible en vertu des considérations qui précèdent . L'influence des vibrations et de la variation des efforts est d'aulanl moins sensible que Touverture des ponts est plus grande.
C'est là évidemment un résultat très heureux, de nature à répandre l'emploi des constructions métalliques, qui progresse actuellement d'une manière très marquée. On semble de moins en moins disposé à se plier aux sujétions qu'entraîne l'établissement des ponts en maçonnerie. D'autre part le développement des voies de communication était jusqu'à présent entravé, dans les pays très accidentés ou coupés par des cours d'eau importants, par la difficulté de franchir les obstacles naturels avec des ouvrages d'ouverture restreinte. Or on a dans ces derniers temps exécuté avec succès, dans des conditions de dépenses très acceptables, un très grand nombre de ponls métalliques de 100 à 160 mètres de portée avec des hauteurs atteignant jusqu'à 120 mètres au-dessus du niveau du sol. Les ponts suspendus, qui sont pour le moment proscrits en Europe, permettraient de dépasser notablement ces limites, puisque l'on a pu adopter à New- York une ouverture de près de 500 mètres. Nous n'insistons pas sur les facilités que cette branche de construction est appelée à donner pour l'exécution des voies de communication.
Los constructeurs des premiers ponts |métalliques en ont évidemment arrêté à peu près au hasard les dimensions ot les dispositions, en se basant sur des analogies avec les constructions en pierre et en charpente. Stephenson et Fairbainij qui ont les premiers employé le fer, se sont appuyés sur les résultats de quelques expériences et sur les connaissances très restreintes que l'on possédait alors on fait de résistance des m^th^iaur. Au fur et à mesure que cotte dernière science s'est développée, on a fait
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une application de plus en plus fréquente de ses formules au calcul des ouvrages en métal, el cette substitution d'une méthode exacte et sûre aux règles empiriques suivies dans le début a permis d'accroître la stabilité des ouvrages tout en réduisant le poids du métal. On admet aujourd'hui que, pour obtenir le maximum de sécurité avec le minimum de dépenses, il convient de faire le calcul exact de toutes les pièces qui entrent dans la composition des ponts métalliques, et Ton ne se contente plus de reproduire servilement les ouvrages existants, sauf pour les petites ouvertures où Ton gagnerait peu de chose sur la dépense totale par une réduction sur le poids du métal, tandis qu'il importe, au point de vue de l'économie, de reproduire les types consacrés par l'usage, dont la fabrication se fait couramment.
Le rôle d'un ingénieur chargé de dresser le projet d'un pont métallique comporte les trois séries d'opérations suivantes : T il a d'abord à choisir le type d'ouvrage le plus convenable dans le cas particulier dont il s'agit, à en arrêter les dimensions principales et à en fixer les dispositions générales; 2*^ il doit ensuite effectuer d'une manière complète les calculs de stabilité relatifs aux différents éléments de la construction, de façon à déterminer exactement leurs dimensions et leurs poids; 3o cela fait, il lui reste encore à étudier les détails du pont, notamment les assemblages qui doivent relier les difTérenlcs pièces de l'ossature, et à préparer les dessins d'exécution en tenant compte des sujétions que peuvent entraîner d'une part le travail à l'usine, el de l'autre les nécessités du montage et de la mise en place. Il arrive souvent que ce dernier travail, qui consiste à rendre pratique la réalisation matérielle d'un ouvrage complètement étudié et calculé, est confié aux ingénieurs spécialistes qui dirigent
les ateliers de constructions métalliques, et ont évidemment dans la question une compétence toute particulière. A supposer même que ce travail ait été complètement effectué avant Tadjudication du projet, il est toujours nécessaire que ces ingénieurs le retouchent et le remanient, en préparant les dessins destinés à guider les ouvriers des ateliers ainsi que les monteurs du chantier. Les renseignements nécessaires pour traiter la première et la troisième partie de ce programme soni fournis par des traités de construction, qui donnent avec dessins à Tappui la description des ponts métalliques existants et offrent ainsi des exemples et des modèles pour tous les cas que Ton peut rencontrer, en faisant ressortir les mérites et les défauts des différents types passés en revue. Quant à la seconde partie, elle nous a paru avoir été jusqu'ici laissée un peu de côté dans les ouvrages spéciaux dont il s'agit : les questions qui se rattachent aux méthodes de calcul sont traitées très sommairement, et surtout d'une manière incomplète. Les traités de résistance des inatériaux suppléent à cette lacune, mais ils embrassent un champ très vaste, où le calcul des ponts métalliques ne figure qu'à titre d'application, fort importante k la vérité, d'une science très étendue. Il en résulte que les questions traitées y sont d'habitude envisagées à un point de vue plutôt théorique que pratique, et que Ton s'attache à mettre en relief des méthodes d'investigation et des formules d'une grande généralité, plutôt qu'à fournir des procédés do calcul d'une application facile et des formules présentées de la manière la plus simple A la plus pratique.
Nous nous sommes proposé d'étudier successivement tous les types de ponts classés suivant un ordre logique, on donnant pour chacun une méthode de calcul aussi
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complète que possible basée sur des formules ramenées à une forme commode, de façon à supprimer le travail préliminaire, quelquefois pénible et compliqué, que Jes ingénieurs doivent faire pour adapter k chaque cas particulier les méthodes et les équations générales, qui leur sont fournies par les traités de résistance des matériaux et les entraînent souvent sans utilité à des calculs longs et fastidieux.
Nous ne croyons pas inutile d'entrer dans quelques détails sur la marche suivie dans notre travail.
Le chapitre premier, que nous avons intitulé Calcul des ffièces prismatiques, est un exposé succinct des principes fondamentaux de la résistance des matériaux et des formules élémentaires qui en découlent. Nous avons jugé nécessaire de préciser et d'expliquer les notations adoptées dans le cours de Touvrage ; il nous a paru également utile de rappeler les notions générales que nous aurons sans cesse occasion d'invoquer et d'appliquer dans notre étude, de manière à dispenser le lecteur, quelque familiarisé qu'il puisse être avec ces questions, de la nécessité où il se trouverait de recourir en certains cas à un traité de résistance des matériaux pour en tirer les renseignements dont il s'agit. Mais nous nous sommes borné à donner des définitions et des formules, avec des explications qui en indiquent et en justifient l'usage, sans y joindre les démonstrations analytiques, qui eussent paru inutiles et superflues.
On pourra s'étonner que nous n'ayons fait aucune mention des effets produits sur les ponts par les charges dynamiques qui sont susceptibles de déterminer des vibrations, ni des recherches de M. Wœhler sur les résultats causés par des
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efforts d'intensité variable, dont nous avons parlé plus haut. Il nous a semblé que ces questions seraient déplacées dans le premier chapitre, où elles introduiraient la confusion et l'obscurité, et qu'il était préférable d'en ajourner l'exposé jusqu'après l'étude complète des différents types de ponts. Les formules, qui servent à calculer les divers éléments d'une construction métallique, sont établies dans l'hypothèse d'une charge statique, conformément aux principes exposés dans le chapitre premier. Ce n'est qu'après avoir effectué tous les calculs suivant cette méthode qu'il convient de se préoccuper des effets dus aux charges dynamiques, et des conséquences des lois découvertes par M. Wœhler. On peut être alors conduit à modifier d'après certaines règles les dimensions fournies pour les différentes pièces par les formules préliminaires.
L'ordre naturel des opérations justifie donc la place que nous attribuons à l'exposé de ces différentes questions dans un traité complet de calcul des ponts métalliques : comme d'ailleurs nous n'avons, ainsi qu'on le verra plus loin, abordé qu'une partie seulement du programme que comporterait un semblable ouvrage, nous nous sommes arrêté avant d'être arrivé au point convenable pour ce nouvel ordre de recherches.
Le titre du chapitre deuxième. Renseignements généraux et formules usuelles ^ indique suffisamment son objet : nous nous sommes proposé de réunir un certain nombre de documents et de règles pratiques, dont on a toujours un besoin fréquent dans l'étude des projets de ponts et qu'il est utile d'avoir à sa disposition.
Nous avons ensuite abordé l'étude des différents types d'ouvrages métaUiques, pour lesquels nous admettons la classification suivante :
Poutres droites à travées indépendantes.
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Ponts suspendus,
Ponts en arc,
Bow-strings,
Poutres droites a Iravéos solidaires,'
Ponts-grues,
Piles métaHiques.
Nous nous bornons dans cet ouvrage h étudier les trois premiers groupes : poutres droites à travées indépendantes ^ ponts suspendus et ponts en arc. Chacun d'eux se divise en un certain nombre de catégories présentant des caractères distincts, et comportant des méthodes de calcul différentes. Nous nous abstiendrons ici d'en faire Ténumération, leurs définitions et leurs descriptions élanl données dans les chapitres qui leur sont consacrés. Nous ferons remarquer seulement que nous nous sommes efforcé dans la plupart des cas de donner k la fois des méthodes générales de calcul, s'appliquant à toute une classe d'ouvrages, et des formules spéciales, d'un emploi aussi commode et aussi rapide que possible, relatives à chaque type partieuher, et permettant d'en faire Tétude complète en peu de temps et avec peu de travail.
On nous reprochera peut-être d'avoir consacré une partie notable de cet ouvrage à des types de ponts inusités ou abandonnés, et de nous être, par exemple, longuerricnt étendu sur les ponts suspendus. Nous croyons, en effet, que Ton reviendra à ce genre de construction. Les catastrophes, qui en ont fait proscrire l'emploi en Europe, étaient plutôt dues à des erreurs dans la conception et dans Texécution des ouvrages qui se sont écroulés, qu'à un vice inhérent au principe môme des ponts suspendus, et les Américains, qui en font un si grand usage sans éprouver les mêmes désastres, en donnent une preuve irrécusable. En condamnant les ponts suspendus, nous
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immes privés d'un moyen commode et écono- »our Iraverseï" les grands lleuvos et les vallées pro-
où l'établissement. de poutres droites ou d'arcs )ssiblc, ou bien se présente dans des conditions nsos inabordables, sauf pour les voies de comrau-
d'une importance extrême, lien est résulté un àemenl 1res sensible dans la consfruclion des )onts, eu égard surtout à l'énorme développe- 'ont pris en France, durant ces dernières années, aux de viabilité. Le jour où, pour compléter le es voies de communication, on se trouvera dans iitéd'evécutersimultanémcnl, avec des ressources , un grand nombre de ponts de très grande portée, , bien en revenir au système des ponts suspendus: ndra sans aucun doute des résultats très satisen suivant l'exemple donné par les Américains, ire de ponts reviendra on faveur. Tels sont les ji nous on conduit à en faire une élude d'autan! iplMe et étendue qu'il faudra sans nul doute que lieurs, en proposant d'y avoir recours h nouveau,
leur avis sur des projets bien complets et bien ables, pour triompher des répugnances qui se oront tout d'abord.
ivons de même étudié, à propos des ponts en arc, 1 nombre de types qui n'ont jamais été ni appliproposés. Nous avons pensé qu'ils avaient leur être et ])Ourraient en certains cas être employés, endancc actuelle d'augmenter les ouvertures des 1 sera sans doute conduit à abandonner les andèles qui convenaient à des portées moyennes, et le nouveaux types, mieux appropriés aux condi- .ivellcs où l'on se trouvera placé. — Dans de
circonstances, les constructeurs du pont de
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Saint-Louis en Amérique, el du pont de Porto sur le Douro en Europe, ont dû rompre avec les errements de leurs devanciers.
Telles sont les considérations qui nous ont conduit à faire une étude complète des ponts en arc, embrassant tous les types connus ou inconnus qui rentrent dans la définition générale que nous avons donnée de ce genre de construction.
Dans l'étude des différents systèmes de ponts, nous avons insisté particulièrement sur les trois points suivants, qui nous ont semblé jusqu'ici avoir été laissés un peu de côté :
\^ La Déformation. — Les ponts sont calculés de façon que le travail du métal, sous Tinfluence de la charge permanente et de la surchage d'épreuve, ne dépasse jamais le cinquième, le quart tout au plus de la limite de rupture. 11 en résulte que, dans les épreuves que Ton fait subir à ces ouvrages avant de les livrer à la circulation, le poids supplémentaire qu'on leur fait supporter dçvrait pouvoir être quintuplé, dans certains cas même décuplé, sans entraîner la chute de la construction. On doit en conclure que celle-ci, quelque mal conçue et mal exécutée qu'elle puisse être, devra toujours supporter victorieusement cet essai préliminaire, et c'est effectivement ce que l'expérience démontre : tous les ponts, bons, médiocres ou mauvais, résistent aux épreuves réglementaires. Celles-ci ne peuvent donc donner d'indication utile et de renseignement probant sur la valeur de l'ouvrage que l'on se propose d'éprouver, qu'à la condition de vérifier, en mesurant les déformations subies par lui, qu'il se comporte sous la charge comme le prévoit le calcul. Il convient donc de comparer la déformation effective avec la déformation théorique, et l'on doit admettre que, si le pont remplit
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bien les conditions voulues, el que les calculs de stabilité aient été faits correclement, Técarl constaté sera insignifianl. Si, au contraire, la divergence est notable, on ne pourra raisonnablement avoir aucune confiance dans la solidité du pont.
Nous nous sommes attaché par ces motifs à donner, pour tous les types de ponts que nous avons passés en revue, des formules de déformation aussi exactes que possible. Par exemple, nous avons déterminé la formule qui convient aux poutres droites américaines ou articulées, auxquelles on appliquait jusqu'ici à tort celle qui est relative aux poutres rigides à âme pleine. De même, nous avons fait une étude complète et détaillée de la déformation des câbles des ponts suspendus.
2o Le Contreventement. — En général, on s'est peu occupé de calculer les pièces decontreventement des ponts. On a préféré s'en rapporter {lux ouvrages construits et les prendre pour modèles. Nous avons pensé que pour les ouvrages de grande portée, exposés k des vents très violents, dont l'action est en somme comparable à celle de la surcharge, il était indispensable d'étudier le contrevenlement avec le môme soin que les autres parties du pont, el nous avons en conséquence indiqué, dans chaque cas, les formules à employer.
3"* Le Poids. — La partie métallique d'un pont se compose de deux parties: !« les poutrelles et le platelage du tablier, les pièces de contreventemenf, les garde-corps, les corniches, etc., en un mot les pièces auxiliaires dont les dispositions et les dimensions sont à peu près indépendantes du type de pont considéré, et peuvent varier entre des limites très écartées sans rien changer aux conditions de stabilité de l'ouvrage. Le poids par mètre courant de ces pièces auxiliaires est indépendant de l'ouverture ; 2ola
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partie essenlielle, c'est-à-dire les poutres droites, les ares avec leurs tympans, les câbles des ponts suspendus avec les liges de suspension et les poutres de rigidité, etc., dont les dispositions et les dimensions dépendent absolument du type de pont choisi et de la limite h laquelle on se propose de faire travailler le métal. Le poids de cette partie du pont croît proportionnellement d'une part h l'ouverture, et d'aulre part à la charge à supporter, comprenant le poids propre et la surcharge d*épreu>e. Le rapport de ce poids au produit de la charge totale par l'ouverture est, toutes choses égales d'ailleurs au poini de vue des conditions de stabihté, un nombre qui définit la valeur économique du type et que par ce motif nous avons appelé son coefficient économique. Nous avons cherché, en nous appuyant sur les exemples fournis par les ouvrages existants, à déterminer avec exactitude les coefficients économiques relatifs aux différents types d'ouvrage.
Les exemples choisis par nous sont trop peu nombreux, et surtout les renseignements recueillis à leur sujet sont trop incomplets pour que nous puissions avoir une confiance absolue dans nos résultats. Mais nous pensons que notre méthode, lorsqu'elle sera basée sur un nombre suffisant de documents complets et incontestables, pourra donner des indications utiles, et permettra notamment de résoudre les questions suivantes qui nous paraissent avoir une grande importance :
lo Dans le cas où il s'agirait d'établir un pont sur un emplacem ent déterminé et dans des conditions connues, choisir le type et les ouvertures des travées correspondant au minimum de dépense, à égahté de solidité ; 2"" étant donné un pont existant dont on connaisse seulement hî type, l'ouverture, le poids de la partie métallique, celui de la charge totale, enfin le travail maximum du métal,
vérifier si son coefficient économique est relativement trop ou trop peu élevé. Dans le premier cas, le pont est lourd et mal conçu, ou bien le travail du métal est inférieur aux prévisions ; dans le second cas il est exécuté avec le plus grand soin et la plus stricte économie, ou plutôt le travail du métal y dépasse la limite annoncée et il est établi dans des conditions de stabilité moins satisfaisantes qu'on ne l'annonçait. Cette dernière vérification se combinerait au besoin avec les renseignements que l'on tirerait de la déformation subie par l'ouvrage sous l'effet de la surcharge, déformation qui dépend aussi uniquement du type du pont, de son ouverture, et du travail maximum du métal. Les résultats donnés par les deux méthodes doivent concorder.
Nous n'insisterons pas sur cette indication rapide du programme que nous nous sommes efforcé de remplir dans le présent ouvrage.
Rappelons en terminant que nous avons systématiquement laissé de côté toutes les démonstrations analytiques qui se trouvent dans les traités de résistance des matériaxix; nous nous sommes borné à énoncer les résultats, en renvoyant d'ailleurs aux ouvrages classiques de nos professeurs, M. Bresse et M. Collignon '.
Le lecteur devra également se reporter au livre que | M. Flamant^ professeur à l'École des ponts et chaussées^
1 . Nous n*avons eu malheureusement entre les mains la nouvelle édi- !
tion de l'ouvrage de M. Collignon^ inspecteur de l'Ecole des ponts et chaussées, que lorsque notre travail était sous presse. Nous n'avons pu en conséquence profiter des changements apportés à ce livre et des additions j très nombreuses et très intéressantes qui y ont été faites. Tous les renvois à cet ouvrage faits dans le cours de notre travail se rapportent à Tédi- i tion de 4877. '
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publiera prochainement dans V Encyclopédie défi Travaux publics. Il pourra y trouver des développements sur les questions incomplètement traitées dans notre ouvrage.
Nous avons adopté la même règle pour un certain nombre de formules relatives aux ponts en arc, empruntées aux beaux travaux de M. Darcel^ ingénieur en chef des ponts et chaussées.
Enfin, toutes les fois que nous l'avons pu sans nuire à la clarté du sujet, nous sommes passé sans transition de renoncé de la question aux formules définitives, sans nous attarder dans des calculs algébriques peu intéressants qui eussent encombré sans utilité le présent ouvrage, et que le lecteur pourra, s'il le juge utile pour son édification, retrouver sans difficulté aucune. Nous ne nous sommes écarté de cette règle que pour les questions que nous jugeons très importantes, et pour celles où la méthode de calcul nous semblait intéressante à faire connaître.
Les sources où nous avons puisé ont été scrupuleusement indiquées.
L'étude des ponts métalliques ne peut se faire d'une manière théorique et abstraite, indépendamment des détails d'exécution : pour suppléer à l'insuffisance des figures contenues dans le texte, le lecteur devra recourir aux ouvrages suivants qui nous ont été d'une grande utilité, et où il trouvera, dans la description de ponts existants, une série d'exemples qui donneront plus de clarté à nos raisonnements :
MoRANDiÈRE : Constn/ction des ponts.
Lavoinne et Pontzen : Chemins de fer en Amérique-^ tome I.
CoMOLLi : Ponts de r Amérique du JSord,
Ciioizettk-Desnoyers : Travaux publicH eii Hollande,
DuPUY : Cojistnœiion des ponts en arc.
Skyrig : Pont de Porto sur le Douro.
Debauve : Manuel de l'Ingénieur. Ponts en métal.
Annales des Ponts et Chaussées. Revue géa^érale DES Chemins de fer : Monographies de poîits, et mémoires divers.
La variété des sujets traités dans cette étude ne nous a pas permis de conserver les mêmes notations dans tous les chapilres successifs. Toutefois nous en mentionnerons ici quelques-unes, que nous avons maintenues sans changement d'un bout k l'autre, et au sujet desquelles il n'y a pas d'équivoque possible :
X iMoment fléchissant.
F Effort normal.
V Effort tranchant.
i2 Aire d'une section transversale.
I Moment d'inertie — ^
r Rayon de giration —
h Hauteur d'une section transversale.
/ ou 2 « Ouverture ou portée du pont.
b Flèche d'un pont suspendu ou d'un pont en arc
y> Charge par mètre courant d'ouverture.
TT Surcharge — —
K Travail du métal par unité de surface.
E Coefficient d'élasticité longitudinale du métal.
CHAPITRE PREMIER
SOimAIRE :
i . Principes de la résistance de» matériaux. — 2. But du calcul des ponts métalliques. — 3. Recherche de l'effet produit par les forces extérieures sur les pièces prismatiques. — 4. Problème à résoudre pour le calcul d'un pont métallique. — 5. Calcul des dimensions à donner aux pièces prismatiques et des déformations qu'elles subissent sous l'action des forces extérieures.
6. Effort normal. Pièces tendues. — 7.Pièces comprimées de faible longueur. — 8. Pièces comprimées de grande longueur. Formule théorique. — 9. Formules de Hodgkinson, Love, Rankine et Gordon.
10. Moment d'inertie. — 41. Moment fléchissant. Pièces fléchies. Calcul du travail. — 12. Détermination de la secti«in. — 13. Déformation des pièces fléchies.
11. Effort tranchant. — l*i. Pièces fléchies. Travail du métal dauj ime direction quelconque. — 16. Rupture des pièces fléchies. — 17. Rupture des pièces fléchies au point d'application des charges concentrées.
18. Couple de torsion. — '19. Composition dos effets dus à différentes causes.
21. Tableau des constantes spécifiques relatives aux divers matériaux.
fl • Pplncipeoi de la i*^9lsta.iioe clefii nmt^plaux.. —
Les corps solides qui sont les éléments constitutifs des ponts métalliques, doivent être considérés comme engendrés par un profil plan fermé, de forme variable ou invariable, qui se déplace normalement à une ligne continue, droite ou courbe, que le centre de gravité de son aire est assujetti à décrire. Le profil plan s'appelle la section transversale et le lieu des centres de gravité des sections successives est l'axe longitudinal de la pièce.
Pour que les formules de la résistance des matériaux soient applicables à une semblable pièce, il faut :
!• Que la variation de la section transversale soit continue' et peu rapide, de telle façon que deux sections très voisines soient presque identiques ;
2* Que Taxe de la pièce ne présente ni points angulaires ni points multiples, et que son rayon de courbure soit toujours très grand comparativement à la dimension de la section transversale prise suivant ce rayon.
Dans ces conditions, si Ton considère deux sections infiniment voisines, on peut admettre sans erreur appréciable que la portion de pièce comprise entre elles est un prisme à bases égales et parallèles, et c'est Fhypothèse dans laquelle on se place pour la détermination des formules de résistance à lui appliquer. On appelle élément de fibre ou fibre élémentaire un prisme engendré par un élément infiniment petit de Tune» des sections, se déplaçant parallèlement à Taxe du prisme» élémentaire : celui-ci se compose donc d'une infinité de fibres toutes parallèles entre elles. Une file d'éléments de fibres successifs constituent une fibre de la pièce elle-même : cette
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fibre ne serait, on le voit, rigoureusement parallèle à Taxe longitudinal que si la pièce était exactement prismatique. Enfin on appelle fibre moyenne celle qui suit d'un bout à Tautre Taxe de la pièce.
Appliquons une série de forces extérieures au corps solide que nous venons de définir et que nous appellerons jotècejorwmatique^ bien qu'au point de vue géométrique ce ne soit pas en réalité un prisme : il se déformera et prendra un nouvel état d'équilibre, dans lequel les actions moléculaires ou forces élastiques développées dans la matière qui le constitue, par Feffet même de sa déformation, feront équilibre aux forces extérieures.
Tant que la déformation du corps est très petite relativement à sa longueur, elle croît proportionnellement à l'intensité des forces extérieures ; supprime-t-on celles-ci, le corps revient exactement à son état primitif. On dit alors que le travail du métal, qui est la mesure par unité de surface des actions moléculaires ou forces élastiques qui avaient été développées par les forces extérieures, n'a pas dépassé la limite d'élasticité de la matière qui constitue le corps.
Dès que l'on remarque que la déformation subie croît plus rapidement que Tintensité des forces extérieures, on constate également que la suppression de ces forces ne ramène plus la pièce à son état primitif. Elle a subi une déformation permanente, et sa forme à l'état libre ayant changé, on en conclut que. son état moléculaire a été modifié par l'action des forces extérieures. On dit alors que le travail du métal a dépassé la limite d'élasticité de la matière.
Enfin il peut arriver qu'en faisant croître les forces extérieures on produise une rupture, une dislocation ou une désagrégation du corps : alors les efforts moléculaires ont dépassé la cohésion de la matière, et l'on dit que le travail développé a atteint la limite de rupture.
9» But du ealcul clés pontsi m^tulllciues. — Lorsque
l'on calcule les pièces constitutives d'un pont métallique, on se propose de leur donner des dimensions telles que sous l'action des forces extérieures auxquelles elles seront soumises, le travail du métal, en chaque point, n'atteigne pas la limite d'élasticité, f) fortiori la limite de rupture, et reste infé-
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rieur ou égal à un maximum que Ton se donne à Tavance. On est assuré dans ces conditions que le pont présentera une stabilité satisfaisante, puisque les charges qu'il aura à supporter, non seulement ne pourront en rompre aucune pièce, mais encore ne pourront lui faire subir une déformation qui ne disparaisse pas entièrement après Tenlèvement de la chargie.
D'après une règle empirique qui a toujours été admise par tous les constructeurs, et que paraît justifier une expérience déjà fort longue, on doit prendre pour limite pratique de la charge le sixième de celle qui produirait la rupture (charge que Ton apu déterminer, par expérience, pour tous les corps), s'il s'agit de pièces métalliques, et le dixième seulement s'il s'agit d'une autre matière : bois, pierre, etc..
Pour calculer un pont, le problème à résoudre est donc le suivant : étant donné un ouvrage de forme déterminée, soumis à un certain nombre de forces connues, et assujetti, le cas échéant, à certaines conditions particulières également connues (fixité de certains points, invariabilité de l'orientation de certaines sections, etc., etc.), déterminer les dimensions des différentes pièces qui le composent, de façon que le travail du métal qui mesure l'intensité des forces élastiques développées dans les différentes pièces, ne dépasse en aucun point un maximum que Ton a fixé à priori au-dessous de la limite d'élasticité du métal. Il peut arriver aussi que les conditions auxquelles la pièce est assujettie ne lui permettent pas de se dilater ou de se contracter librement sous l'action des changements de température, et donnent lieu, de ce chef, à des efforts moléculaires, qu'il convient également de déterminer et d'ajouter à ceux dus aux charges extérieures.
Enfin en général, on se propose en outre de rechercher les déformations passagères que peut subir le pont sous l'influence de ces diverses causes.
3. Reclfterolie de l*elIot proclult i»ap les foreem ^aLt^piens^es sup une pl^ee pptoniAtiQue* — Considérons un corps remplissant les conditions précédemment posées, et supposons qu'on lui applique un système quelconque de forces.
Les formules de la résistance des matériaux supposent encore :
l"" Que les sections transversales de la pièce restent planes après la déformation ;
2"" Que la figure d'une section quelconque ne subit aucun changement.
La pièce, dite prismatique, ne peut donc se déformer que par des changements de position des sections les unes relativement aux autres.
Il doit être bien entendu que si on se trouvait dans de telles circonstances, que Tune des hypothèses précédemment adoptées ne fût évidemment pas réalisée, les formules que nous allons donner plus loin ne seraient plus applicables au cas considéré.
Dans le cas, par exemple, d'un rouleau ou cylindre de métal placé entre deux plans parallèles qui tendent à se rapprocher, l'effort exercé tend à écraser ce rouleau en déformant sa section transversale, qui s'aplatit nécessairement dans une certaine mesure. Les formules de la résistance des matériaux ne sont pas applicables à ce cas qui, on le sait, se présente souvent dans la pratique (36).
Cela posé, considérons la pièce ABA'B', qui a pour axe
longitudinal la droite YY' [fig, i) située dans le plan de projection de la figure. Soient CD et C'D' deux sections infiniment voisines de ladite pièce, qui est supposée en équilibre.
Il en résulte que toutes les forces extérieures appliquées sur la partie ABDC de la pièce, située à gauche de la section CD sont équilibrées par les actions moléculaires développées entre les deux sections CD et CD'.
Or l'ensemble de ces forces extérieures situées à gauche de CD peut être remplacé par une résultante passant au centre (le gravité 0 de la section et par un couple.
La résultante peut elle-même être décomposée en deux forces :
1" Une force perpendiculaire au plan CD. Cette force F, que
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nous appellerons effort normal^ fait iravailler le métal à la compression ou à Yextension, suivant qu^elle tend à rapprocher la section CD de la section CD' ou à Ten écarter, sans modifier d'ailleurs Torientation du plan CD qui \îent en Ç»D, ou en CD, {/iff. 2).
2** Une force V située dans le plan CD. Cette force, dite effort tranchant j tend à imprimer à la section CD un mouvement de translation dans son plan. Elle fait travailler le métal au cisaillement, et tend à amener CD en C3D,.
Le couple lui-même est décomposable en deux autres : 3* Un couple X {/iff. 3) situé dans un plan passant par
l'axe longitudinal YY' et ayant par suite son axe situé dans le plan CD, et passant par le centre de gravité de la section. Ce couple dit moment de flexion ou moment fléchissant tend à faire tourner la section autour d'une droite située dans son plan et projetée en 0 sur la figure. L'axe YY' de la pièce suit nécessairement ce mouvement, et subit un déplacement angulaire égal à celui du plan CD, qui Tamène en Y4 Y'4 tandis que CD vient en C4D4. fiC couple fait travailler la pièce à la flexion, 4* Un couple TT [fig. 4) situé dans le plan de la section CD
et ayant par suite son axe dirigé suivant l'axe de la pièce YY', normal en 0 au pian CD. Ce couple dit couple de torsion tend à faire tourner la section dans son plan autour du point 0. Il fait travailler le métal à la torsion. CD vient en C5D4.
^« PiH>l»lôiito là r^i»oud]?e poap lo ealcul cl*iin pont m^talllciue* -— Les
considérations qui précèdent nous conduisent à diviser en deux parties distinctes le problème général du calcul des ponts métalliques, que nous avons précédemment défini :
1* Étant donné un pont de forme déterminée, soumis à un ensemble de forces connues ou que Ton peut calculer d'a-
>rr
Fig.4.
vance, chercher pour chaque pièce de ce pont, et pour chaque section de cette pièce, l'effort normal, Teffort tranchant, le moment fléchissant et le couple de torsion.
2** Connaissant ainsi pour une pièce quelconque (dont, vu général, la longueur seule est déterminée par la forme du pont) et pour chacune de ses sections Teffort normal, TefiForl tranchant, le moment fléchissant et le couple de torsion, arrêter les dimensions de la section de telle façon que los actions moléculaires développées ne dépassent, en aucun point, par unité de surface, la limite admise, c'est-à-dire, qu<' le travail maximum du métal y ait, autant que possible, une valeur constante, que Ton fixe à priori en raison de la naturo du métal.
3»* Calcul €les ctlmenslonfl» jk doniiep mi^ pl<^ooM pplfiunatlcifiefiiy et des cléfoi*mntlon6i ciii'elles sublMfiteiit fi^oufii l'aetlon defli fopee» extôpleiipes. — Nous
allons indiquer immédiatement la solution complète du second problème, qui est indépendante de la forme de l'ouvrage que l'on a à étudier. Cela fait, nous donnerons la solution du premier dans un grand nombre de cas, embrassant tous les systèmes de ponts qui sont en usage. Nous aurons ainsi rempli complètement le but que nous nous sommes proposé.
Nous indiquerons d'abord sans démonstration les formules permettant de calculer la section des pièces soumises à un seul genre de déformation, et nous adopterons dans cet exposé Tordre suivant :
Effort normal : Extension et compression. — Moment fléchissant. — Efl'ort tranchant. — Couple de torsion.
Nous donnerons en même temps les formules permettant de calculer la déformation de ces pièces.
Dans ce qui suit, nous prendrons pour unité de force lo kilogramme, Tunité de longueur et de surface étant le mètre.
O» E:ftoirt normal* Plôeeni tentliief». — S(>it F retTort
d'extension appliqué au centre de gravité de la section, ûTaîre de cette section.
L'effort se répartit uniformément sur toute la section.
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La tension du métal, c'est-à-dire la force élastique par unité de surface est donc égale à :
rallongement par unité de longueur, au droit de la section considérée est :
Eu "~ E
E étant un coefficient numérique ou constante spécifique dépendant de la nature du métal, et appelé coefficient (ïélasticité longitudinale à ^extension,
Si le rapport ^ reste constant sur une longueur L de la
pièce, rallongement de cette fraction de la pièce aura pour valeur :
AT
Soit R la limite pratique adoptée pour le travail du métal à Textension ; on doit avoir
^^R; d'où û^|.
ce qui permet de calculer û connaissant F ou réciproquement. Les valeurs des coefficients R et E sont données pour les différents métaux dans le tableau placé à la fin du présent chapitre (n°21).
T. Ptèceis coiiippim4Ve9 die> faible lonsueiii** —
Lorsque la longueur de la pièce comprimée n'est pas très grande relativement à sa plus petite dimension transversale, la solution du problème est la même que celle du précédent. Pour les distinguer, on convient d'attribuer le signe — à Tefforl normal F, lorsqu'il a pour effet de comprimer le métal. Le
travail à la compression donné par la formule R' = — ^ est
donc aussi négatif. Le cbangement de longueur de la pièce
ost donné, par unité de longueur, parla formule A=: — ^^^ et
pour une pièce de longueur L par la formule
AT
Cette expression est aussi négative, ce qui indique que la pièce s'est raccourcie et que sa longueur L se trouve diminuée lie la quantité A L. E est ici le coefficierU d'élasticité longitudinale à la compression.
Le tableau du n® 21 montre que les matières en usage, sauf la fonte, ont le même coefficient d'élasticité à l'extension et à la compression.
Enfin pour calculer l'aire û de la section on a l'inégalité ;
R étant la limite pratique adoptée pour le travail du métal à la compression (Tableau I).
f^m Pigeon* comppltti^ej» de f|^i*aiido long^uouti**
Formule tii^oriciue. — Dans les deux cas déjà traités, on voit que la figure de la section est indifférente : son aire seule est fournie par le calcul.
Il peut arriver que la longueur de la pièce soit très grande par rapport à sa plus petite dimension transversale ; si par exemple elle dépasse douze à quinze fois cette dimension, la formule précédente n'est plus applicable : elle donnerait pour il des valeurs trop faibles, et on aurait une pièce qui se romprait par flexion sous une charge bien inférieure à la limite admise pour le travail de compression proprement dit.
En ce cas, si la pièce comprimée a ses extrémités libres, la théorie indique que la force de rupture F ne dépasse pas en
EIw*
valeur absolue la limite -jy' où L représente la longueur
de la pièce, -jc le rapport de la circonférence au diamètre, E le coefficient d'élasticité longitudinale à la compression, et enfin I le moment d'inertie minimum de la section transversale (nous indiquerons au paragraphe suivant ce qu'on entend par moment d'inertie et rayon de gyration d'une aire plane par rapport à une droite de son plan).
On aurait donc
Doù
j. FL"
— Eir*
Si la pièce a des extrémités encastrées, c'est-à-dire, si Torientation des sections d'about est invariable, la valeur de F est quadruplée :
Ici Ton voit que la section de la pièce est donnée par une inégalité qui ne fournit aucune indication relativement à son aire. Il y a lieu de déterminer un profil plan tel que le moment d'inertie minimum ne soit pas inférieur à une limite donnée. Il en résulte qu'on est conduit par une raison d'économie à chercher un profil de telle forme que le moment d'inertie minimum soit aussi peu différent que possible du moment d'inertie maximum qui présente un excès de résistance tout à fait superflu, et ait la plus grande valeur compatible avec l'aire de la section transversale, ou, ce qui revient au même, avec le poids de la pièce.
On reconnaît que le profil le plus avantageux à adopter pour la section transversale est un anneau limité par deux cercles concentriques. Lorsqu'on ne peut adopter cette forme, il faut choisir pour les pièces longues soumises à des efforts de compression, des sections évidées se rapprochant de la section annulaire (polygones inscriptibles concentriques) ou des sections en croix ou double té qui déjà sont moins avantageuses.
En général, on ne se sert pas de la formule théorique que nous venons d'indiquer, parce qu'elle ne semble pas toujours donner des résultats concordant absolument avec l'expérience.
On emploie, d'habitude, des formules empiriques que nous allons indiquer.
O. It'opiiiiiles de lIodgfkInsM>ii, I^ovc, RAnkine et
Oopdon. — Ces formules fournissent, comme la formule théorique précitée, les charges de rupture des pièces aux-
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quelles elles s'appliquent. Pour avoir la limite pratique de
charge, il faut prendre — des résultats obtenus si la pièce
est en bois, et -^ si elle est en métal, suivant la règle précédemment donnée. Cependant pour la fonte on ne prend sou-
1 1 vent que ^oug»
I. Formules de Hodgkinson
— Poteaux en chêne de bonne qualité, à section rectangulaire et à bases plates.
Soient L la longueur, a le plus grand côté de la section et h le plus petit. La charge de rupture est donnée par la formule :
N = 2500 X 1 0* ^' entre les limites : 20 6 < L < 1 20 ^>.
— Poteaux en sapin rouge de même forme :
N = 21 00 X 1 0'' X n^ ; limites : 20 6 < L < 1 20 i.
lu
— Colonnes pleines en fonte à bases plates et section circulaire.
Soit d le diamètre de la section.
N = 3290 X 10* X ^,1 limites : 30 D < L< 120 D.
— Colonnes creuses en fonte à bases plates et section annulaire.
Soient D et rf les diamètres extérieur et intérieur. N = 3290 X 10" X ^ j77^ ; limites : 30 D < L < 120 D.
II. Formules de Love
— Colonnes pleines en fonte à bases plates.
1250X10-XD* AD<-L^120D ^~ 1.85 D* + 0,0043 L* ^D<L<120D.
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— Colonnes pleines en fer à bases plates.
„ 600X<0'XD' tn^i^i^nn
Pour les colonnes annulaires on prend la différence entre le nombre correspondant à la colonne supposée pleine, et celui relatif à la colonne pleine qui remplirait le vide intérieur.
IV. Formule de Gordon
Elle s'applique de même à une pièce de section quelconque à bases plates. Soit h le plus petit côté du rectangle plein ayant même aire et même moment d'inertie minimum que la section considérée.
ac
Ona: N=:
Ces formules sont en somme identiques ; on a en effet /i* = 12r^. Donc les coefficients k et k' sont liés entre eux par la relation A' = 12 k, La première formule est d'ailleurs d'une application plus rapide (sauf le cas de pièces à section rectangulaire) puisqu^on doit chercher d'abord r pour calculera.
Les coefficients C et K de la formule de Rankine sont tiennes par le tableau suivant :
Bois. Fonte. Fer. Acier.
Ces dernières formules, qui s'appliquent indifféremment à toutes les formes de pièces et donnent de bons résultats, même pour de petites valeurs de L, nous semblent beaucoup
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plus rationnelles que les précédentes, et nous croyons que leur emploi doit être recommandé.
Toutes les formules précédentes supposent que les colonnes reposent sur des bases plates : dans le cas où Tune des extrémités est arrondie ou articulée, il convient de multipliei
par = la valeur donnée pour N par les formules I et II, et
dans le cas où les deux extrémités sont dans le même cas
par=- Pour les formules III et IV il faut multiplier le coof-
ficient K par j dans le premier cas et ^ dans le second.
Ces formules supposent aussi une qualité moyenne dans les matériaux employés. Lorsque Ton aura affaire à des matériaux de valeur médiocre ou d'excellente qualité, il conviendra d'abaisser ou de relever en conséquence les limites pratiques de résistance, en raison des résultats fournis par les expériences de rupture auxquelles ces matériaux auront été soumis. (Voir le n** 21 du présent chapitre.)
Pour déduire la limite pratique de la charge de la valeur N de la charge de rupture trouvée, on suit la règle indiquée au commencement du paragraphe.
V. Nous tenminerons en donnant les fonnules employées par la Compagnie du chemin de fer de New-York au lac Erié el de rOuest, en Amérique, extraites de la Revue générale des Chemins de fer (1879, 2" semestre).
Ces foimules, qui donnent ici, non plus la charge de rupture, mais la limite pratique de travail par millimètre carré de section, sont déduites simplement de la formule de Rankino, donnée plus haut. Elles ne s'appliquent qu'aux pièces on fer de bonne qualité.
Le travail par millimètre carré d*une pièce comprimée en fer ne doit pas dépasser la limite suivante :
1** Si les deux extrémités sont plates :
Il »■»
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2* Si une extrémité est plate, et Tautre arrondie ou articulée :
3" Si les deux extrémités sont arrondies ou articulées :
iOOOO r*
On pourrait, partant de la formule générale de Rankinc, établir des formules pratiques analogues pour la fonte, Tacier et le bois.
lo. ]!isoiiicnt d*tnei*tto. — Nous croyons utile, avant d(* parler du calcul des pièces fléchies, de rappeler ici ce qu'on entend par moment d'inertie, rayon de gyration, ellipse d'inertie d'une surface plane.
Soit un profil plan fermé quelconque, 0 son centre dc^
gravité, il son aire, AB une droite quelconque passant par le point 0 {fiff. S).
Prenons pour axe des x Ja droite AB et pour axe des y une perpendiculaire à AB menée par le point 0.
Soit w un élément infiniment petit de»
la surface du profil. On appelle momenf cf inertie I du profil par rapport à la direction AB Tinlégi^ale /w?/^ étendue à tout le profil.
On a donc :
Fig. 5.
On a d'ailleurs
Posons
r est ce qu'on appelle le rayon de gyration du profil par rapport à la droite AB.
On peut pour effectuer Tintégration donner aux valeurs di» I et de û les formes suivantes :
l=ffx*dxdy il:=ffdxdy.
Connaissant la figure du profil, c'est-à-dire la relation qui existe entre x et y, on peut toujours calculer I et r, soît par une intégration exacte, soit par des formules de quadrature.
Supposons que nou^ ayons calculé les rayons de gyration de la surface par rapport à toutes les droites qui passent par le point 0 : il existe toujours, quelle que soit la figure du profil considéré, une ellipse telle que si Pon abaisse de Vextrémité b du diamètre a o b ûfe cette ellipse conjugué du diamètre A.O^,une perpendicidaire sur AOB, cette perpendiculaire bp a une longueur égale à celle du rayon de gyration du profil par rapport à la direction AOB.
Cette ellipse est appelée V ellipse centrale d^inertie de la figure.
On voit que, si Ton connaît les rayons de gyration de la figure par rapport à deux directions, cette ellipse est déterminée et peut être tracée ; elle permet ensuite de mesurer ou de calculer la longueur du rayon de gyration par rapport à une direction quelconque passant par 0.
Si la direction considérée est celle de Tun des axes de l'ellipse, le rayon de gyration correspondant est égal à la moitié de Taulre axe. On voit que le rayon de gyration minimum, qui est égal au demi petit axe, correspond à la direction donnée par le grand axe de Tellipse, et réciproquement. Ces deux directions rectangulaires sont dites les axes principaux d'inertie du profil : lorsque celui-ci a un axe de symétrie, il coïncide nécessairement avec un axe principal.
Soit CD une parallèle à la droite AB menée dans le plan de la figure, d la distance de ces deux droites : on pourrait calculer le moment d'inertie V de la figure par rapport à CD, comme on a calculé le moment I par rapport à AB. Mais il suffit de recourir à la relation suivante qui lie entre eux ces deux moments d'inertie :
par suite on a entre les rayons de gyration r et r' la relation :
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r est l'hypothénuse d'un triangle rectangle qui aurait pour côtés r et d.
Si Von considère un point M du plan, il existe une ellipse d'inertie ayant son centre en M qui jouit, par rapport aux rayons de gyration relatifs à toutes les directions passant par M, des mêmes propriétés que Tellipse centrale d'inertie par rapport aux directions passant par le centre de gravité 0 de la figure.
Connaissant Tellipse centrale d'inertie, on peut donc tracer
une infinité d'ellipses d'inertie relatives à tous les points du
plan de la figure : ces ellipses sont toutes semblables entre
elles et leurs axes principaux sont parallèles.
Nous croyons utile de donner ici la valeur des moments
d'inertie principaux de quelques surfaces, que l'on rencontre fréquemment dans les applications. Rectangle plein ABCD [fig. 6).
Soient a et h les côtés, OX et OY les deux axes de symétrie passant par le centre de gravité 0. Nous affectons de l'indice x le moment d'inertie relatif à la droite Ox.
_ jt
Fig. 6.
T = -pr a'b
Rectangle évidé ABCDEFGH. Soient c et d les côtés du rectangle intérieur.
L = rô(«*'-^rf')
rf— *
''*~~12 \ab—cd} < , ./ .^^ < (a'b-c*d\
Rg. 7.
Pièce en forme de I (fig. 7).
cd")
, lab" — dc'\ ''~ \ab — cd]
ab — cd
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! gyration est un cercle
qui
a pour rayon
irculaire \
ne.
Soient « e
tes deux demi-
axes
IJig. 8).
Couronne elliptique.
présente un vide intérieur formé par une ellipse et semblable à elle, les rayons do gyration m appelant m ]c rapport de similitude des
Losange {fig. 9),
Polygone régulier quelconque.
Soient a le côté et h l'apothème, R le rayon du cercle circonscrit et n le nombre des
scr\'ir indifféremment de ces deux formules.
L'ellipse centrale est d'ailleurs un cercle ainsi qu'il arrive toujours lorsque le profil a plus de deux axes de symétrie.
A l'aide des formules qui précèdent, on peut calculer le moment d'inertie et le rayon de g^ration d'un profil quelconque par rapport à une direction donnée : après avoir déterminé son centre de gravité, on k décompose en rectangles ou on figures régulières dont on connaît le moment d'inertie par rapport à la parallèle à la direction donnée qui passe par leur propre centre de gravité, et on calcule alors par la formule indiquée plus haut, le moment d'inertie par rapport à la droite donnée elle-même.
Nous donnons comme exemple le profil représenté par la
r- — i 1 figure 10. Ce profil qui se rencontre fréquem-
LJ. ..i..,.jIJ'^ ment dans la pratique peut, ainsi qu'on le voit, se subdiviser en rectangles dont on peut aisément calculer le moment d'inertie par rapport à une droite passant par le point G, situé dans leur plan, qui est le centre de gravité du profit total. Pour les profils évidés, on retranche le mo- Fig. 10. ment d'inertie du vide, par rapport à la droite passant par le centre de gravité do la surface, du moment d'inertie, par rapport à la même droite, de la surface supposée pleine. Par exemple, dans la figure 11, le moment d'inertie de la surface est égal au moment d'inertie du cercle extérieur 0 par rapport à la droite passant par le point «j, centre de gravité de la surface évidée, l^ff- •*■ diminué du moment du cercle intérieur
0' par rapport à cette même droite.
Comme en général on ne se sert dans les ponts métalliques que de pièces ayant leur profil déterminé par des droites parallèles à deux directions rectangulaires, le problème de la détermination des moments d'ineitie ne présente aucune difficulté. Sil'on rencontre un profil irrégulier, il y a lieu de le décomposer en petits rectangles, suivant la méthode qui sert à déterminer l'aire et le centre de gravité.
En général on voit àpiiori que la section a un axe de symétrie, et on en conclut la direction des axes principaux de l'ellipse d'inertie.
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c dans les grandes poutres ayant une section en forme de double té, on peut négliger sans grande erreur dans le calcul du moment d'inertie la surface de la tùle centrale dite éme du double té, ainsi que le moment d'inertie propre de chacune des autres tôles dites semelles, tables, platebandes, ou ailes île la poutre, par rapport à leur centre de gravité {fifj. 12).
. d'inertie de la poutre a alors sensiblement
par a la somme des aires des deux sections les deux semelles et par k la hautem' de la poutre.
tte formule soit suffisamment exacte, il faut que Sgliger sans grande erreur l'épaisseur e des it la hauteur de la poutre, sans quoi il convienir à la formule :
'réquemment dans le calcul des ponts métalliindiquant les sections des fer.s du commerce les usines métallurgiques et donnant avec le poids par mètre courant, l'aire et le moment tst dispensé ainsi de la reclierchc toujours labo- (monts d'inertie, et il suffit de prendre dans dont la section a le moment d'inertie voulu. ïnt flAcblMHnnt. PtécOM fl^ifhlo»*. Calcul du ifnvnii. — Revenons maintenant au calcul des pièces flécbics. /^ j\ Soient AB la section considérée.
/ J ), X !e moment du couple do flexion,
r 7/ ou moment fléchissant, MN la trace \l yi^ sur le plan de la section du plan qui " contient le couple X {fig. 13).
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Soit PQlc diamètre de Tcllipsc centrale d'inertie, conjugué (lu diamètre MN précédemment défini. La section AB, sollicitée par le couple de flexion, va tourner dans le sens indiqué par le couple autour de la droite PQ. Chaque élément de la surface AB décrira donc un arc de cercle situé dans un plan perpendiculaire à la droite PQ, et ayant son centre sur cette droite.
Si la droite MN est un axe principal de Tellipse d'inertie, il en est de même de sa conjuguée PQ, qui lui est par conséquent perpendiculaire. Ce cas se présente en particulier toutes les fois que MN est un axe de symétrie de la section, ou est perpendiculaire à un axe de symétrie.
Il en est presque toujours ainsi dans la' pratique, et nous supposerons toujours dans les applications que cette condition est remplie, et que par conséquent Taxe de rotation de la section, que Ton appelle son axe neutre ^ est perpendiculaire au plan du couple de flexion que Ton appelle le plan de flexion.
Lorsque ce plan de flexion reste invariable d'une extrémité à l'autre de la pièce, ce qui est le cas le plus fréquent, on convient de le prendre pour plan de projection de la pièce, et les axes neutres de toutes les sections étant perpendiculaires au plan de la figure, se projettent suivant les différents points de l'axe longitudinal de la pièce, ainsi que l'indique la figure 14.
La section AB, primitivement parallèle à la section infiniment voisine CD, est venue en A' B',
•\ ^ en subissant un déplacement angu-
/■ V laire e. Les plans des deux sections / it \ infiniment voisines AB et CD ne sont T'^'ô'f^T plus parallèles, et se coupent suivant \ \^ y une droite projetée en S [fig. 14).
^ '' » La fibre CA, devenue CA', s'est
^^' **• raccourcie : il en est de même de
toutes les fibres qui composent le prisme élémentaire qui a pour base PAQ. Au contraire la fibre DB, devenue DB' s'est allongée, ainsi que toutes les fibres du prisme qui a pour base PBQ. Donc la partie supérieure PAQ de la section est soumise à un effort de compression, et la partie inférieure PBQ à un effort d'extension.
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, ftbrc moyenne, et aux fibres que coupe l'axe lies n'ont subi ni allong;cmcnt ni coatraction, et técs à l'état naturel.
n point quelconque de la partie supérieure PAQ I, 2 sa distance à l'axe neutre PQ : le travail du oint, c'est-à-dire la compression par unité de sur-
né par la formule : R = r^- Pour un point U'
, zone inférieure de la section PQB, le travail, a tension par unité de surface, serait de
le sens du couple de flexion, sans modifier sa e, on aura un résultat inverse :
m en H', tension en H. Il importo donc de tou-
le sens du couple X, do telle façon que l'on s immédiatement quelle est la zone do lascction |ui travaille à l'extension, sans qu'il y ait aucune cet égard.
îcndrons de désigner par zone supérieure de la versalc celle dont le centre de gravité est plus contre de gravité de la section totale, par rapport irizontal inférieur à la section, et partie supélièce le volume engendré par la zone supérieure
Nous attribuerons le signe + au moment flé- |u'il donnera lieu à un travail négatif, c'esl-ùmpi-ession dans la partie supérieure de la pièce. lorsqu'il donnera lieu h un travail positif, c'estension.
général, dans les cas que Ton rencontre dans la irrive que toutes les forces extérieures, et par ilo de flexion, sont comprises dans un plan verûclioé sur la verticale, l'axe neutre PQ est horim près, et il est aisé de distinguer immédiatesupérieure de la seelion transversale, récédente est inapplicable lorsque le plan de la r'ersale est horizontal (supports métalliques voric les forces extérieures sont comprises dans un al (contreventements des ponts).
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Dans ces cas tout à fait exceptionnels, il importe de convenir avec précision de l'interprétation à donner au signe du moment fléchissant.
Ceci posé, on voit que le travail dû au moment fléchissant X, appliqué à une section transversale quelconque, a pour
ILz
expression p pour la partie supérieure de la pièce, z dési-
gnant la distance à Taxe neutre du point considéré, et + -y —
pour la partie inférieure. Suivant que X est positif ou négatif,
le travail est négatif ou positif à la partie supérieure, et correspond par conséquent à une pression ou à une tension. Le travail a même valeur pour toutes les fibres équidistantes de Taxe neutre. Soit AOB ime perpendiculaire à cet axe neutre, menée dans le plan de la section [fig. 15). Le travail est maximum en A et B, et il est nul en 0, où il change de signe. Si Ton représente par Aa et B6 le travail en A et en B, la droite aob sera la courbe figurative du travail du métal pour tous les points de la droite AB, le travail en G étant représenté par Gy et en G' par G'y'.
Si dans la section considérée le moment X est variable et susceptible d'atteindre deux maxima, l'un positif X' , l'autre négatif X'', et si l'on désigne par u et u' les distances à Taxe neutre des points A et B de la zone supérieure et de la zone inférieure qui, étant les plus éloignés de cet axe, travaillent le plus sous l'action du moment fléchissant, on voit que le travail maximum à la compression sera
dans la zone supérieure r—
Rg. 15.
et dans la zone inférieure
et le travail maximum à la tension, dans la zone supérieure
et dans la zone inférieure
Soient R' et R^' les limites pratiques du travail à la com-
m et à l'extension ; il faut, pour que les pièces soient s en de bonnes conditions, que les inégalités suivantes satisfaites :
i la hauteur h de la section mesurée perpendiculaire- L l'axe neutre est divisée en deux parties égaies par col
um dû au moment fléchissant a même valeur absolue i zone supérieure et la zone inférieure. 11 suffit donc isidérer la plus grande valeur absolue de X, sans se uper de son signe : le maximum de la compression et ;imum de ia tension sont donnés par l'expression :
ondition à remplir pour que la pièce soit stable est alors ante :
1 admet la même valeur R pour les limites pratiques à sioD et à la compression, ce qui est le cas ordinaire, L avoir simplement :
ST
r que la pièce soit stable, il faut que cette inégalité soit itc dans toutes les sections do la pièce, et l'on doit rs s'en assurer, si la section de la pièce est donnée
I>étermlnatlon de la scetlon. — Si l'on COnoatl , et qu'il s'agisse de calculer les dimensions de la secmsversale, on voit que l'inégalité précédente ne donne
: limite supérieure du rapport y ou un minimum de-r-
igurc de la section est indéterminée, et en général on
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la choisit de telle sorte que l'aire Q, et par suite le poids de la pièce par unité de longueur, soit aussi faible que possible : c'est ce qui conduit à adopter la forme dite en double té.
A titre d'application, examinons le cas où l'on veut donner à la pièce une section rectangulaire, et soient a et h les dimensions de la section.
1 est égal à : T^ -7- = ITT ah*, h ^ \z h 12
On peut donc se donner à joWon une des dimensions a et A, en calculant l'autre de façon à satisfaire à la condition de stabilité précitée.
Dans le cas d'une pièce métallique ayant une section en double té, si Ton suppose que Ton puisse négliger le moment d'inertie de Tâme (10), on sait que le moment d'inertie est
-y- ; 12 est la section totale des tables, c'est-à-dire le produit
2eb^ si l'on appelle b la largeur et e l'épaisseur d'une table. On a donc
I_QA _ebh h~ 4 "" 2 '
On peut se donner deux des dimensions eb ai h, avec la condition de calculer la troisième de façon à satisfaire à la condition de stabilité. On voit que Ton a toujours une grande latitude dans le choix de la section, et que l'on peut satisfaire aux conditions particulières qui résultent souvent de circonstances spéciales étrangères aux questions de stabilité. Souvent l'on se propose de réduire le plus possible le poids de la poutre, ou de ramener la déformation au minimum, ce qui en général conduit à attribuer à h une valeur très grande relativement ke cib.
Quand la section d'une pièce varie d'une extrémité à l'autre, il faut s'assurer que la limite pratique du travail n'est dépassée nulle part. Si l'on fait varier la section suivant une loi telle que le travail maximum du métal atteigne exactement la même valeur dans toutes les sections, on désigne la pièce ainsi définie sous le nom de solide d'égale résistance.
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Si la section est conslantc d'un bout faire la vériflcalion pour la section la p dire pour celle où le moment Ûéchissaott valeur pour toute la pièce.
Pour le fer, l'acier cl le bois, on altri tique dans le calcul des pièces fléchies, limites de résistance à la compression et saurait en faire autant pour la fonte, vi qui existe entre les charges do rupture compression (voirie tableau dun''21).
qu'on calcule une pièce en fonte qui flexion (ce que l'on évite en général aujt cassante de ce métal), veiller à ce que h la tension n'atteigne pas la moitié ou mè maximum à la compression.
11 suflit, pour obtenir ce résultat, d dis8)Tnétrique par rapport i l'indique la figure 16. Suj supérieure travaille à la • dans le cas présont que !< vail maximum à la compression est vail à l'extension. Ce procédé n'est év que lorsque le moment fléchissant ne pc et taire travailler la table supérieure à l't
Bien que l'on n'e-Kécule plus guère er tinécs à l'extension, cette remarque pou son application lorsque nous parlerons ponts où la fonte est encore admise d' bien que le métal y travaille on certains
X 3. Défornmtlon «iciit places Di de la déformation d'une pièce fléchie est, en général, un pro- | blême d'une grande compUcation, lorsque la pièce nestnas I rigoureusement prismatique. L'on doit en effet tenir de la courbure initiale de l'axe longitudinal, qui n'e.s goable qu'entre deux sections infinîment voisines, ( variation de figure de la section transversale. Soit p, 1 de courbure de l'axe longitudinal en un point détermi que devient ce rayon après la déformation. On a, on vaut les notations précédentes, l'équation :
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P P. tl ^ '
E est ici le coefficient d'élasticité longitudinale, que Ton doit supposer avoir même valeur pour T extension et la compression, sans quoi Téquation serait inapplicable, car tout ce que nous venons de dire au sujet du travail à la flexion des pièces prismatiques se trouverait faux : c'est encore un motif de plus pour exclure la fonte des pièces qui travaillent à la flexion, car pour ce métal, on ne peut guère admettre, dans la plupart des cas, Tégalité des deux coefficients d'élasticité longitudinale, qui est la base fondamentale de la théorie de la flexion, et par conséquent les résultats des calculs sont entachés d*incertitude.
Quoi qu'il en soit, Féqualion que nous venons de donner est une équation différentielle du deuxième ordre dont Tintégralion est une opération en général laborieuse, et doit être faite dans chaque cas pailiculier, connaissant la relation qui existe entre X, I et p^.
Si Ton appelle ô et ô' les angles formés par une section transversale de la pièce courbe avant et après la déformation avec un plan de comparaison arbitrairement choisi, et ô, et ô' les mêmes angles relatifs à une section de la pièce prise pour origine, réquation(i) peut être intégrée une première fois et, en désignant par ds un élément infiniment petit de Taxe longitudinal, prend la forme :
e'-6=jr*^jd, + 9.'-ô„ (2).
On ne peut effectuer cette seconde intégration que connaissant la relation qui lie entre elles les variables X, I et s.
Lorsque l'axe longitudinal primitif de la pièce est une droite, l'équation se simplifie et devient
Si l'on prend pour origine des coordonnées un point de l'axe longitudinal, son extrémité de gauche par exemple (fig. 17), pour axe des x cet [axe lui-même, et pour axe des y une perpendiculaire à ox, l'équation précédente, relative à
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déformation des pièces prismatiques à axe rectilignc, ut, eu égard à la petitesse de cette déformation, être mise sous la forme ci-après :
3* dV/
dx'~ El Cette équation différentielle peut ^e- !'■ s'intégrer connaissant l'expression
I X et de I en fonction de la distance x à l'origine du centre ! gravité de la section considérée.
Nous donnerons le résultat de cette intégration dans tous î cas que nous éludiorons ultérieurement.
Nous examinerons seulement ici le cas où le rapport -j- est
instant d'une extrémité à l'autre de la pièce. Alors la valeur I f est aussi constante et l'ûxc de la pièce déformée affecte
forme d'un arc de cercle dont le rayon a pour valeur y'
Si la hauteur h de la pièce est également constante, on voit
X/i l'il en est de même de -= — La pièce est par suite un solide
égale résistance. D'où l'on conclut que lorsqu'un solide Égale résistance, à axe rectiligne et de hauteur constante, déforme, son axe prend la forme d'un arc de cercle.
«-». i':Ropt tranchnnt.. — L'effort tranchant, qui est une force située dans le plan de la section transversale, est la dérivée du moment fléchissant, ce qui signifie que, si l'on passe de la section ÂB à la section infiniment voisine CD {^g. 18), le moment Fig, 18. fléchissant X s'augmente du produit de
(ffort tranchant V par la distance <lx des deux sections.
d\ = ydx, d'où V=4^.
dx
Connaissant V en fonction de x, on peut toujours en délire par une intégration la fonction qui représente X. On voit que l'effort tranchant n'existe que dans les pièces
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fléchies, et que toute section d'une pièce fléchie, à Texception du cas où le moment fléchissant ne varierait pas d'une section à la suivante, est soumise à Faction d'un effort tranchant.
Pour définir le sens dans lequel s'exerce l'action de l'effort ji tranchant, nous supposerons tou-
jours que, en prenant pour origine des longueurs une extrémité de la pièce (par exemple celle de gauche Fig- *9. pour fixer les idées), l'effort tran-
chant est positif lorsque c'est la partie de la pièce située au delà de la section considérée, par rapport à l'origine (c'est-àdire la partie ABX située à droite de la section {fig, 19), qui tend à glisser de haut en bas : dans ces conditions, si l'on considère la variation de X en parcourant la pièce de gauche à droite, c'est-à-dire dans le sens des x positifs, X croît lorsque l'effort tranchant V est positif, et décroît lorsque V est négatif.
Cet effort ne se répartit pas ainsi qu*on serait tenté de le croire à priori^ uniformément sur toute la section, comme l'effort normal. A l'inverse de ce qui se passe pour le moment fléchissant, le travail dû à l'effort tranchant est nul sur les fibres les plus éloignées de l'axe neutre de la section, et il n'est jamais nul sur les fibres qui rencontrent cet axe : en général même, il est maximum sur l'axe neutre. L'effort tranchant a du reste, ainsi que le travail à la
flexion, même valeur pour toutes les fibres que coupe une parallèlle à l'axe neutre PQ {ficj, 20).
Cherchons le travail par unité de surface S
développé sur la parallèle NN' située à une
distance z, de la droite PQ et dont la Ion-
Fig. 20. gueur comprise àl'intérieur de la sectioneste/,
On a, en désignant par V l'effort tranchant total, par w et 5
les variables qui prennent pour NN' les valeurs u^ etz,,
et par n la valeur maximum Ao que peut atteindre z :
1, Voir CollJgDon : Traité de résistance des matériaux, no 107.
xpression donne bien S est nul sur les fibres le:
.oir le travail maximum il trandc valeor que pniss
iz quand on Eait \'aricr la li
i) ce maximmn coirespon iximnni a lieu sur l'axe ne
I ^«.jo
la seclicn présenle un i
M (fi(/, 21), comme en «
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^ Depuis 3=0
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On a
Le maximum a toujours lieu pour z = o et il a pour valeur
c vr, ai' , ,,6'n 3 V r, «y {b - b') n
^ = Zll+-S--^'''-''^-Wr^7rbV-ab'-ab'' + a'b'^}
Supposons que dans le calcul du moment d'inertie on puisse négliger l'âme verticale, et substituons à la valeur
exacte de I qui est j-^-î Ja valeur approximative
— — K la parenthèse de Téquation qui précède devient
éfinile à ;r et la valeur de S se réduit à -77-, : ainsi le travail ° 3 ci'o
maximum a lieu sur la fibre moyenne, et il a la même valeur que si on supposait l'effort tranchant unifonnément réparti sur l'âme verticale du double T, à l'exclusion des semelles. Ccsl ce qui explique pourquoi les constructeurs ont l'habitude dans le calcul des pièces fléchies de ne tenir compte que des semelles lorsqu'ils déterminent la surface destinée à résister au moment fléchissant, et au contraire de calculer Tâme verticale comme si elle devait résister seule à l'effort tranchant uniformément réparti sur sa surface.
On peut d^ailleurs toujours vérifier sans difficulté, par les formules que nous venons de donner, l'exactitude du résultat donné par la méthode approximative. Dans certains cas, on pourrait être amené à donner à l'âme plus de force que ne rîndique la méthode usuelle.
Poutre à section circulaire. — Soit R le rayon. '
3 7rH*^ R*
pour z = 0, on a
3 7cR*
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S 5 (lu travail qui résulterait de rcffort tranchant uni-
lenl réparti sur la surface,
dmct tanlûl (|u<^ la limite pratique à l'cITort tranclianl
rc évaluée aux s <le la limileà l'extension, tantôt quVllc
igalo. C'est ce que nous supposerons pour plus de simcn l'absence de tout résultat d'expérience suffisani-
la pratique, le travail il l'effort tranchant est presque s bien inférieur à ces deux limites, l'àme verticale des
recevant généralement, pour des raisons de construo le épaisseur bien plus grande que ne l'exige l'effort nt.
ïrt trancliaot ne joue aucun rôle dans la déformation ;es fléchies : ce résultat ne parait pas paradoxal lorséfléchit au mode de répartition, qui est tel que les xtrèmes, n'étant soumises à aucun travail, ne peuvent formées de ce chef. C'est pourquoi l'effort tranchant ■c pas dans les formules relatives i\ la déformation.
Pièce» n^dklcH. Xravatl du métal dans une Ion qucicanquc. — ÎSous venons dc donner des s permettant dc calculer dans une pièce fléchie : l°le à la compression ou à l'extension qui se manifcslc le direction normale à la section transvoi'salc dc la J" le travail au cisaillement qui se manifeste dans une n parallèle au plan dc la section transversale. Dans la i en effet, on ne tient compte, pour le calcul des Ions dc la pièce, que dc ces deux éléments, ïfois il n'est pas pas inutile de remarquer que le couple on qui tend à faire tourner la section transversale l'une droite dc son plan, et l'effort tranchant qui esl ;e située dans le plan de la section, font travailler le la compression ou à l'extension, aussi bien qu'au nent, dans toutes les directions menées dans le plan >n que nous supposons ici, comme c'est le cas général atique, contenir l'effort tranchant.
il un point du plan de flexion (fy. 23), AB la trace sur de la section transversale qui passe par M, CD une
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Fig. 23 .
droite du plan passant par M et définie par Tangle qu'elle fait
avec la droite AB, cet angle 9 étant mesuré de gauche à droite à partir de Fextrémité A de la droite AB, la plus voisine du point M.
Proposons-nous connaissant le travail à la flexion R, qui se manifeste en M perpendiculairement à la direction AB, et le travail au cisaillement S qui se manifeste parallèlement à AB, de déterminer le travail à la flexion R' perpendiculaire à CD, et le travail au cisaillement S' parallèle à CD.
Nous obtiendrons le travail à la flexion (extension ou compression) perpendiculaire à CD par la formule :
(4) R' = iR(1 -t-cos2<p) + Ssin29
et le travail au cisaillement par Téquation :
(2) S' = — ~Rsin^<p-t-Scos2<p.
On trouvera la démonstration de ces formules dans le Traité de Résistance des matériaux de M. Collignon (n. 113).
Nous croyons utile de les discuter sommairement.
La figure 24 montre comment varient R' (trait plein) et S' ( ) lorsque Tangle <p croît de 0 à ir.
Fig. 24.
Les angles <p,, (p., cp,, cp^ sont définis par les conditions :
Tg.2<p.^
Tg.2?. = -^> Tg.2cp,= ^^
I CHAP. l""'. CATXUL DES PIÈCES PRISMATIQUES. 35
I En résumé le travail à la flexion R' passe par deux maxima :
lun ^ (R +K 4S' + R') de même signe que R, et l'autre
- (R — l/^ 4 S* + R*) de signe contraire.
Le travail au cisaillement S' présente également deux ! maxima de signes contraires , mais de valeurs égales
± J K R* + 4 S*. D'autre part S' est égal à ±'s pour <p = rj
et y = ^, ce qui veut dire que le travail au cisaillement dans
le sens parallèle à Faxe longitudinal de la pièce, que Ton appelle aussi la tendance au glissement longitudinal ^ a même valeur que le travail à l'effort tranchant.
D'autre part le maximum de R' est égal à R lorsque Ton a S rr= o, c'est-à-dire sur les fibres extrêmes de la pièce, pour lesquelles la valeur de R atteint son maximum : il en résulte que la méthode usitée en pratique, qui consiste à calculer le travail à la flexion dans le sens perpendiculaire à la section transversale, donne bien la pression ou la tension maximum pour les fibres extrêmes de la pièce, qui sont en général les plus fatiguées. t
De même le maximum de S' est égala SlorsqueR=o, c'est-à-dire sur les fibres neutres de la pièce, pour lesquelles la valeur de S atteint son maximum, ce qui justifie encore la méthode habituelle qui consiste à calculer le cisaillement dans la direction perpendiculaire à l'axe longitudinal de la pièce.
En somme la méthode usuelle fournit toujours des résultats suffisamment exacts, car les valeurs qu'elle donne pour le travail à la flexion et au cisaillement sont en général très peu inférieures aux maxima absolus que l'on calculerait au moyen des formules précédentes. En cas de doute, rien n'est plus simple que d'en faire la vérification dans chaque cas : d'ailleurs il est facile de reconnaître que les maxima absolus diî S' et R' s'observent toujours dans les points où la section subit un élargissement brusque, comme aux points d'attache des ailes des fers à double T sur leurs âmes.
Si une vérification est utile en certains cas, c'est donc
"Vf*.
NTS MÉTALLIQUES,
ils particuliers qu'elle doit porter.
Nous terminerons cette élude en donnant pour une poutre à section rectangulaire {fi(j. 25) dans Icplan df flexion les courbes de travail maximum à la compression ( )
à l'extension ( ) et au
cisaillement ( — . — . — .), qui fournissent en chaque' point les directions dans lesquelles ces différents travaux atteignent leurs maxima.
On voit que les courbes de pression
( ) symétriques des courbes de
tension ( — . — . — •} coupent: à angle droit les courbes de tension et les libres extrêmes comprimées, à 45* les fibres neutres et les courbes de travail au cisaillement, et enfin sont tangentes aux fibres extrêmes tendues ; les courbes du travail au cisaillement coupent à 43° les fibres extrêmes et sont tangentes aux fibres neutres.
Enfin, à litre d'exemple, nous donnons {fig. 26) pour une pièce à section rectangulaire, et trois poutres à double ï [fig. 27, 28, 29) les épures indiquant pour les diffén transversale le travail à la compres-
sion perpendiculaire à la
^^ section transversale ( — R) et le travail à la compression maximum { — R') dans les différents points de chaqui' pièce, et donnant les mêmes renseignements pour le travail à l'extension {-j- R et -f =*, R')etletravailauci8aillcmcnt °^ (S et S'). On voit, ainsi que
PÔ
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nous l'avons dit, que les points où la section s' élargit brusquement sont les points critiques où R' et S' atteignent leurs maxima absolus, et où il peut être utile de vérifier que la méthode usuelle n'a pas conduit à donner à la pièce des dimensions insuffisantes.
Fig. 27. '
HHHHBHP
\^.- là/1
.Jt'
Fig. 28.
Ce serait le cas pour le travail à la flexion du 2* fer à double T {fig. 28) : le travail au point de passage de Tâme à la semelle
dépasse de t le travail sur les fibres extrêmes ; il en est généralement de même quand le maximum de S est à peu près égal au maximum de R.
Ce pas ne se rencontre presque jamais à moins que R ne soit très inférieur à la limite pratique du travail, comme dans le voisinage des points d'appui des poutres.
Jl'5
Pour le 3^ fer à double T [fig. 29) où le maximum de S est très inférieur au maximum de R, on voit qu'au contraire
'■•* lit
' -il
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travail au cisaillement qui au point d'attaché de la
sur l'âme dépasse de p la valeur maximum de S, mais
ce travail reste toujours inférieur à R, on n'a rien â ! à ce point de vue.
ësumé l'étude précédente noua a paru présenter un .liéoriquc, mais dans la pratique il convient de s'pd X règles que nous avons énoncées pour le calcul des léchîes, en se bornant à déterminer le travail à la nonnale à la section transversale et le travail au cisai)parallëic à ladite section, lequel est égal à la tCDu glissement longitudinal au point considéré. ituptni-o de« pi6ce« fléciiies. — Le travail à la ssion ou à l'extension présentant son maximum sur ■s extrêmes, ce sont celles-ci, lorsqu'il atteint la limili' are, qui se brisent tout d'abord, puis la section de la ant diminuée d'autant, les libres suivantes se brisent ent, etc., etc. La rupture se propage donc depuis les xtrèmos jusqu'aux fibres neutres, et elle se fait parla 1 d'une section relativcmeot ù la section voisine, id c'est le travail au cisaillement qui atteint la limite iurc, il n'y a jamais glissement d'une section suv on voisine, comme on serait tenté de le croire. Ed faudrait pour cela que toutes les fibres se rompissent g, ce qui est inadmissible puisque l'effort tranchant est les fibres extrêmes et à peine seasible sur celles qui les avoisinent. C'est ce qui explique pourquoi on peut pratiquer impunément dans l'Ame d'un ter à double T une ouverture R S, dirigée normalement à l'axe neutre, sans que la pièce se brise. L'effort tranchant se réparlil dans les parties de la section AR ol p. 3j ' SB restées pleines, et la pièce reste in-
tacte {fig. 30).
iosons que dans la section AB d'une pièce prismatique, en M un point faible où le travail dû à l'effort trauclianl e la Hmite de rupture {/ig. 31). En vertu de i'hypothèsilU' la constitution des pièces prismatiques, le rélré-
Fig. 31,
cissemcnt M se poursuit dans les sections voisines, et la pièce présente une zone MN, parallèle à Taxe neutre, où
le travail dû à TefiFort tranchant atteint la limite de rupture : or on sait que la tendance au glissement longitudinal, c'est-à-dire le travail au cisaillement parallèle à Taxe longitudinal et par suite à MN, est égal au travail à TefiFort tranchant : on conçoit donc que, puisque Teffort, qui tend à séparer la partie supérieure de la pièce AMNC de la partif» inférieure NMBD, dépasse sur toute la surface de jonction MN la cohésion du métal, la rupture se produit nécessairement, et la pièce prismatique se divise en deux pièces primastiques superposées.
On voit que la rupture des pièces prismatiques se fait en ce cas par glissement longitudinal des fibres, et jamais par cisaillement normal à Taxe longitudinal.
Il faut donc veiller à ce que les pièces fléchies ne présentent pas dans leur àme un affaiblissement régnant sans discontinuité parallèlement à Taxe longitudinal. C'est ainsi que dans les rails il se produit fréquemment des ruptures longitudinales suivant les soudures des divers paquets de métal qui ont servi à leur confection.
Dans les poutres à double T composées, les points faibles sont les attaches des cornières sur les tables et sur Tâme, lorsque celle-ci se compose de deux tôles superposées dans le sens de la longueur, la solution de continuité, qui se prêterait au glissement longitudinal, doit être compensée par des couvre-joints ce', tôles verticales auxiliaires assemblées avec chacune des parties de Tâme . On voit qu'il faut calculer en
raison de l'intensité de l'effort tranchant les dimensions de ces couvrejoints, ainsi que le nombre de leurs rivets d'attache, de façon que le glissement ne puisse pas se produire suivant la direction SS' [fig, 32) : les formules à employer sont données au chapitre suivant (n** 38).
Fig. 32 A titre d'exemple, considérons nue
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osée formée de deux pièces de bois A et B reliées
ar de simples barreaux perpendiculaires aux se-
l, comme dans une échelle {fig. 33). Si celte pièce
travaille à la flexion, elle pourra se
.• rompre par glissement longitudinal:
-=j?*r-* chacun des barreauxest en effet sollicité
cune est égale à l'effort tranchant to
lié par le rapport ^ de l'ospaccment de deux bar-
îutifs à la hauteur totale de chaque barreau. Par si l'on veut que la poutre puisse résister, il faut tlage du barreau avec le montant soit sufflsampour résister à la force de glissement longitudinal iioi l'on peut arriver en introduisant dans chaque boulon en fer qui résiste par cisaillement ou ar son serrage un frottement capable de faire la tendance au glissement longitudinal. Nous pour compléter l'étude de ce genre de poutre, au R est soumis à un moment fléchissant égal en
- et en N à — ^ — Ce moment fléchissant s'an-
eu de la longueur du barreau. On voit donc que icut aussi se rompre par flexion.
lies qui précèdent supposent que le barreau a une nsidérablc par rapport à l'épaisseur des semelles, ontrairc, on devrait calculer l'effort de giissemcnl )t fléchissant en M par les formules exactes des et 14, en supposant que la matière qui constitue oit répartie sur la longueur de la poutre, de façon une âme mince continue, puis concentrée en R anger à la distribution des efforts.
rtur^ dcM pl^«e«* 114«htcs an point d'appU* ne cbni*Ko concentrée. — Ce quo nous VE' i s'applique à l'effort tranchant proprement dit, miis fTune section de la pièce à la section infini-
lans les poutres des points particuliers, où ce qui
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vient d'être exposé n'est plus applicable, parce que les hypothèses formulées au début de ce chapitre, au n** 3, ne sont plus vérifiées, et que par suite les formules de la résistance des matériaux ne peuvent plus s'appliquer. Ces points singuliers sont ceux où une force isolée U, d'une
certaine intensité > est appliquée en un point déterminé d'une section de la poutre, soit pour fixer les idées au point M de la section AB {fig. 34). Pour éliminer l'influence du couple de torsion, nous supposons bien entendu que la direction de cette force prolongée passe par le centre de gravité 0 de la section.
La pièce à laquelle est appliquée la force U n'étant pas un solide invariable, mais bien un corps élastique, on voit que, avant de se répartir sur toute la section, elle tend à déformer la figure AB en l'aplatissant. Nous ne sommes plus dans les conditions posées au n* 3.11 est donc bien entendu que les considérations qui précèdent sont inapplicables aux sections des pièces prismatiques qui sont soumises à l'action d'une force extérieure appliquée en un point de leur contour. Considérons par exemple la poutre AB, dont les extrémités
reposent sur deux culées en maçonncrieM,N(^y. 35). Le poids total de la poutre est reporté sur ces culées.
Il en résulte que la section extrême A de la poutre est soumise à une ^'^' ^^' force F, égale et opposée à la moi-
tié du poids total, qui représente la réaction de la culée sur la poutre^
De même la section B est soumise à l'action d'une force analogue F'.
Supposons qu'un poids concentré P soit appliqué à la section intermédiaire C: cette section sera encore dans le même cas. C'est pourquoi nous formulerons la règle pratique suivante que nous croyons inutile de justifier, les considérations qui précèdent nous paraissant en montrer suffisamment l'évidence : lorsqu'une force isolée U est appliquée en un point d'une section, il faut calculer celle-ci de façon :
jllc résiste dans de bonnes conditions au moment fléet à l'effort tranchant d'après la rfeglc ordinaire; e la portion de pièce comprise entre deux secûnes, situées l'une en deçà, l'autre au delà du poini tion de la force, puisse résister convenablement, en érant comme une pièce isolée, comprimée ou tendue ce U suivant le sens dans lequel agit celle-ci. st la raison pour laquelle on raidit l'&me des poutres les, au droit des piles et culées, et souvent au poinI des pièces de pont, partout en un mot où un efforl ible venant de l'extérieur vient s'exercer sur la pou- )urquoi, lorsque l'on a négligé cette précaution, on e se gondoler et s'écraser dans ces points spéciaux, )rtant comme une pièce comprimée dans le scib gucur et travaillant au delà de la limite d'élasticité *. umé [fig. 36) si une force isolée U est appliquée en M c à une poutre métallique, il convient de raidir
Ila partie d'âme verticale comprise entre deus sections voisines AB et CD, de telle façon ^ " que la pièce métallique ABCD, considérée K [a comme isolée et soumise à un effort de comj_ T° pression U, se trouve dans do bonnes condi- 16. lions de résistance.
jre 36 indique un des moyens pratiques qui permclrivcr à ce résultat : il faut donner à la section do ABCD une dos figures recommandées au n' 7, et si ,, adopter une section annulaire ou une section en polygone régulier évidé.
Ite également de l'élude déjà faite des pièces comqu'il est inutile, si une circonstance particuiièrt' LU mode de construction n'y oblige pas, de donner brts AB et CD un écartcraent tel que le moment de la section soit notablement plus grand, parrapdirection KL que par rapport à la direction perpen- AC.
erons remarquer en terminant que ce que nous avons pos de l'effort tranchant n'est pas applicable, pour
iifre. - Cours de Ponts, chapitre ix, page 80ft.
riT
les mêmes raisons que précédemment, aux pièces travaillant , . au cisaillement proprement dit, c'est-à-dire aux pièces placées dans des conditions telles que deux sections extrêmement voisines soient soumises à jr- des forces égales et de sens opposé F et F' (/?y.37), appliquées en des points A et A' opposés, par rapport à Faxe longitudinal de la pièce. ♦ r C'est ainsi que travaillent par exemple les
Figr. 37 chevilles des ponts américains. Nous donnerons au chapitre suivant les formules à employer pour le calcul de ces pièces.
m 9. coapio de topsion. — Soient AB la section transversale d'une pièce prismatique, 0 son centre de gravité qui devient ici le centre de torsion, « et ô les deux demi-diamètres principaux de l'ellipse centrale d'inertie, Q Taire de la section, T le moment du couple de torsion qui tend à faire tourner la
section dans son plan autour du point 0, et développe une tendance au glissement ou un effort de cisaillement parallèle au plan de la section. Soit M un point de la section situé à la distance p du point 0 {fiff. 38).
Fig. 38. Le travail développé en M est donné par
la formule : R = TT-r4iw\-
(a -f- à) iz
Le maximum du travail correspond donc au maximum de p, c'est-à-dire qu'il se manifeste dans le point de la section le plus éloigné du centre de gravité 0.
Cette formule, exacte pour les pièces qui ont une section circulaire ou annulaire (comprise entre deux cercles concentriques), est suffisamment approchée pour les pièces dont la figure a une section peu différente, par exemple pour un polygone régulier avec un évidement concentrique; elle donnerait des résultats absolument faux si on prétendait l'appliquer à des prismes ayant une section très dissemblable.
Il en est de même de la formule qui donne la déformation du prisme.
Soit rfô l'angle décrit par le rayon vecteur OM du point M, lequel est venu en OM'.
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■ cl r' étant les rayons estériour et innulairc et dx la distance de deux s< »es.
Si la pièce cylindrique tordue a ui lont l'une des soclioos extrêmes au:
'autre prise comme point de compai'i ûrmule :
ÎT
Si l'expression „ . . 77^ est un
it(j(r— r')
olale de la pièce esl donnée par la fo:
La quantité G est une constante l'élasticité du métal à la torsion, qui i la fin de ce chapitre. Il en est de mè ju'il convient do ne pas dépasser po lu métal à la torsion.
Les formules qui précèdent ne sot lans le calcul des machines. Il est lans le calcul des ponts métalhques di orsion. Toutefois, ic cas pouvant se ionnel, nous n'avons pas jugé înutil «js quelques renseignements sur la qi
9 0. c:k»iiipoMicion a*îf* otr«t«« !fkii«e«. — Noua avons examiné p iD devait calculer les pièces prismalii 'fTort normal, soit à un moment de fi le torsion. Il peut arriver que les f )ièce donnent lieu à ia fois à un efFor léchissant et à un couple de torsion.
En pareil cas, on doit adraelire qu ésultantc (/éamètrigue des travaux
CHAP. l". CALCUL DES PIÈCES PRISMATIQUES. 45
cause considérée isolément, et qu'il en est de même de la déformation.
On devra donc ajouter algébriquement le travail dû à Tef-
Xa; F
fort normal au travail dû au moment fléchissant -y- + ^» en
ayant soin de tenir compte des signes (positif pour les tensions, négatif pour les compressions), et on aura ainsi avec son signe le travail du métal au point considéré. On aurait de même à faire la somme du travail dû à Teffort tranchant et du travail dû au couple de torsion :
IL C
uzdz +
(a'-f- b*) il
Chacun de ces résultats devra être inférieur à la limite pratique admise pour le travail du métal.
Si Ton veut calculer le travail total résultant de la combinaisoi^ des efforts de compression ou d'extension dus au moment fléchissant et à l'effort normal, et des efforts de cisaillement qui se manifestent par Teffet de la flexion et de la torsion, on aura à résoudre le même problème que celui que nous avons traité en recherchant la distribution des efforts dans les pièces fléchies (15). Cette recherche nous paraît d'ailleurs sans utilité pratique.
SO. IMT^tbodo g;ôn6iralo de calcul des ponts m^tal-
Uq[iie«. — Nous croyons avoir traité complètement le problème que nous avbns posé au début de ce chapitre. Désormais lorsque nous aurons donné le moyen de calculer l'effort normal, le moment fléchissant, l'effort tranchant et le couple de torsion en une section quelconque d'une pièce prismatique, nous nous en tiendrons là et nous ne reviendrons pas sur la méthode à suivre pour en déduire les dimensions attribuées à cette section : on n'aura en effet qu'à se reporter au présent chapitre pour compléter à ce point de vue le calcul do Touvrage étudié.
Quant à la déformation, nous donnerons toujours, autant que possible dans chaque cas considéré, la formule à appliquer. '
La méthode générale qui permet de déterminer l'effort normal, le moment fléchissant, l'effort tranchant et le couple
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(le torsion relatifs à une section déterminée d'une pièce prismatique est la suivante :
Supposons connues toutes les forces extérieures appliquées à la pièce en question, depuis la section considérée jusqu'à une de ses extrémités : l'efTort normal est la résultante des projections de toutes ces forces sur une perpendiculaire à la section transversale ; TefFort tranchant est la résultante géométrique des projections de toutes ces forces sur le plan même de la section ; le moment fléchissant est la résultante géométrique des moments de toutes ces forces pris pour chacmie d'elles par rapport à la projection du centre de gravité de la section sur un plan perpendiculaire à ladite section mené par la force dont il s'agit ; enfin le couple de torsion est la résultante géométrique des moments par rapport au centre (!«' gravité des projections de ces forces sur le plan de la section.
Quand le couple de torsion dû à une force est nul, la projection de cette force sur le plan de la section passe, par |Ie centre de gravité, et la recherche du moment fléchissant S4' simplifie : le moment fléchissant est égal au moment de la force par rapport au centre de gravité de la section.
Dans tous les cas simples, ou habituellement traités dans les ouvrages de résistance des matériaux en usage, nous nous bornerons à énoncer les résultats, sans en donner la démonstration analytique, afin d'abréger et de ne pas encombrer cet ouvrage d'équations que des constructeurs à la recherche d<' fommles immédiatement applicables se garderaient bien de parcourir. Nous ne donnerons le calcul complet que dans les cas non traités dans les ouvrages de résistance, où il nous paraîtra utile d'exposer la marche suivie, soit dans un but de justification, soit plutôt pour faire connaître des méthodes générales applicables en d'autres circonstances.
9 A . Xableaii de» constantes spéelflq[U€M9 i-elattveM
aniK dtveps matériaux:. — Nous terminerons ce chapilrt' par le tableau numérique de toutes les constantes spécifiques ou coefficients pratiques qui entrent dans les formules que nous avons données précédemment, et dont on a par suite un besoin continuel dans les applications.
Nous ferons remarquer que les limites de charge, relatives aux pièces comprimées, ne s'appliquent qu'aux pièces (K'
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petite longueur : lorsque la longueur dépasse quinze fois la plus petite dimension transversale, il convient de se reporter aux formules du n*^ 9.
On admettra que la résistance à l'effort tranchant est égale à la résistance à l'extension ou à la compression.
On dit souvent que dans les grands ouvrages métalliques la valeur du coefficient d'élasticité est notablement plus faible que dans les petites pièces : par exemple le coefficient d'élasticité des grands ponts en fer, formés de pièces qui ont, chacune considérée isolément, un coefficient égal à 200 X 10', se réduit à 16 X 10' et même 14 X 10*. La raison en est que, dans les ouvrages formés d'un grand nombre de pièces, les assemblages n'ont pas l'invariabilité que leur suppose le calcul : il y a toujours un certain jeu qui augmente d'autant les déformations dues à l'action des causes extérieures, et il faut dans le calcul de la déformation du pont, tenir compte de cette circonstance, ce qui se fait très aisément en réduisant la valeur de E.
Les pont articulés américains (73) présentent naturellement ce phénomène à un bien plus haut degré que les ponts rivés européens, dont les assemblages sont sensiblement indéformables. Il en est de môme des ponts en fonte formés de tronçons mis en contact par des surfaces rabotées, qui forcément se rapprochent plus ou moins suivant la pression mutuelle exercée entre elles.
Nous pensons que si l'on considère une série d'ouvrages établis suivant le même type, les mieux construits sont ceux dont le coefficient d'élasticité se rapproche le plus du coefficient relatif aux pièces élémentaires considérées isolément. Nous n'avons jusqu'ici considéré que des pièces en état d'équilibre statique. C'est l'hypothèse où l'on se place toujours dans le calcul des ponts. Mais il arrive que dans la réalité les forces extérieures présentent des variations considérables dans un temps très court (charges mobiles, rafales du vent). Il en résulte dans les ouvrages des phénomènes dynamiques qui augmentent notablement le travail du métal. Nous indiquerons plus tard comme il convient d'en tenir compte, en modifiant en conséquence les résultats donnés parle calcul, qui suppose toujours l'équilibre statique établi.
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?peUe le coefficient de striction, est encore un élément d'appréciation dont .1 faut
métal quoique tenace et ductile peut être fragile (certains fers phosphoreux cas), et ce défaut oblige à réduire considérablement la Umite\le charge à lUD doit encore vérifier sa fragilité par des épreuves au choc ^"uife<^ «i
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lé, cette question est des plus complexes, et nous ne la traiterons pas ici en
avons voulu seulement mettre en évidence ce fait, qu'il ne faut pas accordoi
absolue aux nombres inscrits dans le Tableau précédent, et que les constant"
dans chaque cas doivent être choisies en raison de la nature au métal que Ton
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ET DE LA TEMPÉRATURE
1^9* G^n^paUt^s. — Avant de commencer le calcul d'un pont métallique, il est de toute nécessité que Ton se soit rendu compte des charges qu'il aura à supporter, ainsi que do rintensité des actions extérieures qui pourront être exercées sur lui à un moment quelconque, puisque le but du calcul est de prouver que, dans les circonstances les plus défavorables qui se puissent prévoir, le travail du métal dû à ces différentes causes ne dépassera pas la limite assignée pour la résistance.
Nous commencerons donc par faire connaître le moyen de déterminer ces données de la question, et de calculer en conséquence les coefficients à introduire dans les formules.
Les causes extérieures qui agissent sur les ouvrages métalliques et influent sur le travail du métal en ses différentes parties sont au nombre de quatre :
Charge permanente, — charge accidentelle qui a pour limite supérieure la surcharge d^épreuvc que doit supporter le pont avant sa mise en service, — vent, — température.
»3« Obarere peiiiiaiiente. — On a en général besoin de connaître d'avance approximativement le poids propre que présentera l'ouvrage que Ton se propose de calculer. Les calculs achevés, il est aisé de déterminer exactement ce poids et 'de vérifier à posteriori que l'hypothèse priniitivement faite était suffisanmient exacte, et que Terreur
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litude de ces formules est très sujette à caution, parce que les différences entre les surcharges admises, les divergences entre les dispositions adoptées, ont une grande influence sur les poids et que la moyenne s'écarte beaucoup des limites inférieure et supérieure. Aussi, lorsqu'on a à calculer un ouvrage de faible ouverture, préfère-t-on en général se servir de Fexemple fourni par un ouvrage existant de même ouverture et de même type, et Ton n'a guère en pareil cas que l'embarras du choix.
En réalité, ces formules ne sont d'une utilité réelle que pour les grandes ouvertures : or, nous avons constaté que dans ces conditions, on pourrait les simplifier d'une manière notable et les remplacer par des formules du premier degré dont les résultats ne diffèrent que d'une façon insignifiante des résultats exacts des formules précédentes. En consé quence, nous proposons de se servir le cas échéant des formules qui suivent :
PONTS POUR ROUTES ET CHEMINS
Poids total par mètre de largeur Poids par mètre superficiel. du trottoir.
Tôle y = 7x + 30 Y = 7x2 + 30x
Fonte ?/=8ar4-80 Y = 8a:2 + 80x
Ces formules exigent que l'on ait /> 20.
Elles peuvent être commodes lorsque l'on se propose d'examiner quelle sera l'ouverture à admettre pour les travées d'un pont, connaissant le prix de fondation d'une pile. Il est aisé d'en conclure la division la plus économique du débouché total en travées.
Dans tous les cas où ces formules ne sont pas applicables :
o6 POXTS MÉTALLIQUES.
ponts suspendus, ponts en fonte pour chemins de fer, etc., il convient do s'^n rapporter aux ouvrages existants pour le (•alcul de la charge du pont.
94* Ocàleal cle la diarg^e permaneitto «t'apr^s un ouvras^ esLlstant dit ntêiue type* — Supposons que
Ton connaisse le poids du métal entrant dans la construction d'un pont existant. Il est facile d'en déduire très exactement le poids qu'exigerait un ouvrage semblable, c'est-à-dire du même type et de dimensions proportionnelles pour une ouverture quelconque.
Partageons en effet le poids y par mètre courant du métal (»n deux portions : 1** le poids p qui dépend de la portée du pont, c'est-à-dire le poids des poutres principales ou des arcs métalliques, ou des câbles de retenue : c'est ici l'inconnue à déterminer; 2** le poids jo' qui est indépendant de Touverturc (rt comprend les pièces du tablier et du contreventement. Ce poids jo' est immédiatement fourni par l'exemple du pont considéré.
On voit que le poids total maximum par mètre courant de l'ouvrage, charge et surcharge ne contient qu'une inconnue, savoir : le poids ^ dont il a été question plus haut. Le surplus, qui comprend le tablier et ses accessoires, et la surcharge proprement dite, est aisé à déterminer d'après l'ouwagc existant et d'après les conditions fixées pour les épreuves (25). Soit n cette portion du poids par mètre courant que l'on pcul connaître immédiatement. Le poids total de l'ouvrage par mètre courant est donc égal à II -}- j».
Nous nous appuierons sur le principe fondamental suivant, qui est absolument vrai et qu'il est aisé de vérifier par la comparaison des ouvrages existants : le poids p par mètre courant de la partie essentielle d'un pont métallique est proportionnel, pour un type déterminé, au produit de l'ouverture par le poids total par mètre courant, charge et surcharge.
K étant un coefficient numérique qui dépend du type d'ouvrage que l'on considère et que nous appellerons son coefficient économique .
On en déduit les fonuules suivantes :
"l— KZ
La formule (4) permet de déterminer K à Taide de Touvrage existant. Cela fait, la formule (3) nous met à même de calculer le poids du métal qu'exigerait le type pour une ouverture quelconque. A Taide de la formule (2) on peut évaluer séparément le métal qui entre dans la composition de la partie essentielle de Touvrage, ce qui permet d'utiliser l'exemple choisi, alors même qu'on se proposerait de modifier dans la nouvelle application du type les dispositions du tablier et du contrcventement. Nous allons donner un exemple de l'application de cette formule qui permettra de voir combien l'usage en est simple.
Considérons une travée de 57 mètres d'ouverture du pont de chemin de fer établi sur le Lek à Kuilenburg (Croizette- Desnoyers, Travaux publics en Hollande^ pages 165 et 166).
La longueur des poutres est de 60", 50 et c'est cette longueur qui va nous servir à calculer les différents poids par mètre courant.
Les parties principales d'une ^
travée pèsent : 215.100 kgs.
Les pièces du tablier et du ( 289.710 kgs.
contrcventement pèsent : 74.610 —
Voix
^ 2<5.400kgs ^ , ^ . 74.610 . „^ ,
^^="60:50 = 3.^>'>^kgs. p' = .^5-^ = 1.233 kgs.
Le poids total de la superstructure est égal à 339.283 et comprend la partie métallique et les accessoires, plancher, longrines, etc. ; le poids par mètre courant est donc égal à
^Q ^Q soi 1 5 . 459 kgs .
La surcharge d'épreuve a été fixée à 7.700 kilogrammes par mètre courant.
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n+p = 5.io9 + 7.700 =r 13.439; n= 13.159 — 3.555 = 9.604.
formule (4) -donne pour ce type de ponl :
ns celte dernière formule il est plus exact de représenter la portée réelle des poutres, c'est-à-dire la distance points d'appui 59*°, SO plutôt que la longueur de boutcn 60-,50.
en lire
3posons-nous maintenant d'appliquer le type à un« rture réelle entre points d'appui de 98 mètres, sans rien a;er au système du tablier et au contreventement, mais odifiant la surcharge d'épreuve, qui, en raison de la plus le ouverture de l'ouvrage, sera réduite et fisée i I kilogrammes par mètre courant (voir n' 25). La valeur se trouve ainsi réduite de l'écart qui existe entre l« larges d'épreuves pour l'ouverture de 59° ,30 cl la nonsurcharge admise, aura donc :
n, = 9.604 — 1 .200 = S.iOi iigs.
_ K/JI^__ 0,0045X98x8-404
p',=p' = 1.233kgs.
=p, +p', = 6-630 + 1 .233 = 7-863 kgs.
asi le poids total du métal pour une portée réelle de êtres, c'est-à-dire pour une longueur totale de la poutK 0 mètres environ, serait do 7.863 kilogrammes par mètre inl soit de 786.300 kilogrammes pour l'ensemble de l'ou- !. Supposons que, sans nen changer aux parties princiqui resteraient conformes au type, on se propose Ae lacer le plalelage en bois du pont hollandais par un pla- 0 en tôle striée augmentant de 1.200 kilogrammes par ) courant le poids du métal employé, et de 400 kilogram-
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mes le poids total du tablier (en tenant compte de la suppression du platelage en bois).
Le calcul ne serait pas plus compliqué, K conservant la même valeur.
On aurait seulement :
n, = 8.404 + 400 = 8.804 kgs.
p\ = \ .233 + \ .200 = 2.433 kgs.
y, =/>, + jo', = 6.945 + 2.433 = 9.378 kgs.
Le poids total du métal pour une portée réelle de 98 mètres ou une longueur de bout en bout de 100 mètres sérail ainsi 917.800 kilogrammes platelage compris.
Nous ajouterons en terminant que pour les poutres droites en particulier, le coefficient économique K varie entre certaines limites peu écartées : 0,004 et 0,006. Quand on examine un ouvrage, si Ton trouve K = 0,004, on peut affirmer ou que le travail du fer atteint une valeur élevée, ou que l'ouvrage est parfaitement conçu de manière à réaliser la plus grande économie possible de métal ; si K = 0,005 on se trouve djBins les conditions habituelles ; si K = 0,006, la dépense du métal est exagérée, soit que le type soit mal étudié, soit cjue le travail du métal tombe au-dessous de la limite généralement admise. A égalité de travail maximum, quelle que soit d'ailleurs l'ouverture, l'ouvrage le mieux conçu est celui pour laquelle coefficient K présente la valeur la plus faible.
Supposons que l'on veuille établir un pont métallique, d'après un type dont le coefficient économique est K, mais en se proposant de changer la limite pratique du travail du métal en la portant de R à R',ce qui serait rationnel si l'on adoptait un autre métal en substituant par exemple l'acier au fer. Le coefficient économique K' de l'ouvrage qu'on se proposerait d'exécuter pourrait se déduire exactement du coefficient K de l'ouvrage existant à l'aide de la formule :
Cette formule se traduit ainsi : pour un même type de pont le coefficient économique est inversement proportionnel à la
pour le travail, is davantage sur sque nous étudi . do ponts métall aapBTC d'épi-ei l'ouvrage peut i cun cas la limite reuve, parce qu 1 l'éprouve en li un. Elle dépend xécutant le pon ciales où l'on s c pont devra po:
une circulaire c dont cette sure as qui peuvent ?r ici in-extenso.
^onts sîipportaiU
Les ponts à travi Tont être en éta ,ou3 les trains ai partiennent.
s dimensions de ;s de telle sorte :s surcharges qi ail du métal, p; voir : à 1 kil, ■ ecte ;
mmes pour la : fléchie ; mmes pour la f itement, soit dan mmes pour le fc compression, idministration si )ur les grands p mt produites en ormes et les disi
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!urs des projets de travées mélalliqucs devront justifier, par des calculs suffisamment détaillés, qu'iU ae sont conformés aux prescriptions de l'article précédent.
En ce qui concerne les fermes longitudinales, ils pourront admettre l'hypothëse de surcharges uniformément réparties.
Dans ce cas, ces surchargées, par mètre courant de simplo voie seront réglées conformément au tableau suivant ' :
TBATÉEa
ÎO
IlalioD.
Lci dimenaions des pièces qui ne foiit pas partie de? fermes loogitudinalee, et aotamioeat celles des pièces de pout, scrnut calculées d'apr£s les plus grands efforts qu'elles peuvent avoir à supporter.
Art. 4. — Chaque travée métallique sera soumise à doux
1. On peut remarquer que les nombres qui Sgiu^nt dans ce Tableau courdenl sensiblement avec la formule suivante : x t= ' - , où { cet eïprimri mi Ire j.
plus lourds dont la circulation est à prévoir, et ayant une longueur au moins égale à celle de la plus grande des travées à éprouver. Ce train marchera successivement avec des vitesses de 35 et de 50 kilomètres à l'heure.
Toutefois, la partie de l'épreuve relative à la circulation en grande vitesse pourra être ajournée jusqu'à l'époque où la voie, aux abords du pont, sera parfaitement consolidée.
Les prescriptions qui viennent d'être formulées s'appliquent aux ponts à une seule voie, ainsi qu'aux ponts à deux voies, ainsi qu^aux ponts à deux voies indépendantes, dont chacune sera éprouvée séparément.
Pour les ponts à deux voies solidaires entre elles, l'épreuve par poids mort se fera d'abord sur chaque voie séparément, l'autre restant libre, puis sur les deux voies simultanément. Il en sera de même pour l'épreuve par poids roulant. L'épreuve simultanée des deux voies se fera, dans ce cas, au moyen de deux trains marchant dans le même sens aux vitesses fixées ci-dessus.
Les dispositions de détail des épreuves seront réglées dans chaque cas particulier, par les ingénieurs en chef du contrôle de la construction et de l'exploitation du chemin de fer, de concert avec la compagnie concessionnaire.
Art. 5. — La mise on circulation, sur le tablier du pont, de locomotives dont le poids, tender compris, dépasserait notablement 72 tonnes, ne pourra avoir lieu qu'en vertu d'une autorisation spéciale du ministre des travaux publics.
Art. 6. — Lorsque le poids du matériel roulant destiné à circuler sur le pont sera notablement inférieur à celui qui correspond au train d'essai défini à l'article 4, l'administration supérieure décidera dans quelle mesure les indications données dans cet article et dans l'article 3 pourront être modifiées.
Art. 7. — Elle se réserve d'ailleurs d'apprécier les cas exceptionnels qui pourraient motiver des dérogations quelconques aux prescriptions du présent règlement.
« Ponts supportant des voies de terre. »
Art. 1". — Les ponts à travées métalliques dépendant des voies de terre devront être en état de livrer passage à toute voiture dont la circulation est autorisée par le règlement du
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t 18S2 sur la police du roula^ et des messageries, -dire aux voilures attelées, au maximum, de cinq chci elles sont à deux roues, et de huit chevaux, si elles quatre roues.
2. — Les dimensions des pièces métalliques des trairont calculées de telle sorte que, dans la position 1& éfavorable des surcharges que l'ouvrage peut avoir à "ter, et notamment sous l'action des épreuves prescrites rlicle 3, le travail du métal par millimètre carré de
I soit limité, savoir :
kilogramme 1/2 pour la fonte travaillant à l'extension
kilogrammes pour la fonte travaillant à l'exteDsion ne pièce fléchie ;
kilogrammes pour la fonte travaillant à la compression rcctcraent, soit dans une pièce fléchie ; kilogrammes pour le fer forgé ou laminé, tant à l'es-
II qu'à la compression.
tefois, l'administration se réserve d'admettre des liplus élevées pour les grands ponts, lorsque des !ations suffisantes seront produites en ce qui louche ilités des matières, les formes et les dispositions des
3. — Dans les calculs de stahilité des travées, on adque le poids des plus lourdes voitures, véhicule et
'ment, s'élève à H tonnes si elles sont à deux roues, et onncs si elles sont à quatre roues, l'écartement des s étant d'ailleurs fixé pour ces dernières à 3 mètres, s les localités où ces poids seraient exagérés, ils pourtre réduits, eu égard aux circonstances loceiles, sans lans aucun cas, le poids du véhicule et de son chargeluisse être inférieur à 6 tonnes pour les voitures à oues, et à 8 tonnes pour les voitures à quatre roues, routes soumises à la police du roulage, ^e qui concerne le calcul des fermes longitudinales, on ra pour la voie charretière, celle des deux combinai- B poids suivantes qui fera subir à ces fermes ta plus ! fatigue eu égard à leur portée, savoir: une surcharge [nément répartie et évaluée à raison de 300 kilogrammes
jmr mètre carré, ou bien une surcharge composée d'autant (le voilures ayant les poids ci-dessus déterminés que le tablier pourra en contenir avec leurs attelages, sur le nombre de lilcs que comporte la largeur de la voie. On fera d'ailleurs lo choix entre les voitures à deux roues ou à quatre roues, de manière à obtenir le plus grand travail du métal, et Ton supposera qu'une file de voitures occupe une zone de 2" 50 de largeur.
Dans les deux cas, les trottoirs seront censés porter une surcharge de 300 kilogrammes par mètre carré.
Les dimensions des pièces qui ne font point partie des fermes longitudinales, notamment celles des pièces de pont, seront calculées d'après les plus grands efforts qu'elles pourront avoir à supporter.
Art. 4. — Chaque travée métallique sera soumise à deiix natures d'épreuves, l'une par poids mort, l'autre par poids roulant.
La première épreuve aura lieu au moyen d'une surcharge uniformément répartie de 300 kilogrammes par mètre carré de tablier, trottoirs compris. Cette charge devra demeurer en place pendant deux heiures au moins après que les tassements auront cessé de se manifester dans le tablier. Si le pont se compose de plusieurs travées solidaires, chacune sera chargée d'abord isolément; puis on chargera simultanément les travées conliguës à chaque pile, à l'exclusion de toutes les autres.
Les travées, dont les tabliers sont supportés par des arcs métalliques, seront d'abord chargées sur la totalité de leur portée et ensuite sur chaque moitié seulement.
On procédera à l'épreuve par poids roulant avec celles des voitures à deux roues ou à quatre roues qui, étant chargées comme il est dit à l'article 3, produiront le plus grand effort eu égard à l'ouverture de la travée. Cette épreuve sera réalisée on faisant passer au pas, sur le palier de la travée, autant de voitures qu'il en pourra contenir avec leurs attelages, sur le nombre do files que comportera la largeur de la voie charretière.
Pour les ponts à plusieurs travées solidaires,^ la longueur (le chaque file de voitures devra embrasser la longueur totaie «les deux plus grandes travées consécutives.
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L'épreuve par poids mort, telle qu'elle est indiquée ci-dossus, n'est pas obligatoire pour les travées dont la portée ne dépasse pas 12 mètres. Mais pour les travées d'une portée moindre, on y suppléera en faisant stationner pendant deux heures au moins sur le tablier, et de manière à le couvrir entièrement, l'ensemble des voitures destinées à l'épreuve par poids roulant.
Art. 5. — Le passage sur le tablier du pont, de chargements notablement supérieurs à ceux qui auront été adoptés dans les calculs relatifs à la stabilité de l'ouvrage, ne pourra avoir lieu qu'en vertu d'une autorisation spéciale donnée par le préfet, conformément au rapport de l'ingénieur en chef du département.
Art, 6. — L'administration supérieure se réserve d'apprécier les cas exceptionnels qui pourraient motiver des dérogations quelconques au présent règlement. »
Les règles qui viennent d'être indiquées ne suffisent pas toujours pour le calcul, et l'ingénieur peut avoir besoin de se rendre compte de l'effet produit non par une surcharge uniformément répartie, mais par un véhicule ou une suite do véhicules semblables à ceux que le pont aura à porter. Nous ne croyons donc pas inutile de faire^ connaître la disposition exacte présentée par les surcharges d'épreuve réelle dues à des convois de chemins de fer ou à des files de voitures que peuvent avoir à supporter les ponts métalliques. Ces renseignements serviront dans certains cas à calculer le traN^ail maximum, soit dans les parties principales, soit dans les pièces accessoires, longerons, poutrelles, pièces de pont.
Composition des trains de chemins de fer.
Nous indiquons la composition de trois trains choisis parmi les plus pesants qui peuvent circuler sur les chemins de fer.
Le train de marchandises I comprend une locomotive à quatre essieux couplés pesant avec son tender 72 tonnes^ et pouvant remorquer 75 wagons chargés pesant chacun 15 tonnes.
Le train de marchandises II en double traction comprend deux locomotives à trois essieux couplés, pesant chacune avec son tender 55 tonnes, et capables de remorquer également 75 wagons de 15 tonnes chacun.
ljl
If
iMJ „
LSo' »
Le train de voyageurs III en double traction comprend deux locomotives à deux essieux couplés pesant chacune avcr son tender 52 tonnes, et capable de remorquer 24 voitures. Dans le tableau, la colonne 1 indique : l"" la nalure du véhicule, locomotive L, tender T, fourgon F, wagon W ou voiture de voyageurs V ; 2* son poids total ; 3* sa longueur entre tampons; 4** la distance entre ses essieux extrêmes qu'on appelle aussi son empattement ; la colonne 2 donne le poids par essieu ; la colonne 3 indique la distance de chaque essieu à Tessieu ou au tampon du véhicule qui le précède immédiatement, enfin la colonne 4 donne les distances cumulées à partir du tampon d'avant de la prertiière locomotive.
Composition des attelages circulant sur les routes.
Une voiture à quatre roues pesant 16 tonnes occupe une longueur de chaussée de 5 mètres, savoir: 3 mètres entre les essieux, et 1" 50 au delà de chaque essieu. Un cheval ou une paire de chevaux occupent une longueur de 2" 30. La longueur d'un pareil attelage est donc égale à 5 mètres plus autant de fois 2™ 50 qu'il y a de files de chevaux. Si la voiture est suivie par un second attelage, il est nécessairo de laisser une zone libre d'au moins 1 mètre entre la voiture et le cheval qui la suit.
Une charrette pesant \ 1 tonnes occupe une longueur de 3 mètres divisée par son essieu en deux parties égales. Le poids d'un cheval varie de 300 à 600. En moyenne, un cheval robuste comme ceux employés pour le roulage pèse de 450 à 600 kilogrammes.
Il y a lieu de remarquer que les voitures de 16 et de 11 tonnes indiquées par la circulaire ne peuvent être li'aînées par 8 chevaux» dans le premier cas et 5 dans lo second que si la route parcourue est en très bon état el sensiblement horizontale. Dans le cas contraire, il faut ou augmenter le nombre des chevaux ou réduire le poids du véhicule trainé. L'ingénieur qui est chargé de procéder aux épreuves d'un pont-route doit donc tenir compte dans ses prévisions de l'état de la chaussée et de l'importance des déclivités, sans quoi il s'exposerait à voir son convoi rester
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en route,' et les épreuves ne pourraient se faire par Timpossibilité qu'il y aurait de se remettre en marche.
On peut aussi tenir compte de ce fait lorsque Ton établit la moyenne des charges maxima que le pont aura à supporter, eu égard à la nature de la chaussée et aux déclivités du chemin d'accès à cet ouvrage.
L'effort de traction exercé par un cheval marchant au pas varie de 50 à 90; il est en moyenne de 70. La résistance au roulement ou le tirage exercé par le véhicule est, par tonne de 1000 kilogrammes, égale à autant de kilogrammes qu'il y a de millimètres de pente par mètre de longueur, plus une constante qui dépend de Fétat de la chaussée, et est fournie pour les différents cas par le tableau suivant :
I en très bon état par un temps sec. . 24 kgs.
Chaussée ] " par un temps humide. 30
d'empm^^ement. ] ^^^^«"«e 40
/ en mauvais état avec des ornières. . 60
\ neuve non cylindrée 400
r,, , r ^ en très bon état par un temps sec. . 14 Chaussée pavée. < , * ^
'^ /boueuse 16
Chaussée formée de madriers en bois, par un beau temps. 18
On voit par exemple que 8 chevaux de force moyenne, capables d'exercer une force de traction égale à 560 kilogrammes peuvent traîner :
Sur un chemin pavé horizontal, par un temps sec, une voiture pesant 40,000 kil.
Sur un chemin empierré boueux, avec rampe de 0^02 par mètre, une voiture pesant 9,300 kil.
Sur une chaussée empierrée neuve avec rampe de 0*06 par mètre, une voiture pesant 3,500 kil.
Nous en concluons qu'il ne convient pas de s'en rapporter aveuglément aux indications de la circulaire précédente, mais qu'il faut dans chaque cas particulier se rendre compte de la surcharge d'épreuve qui pourra être réalisée dans la pratique, et calculer en conséquence la résistance de l'ouvrage.
Nous ajouterons en terminant: 1** que la largeur des jantes des roues étant ordinairement de 0"20, la largeur de la voiture entre les bords extérieurs des jantes peut varier
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a au minimum, à 2" 26 au maximum, ce qui donne la ,r minimum à admettre pour un passag;e entre irotloin; : la distance entre les axes de deux files de voitures mt parallèlement, est au minimum de 1" 85 dans la ire hypothèse faite sur l'écartement des roues, etde2"70 e deuxième cas.
a lieu de prévoir l'éventualité où un pont subirait le ;e d'une foule compacte. A cet égard, nous donneron* nseignement^ suivants : pour une foule serrée sans ■ation, comme une troupe militaire occupant toute U !ar du pont, le poids par mètre carré est inférieur à logrammes ; pour une foule pressée et circulant diffint, le poids peut s'élever à 320 kilogrammes, enfin, ment où la foule est tellement comprimée que tout mouit est devenu impossible, et que des accidents aoot ents, le poids peut atteindre la maximum de 400 kilonés, qui suppose 7 à 8 personnes par mètre carré de tée.
. Effets dn veDt. — Le vent est susceptible d'exercer s ponts des efforts considérables, qui ont amené la Aesin de bien des ouvrages dans le calcul desquels on ne pas suffisamment préoccupé de cette cause perturbadont l'action essentiellement variable et temporaire itcindre à certains moments une intensité des plus danles. C'est ainsi que le vent a amené la chute du pont :ndee, sur le golf^ de Tay, en Ecosse. A la suite de cet nt, qui amena lamortd'environ quatre-vingts personnes, aité institué par le gouvernement anglais présenta un ■t relatif à l'évaluation de l'effort exercé par le vent sur nts métalliques. Nous extrayons de la Revue générale emins de fer les conclusions de ce rapport, qui nous sent fournir sur cette question des renseignements ants et très suffisamment développés pour servir de dans les applications.
Il faut admettre dans le calcul des ponts et des viaducs mins de fer une pression maxima de vent de 273' 43 btre carré.
i le pont ou le viaduc est formé de poutres pleines I hauteur est égale ou supérieure à celle des trains qui
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franchissent le pont, on supposera la pression de 273 kil. 43 par mètre carré appliquée sur toute la surface verticale de l'une des poutres seulement, mais si la hauteur du train surpasse celle des poutres, on devra supposer la pression de 273*^ 43 appliquée à toute la surface verticale depuis le bas (les poutres jusqu'au haut du train à son passage sur le pont.
3* Si les poutres sont à treillis^ on calculera la pression sur la poutre exposée au vent en lui appliquant la pression (le 273*^ 43 par mètre carré, conune si la poutre était pleine, depuis le niveau des rails jusqu'au haut du train, puis en y ajoutant une pression de 273^ 43 par chaque mètre carré do la surface verticale réelle des poutres au-dessous du niveau des rails ou dépassant le haut du train.
La pression sur la poutre non exposée directement au vent se calculera en supposant que le vent exerce, sur la portion de la surface de cette poutre inférieure au niveau des rails ou dépassant le haut du train, une pression :
[a) De i36^72 par mètre carré, si le treillis ne couvre pas plus des 2/3 de l'aire de la poutre.
[b) De 205*" 07 par mètre carré, si la surface du treillis couvre entre les 2/3 et les 3/4 de l'aire de la poutre.
[c) De 273^ 43 par mètre carré, si la Surface du treillis couvre les 3/4 au moins de l'aire de la poutre.
4* La pression du vent contre les arches et les piles des ouvrages d'art devra être calculée autant que possible d'après les règles précédentes.
5"" Afin d'assurer aux ponts et aux viaducs un coefficient de sécurité suffisante contre les effets du vent, il faudra donner à ces ouvrages une solidité assez grande pour sup- I>orter une pression du vent quadruple de celle qui est prévue par les règles précédentes ; dans le cas où la tendance du vent à renverser les ouvrages est combattue par leur pesanteur, un coefficient de sécurité égal à deux suffira.
La pression du vent est donnée avec une approximation suffisante par la formule :
F sr 0,25 V
P est exprimé en kilogrammes par mètre carré, et V en mètres par seconde. »
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lomitéfaitcnoulre observci' { Aes poutres sont en général l'action du vont, et que le dc) itles poutres dépend dc la g s présentent; quand les pont inlissant pas dans une assez la lion du vent, ou quand le trai ■c des poutres, il est bon d'él ns suffisantes.
omîté n'a pas voulu entrer dat jet, (le peur d'imposer des nio Comité termine son rapport e uivantcs :
ilesso du vent, comme celle de racnl, est plus ou moins retardé est donc alTectée par la natur lèvent passe, suivant qu'ellcj gulières. II s'ensuivra donc qu atteindra de plus grandes vite ttcndu que l'action retardatrici [u'à de basses attitudes.
règles posées plus haut, appli< icrmettent à ces ouvrages do i ns du vent qui aient été relevé lire côté, il y aura beaucoup !s plus basses ou protégés con pour lesquels les régies donri lations. Il y aura lieu égaiemei s ponts suspendus et les ponl s cas ne présenteront rarement cmcnt quand l'occasion s'en pi ! pensons que le chiffre dc 27.
ommission anglaise, doit être a
( Irfes élevés au-dessus du sol, ^^. ^ „..,.„^.,.
dans dos vallées encaissées où le vent atteint une lisceplionnelle. Pour les ouvrages ordinaires établis à bic hauteur au-dessus du sol, un pourra se borner » • la limite de 180 kilogrammes qui a été autrefois fi-^éc Nordling, d'après les exemples qui lui étaient fournis
par des wagons renversés en pleine voie par des ouragans.
ST* Effets des eluàns^mentei de teiiip4^i*ature* —
Lorsque la température augmente d'un degré, les matériaux subissent les dilatations suivantes :
Fer 0,0000117
Fil de fer "... 0,0000144
Fonte 0,0000112
Acier 0,0000115
Bois de sapin 0,0000040
Si Ton suppose que la température s'élève par exemple de So**, et que les extrémités d'une pièce prismatique soient maintenues fixes en les appuyant si Ton veut à des culées en maçonnerie, le mouvement de dilatation du métal se trouve empêché ; la pièce se comportera comme si, après l'avoir laissée librement se dilater, on la ramenait à sa longueur primitive à l'aide d'une compression énergique exercée à ses extrémités. Il en résultera donc un travail du métal qu'il est facile de calculer. L'allongement dû à la température étant par mètre de longueur a ^ et le coefficient d'élasticité longitudinale du métal étant désigné par E, on a la formule
R — — Kai
qui donne la valeur dû travail R à la compression développée dans la pièce.
Si la température, au lieu de s'élever s'était abaissée, en entraînant une contraction dans la pièce, le travail du métal serait donné par la même formule, mais a ^ étant une quantité négative, on voit que ce serait un travail à l'extension. On peut admettre en général que cet écart de ± 35"* au-dessus ou au-dessous de la température moyenne correspond bien dans notre climat aux conditions les plus défavorables qui puissent se présenter : on a toujours soin de prescrire dans les cahiers des charges que l'on devra monter le pont à une époque où la température extérieure sera peu différente de la température movenne de la contrée, et dans ces conditions un écart de plus de 35® serait un fait absolument anormal.
Le tableau suivant indique les allongements et raccourcissements maxima que peut subir une pièce prismatique par
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les variations de la Icmpéraiarc, qu'on sappose ne dépasser ± 35*.
. y avoDs aussi mentionné te travail à l'extension ou à )re8sion que subirait le métal de la pièoc pour nn étart ou pour un écart de ±35°, si ses extrémités étaient aues absolument fixes. Ce travail a été calculé en mt pour E les valeurs moyennes du tableau placé à la ;hapitre précédent.
VAHiATION
d'nne pûècp
pour nn écart
de
températnre de ±35»= t.
le sapin.
Travail du métal en supposant que
la longoeur de la jAèet mAt maintenue inTuiaUe atigri lea cbangement« de tempiralnre.
Pour un ^cart de n kilogr.
=F0.2S8 hzO.005
écart de
par mJHïai. q.
Enf ^z 8.i9 + 10.08 q: 3.53 qz 8.86 :p 0,17
oit que l'influence de la température peut joner un rftle portant dans le calcul des ponts en fer ou en acâer, et iipture d'un ouvrage niai conçu peut être uniquement
cette cause. Pour la fonte, l'effet est sensiïtlcmeDt c. Enfin pour le bois l'influence est quasi insi^ic'est pourquoi dans les ponts en bois on ne se préocis de la question des variations de température, qui
jamais jouer qu'un rôle très accessoire.
les ponts métalliques on doit toujours s'efforcer it '1er aucun obstacle aux mouvements de dilatation et traction que tendent à prendre les divers éléments itifs de l'ouvrage sous l'effet des changements de teme ; lorsque l'on ne peut arriver à ce résultat, fSi e pour les arcs appuyés sur des culées en maçonnerie,
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on doit se rendre un compte exact du travail supplémentaire qui peut en résulter pour le métal, l'ajouter au travail dû aux charges et vérifier qu'en aucune circonstance le total ne peut dépasser la limite pratique admise.
CALCUL DES POUTRES A AME PLEINE
e^. Générautés. — Dans un pont métallique on a toujours à calculer un grand nombre de poutres accessoires à âme pleine, longerons, pièces de pont, poutrelles, etc., soumises à des efforts de flexion. Nous allons indiquer les formules à employer dans les circonstances qui se présentent le plus fréquemment tant au point de vue des forces extérieures appliquées, qu'au point de vue de la forme de la pièce à calculer, et de la disposition de ses appuis.
Nous supposerons que toutes les forces extérieures sont contenues dans un plan de symétrie de la poutre, et tout d'abord nous admettrons que Taxe de celle-ci est une droite horizontale, les forces extérieures étant toutes verticales.
Il en résulte qu'il ne peut y avoir ni couple de torsion ni effort normal, et que l'axe longitudinal en se déformant reste clans le plan vertical de symétrie de la poutre.
Nous supposerons tantôt que les supports placés aux extrémités de la poutre sont de simples appuis, tantôt qu'ils donnent lieu à un encastrement, en maintenant invariable l'oriefitation de la section transversale extrême.
Nous adopterons successivement dans chaque cas les deux hypothèses suivantes :
1* La pièce est soumise à une i ^ charge pi uniformément répartie
Y suivant toute sa longueur / ;
2^ Elle est soumise à l'action d'une
;...-p-.-.l ^p charge concentrée P appliquée en un
p. point de son axe longitudinal.
Nous donnerons dans chaque cas l'expression du moment fléchissant X et de Feffort tranchant
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V en fonction de la distance x de la section considérée >' à Textrémité de garuclie 0 de la pièce {fig, 40).
Pour une pièce qui supporterait à la fois une cliargt^ uniformément répartie pl^ et une ou plusieurs forces isolées P, le moment fléchissant serait en chaque point la somme algébrique des moments fléchissants calculés pour chaque charge considérée à part. Il en serait de même de TefTort tranchant : il suffirait donc de faire la somme des expressions algébriques de X et de V correspondant à chaque cause considérée isolément.
Nous indiquerons pour chaque cas sur la figure la courbe représentative des moments fléchissants ( — . — . — ), et celle
des efforts tranchants ( ), en tenant compte de
leurs signes. Nous fournirons dans chaque hypothèse les valeurs des maxima que présentent X et V.
Quant à la déformation de la pièce, nous la ferons connaître en donnant la valeur de rabaissement vertical /.subi par Faxe longitudinal de la pièce au-dessous de sa position primitive. Nous indiquerons d'ailleurs sommairement sur la figure la forme de la courbe décrite par Taxe longitudinal déformé : — . — . — . — . — . — . Nous calculerons cette déformation dans les trois cas suivants, qui sont les seuls que Ton rencontre dans la pratique, en distinguant par des indices différents les abaissements maxima de Taxe longitudinal correspondant : /, f^ /,.
V La pièce a une section constante d'une extrémité à Tautre et par conséquent son moment d'inertie I Test également. Nous désignerons par h sa hauteur et par R' le travail maximum du métal dû au moment fléchissant : ce travail a évidemment lieu dans la section où X atteint sa plus grande valeur, que nous distinguerons dans le calcul en le représentant par X'.
2*" La pièce a une hauteur h constante, mais son moment d'inertie varie de telle façon que le travail maximum R dû à à la flexion garde une valeur constante d'une extrémité à
Tautre : -jy = const. R. La poutre est un solide d^égak
résistance de hauteur constante.
3* La poutre est encore un solide d'égale résistance : ~ =
const. R, mais sa hauteur h varie proportionnellement à la racine carrée du moment fléchissant X. Cette hauteur {fiff. 41), qui s'annule avec X, a son maximum h' dans la section où le moment fléchissant atteint lui-même son
^^^^ r-^ir^.— ™*^î°^"^ • X'- Il est bien entendu «■p^-^^^illl— ^^=^^^^*JP que, nonobstant cette variation de
la hauteur, Taxe longitudinal de la *^* **' poutre estrectiligne.
Nous remarquerons que Teff'ort trancTiant étant la dérivée du moment fléchissant, celui-ci présente un maximum chaque fois que Teffort tranchant est nul. Nous observerons, en ce qui concerne les signes du moment fléchissant X et de Teffort tranchant V, les conventions posées au chapitre précédent.
!SO« Poutre appuyée là ses deux: ex.tp^iiiités« —
I. Charge uniformément répartie (fig. 42). A. Calcul du travail : V Moment fléchissant.
X r= - p (/a: — X*} Courbe ODL ; -^ " Maximum: AD \' = lpP x = L
2° Effort tranchant.
Droite BAC;
Fig. 42.
Maxima : V'rnidbp ^ OB, LC, x = oeix = L
B. Déformation. L'axe prend la forme parabolique OA'L et l'abaissement maximum de Taxe longitudinal a lieu en A, milieu de la poutre. L'équation de la courbe OAL pour la poutre à section constante est
L'abaissement au milieu, dans les trois hypothèses relatives à la constitution de la poutre, est donné par les for-
mules suivantes, dont le dernier membre suppose que la valeur de R a été prise égale à 6 x- 10*, et que la valeur de E a été prise égale à 2 x 10", valeur moyenne du coefficient d'élasticité longitudinale du fer : c'est le cas qui se présente le plus habituellement.
_ 5 pi' _ 5 RT
384 El
6 Rr
24 Eh
6,85 Rf U Eh'
en supposant R = 6X10' E==2X^0"
ji
IL Charge goncsntrée P {fig. 43).
A. Calcul du travail : 1* Moment fléchissant.
Jly (p(^~^) a? de 0 en A, o<2?<»»
Fig. 43. (^ — ^ ^^ A en L, w <ar< /.
Maximum : AD, a'= — ^ — -, — - — * ar=w. 2^ Effort tranchant.
P^^ — T — ideOenA o<ar<7?i, valeur const. OB.
— P j de A en L ?n < a? < /, valeur const. IX,
B. Cas particulier m= ^: 1° Moment fléchissant.
Pjt
Maximum : X' = -7-> a?= ?r — 4 2
2*» Effort tranchant.
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PI
U EA
= ^»Xï^F
III. Effet maximum d'une série de charges concentrées. Supposons que la poutre droite supporte une série de poids tels que P, définis chacun par sa distance m au point d'appui de gauche 0.
D'après les formules qui précèdent le moment fléchissant
et l'effort tranchant dans la section située à la distance x du
point d'appui 0 seront donnés par les formules :
Le maximum de Y a toujours lieu sur l'un des points dappui. Quant au maximum de X, il se manifeste au point cil Yy qui subit un changement brusque à chaque point d'application d'une charge concentrée, passe d'une valeur positive à une valeur négative, de telle sorte que l'on ait
2LP — %,Ti%-j^o, suivant que l'on tient compte ou non
dans la première somme du poids F appliqué au poids x'.
Nous en tirerons les conclusions suivantes : 1^ lorsqu'une surcharge mobile composée d'une série de poids placés à des
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distances déterminées les uns des aul j)Outrc, le moment flécliissant maxi jours au point d'application de l'un cette propriété que l'effort tranchant point. Connaissant le centre de gravité il est toujours aisé de déterminer l maximum; 2° en général le moment atteint sa plus grande valeur pour h pour l'obtenir, il faut en conséquenc façon que l'effort tranchant change i l'ouverture.
30. l^owti-e eiicnstréc i« «e» « I. Charge ijnifohuéhent répartie pi ( travail', l' Moment fléchissant.
Le moment fléchissant s'annule en
Il présente trois maxima OM, LM'
[..... ,•- X'— tf
RP 24 EA
. ni Qtï supposant = 3,88XTiiîXT>R = 6XlO'
IL Charge concentrée P {fiff. 45). A. Calcul du travail : 1* Moment fléchissant.
P i^ — 5—^ [ X (/ + 2 m) — wi/ ] de 0 en A, o ^x ^fn.
P-^[ — a?(3Z— 2w) + /(2/ — m)] deAenL, m^x^l.
fnl Le moment fléchissant s'annule en N pour x = rr^
et en N' pour
Il présente trois maxima OM, AD et LM' qui ont les valeurs
suivantes :
/ Pm(/ — m)*
enO, j: = o,
^, . , 2Pm*(/ — m)* .
X''=<H ^ -t en A, a? = m,
Pm'(/ — m)
en L, a? = /.
^ JS'
Fig. 45.
2* Effort tranchant.
P(/— m)*(7 + 2m) , r. . ^ — i 'y — ' '» de 0 en A, o^x
-^m, val. const. OB,
Pm*
vT (3/— 2w), de A en L, m-^x^/, val. const. LG.
A. Calcul du travail. Soit 0 le point d'encastrement et L l'appui simple (^y. 46).
V Moment fléchissant.
X s'annule en N pour ^ = j Il présente deux maxima :
x'=-iK
pour or = 0
X" = + -=-5 — pV pour X
OB
V = — g /?/ pour a? = /, LC.
Fig. 46.
B. Déformation. L'abaissement maximum n'a plus lieu au milieu de la poutre. 11 se manifeste au point A défini par l'abscisse 0A = 0,578 /. AA' est donné parles formules suivantes :
e — 2.08/)/' _ 2,08 fR'
/• rj«l RI — 9i Vt.h
384 El — 24 EA
4,875 fR 24 EA
6,23 fR 24 EA'
. n / dans l'hypothèse =--6,09j^i [r = 6x40'
Ie = 2X<0"
-78<-Lil
39* Poutife ei&<»ustp6e là une en^tp^mlt^ et llbjre
èk x^wkWLtrem — I. Charge uniformément répartie pi {fig. 47).
B. Déformation. La flèche au point L situé au delà du point d'application de la force P, dont il est distant de /-m, est donnée par la formule :
'* 5ll?l "T «PI — "ST?î L^^
3ËI
2 El
6 El
Il est évident que le moment fléchissant et Teffort tranchant étant nuls de A en L, la poutre, si elle est un solide d'égale résistance, doit être limitée à la section A et par conséquent la force P est appliquée à l'extrémité de la poutre.
Dans le cas particulier m=:/, on aurait les formules :
._! P/* _46R r '*""3 El ""24 EA
RA
= 40 r^TTT
en supposant R = 6X^0* etE = 2X40
Les formules qui précèdent permettent de calculer les poutres droites dans tous les cas que l'on rencontre dans les applications. Lorsqu'une poutre est soumise à plusieurs charges isolées, l'abaissement du milieu du pont est la somme des abaissements partiels que produirait une seule charge.
Nous n'avons pas examiné le cas d'une charge uniformément répartie sur une partie seulement de l'ouverture : le cas échéant, on devra se reporter au chapitre suivant, où cette question, qui se présente seulement pour les poutres principales des ponts, est complètement traitée. Ce mode de répartition est celui qui donne en chaque point l'effort tranchant maximum.
Nous supposons que pour les petites poutres l'âme est calculée d'une extrémité à l'autre, de façon à résister à l'effort maximum.
11 faut encore vérifier pour ces poutres, aux appuis des culées et aux points d'application des forces isolées, que l'âme est susceptible de résister comme un solide soumis à un effort de compression ou d'extension, suivant la position du point d'application de la force extérieure, agissant dans le
Nous croyons d'ailleurs inutile de définir ici toutes ces pièces qui sont bien connues.
341. Boulons. — Lorsqu'un boulon relie deux pièces qui tendent à glisser Tune sur Tautre, il faut que Teffort d'extension auquel il est soumis développe entre les deux pièces^ serrées Tune contre l'autre par le boulon, un frottement capable de faire équilibre à la force qui tend à opérer le glissement.
En d'autres termes, soit P l'effort, perpendiculaire à l'axe du boulon, qui tend à faire glisser les deux pièces l'une sur l'autre, <p le coefficient du frottement mutuel des deux surfaces en contact, l'effort d'extension F que doit supporter le boulon est donné par la formule
Dans les ponts métalliques, on a en général (p^0,20 pour les surfaces non polies ni lubrifiées, mais rabotées, qui sont mises en contact (voussoirs des ponts en fonte); pour les surfaces brutes, tôles juxtaposées, <p peut atteindre 0,60.
Dans les ponts européens, les boulons ne sont donc calculés qu'en vue de résister à un effort d'extension, que l'on cherche à limiter au maximum de 4 kilogrammes par millimètre carré de section du boulon, de façon à ce que le serrage de Técrou ne présente aucune difficulté. Le coefficient du frottement de l'écrou sur la vis ne dépasse pas 0,12, eu égard au poli des surfaces en contact, qui doivent être graissées lorsque l'on veut serrer l'écrou à s'a limite. Il en résulte que la pression sur les surfaces en contact peut atteindre sans difficulté 6 kilogrammes par millimètre carré.
Ayant calculé comme nous venons de le montrer l'effort F qu'aura à supporter un boulon, on détermine ses dimensions principales par les formules usuelles suivantes :
Diamètre du boulon : rf= 0,0008 (/ f7 P»g- 50. Cette formule donne au boulon une section
telle que le noyau de la partie filetée travaille à raison de
Il faut remarquer que la cheville travaille aussi par flexion, puisque les efforts égaux et de sens contraire exercés par les barres B et B' sont appliqués à des sections différentes du boulon^ séparées par une distance égale à la demi-somme des épaisseurs de ces barres. Il est de bonne construction que les barres, dont les efforts se font équilibre par Fintermédiaire de la cheville, aient leurs surfaces en contact, de façon à réduire au minimum cet effort de flexion. Il est certain que si ces deux barres ijig. 51) étaient à une
distance notable Tune de l'autre, la cheville serait soumise à un moment fléchissant important, et on serait conduit à lui attribuer un diamètre excessif.
Soit L la largeur et e l'épaisseur de Tune des barres B (l'autre étant supposée identique), mesurées en avant de Fig. 51 la tête dans la partie où la barre est
encore prismatique. Le diamètre à attribuer à la cheville d'assemblage est donné par la formule :
d:=1.9l/'Lê\
Cette formule empirique, mais d'une forme théorique rationnelle, s'accorde bien avec les résultats de l'expérience (voir ComoUi. Ponts américains, page 176). Elle est également satisfaisante au point de vue théorique dans les limites où varient en pratique les dimensions L et e : c'est-à-dire avec
la condition que le rapport £, en général plus petit que lunité,
ne soit jamais notablement supérieur à 1.
Il faut également que la pression sur la surface du contact de la cheville et de la barre ne dépasse pas la limite pratique, sans quoi il pourrait y avoir désagrégation de cette surface et la cheville pénétrerait dans la barre dont elle couperait la tête en en creusant peu à peu la surface.
On doit avoir en conséquence ed^he. Les chevilles du viaduc de Crumlin, en Angleterre, se sont trouvées en peu de temps hors de service, parce qu'on n'avait point observé cette règle essentielle.
Fig. 54.
Nous avons dît que la cheville et Toeil ont même diamètre : il faut nécessairement un certain jeu, qui en général est limité par les cahiers des charges à un demi-millimëtre.
3B. s^uppoptsi oyiinapique». — Les extrémités des poutres métalliques reposent en général sur les piles en maçonnerie par l'intermédiaire de rouleaux de friction, cylindres métalliques à axe horizontal placés entre les faces horizontales de deux plaques métalliques.
Soit 0 la section d'un pareil rouleau : il est soumis à l'action de deux forces égales et diamétralement opposées F : l'une est le poids de la poutre, l'autre est la réaction de la pile qui lui est égale (fig. 54).
Connaissant le diamètre d du rouleau, ainsi que la nature du métal qui le compose, quelle est la limite qu'on peut pratiquement admettre pour la force de compression F ? Bien que ce soit là à coup sûr une question des plus importantes, qui se rencontre à chaque instant dans le calcul des ponts, nous ne croyons pas qu'on ait jamais proposé une formule théorique ou une formule empirique pouvant servir à la résoudre. Nous avons cherché à combler cette lacune tant bien que mal, en cherchant une formule théorique applicable au calcul des rouleaux de friction.
Soit M le point de contact de la section circulaire du rouleau avec le plan horizontal B. Soit F la compression exercée sur une partie du cylindre ayant l'unité pour longueur mesurée suivant l'axe {fig. 55).
Par l'effet de la compression F, le cercle 0 va s'aplatir et, au lieu de ne toucher la droite B qu'en un point M, il la touchera suivant un arc déformé CMD.
Nous supposerons que la déformation, qui a amené le cercle et la droite à être en contact, sur la longueur CMD, est également partagée entre l'arc et la droite. Soit MN la distance initiale du point M à la corde CD. Nous supposerons donc que le point M s'est rapproché du centre 0 du cercle de la moitié
Rg. 53.
Pour que l'appareil soit suffisamment stable, il, faut nécessairement que le travail do compression maximum c exercé en M' par le rouleau sur le plan, ne dépasse pas la limite d'élasticité du métal, sans quoi il y aurait déformation permanente du rouleau.
La formule précédeote permet, on le voit, de calculer im-
F médialcment la valeur maximum à attribuer à -j, c'est-à-dire
la pression par unité de surface sur la section diamétrale d du rouleau, sans détériorer le rouleau ou la plaque de roulement. D'après l'usage, il convient dans l'application de ne pas dépasser la moitié de cette valeur limite, et c'est ainsi que nous déterminerons la charge maximum à admettre pour le rouleau. Ou voit que la pression par unité de surface sur la section diamétrale est indépcndaute du rayon du rouleau.
n par unitâ de »\ir- ■- Bur la section 'aie du rouleau d.
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Cas de deux cercles tangents intérieurement {fig. 59). Soient 0 et 0' les centres des deux cercles, de rayons d et D. Il conviendra de calculer la force F par la formule :
F' = S'iX^/jô^
F" avec la condition -r <1 S.
Rg. 59.
Cette formule est, on le voit, analogue à la précédente, dont elle ne diffère que par le changement de signe attribué au diamètre d du petit cercle.
En y faisant D = oo on retombe sur le cas du rouleau porté par un plan : F=Srf.
Pour D ^
. j. dj on a pour Tacier : F = rf x 20 S = 7*" par
millimètre carré, ce qui veut dire que, lorsque les diamètres des cercles intérieur et extérieur ne diffèrent que d'un quatre centième, la limite pratique de la charge sur la section diamétrale du rouleau atteint la même valeur que si la surface de contact des deux pièces était plane.
Par conséquent, les essieux, les chevilles, les axes de rotation qui sont placés dans des crapaudines présentant à peu près exactement leur diamètre peuvent être chargés jusqu'à la limite pratique, indiquée pour les différents métaux dans le tableau du n'^ 21. Cela était évident à jortm.
II est bien entendu que cette limite S ne doit pas être dépassée, et que la formule (4), qui donnerait pour F une valeur infinie lorsque D = rf, ne doit être employée que pour
-^ :^ S. Lorsque la formule (4) donne pour F'' une valeur
plus forte, il faudra s'en tenir à la limite absolue Sa?.
ST* isiippopts flipii^]*ic|ue«« — Il pourrait arriver que Ton voulût faire supporter un poids F par des boulets ou sphères métalliques placés entre deux plans (fig. 60). Le problème peut être résolu suivant la même méthode que le précédent et Ton obtient les équations :
faut calculer la force F, comme si elle était répartie sur la section diamétrale de la sphère complète {fig, 61).
Pour deux sphères extérieures en contact on emploierait la formule :
D + rf
Pour une sphère convexe placée dans une sphère. concave, la formule à appliquer serait :
F' = S d ^ , , avec la condition -7 <C R.
R étant la limite pratique à la compression donnée au tableau
de la page 49.
On voit que cette limite est atteinte pour la fonte lorsque
D et d diffèrent de ^^r^ seulement. L'articulation sphérique,
dite genou, peut donc supporter sur sa section diamétrale une charge égale à celle qui résulte de l'application de la limite R.
3S« irtvetsi et couvre-Joints. — Les règles de construction relatives à la pose des rivets sont les suivantes : afin de permettre le poinçonnage des tôles dans de bonnes conditions, il faut prendre le diamètre du rivet au moins égal au double de Tépaisseur de la tôle la plus forte que ce rivet doit traverser : rf^ 2 ^.
La distance entre Taxe du rivet et le bord de la tôle doit être égale à deux fois et demie le diamètre : 2,3 d,
L'écartement d'axe en axe de deux rivets consécutifs doit être au plus égal à cinq fois le diamètre. Il ne doit en aucun cas dépasser 0"iO, sans quoi Ton s'exposerait à voir les tôles bâiller.
Nous empruntons à Touvrage de M. Morandière sur la construction des ponts les renseignements qui suivent :
« La pratique a montré entre quelles limites le diamètre et l'espacement des rivets devaient varier suivant les épaisseurs à river. Les données du tableau ci-dessous peuvent être prises comme exemple des proportions convenables à observer :
I, 10 à 12, I2kik, Uà16, 16 à 20, Distance d'axe eu a ) à 70, 70 à SO, eo à 90, 90 à 100, 100 à 120, 100 à 120, 100 à ISO, 100 i lie.
Il existe également une relation entre les dimensions de la tète et celles du corps du rivet. Si d est le diamfetrc du rivet, on prend généralement {/ig. 62) :
= 0,86rf.
ibloau ci-aprÈs indique les dimensions des rivels de de O^OaO, de 0'°022, de 0'°023 qui sont très employés * ponts en tôle.
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a observé qu'au moment du refroidissement, los ■s rivets se tlétaclient souvent, lorsque la longueur •ts atteint ©"lo, et il est nécessaire alors de refroidir avant la pose, le corps du rivet en le rtiouillant. Mais, construction dos ponts, on doit éviter d'employer dei^ une aussi grande longueur.
conditions générales qui viennent d'être établies pour e se modifient suivant les exigences de la conslrucnsi, par exemple, dans les longues poutres, il arrivi' , surtout dans les semelles, que les épaisseurs des iuperposécs varient, et néanmoins, pour la faciiilé
de la construction^ on adopte généralement un diamètre de rivet uniforme, et ce diamètre est basé sur la plus forte épaisseur.
« De même, lorsque les feuilles de tôle superposées sont très larges, et que le mode général d'assemblage ne conduit pas à mettre des rivets près des bords, on est conduit à ajouter une ou plusieurs séries de rangées de rivets en bordure, simplement pour empêcher les tôles de bâiller. Dans ce cas, l'espacement d'axe en axe des rivets est augmenté, et varie de 15 à 30 centimètres*. »
L'adhérence réalisée par le rivet est en général de 12 à 16 Idl. par millimètre carré de section du rivet. On admet qu'on peut dans la pratique baser les calculs sur 3 kil. effectifs, c'est-à-dire le quart ou le cinquième de l'adhérence réelle. Nous admettrons donc dans les calculs que la tendance au glissement de deux tôles réunies par des rivets ne doit pas dépasser le triple de la somme des sections des rivets qui les réunissent, exprimée en millimètres carrés.
Dans la construction des ponts ■ IH j .!■ ■ métalliques, on a fréquemment
lll L 1 à résoudre les problèmes sui-
vants :
1° Détermination du nombre
des rivets nécessaires pour réu-
i nir les plates-bandes d'une pou-
JL
-*» tro aux cornières (fig. 63).
^'g- ^3. Considérons la section trans-
versale AB de la poutre : soit V l'eJCFort tranchant dans cette section, a et e la largeur et l'épaisseur de la plate-bande à réunir aux cornières, et x la somme des sections que présentent les rivets dans l'unité de longueur de plate-bande. Soit enfin h la hauteur de la poutre.
Pour que les rivets empêchent dans des conditions convenables la platc-baude de glisser longitudinalement sur les cornières (voir n* 16), il faut que l'inégalité suivante soit satisfaite :
* Afin de faciliter le travail de la poinçonneuse, l'écartemcnt des rivets do serrage est généralement le double de lécartement adopté pour les autres rivets.
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I étant le momeat d'inertie de la
Soit die diamètre d'un rivet, m I successifs, on a, en remarquant que files parallèles de rivets, ia reliant
et l'inégalité précédente devient :
irrf' Vfl e
On voit que l'on peut se donner nimum de m, ou vice versa.
On s'attache à donner à rf et tn d galité qui précède soit satisfaite et ( règles pratiques de construction ii On voit que le nombre des rivets plate-bande aux cornières varie e tranchant; dans les parties où Tel milieu, par exemple, d'une poutre et chargée uniformément sur tout de mettre le nombre de rivets sli empêcher les tôles de bâiller.
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2" Pour réunir les cornières à l'âme de la poutre, on a ud problème analogue à résoudre. On voit ici qu'il n'y a à poser
qu'une seule file de rivets; mais comme chaque rivet présente deux sections de cisaillement a et ô, elle produit le même effet que les deux files qui lient la plate-bande aux cornières et qui, elles, ne travaillent que sur une seule section {fig. 64). Soit <j Taire de la section transversale d'une cornière, et
^ la distance de son centre de gravité à Taxe de la poutre.
On doit avoir, en désignant par x' la somme des aires des sections transversales des rivets pour Tunité de longueur.
irrf*
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On voit que la valeur de x' est plus grande que celle de x trouvée précédemment. Logiquement, on devrait employer des rivets un peu plus gros, ou un peu moins écartés que ceux de la plate-bande. Mais la différence en général est sans
importance, -^ étant très petit comparativement à -^— ,
et Ton prend x = x.
3" L'âme verticale peut être composée de deux tôles de
même épaisseur c placées verticalement Tune au-dessous de Tautre, de telle façon qu'il existe dans Tâme une solution de continuité horizontale. Il est nécessaire de rétablir la continuité de Tâme au moyen de deux couvre-joints jumeaux qui sont rivés avec les deux parties de Tâme. La section totale à donner aux rivets qui unissent les couvre-joints à Tune des deux
tôles de l'âme est donnée par l'inégalité suivante :
nr
Fig. 6S.
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On voit que Ton a encore x"^ x' ef que le maximum de x'^ a lieu pour ô = ô' c'est-à-dire lorsque la solution de continuité de l'âme existe au droit de l'axe longitudinal de la poutre.
Donc au fur et à mesure que la file de rivets à calculer se rapproche du centre delà section transversale, on devrait aug-
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au moyen d'un couvre-joint de même épaisseur cc\ réuni par des rivets à Tune et à l'autre tôles.
La section totale y des rivets qui relient le couvre-joint à l'une des tôles se calcule par la formule suivante, où R désigne le travail par unité de surface que subit la plate-bande, sous l'influence du moment fléchissant ou de l'effort normal, dans la section que l'on considère :
Rae
On a d'ailleurs :
NTrd*
N étant le nombre de rivets à employer pour relier le couvrejoint à une des tôles.
Supposons que rf = 2 c et que R = 6.000.000, limite admise en général pour les tôles de fer.
On a alors
v =L- N:re' et N= ^ =0.637 -.
^ Tze e
Si l'on s'est donné Técartement m des rivets, à supposer qu'on les mette sur deux files parallèles, la longueur c du couvre-joint est facile à calculer :
Quand la plate-bande est constituée par une série de tôles superposées dont les extrémités forment une espèce d'escalier, on emploie un couvre-joint unique, ayant l'épaisseur de la
tôle la plus forte. Il faut que ce cou-
I T . ^ vre-joint soit relié à chacune des
■ ^ tôles par un nombre de rivets égal à
N, et il est nécessaire qu'entre deux abouts consécutifs de tôle, le nombre de rivets employés soit précisément N {fig. 67).
Pour réunir deux cornières opposées bout à bout, on emploie des cornières couvre-joints et l'on donne également aux rivets qui réunissent le couvre-joint à une cornière une seclion totale double de la section de la cornière.
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5° Enfin, sente une i licale {/îj. 6 successives joints qui chacune d'c section tolî de l'ime e vaille à )a n calcule cette sectio
l>lla»cment dos» lâlc« poi* la i>ivure> —
ici que chaque rivet présente doux soclioDs de considérons un rivet de diamètre d, réunissan paquet de tûlcs superposées, d'une épaîsseai e de la section transversale des tôles, passant pa t, est réduite do rf x E. Mais d'autre part li frottement développée par le rivet établit uni ensation. En effet, supposons les tôles coupée: suivant la section ab passant par l'axe di rivet {fy. 69) ; pour séparer la partie si ^B tuée à droite de cette section ab de la par T^ tie située à gauche, il faudra vaincre l'ad ^^ hérence des deux têtes de rivets sur l'ui
des paquets de tôle, les saillies de ce
deux têtes constituent une sorte de ma choire qui saisit le paquet. On peut, ains qu'on le voit, compter sur une adhéreno de 3 kilogrammes par millimètre carré d ?et, ce qui, sur l'ensemble de la section, doMi'
e totale égale à — r — > équivalente h un suppl^
on du paquet de tôle égal ù — ô— ■ la tôle état
ailler à raison de 6 kilogrammes par milUmètr
ement des tôles au droit du trou de rivet es itivc égal à:
Il est nul pour rf= -^ E, ce qui ne se présente jamais.
7 // F 11 a pour limite supérieure — ^ —
On devrait donc, dans les calculs, retrancher de là section transversale des tôles la section longitudinale c? E de chaque trou de rivet. C'est ainsi que Ton procède souvent à l'étranger, notammment en Hollande et en Allemagne. En France, on a habitude de ne point se préoccuper de cet affaiblissement des tôles: mais en revanche on adopte pour le travail du métal une valeur sensiblement inférieure à celle admise en Allemagne. Cela permet d'effectuer tous les calculs des. ouvrages, avant d'avoir déterminé toutes les dispositions de la rivure, et cela simplifie le travail de l'ingénieur.
On admet en France que le fer peut travailler à 6 kilogrammes par mmq, et en Allemagne on porte cette limite à 7 kilogrammes. Les deux méthodes doivent donner le même résultat quand l'affaiblissement dû à la rivure est de 1/6* de la section totale. C'est une moyenne dont on s'écarte peu, et au surplus il est toujours facile, après avoir préparé en détail le projet d'un ouvrage, de vérifier que l'affaiblissement ne dépasse pas cette proportion, et de renforcer les parties où il en serait autrement. Ce que nous venons de dire s'appUque particulièrement aux pièces tendues. Pour les pièces comprimées on pourrait admettre que, le rivet remplissant exactement son trou, la compression se transmet dans le corps même du rivet ; mais bien que la compression tendant à aplatir le trou du rivet rende le contact de ce dernier avec les tôles plus intime, peut-être est-il plus prudent de- ne point compter sur une circonstance favorable, dont on ne peut guère être absolument certain. Il est vrai aussi que la tension des tôles tend à allonger le trou du rivet en l'ovalisant et que le rivet, en s'opposant à cette déformation, soulage les tôles dans une certaine mesure, mais il est difficile de se rendre un compte exact de ce bénéfice, malaisé à évaluer, parce qu'il dépend du soin que l'on a mis dans la pose du rivet.
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AO« G^^n^pniités. — Après avoir traité dans les deux chapitres qui précèdent une série de questions préliminaires se rattachant au Calcul des Ponts métalliques proprement dit, nous sommes, à présent, en mesure d'aborder le problème fondamental dont nous répéterons ici Ténoncé :
Ayant fait choix d'un type de pont, devant remplir les conditions d'un programme généralement fixé à l'avance et imposé à l'Ingénieur par des circonstances indépendantes de lui, il s*agit de déterminer en grandeur et en signe l'effort tranchant, le moment fléchissant et Teffort normal qui se manifestent dans les différentes sections de toutes les pièces prismatiques constituant l'ossature du pont, sous l'influence de forces extérieures que le chapitre II (n° 25) fait connaître dans chaque cas, étant donné le but que doit remplir l'ouvrage.
Cette question une fois résolue, le chapitre I fournit le moyen de calculer les dimensions à attribuer aux pièces prismatiques, et le chapitre II permet de déterminer en toute sécurité, les éléments accessoires qui doivent assembler et unir entre elles toutes ces pièces pour en faire un tout solidaire.
Nous aurons à indiquer ultérieurement les considérations qui peuvent guider dans le choix de la forme à attribuer à Touvrage : bien que cette question soit celle qui, dans la pratique, se présente tout d'abord, nous l'ajournerons pour le moment, l'étude que nous allons faire successivement des divers ponts en usage devant nous mettre à même de justifier les conclusions que nous présenterons plus tard, en faveur de telle ou telle disposition.
Les ponts métalliques existants se partagent en un certain nombre de classes, qui se distinguent les unes des autres par des caractères bien tranchés. Dans une même classe, il existe
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S assez nombreuses ; mais en général, te mode de e même pour toutes, ou du moins la méthode gé- :hange pas. Nous étudierons donc successivement ; CCS classes, après l'avoir définie par l'indication ;res qui lui sont propres.
Duoencerons par les poutres droites à travées indf-
Une poutre droite à travée unique est un ouvragi:
qui a une hauteur constante et nn axe longilaigne, et est porté, à ses deux extrémités sealcnienl, inls fixes ou culées qui n'exercent sur lui que des
erticales, dirigées dcbas en haut, ayant pourrésdids même de l'ouvrage.
■e n'est pas reliée în%'ariablcmcnt à ses appuis, sur le repose d'habitude par l'intermédiaire de plaque» lenl ou de rouleaux de friction, de telle sorte qu'ellH placer dans le sens horizontal : les dilatations A AS, qui résulleut des variations de la lempéi-aturr. )nc se produire librement sans rencontrer d'obslas points d'appui.
pposerons toujours, dans le calcul do la déformation utres étudiées sont des solides d'égale résistance. e, que le travail maximum du métal, dans une section e pièce quelconque, garde la même valeur en loulf
de l'ouvrage,
itres droites des ponts européens sont en gi^nér»! ù pièces prismatiques assemblées les nues aus aale de couvre-joints et rivets : ce sont des poulrfs" ?s rigides.
très droites des ponts américains sont formées ilf ;ml>lées à l'aide de cbe\'illcs ou articulations, de que chaque pièce peut tourner autour de son point ivcc une pièce voisine, et que l'on no maintieni lité de figure de ces ouvrages qu'en leg composant ;s dont la figure est nécessairement indéformable : spoulres articulées. Nous commencerons par les int de nous occuper des poutres à assemblages ri-
POUTRES AMÉRICAINES. MÉTHODE GÉNÉRALE DE CALCUL. 4LJI. IM^lliiIttoii des poutpes simples* — Les poutres
américaines présentent cette particularité : que toutes les pièces prismatiques dont elles se composent travaillent uniquement à la compression ou àTextension simple, et ne sont jamais soumises à un effort de flexion.
Un pareil ouvrage comprend une corde supéineure horizontale et une corde inférieure également horizontale situées dans le même plan vertical.
Ces deux cordes, constituées chacune par une seule poutre rectiligne (en général il en est ainsi de la corde supérieure), ou bien par une série de pièces successives placées bout à bout en ligne droite, et assemblées soit par des manchons, soit par des articulations, soit de toute autre manière, sont reliées par une série de barres formant une triangulation.
On appelle bras celles de ces barres qui, sous Faction d'un(î charge unifonnément répartie sur toute la longueur de Touvrage, travaillent à la compression, et tirants celles qui, dans la même hypothèse, travaillent à l'extension. Si Ton parcourt la triangulation à partir d'une extrémité de la poutre, on remarque qu'un bras suit et précède toujours un tirant, et vice versa [fîg. 70). Ce n'est qu'au milieu de la poutre, si celle-ci est symétrique par rapport à ce point, que deux bras ou deux tirants peuvent se toucher par leurs extrémités. Les barres d'une poutre américaine se divisent donc en deux systèmes, celui des bras et celui des tirants, dont les éléments sont intercalés. On rencontre également dans certains cas d'autres barres ne faisant partie d'aucun de ces deux systèmes, qui n'ont à supporter aucun effort normal lorsque la surcharge uniformément répartie couvre toute la travée ; mais quand cette surcharge ne couvre qu'une partie de la longueur de la poutre, ces barres peuvent travailler soit à la compression, et alors on les appelle coxtre-rras, soit à l'extension, et
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1 les appelle coktbe-tibants. Ces barres supplémentaires onl jur but d'empêcher que, par l'effet d'une surcharge incomète, quelques tirants de la poutre ne viennent à travaillera compression et quelques bras à l'extension : on évite ainsi le dans les pièces de la triangulation le sens de l'effort noral puisse changer.
D'ailleurs la corde supérieure de la poutre travaille toujours la compression, la corde inférieure à l'extension.
-AS. I>éanltloii d*:** poutres &ampo»éc». — Nous
mons de définir une poutre américaine simple. Il peut arrir que les deux cordes soient relitScs par deux systèmes do iangulation différents, de telle façon qu'un bras d'un stsme croise un tirant de l'aulro. En ce cas la poutre est dilo luble, et elle peut être considérée comme composée dcdeus poutres simples, dont on aurait soudé respectivement les cordes supérieures ci inférieures, tandis que les barres, n'élanl
pas établies suivant le môme mode ik
triangulation, n'auraientpuscsuperposer et seraient restées distinctes (/ig. 71). Une poutre composée peut être triple ou quadruple, si elle L décomposabic en trois ou quatre poutres simples. Dans co rnicr cas un bras de l'un des systèmes de triangulalîoD Dise trois tirants appartenant aux autres systèmes, et \icf rsà.
Pour calculer une poutre américaine composée, on ladéraposc en poutres simples, que l'on suppose porter chacune le part égaie de la cliarge et de la surcharge. On calcule les •ments de chaque poutre simple comme si elle était isolée, is on reconstitue la poutre composée : chaque corde a en aquc point l'aire de sa section transversale égale à la soninie s aires des sections des cordes correspondantes calculées ur lespoutrcs simples. On introduit d'autre part sans changemt dans la poutre composée tous les systèmes de barres, ants, bras, contre-tirants ou contre-bras calculés pour les utres simples.
On voit que le calcul d'une poutre composée peut toujours ramener à celui de deux ou de plusieurs poutres simples.
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'A3. i>^fliiitioii aem poutpe» ooiiipiex.es. — Considérons une poutre simple MNPQ, et soient AB et DC deux barres successives de la triangulation, formant ce qu'on appelle une MAILLE de la poutre. Le tablier du pont que nous supposerons être établi à la partie inférieure de la poutre, suivant PQ, est soutenu en A et en C. Il peut arriver que la distance de ces points, A et C, soit assez considérable pour qu'on juge indispensable de soutenir le tablier par une petite poutre américaine régnant de A en C, telle que A a c C, ayant pour points d'appui les sommets A et C de la triangulation de la poutre principale {fiç. 72). Il pourrait arriver de même que l'on fût obligé do p. '^^^ faire porter le tablier par de petites
poutres secondaires du second ordre régnant entre deux sommets consécutifs A et b de poutre secondaire de premier ordre. On obtiendra de cette façon ce que, faute d'appellation consacrée par l'usage, nous nommerons une poutre complexe : un ouvrage de cette nature comprend une poutre simple principale; dans chaque maille de cette poutre est intercalée une poutre simple secondaire de premier ordre, qui soutient le tablier dans l'intervalle de deux sommets consécutifs de la triangulation de la poutre principale, et a pour points d'appui extrêmes ces deux sommets eux-mêmes ; on peut également avoir des poutres secondaires de deuxième ordre^ de troisième, etc. On dispose toujours l'ouvrage de façon que toutes les poutres secondaires de même ordre soient identiques.
On voit à priori que, pour calculer une semblable pont, il suffit de calculer d'abord la poutre principab) comme si elle était seule ; puis de calculer une poutre secondaire du premier ordre, une poutre secondaire du deuxième ordre, etc. Si une barre ou uneportion de corde appartient, à la fois, sur une partie de sa longueur, à la poutreprincipale et à une ou plusieurs poutres secondaires, on n'a qu'à faire la somme, en tenant compte des signes, des efforts qu'elle a à supporter à ces différents points de vue, pour avoir l'efiFort total qu'elle doit subir; ou plus simplement il suffit de déterminer les sections de toutes les R. «
M 4 POSTS MËTALUQt'ES.
pièces de chaque poutre comme si elles étaient isolées, cl de les ajouter lorsqu'il s'agit d'une pièce qui entre à la fois dans la composition de deux poutres; ainsi, dans la figure 73 les parties de corde A p et pC et les parties de barres A m et n C appartiennent à la Fig. 73. fois à la poutre principale et à la poulre
secondaire de premier ordre, et leurs sections doivent être calculées en conséquence. Si une portion de barre est à la fois un bras pour l'une dos poutres et untiranl pour l'autre, il suffit évidemment que sa section soit celle qui convient au plus grand des deux efforts calculés et non à leur somme.
On voit que le calcul d'une poutre complexe se ramèue encore au calcul de deuï ou de plusieurs poutres simples.
•A4.. MM^tbodo s^néralo de ««tloul d*une poMtre •Impie. — Nous allons chercher les formules générales de :alcul applicables à une poutre simple quelconque.
1' Cas d'un poids isolé. — Soit OAKL une poutre simple fig. 74), 0 et L ses deux extrémités. Nous conviendrons de irendrc pour origine des ahcisscs l'extrémité de gauche 0 de
1 poutre. Si nous partons de cette extrémité pour parcourir
! système de triangulation formé parles barres OABCDE >
ous conviendrons d'appeler nœud chaque point d'attache 'une barre sur une corde : le nœud antérieur, loi que C pour i barre CD, sera le premier nœud rencontré en partant de origine 0 ; on voit que ce point C serait le nœud poslérieur îlalifà la barre BC. Nous définirons chaque barre par l'ai)issc x de son nœud antérieur par rapport à l'origine 0 etpw angle 6 que forme la direction de la barre avec une verticale
dirigée de bas en haut, passant par son nœud antérieur. On voit que cet angle ô peut être aigu (exemple barre BC), ou obtus (barre EF), ou même plus grand que deux droits (barre CD).
Ceci posé, soit MN (fig. 75) une barre quelconque, M son
nœud antérieur situé à la distance horizontale x de l'origine 0,
et 0 Tangle de la barre avec la verticale dirigée de bas en
haut menée par M.
Supposons que Ton applique un poids isolé ic en un point
quelconque de la poutre, défini par sa distance horizontale u à Torigine 0. Les composantes de ce poids sur les points d'appui 0 et L seront t^u -^[1 — u)
en désignant par / la longueur de la poutre OL.
L'effort normal subi par la barre MN s'obtient en égalant à o la somme des projections sur la verticale des forces appliquées à la portion de poutre comprise entre la verticale qui passe par le nœud M et Tune des extrémités 0 ou L. On trouve ainsi que l*cxpression de cet effort varie suivant que le poids isolé w est placé, par rapport à l'origine 0, en deçà ou au delà du point M. 1" Ca^, — Le poids -tt est placé entre M et L : u'> x. Valeur de l'effort normal agissant sur MN :
Fig. 75.
cosô
•Jt
2* Cas. — Le poids iz est placé entre 0 et M : w < a:.
/cosO
On voit que / représente une compression et ^ une tension lorsque cos 6 est positif (0 < 90**) ; c'est l'inverse lorsque cos ô est négatif (0 > 90"*). Ces formules sont d'ailleurs générales, quelle que soit la position du nœud antérieur M sur la corde supérieure ou inférieure. L'effort normal subi par la portion de corde QN opposée au nœud M s'obtient aisément en pre-
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4S. l<*opiiaiulefli ppatlques ep^n^palesi poup le ca1« eut des poutx^e» am^picaiiiefli* — Les formules précédentes, qui sont absolument générales, seraient en pratique d'une application laborieuse, et il convient de les modifier de taçon à en rendre Tusage commode et rapide.
Nous y arriverons au moyen de la remarque suivante :
Toutes les poutres simples qui entrent dans la construction des ponts américains, soit comme ouvrages isolés, soit comme éléments de poutres composées, présentent le caractère commun suivant :
Tous les triangles qui les composent sont égaux {fig. 76) à l'exception des quatre triangles extrêmes adjacents aux ex-
Fig. 76.
trémités des cordes supérieure et inférieure. Ces quatre triangles sont en dehors de toute règle et peuvent être pris arbitrairement.
Désignons par n l'équidistance de deux nœuds consécutifs sur la même corde, par s et par / les distances du second et de Tavant-dernier nœud à Torigine 0 et à l'extrémité L de cette corde. Soit enfin X la distance horizontale d'un nœud de la corde inférieure au nœud de la corde supérieure qui le suit immédiatement : nous supposerons pour fixer les idées que les points d'appui 0 et L sont sur la corde inférieure. La charge permanente que supporte la poutre peut être décomposée en une série de poids p appliqués à tous les nœuds de la corde inférieure : ces poids sont donc tous équidistants, et les poids extrêmes sont aux distances ^ et / des points d'appui. Il en est de même de la surcharge, qui est divisée en poids n égaux et équidistants : mais nous admettons que cette surcharge peut ne couvrir qu'une partie de l'ouvrage à partir d'une des extrémités, le surplus jusqu'à l'autre extrémité de la poutre n'étant pas surchargé.
Il peut arriver que les nœuds de la corde supérieure soient
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aussi chargés : mais alors pour que 1
tants il faut que l'on ait X= -> et qut
soient isocèles, ou bien quc> = Q ou sont rectangles. Ce cas est moins g^ dont il constitue une simplidcatton.
Nous allons donc chercher les formu de poutre simple que nous venons de répétons, comprend tous les types ( usage. Il est bien évident que ce qu( corde inférieure pourrait s'appliquer k vice versa, sans rien changer au raisoi Considérons un
'N p|jji..fl' par sa distance x à
Y I /\ "on chargé qui le \ î / \ rioure est Q dont \r/ \ le nœud chargé suivant est T, qui a pour |
Kû) S^NT abscisse x-^-n {fig. 11).
P .j^ Nous allons chercher successi
l'effort normal supporté par la b sous l'action : 1° de la surcharge couvrant entiëren partie de poutre située à droite de M (à l'exception di M); 2* de la surcharge couvrant entièrement la porl poutre située à gauche de M (y compris le poids M), ( l'hypothèse faite sur la figure de la poutre, le probli réduit à trouver la somme d'une progression arithm On a, en effet, en appliquant les formules [générales di et en désignant par e une longueur quelconque plus que n :
Surcharge à droite :
/cosO
= Sk'-'-»)+('-'-2")+('-'-
= rr-^(' — =' — » + ')('— *—')•
ïincosO ' '
Surcharge à gauche :
IcosB
= 07 T ix + s)(x + n — s).
2/ncos6^ I /v i /
Surcharge complète ;
On voit que / et <p représentent les efforts normaux maxima, à Textension et à la compression, que peut subir la barre MQ : en effet, tous les poids situés d'un même côté de M donnent lieu à des efforts dirigés dans le même sens, et dans le sens contraire de Teffort qui serait dû à un poids placé de l'autre côté de M. On a donc bien l'effort maximum dans un sens déterminé en prenant tous les poids placés du même côté du nœud, à l'exclusion des autres.
D'où la règle suivante : une barre quelconque cPune poutre américaine est soumise à son maximum de travail à l'extension ou à la compression lorsque la surcharge couvre entièremtnt et exclusivement toute la partie du pont comprise entre cette barre et Pune ou l'autre des extrémités de l'ouvrage.
Cherchons maintenant l'effort normal supporté par la barre QT, qui a pour nœud antérieur le nœud non chargé Q (a: + X). Nous retrouverons exactement les mêmes valeurs que pour la barre QM, sous réserve du changement subi par le coefficient cos 0 qui devient cos 0\
Par conséquent, dans les formules qui précèdent, x désigne toujours la distance à l'origine 0 d'un nœud chargé, et ces formules sont applicables à la barre issue du nœud Xy ainsi qu'à la barre issue du nœud {x -f X) non chargé qui le suit.
Il arrive dans certains cas qu'au milieu de la longueur de la poutre il y a un changement dans le mode de triangulation, de telle sorte qu'une barre est assemblée à Tune de ses extrémités avec la barre précédente AB et la barre suivante BD {fig. 78). En pareil cas on doit considérer que la barre
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:st double et que la triangulatî : AB — BC — CB — BD. B
sauf que cette !
normal double les formules gi ne peuvent se la pièce, à pa P " ,g verra, l'inclina
ainsi que celle >us obtiendrons de même la orté par la portion de corde Pi ), c'est-à-dire comprise entre L prises à partir du point 0.
rcharge de H à L :
'charge de 0 & M :
■charge complète :
lUS avons encore à calculer l'i on de corde AIT, qui est op !l n'est pas chargé, c'est-à-d >s X et ^ -f R prises à partir d
! trouve de même :
■charge de M à L ;
charge de 0 à H :
~ilnk
çcosô. ~ = -^[l — x — \)[x + s){x + n
charge complète
+ l[l(i-Si-«) + ((n-0-. («-.)]].
Dans le calcul de Cj y et C, c', y et C nous ne nous sommes pas préoccupés des signes. On sait que c et y sont positifs lorsqu'il s*agit de la corde inférieure et vice versa. Par conséquent, les quantités c et y étant de même signe, leur somme C est plus grande qu'elles, et représente TefFort maximum que doit supporter la corde.
D'où la règle suivante : pour calculer Veffort maximum subi par Pvne des cordes de la poutre, il faut toujours se placer dans Phypothèse de la surcharge complète, quelle que soit la portion de corde considérée.
Dans le cas où tous les nœuds sont chargés, tant sur la corde supérieure que sur la corde inférieure, les formules (4), (5) et (6) sont seules applicables : n désigne alors la distance horizontale de deux poids consécutifs placés l'un sur la corde inférieure, l'autre sur la corde supérieure.
^B. Caleul des l»ai*i*es et clés eontPC^lMàPpes* —
Noos venons d'examiner toutes les formules à appliquer dans le calcul d'une poutre simple. En distinguant par les indices /? et ic les efforts normaux dus à la charge, nécessairement répartie sur toute la longueur de la poutre, et à la surcharge, nous voyons que le calcul de la poutre doit se faire d'après la règle suivante :
L'effort normal subi par une barre sous l'action de la charge est représenté par F (formule (3)); suivant que F^^; est positif ou négatif, la barre, qui travaille à l'extension ou à la compression, est un tirant ou un bras. D'autre part F^^j s'annule, puis change de signe lorsqu'on passe d'une moitié de poutre à l'autre. Donc pour que F cos 6 garde le même signe dun bout à l'autre de la poutre, il faut que cos 6 change de signe au milieu de la portée : cela veut dire que l'angle 6 est aigu pour les bras situés dans la première moitié de la poutre, et obtus pour les bras situés dans la seconde moitié.
C'est l'inverse pour les tirants, dont l'inclinaison sur la verticale est aussi renversée au delà du milieu de la portée.
Les efforts maxima dus à la surcharge sont, dans des sens opposés, /ic et fit (formules (1) et (2)). L'une des quantités /^ et (^ aie même signe que Fp ; en l'ajoutant à F^, on a le maximum de l'effort que le bras ou le tirant pourra avoir à sup-
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Supposons que, par suite d'une répartition déterminée de la surcharge, les bras soient exposés à travailler à Textension, et les tirants BG à la compression : il s'agit de remédier à cet inconvénient.
Il suffît pour cela d'établir des contre-tirants AD, CE, qui coDstituent avec les bras AB, CD, EF une nouvelle triangulation établie de telle sorte que le nœud antérieur primitif d'un bras, le nœud C du bras CD par exemple, en devient le nœud postérieur eivice versa. Par conséquent l'angle 6^, qui était aigu, est remplacé par l'angle O'/^ui est obtus. Donc cos 6^ change de signe, et l'effort de traction que subissait le bras est transformé en un effort de compression, sans (Tailleurs changer de valeur absolue.
De même l'angle obtus d, du tirant est remplacé par l'angle aigu b\ du contre-tirant ; cos 6^ change de signe et l'effort de compression que supportait le tirant BC est remplacé par un effort d'extension, appliqué au contre-tirant AD ; on l'obtient en multipliant l'effort normal primitivement calculé
cos 6'
par r^« On aurait pu arriver au même résultat en conser-
^ cos 6, ^
vantles tirants BC, DE, etc., et remplaçant les bras par des contre-bras tels que BE et DG. Le raisonnement serait absolument le même, et Ton verrait que les contre-bras travaillent à la compression alors que les bras auraient travaillé à l'extension, et qu'ils transforment en effort d'extension l'effort de compression qu'auraient primitivement subi les tirants.
On voit que dans une poutre américaine on a besoin, en certains cas, et dans le voisinage du milieu de la poutre, d'établir soit des contre-bras, soit des contre-tirants pour éviter le renversement des efforts dans les barres, mais que d'ailleurs on n'a jamais à établir à la fois des contre-bras et des contretirants. Ces contre-bras ou contre- tirants doivent être admis dans la partie de la poutre comprise entre les points où F(,)-f çw et Fp +/« changent de signe. On a approximativement les limites de cette zone à l'aide de la formule qui donne, pour les poutres à âme pleine (n^ 69), les distances à rorigine des points où l'effort tranchant peut changer de signe :
Tan
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i*6j c' = 5^(j! -|-X)(/ — X — u + s)(/ — X — si \de cord.
iinn ioppoeêetti
tHAP. III, POUTRES DROITES A TRAVÉES INDÉPENDANTES iH
J Portion de cord' _ I opposée au nœui
U_n + Xeta; + i.
''^j C=^[:r(/-ar) + s{«-s}] )
' -t compri ecnlrcle
(18) G'=::j^[j(/ — J-j + âtn — ») + 5^l^ — 2^ — n)] I""*"**^
Ainsi les formules 1,2, 3, 6 et 9 suffisent pour calcule f, <f, F, C et C dans les cas les plus compliqués de la pratique
Les formules 10, 11, 12, 15 et 18 sont applicables toute les fois que les poutres étudiées sont symétriques par rap port à la verticale passant au milieu de la longueur.
Enfin lorsque la poutre simple étudiée est à elle scul< l'omTage complet, c'est-à-dire n'est pas un élément de pou
Irc composée, on a nécessairement ï = s=:h ou l = s= ^■ Dans le premier cas les formules deviennent :
'*"' T=inêo8«*'' + °^'' J ^NœuJ anlSrieup M ou (
T. ,, w , ., . f Nœud opposé (j:). (*») V = î^4('— )('+")W u.,u. :,_, + , à,-;
portés par les cordes de la poutre composée. Ces calculs n'offrent rien de particulier ni d'intéressant, et nous nous bornerons à énoncer les formules auxquelles ils conduisent dans chaque cas.
-^lO. OlftoiaL fll'uiie nnit^ cle lonstieui* e»p^etale. —
Afin de simplifier encore l'emploi de ces fonnules, nous conviendrons de prendre pour unité de longueur l'équidistance (les poids égaux en lesquels on a divisé la charge et la surcharge, c'est-à-dire la distance constante de deux nœuds chargés consécutifs de la poutre composée.
Dans ces conditions, en désignant par zéro l'extrémité de gauche de la poutre, et numérotant les nœuds chargés de la poutre à partir de cette extrémité, on arrivera à ce résultat que le numéro d'ordre d'un nœud chargé représentera aussi sa distance à l'origine en fonction de l'unité de longueur choisie (à condition que la distance du premier nœud chargé à l'extrémité de gauche de la poutre soit égale à l'unité, ce qui est le cas général de la pratique). Le numéro de l'extrémité droite de la poutre représentera la longueur totale de l'ouvrage.
Cette convention oblige à mesurer la hauteur h de la poutre m fonction de Vunité de longuetir adoptée. Cela fait, on remarque que la formule obtenue permet de calculer immédiatement, non-seulement, la poutre que l^on considère, mais toutes les poutres semblables, c'est-à-dire toutes les poutres que l'on obtiendrait en multipliant toutes ses dimensions par un même coefficient quelconque, à la seule condition d'attribuer aux poids/? et ^ en lesquels la charge et la surcharge sont subdivisées la valeur qui leur convient en chaque cas.
Après avoir établi le tableau des efforts normaux subis par les différentes portions, de corde supérieure et inférieure, et par toutes les barres d'une poutre, on obtiendrait les efforts relatifs à une poutre semblable en multipliant tous les nombres du tableau par le rapport ^ des charges par unité de
longueur des deux poutres, ou le rapport-* des surcharges par
lur (cette ua Is chargés), n fonction i
■ur est -ï-* I
'Dtcrons tou r des figures
bras) seront, indiquées par un double trait, \es
; (cordes inférieures et liraots) par un trail
tre-bras par un double trait pointillé, et les
ïar un trait simple pointillé.
jurées par les traits — ... — ... — ou =...=-..=
res accessoires, tendues ou comprimées, m'
faisant pas partie de l'ossature de l'ouvrtge
et destinées simplement à reporter une partie
de la cbarge en un point déterminé de la
poutre. Si par exemple dans la figure 80, on
admet que le tablier du pont est AC, et qut
l'on veuille le faire porter par les nœuds
Eaut placer en B une tige verticale BD, qui
ablier au milieu de la distance AC.
lUC nous indiquerons sur les figures lorsqu-'
is utile pour donner plus de clarté aux dessins.
»ais dans^les calculs, puisqu'elles ne font pis
Lie de la poutre et ne contnbuent en rien à sa
sltlon iu6tltofll<iuo de» ealouls. — Aval
xamen des divers types de poutre en usagi lerons l'utilité qu'il y a à effectuer méthod ilculs de toutes les parties de la poutre, blit un diagramme ou dessin géométrique n outre, où toutes les pièces sont indiquées pi 1 calcule successivement, à l'aide des formait type et en raison de la charge cl de la sa t normal maximum supporté par chaque pife( j la charge et de la surcharge, et on l'insa ï côté de la ligne qui représente cette pièci ' a plus qu'à multiplier chaque effort normi
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trouvé par le coefficient p-, où R représente le travail à Tex-
tension ou à la compression qu'il convient de lui faire supporter en raison de sa longueur et du métal qui la constitue (chapitre I, n** 21), pour avoir Taire de sa section transversale, qu'on inscrit sur le diagramme à côté de l'effort normal. C'est ainsi qu'il faut toujours procéder pour les cordes. Pour les barres, il est en général plus commode de calculer non pas /« -f- Fp mais (/« + F,) cos 6, qui dépend uniquement de la variable x, et non plus de Finclinaison d qui peut changer d'une barre à la suivante. Cela fait, pour avoir l'aire de la section transversale d'une barre quelconque, il faut multiplier
le résultat du calcul précédent par t^ au lieu de -s-tce qui
ne présente aucune difficulté. Ce procédé de calcul simplifie sensiblement les opérations dans les poutres où 0 est susceptible de présenter plusieurs valeurs différentes pour les tirants, bras, contre-tirants et contre-bras.
Nous allons maintenant passer en revue les différentes poutres américaines, dans Tordre suivant : poutres simples, poutres composées, poutres complexes.
POUTRES AMÉRICAINES SIMPLES
Les types de poutre en usage sont au nombre do trois : [Warren, Howe, Pratt.
su* fi^yst^me ^^^arpon, isomôtplque ou tplaiisu-
ï. — Dans ce système, la triangulation est formée de
îangles isocèles, les bras et les tirants présentent des incli-
laisons égales et de sens contraires sur la verticale {fig, 81).
.. — Supposons d'abord que les nœuds chargés soient
lous situés sur une même corde> qui peut, d'ailleurs, être in-
lifFéremment la corde inférieure ou l'a corde supérieure.
Les nœuds placés sur la corde opposée ne portent aucune
PONTS MÉTÀLUQUES
partie de la charge ou de la surcharge. La longueur L de
Rg. 81.
l'ouvrage est égale au nombre des divisions de la corde chargée. On a :
1® Calcul des barres, — On a les formules :
TZ
2Lcosô 2Lcos6
iz
2cosô
Ces formules s'appliquent à la barre issue du nœud chargé
Xy et à la barre issue du nœud non
chargé a? 4-^ (fig. 82).
On a
Fig. 82.
COSO
h ^tant exprimé en fonction de Téquidistance des nœuds de la corde chargée. Dans la première moitié de poutre
X < YJ, l'angle 6 est aigu pour les bras et obtus pour les
tirants ; c'est l'inverse pour la seconde moitié de la poutre :
Si le nombre de divisions de la corde supérieure est impair, on a au milieu de la pièce deux tirants opposés par leurs extrémités ; si ce nombre est pair, on a deux bras qui se succèdent (/îgr. 81).
Dans la poutre Warren on emploie généralement dans la triangulation des triangles équilatéraux ou rectangles. Dans le premier cas on a :
et dans le second :
A = 0,50 et J-^± 1.414.
cosô
Le premier système (triangles équilatéraux) paraît le plus rationnel. Le second présente, dans certains cas, de plus grandes facilités pour les assemblages (notamment quand il s'agit de poutres rigides et non de poutres articulées),
2* Calctil des contre-barres. — Bien que les efforts subis pîtr les barres puissent changer de sens dans le voisinage du milieu de la poutre, on n'emploie pas en général de contrebras ou de contre-tirants dans la poutre Warren. On se borne à donner aux barres de la poutre une section telle qu'elles puissent résister convenablement aux efforts inverses qu'elles auront à supporter :
Fp + A et P^ + <p^].
Rien ne s'opposerait, d'ailleurs, à ce que l'on fît des contrebras tels que BE ou des contretirants tels que AD {^ç. 83).
On les calculerait à l'aide des formules données plus haut, en donnant toujours à a: la
pj g3 valeur correspondant au nœud
chargé qui précède immédiament la contre-barre. La valeur de 6, serait donnée pour les contre-barres par la formule :
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La première poutre de la figure 81 suppose Temploi de contre-bras et la seconde Temploî de contre-tirants.
3"* Calcul des cordes. — On a pour la corde opposée aux nœuds chargés, c'est-à-dire pour la corde supérieure de la première poutre de la figure 81 , et la corde inférieure de la seconde de cette même figure, les formules suivantes
applicables à la portion, comprise entre les limites Ix — ^ j et (x ^ ^\f qui est opposée au nœud chargea:.
(2) { 7=2J;^ar(L — ar)(x+l)
Pour la corde opposée aux nœuds non chargés, on a les formules ci-après, applicables à la portion, comprise entre les limites x et x + 1, qui est opposée au nœud non chargé
1^' = 2EâKI)(^-^)(^-^-*)
Par suite de la symétrie de la poutre, il suffit d'effectuer les
calculs depuis une extrémité jusqu'au milieu : a: =-^' Au delà de ce point, on retrouverait les mêmes efforts, avec le même signe pour les deux cordes, avec des signes opposés pour les barres, dont l'inclinaison sur la verticale, ainsi que nous l^avons vu déjà, doit être renversée.
»• — Il peut arriver que dans la poutre simple du système Warren tous les nœuds, sans exception, soient chargés, ce qui
JTSl
nécessite l'adjonclion de pièces accessoires telles que BD, destinées à soutenir le tablier entre les points A et G et -à
en reporter le poids au nœud B. Les formules à appliquer sont encore celles du cas précédent (1) et (2) avec cette différence que, les deux cordes étant opposées à des nœuds chargés, les formules (2) sont applicables indifféremment à Tune et à l'autre, et les formules (3) restent sans objet.
L'unité de longueur se trouve ici réduite de moitié : AD, distance de deux nœuds chargés consécutifs, au lieu de AC; la longueur L de Touvrage est égale au double du nombre des divisions de la corde inférieure. On aurait, par conséquent, pour valeur de l'angle 6 et de l'angle 6^ formés avec la verticale par les barres, et le cas échéant par les contre-barres :
Fig. 84.
cosô
cosO,
verticales 6 = On a:
• — Lqs tirants sont des pièces , et les bras sont obliques, s = n = /= 1
X = 1 pour A < â" ^^ X = 0 pour a? > -
1* Calcul des barres et des contre-barres.
2Lcosô
TU
2 cos 0 ^ ^
Les valeurs de
cosô
sont {fig, 86) :
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1* pour jr < — .
Tirants AB : — i
BrasBC: + j/ 4+^
Contre-bras
AD :-yi + L
2* pour X ;:• -^.
Contre-tirants BE : -j-
En réalité on n'emploie jamais de contre-tirants dans c« système qui est surtout usité dans les poutres mixtes, où les
Fig. 85.
pièces comprimées sont en bois. Les tirants AB et CD sont alors des tiges en fer séparées par des croix de Saint- André en bois, formées par les bras et les contre-bras.
Remarquons encore que dans la figure 83 /f\ /\\ //] le tirant central n* 8 est un tirant double. f t AÂ En général dans la poutre Howe les tri-
angles rectangles sont isocèles, de façon que les bras et les contre-bras se coupent à anglt' droit.
2* Calcul des cordes. — Les formules applicables à la fois aux deux cordes sont les suivantes :
Fig. 86.
TZ
^"fO^^'^""^^^^""^'"''^
y=ïû,''i^^-'^)i^+*)
it
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Ces formules sont relatives à la portion de corde opposée aa nœud dont la distance à l'origine est x^ c'est-à-dire comprise entre les limites suivant es :
pour ar < ^
Corde supérieure : de a: à ar + ^ Corde inférieure : de ar — \kx
pour a? > 2
de a? — \ kx.
de ar à a? + i .
On voit que les portions de cordes AC et BD comprises
entre deux bras consécutifs supportent le même effort. Cette remarque permet d'abréger les opérations, parce qu'il suffit de calculer les efforts subis par une des cordes pour en Plg. 87. déduire ceux relatifs à l'autre {fig. 87).
S3« Système m*Att ou JMturpliy lElTiilpple. —
Ce système est analogue au système Howe, mais les pièces verticales sont des bras et les pièces inclinées des tirants {fig. 88).
Fig. 88,
!• Calcul des contre-barres.
SLcosO
tz
2cos6
(L — 2ar--4).
Les valeurs de sont :
•cos6
POSTS JIÉTALUQUES.
etpourJ:>j
Tirants K : -\/ 1 + ^,
Bras AB : + 1
Contre-bras BE ; —yi^-j,.
Contre-tirants AD : 4- J/ ( -|- p'
Fig. 80.
On voit que ce sont aux signes près les valeurs déjà trouvées pour la poutre Howe. De même que dans celte dernière poutre les conlretirants ne sont pas usités, nous remarquerons que dans la poutre Pratt on ne se sert jamais de contre-bras, et l'on n'emploie que des contre-tirants dans la zone où les efforts des barres peuvent changer d« sens [fig. 88). En général dans la poutre Pratt et ses dérivés (linville, Pettit, etc.) les triangles rectangles sont isocèles, de façon que lc8 tirants et les contre-tirants se coupent à angle droit. Cette règle n'a rien d'absolu et résulte simplement d'uac habitude prise.
Dans la partie supérieure de la figure 88, le bras 4 est un bras double.
2" Calcul des cordes. — Les formules relatives aux deux cordes sont encore, comme dans la poutre Howe :
Ces formules s'appliquent à la portion de corde opposée au
nœud X, c'est-à-dire comprise entre les limites suivantes :
pourx< ^ pour a: > g
Corde supérieure: dea; — \ è.x àexèiX+\ Corde inférieure: deaàar+l dex — i kx.
CHAP. m. POUTRES DROITES A TRAVÉES INDÉPENDANTES 137
Nous remarquerons encore que les portions de corde opposées, coDQprises entre deux tirants consécutifs ou pièces inclinées successives, subissent le même effort normal. Il suffit donc de faire le calcul pour une corde, et d'en déduire immédiatement ce qui est relatif à la corde opposée : cette observation est générale pour toutes les poutres dont la triangulation est constituée par des pièces verticales et des pièces inclinées.
D'ailleurs la poutre étant nécessairement symétrique, que L soit pair ou impair, on n'a jamais à faire le calcul que pour la première moitié de l'ouvrage.
S4« Poutres armées. — On appelle poutres armées les poutres du système Pratt qui sont réduites à deux mailles, comme celle que représente la figure 90. On voit que dans ce genre de poutre la corde inférieure est
réduite à un point C, et que Ton n'a qu'un seul bras compris entre deux tirants. Lorsque le tablier du pont est placé au niveau, non de la corde supérieure AB, mais de la corde inférieure, la poutre garde la même forme, mais il faut lui adjoindre les deux supports accessoires AO et BL qui jouent, si l'on veut, le rôle des bras extrêmes. Quant au tablier OCL, il ne joue aucun rôle et ne figure pas dans le calcul des poutres ; cT^lui-ci se fait d'ailleurs par les formules habituelles applicables à la poutre Pratt, lesquelles toutefois se simplifient par la raison que la charge supportée par la poutre se réduit à un seul poids it appliqué en D.
On a ainsi en posant, en vertu des conventions admises :
AB = L = 2, AD
Tirants AB et BG : F = ||/ < + jî
BrasDC: F = — 2ix|= — ^t.
Ce bras est double (45).
Corde AB ^ G=^.
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On pourrait également réduire la poutre simple Howc à deux mailles, et on aurait un ouvrage tel que le représente la figure 91, avec deux bras inclinés AC, BG et un tirant double central CD, oti la corde supérieure est réduite au point C. Ce genre de pont, auquel sont applicables, aux. signes près, les formules précédentes, est quelquefois aussi employé pour les petites portées : les bras AC et fiC sont presque toujours constitués par des pièces de bois et le firant CD par une tige de fer.
Fig. 91.
POUTRES AMÉRICAINES COMPOSÉES
Les types de poutres composées en usage sont : la poutre Warren double ou quadruple, la poutre Howc double, la poutre Pratt double dite poutre Linville, la poutre Posl, la poutre Bollman.
ss. Ssrst^me '^n^apren double. — La poutrc Wanvn double est décomposablc en doux poutres simples, dont nous
avons distingué les triangulations en figurant l'une en fraitu gms, l'autre en traits minces {fig. 92 et 93). Nous supposons
que tous les nœuds chargés sont sur une même corde, soit la corde inférieure, soit la corde supérieure.
Nous supposerons également que le nombre des divisions de la corde chargée est pair, c'est-à-dire que la poutre est symétrique par rapport à son milieu : si ce nombre était impair, Touvrage serait composé de poutres simples dissymétriques. Le calcul ne serait pas plus difficile (voir cidessous l'exemple donné pour la poutre Linville), mais les formules seraient plus compliquées et on n'aurait pas occasion de les appliquer dans la pratique. L est toujours égal au nombre des nœuds situés sur la corde chargée.
En conservant les notations que nous avons indiquées plus haut, nous aurons :
Pour la poutre simple à nœuds pairs :n = s = ^ = 2, X=:I. Pour la poutre simple à nœuds impairs :n=i'î,s = t==: 1 , X = 1 .
En appliquant les règles précédemment indiquées, on arrive aux formules suivantes :
1" Calcul des barres. — a. Barres issues des nœuds chargés à numéros pairs (figurées par des trait gras) :
/•=^pP^(L — a:)(L — a: — 2) ' 4Lcosô^ • ^ ^
^ 4LcosO ^ ' ^
F=r^(L — 2^ — 2) 4cosô^ ^
b. Barres issues des nœuds chargés à numéros impairs (figurées par des traits minces) :
4Lcosô
■n zi^+^y
4Lcos6^ ' ^
TT
4cosô
(L — 2ar— .2)
On a d'ailleurs
sauf pour les premières barres, à partir des extrémités, de la triangulation impaire, pour lesquelles 6 peut avoir des valeurs particulières tenant au mode de construction de la poutre (fig. 92 et 93).
On n'emploie jamais, d'habitude, de contre-barres dans ce genre de poutres, mais rien ne s'opposerait à ce qu'on le fit.
2** Calcul des cordes. — Les formules applicables aux poutres simples seront, ainsi qu'il est facile de le vérifier :
Poutre simple à nœuds chargés pairs (traits gras),
C = T-7 a: (L — x). Partie comprise entre x — \ et x + I,
C'=^[a:(L — x) + L — 2a: — 2], dea;àx + 2. Poutre simple à nœuds chargés impairs (traits minces),
G=T-r[a?(L — x}-\-\]y dear — \kœ-{-\j x=zim + i ]
C'=-^[x{L — x) + L — %x — \l dexkx + î.
Si l'on combine ces équations de façon à faire le total des efforts normaux calculés séparément qui s'appliquent à la même portion de corde, on arrive aux formules définitives suivantes :
a. — Corde opposée aux nœuds chargés.
Portion comprise entre les limites j: et a: -f- 1 :
h. Corde opposée aux nœuds chargés.
Portion comprise entre les limites a:etx-f-l.
Nous avons jugé inutile de donner ici le calcul de c, 7? c' et 7', les formules n'étant, comme nous Tavons déjà vu, d'aucune application pratique et servant seulement à calculer C et C
SB. ISystème y^wopire>ïïk qnadiriiple. — Nous donnerons encore les formules applicables à une poutre Warren quadruple, c'est-à-dire, divisible en quatre poutres simples. Nous supposerons toujours cette poutre symétrique, c'est-à-dire décomposable en poutres simples symétriques, ce qui est le cas de la pratique (fig. 94). Il faut alors que L, égal au nombre des nœuds situés sur la corde chargée (la corde inférieure dans le cas de la figure), soit un nombre divisible par
IIP »"-■■"» ™»''»"''--''»''fiii;^irj<Tiiwi>WVW< tB»-
'''^O^2,8,4,6,6,7,8,9,J0,ll.l£.lî.U45,I5.17,;3,19,2a21,U2A2\2^2^n2B.23.3Q3i^
Fig. 94.
quatre. Une corde seule est supposée chargée, la corde inférieure pour fixer les idées.
1* Calcul des barres, — Il y a lieu de distinguer les barres suivant qu'elles sont issues de nœuds chargés dont les numéros d'ordre sont de la forme 4n, 4n + l,4n-|-2,4n-|-3; chacun de ces systèmes de barres appartient à une poutre simple distincte.
On arrive par la méthode habituelle aux formules suivantes, où X désigne toujours le numéro du nœud chargé qui précède immédiatement la barre, dans son système de triangulation.
a. — 1®' système de barres figurées par des traits gras sur la figure.
ar=^4n. Ona: n = s=:^ = 4, X = 2.
TC
SLcosô SLcosô
(L — a:)(L — ar — 4) a? (a? + 4).
Scosô
b. — On a les mêmes formules pour les 2° et 4° systèmes de barres (traits minces), dont les nœuds chargés ont des
numéros impairs, soit qu'il s'agisse de la poutre simple pour laquelle on a :
soit qu'il s'agisse de la poutre simple pour laquelle on a : x = 4»w + 3, n = 4, s = f = 3, l — ^.
Ces formules, applicables à toutes les barres issues de nœuds chargés impairs, sont :
F = -s=^(L~2a: — 4) 8cos6 ^ ^
c. — 3® système de barres (traits gras).
^ 8Lcos6^ ' ^
On voit que la formule qui donne F est la même pour toutes les barres des quatre systèmes. Ce n'est que pour /et? qu'on arrive à des expressions différentes.
On a dans le cas présent
cosô ^ ^ A*
2"* Calcul (les cordes. — Nous ne donnerons pas le délail des calculs et nous énoncerons simplement les formules applicables.
a. — Corde opposée aux nœuds chargés.
Portion comprise entre les limites a: et «r -f 1 .
C=^[a,(L-x) + t-x + l} A. — Corde opposée aux nœuds non chargés.
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Portion comprise entre les limites x eix-^-i.
On vérifierait aisément ces résultats en suivant la méthode indiquée au n"* 42 pour le calcul des poutres composées.
Dans le voisinage immédiat des points d*appui, il arrivera que les barres extrêmes appartiennent à la fois à deux poutres simples et qu'au contraire les parties extrêmes de la corde non chargée ne font partie que d'un nombre restreint de poutres simples.
Dans le premier cas on doit considérer ces barres comme doubles, et leur donner une^section égale à la somme de celles qui résulteraient du calcul fait pour chaque poutre simple. Quant à la corde non chargée, comme sa section est toujours extrêmement réduite aux points d'appui, il n'y a pas d'inconvénient à lui appliquer les formules précédentes qui donnent un résultat un peu trop fort.
ST* fi^ystèiiie I^iii ville* IVombre pair de mailles*
— La poutre Linville est la poutre double du système Pratt. Nous supposerons d'abord, comme nous l'avons fait jusqu'ici pour les poutres composées, que le nombre des divisions de la corde chargée est pair, et que par conséquent les deux poutres simples qui la constituent sont symétriques (fig. 95 et 96). On a pour l'une n = s=:t=2, et pour l'autre n = 2, 5 = /=rl. On doit d'ailleurs considérer, comme dans la poutre Pratt, tous les nœuds comme chargés puisqu'ils se correspondent dans le sens vertical.
\(Wt*M/7
1 2849 BI 89i0Ufi0UlS15 11^18 19
Fig. 93
1® Calcul des barres et des contre-barres. — a. Sy;5tème des barres issues des nœuds à numéros pairs (traits gras de la figure).
we^-
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x = îm /■=,,
b. — Système des barres issues des nœuds à numéros pairs (traits minces de la figure).
Valeurs de -
\ " moitié de la poutre x<Cs' 2" moitié de la poutre x > Bras : -(- I — i Tirants : —y i + p +K< + ^ Contre-bras : - |/7+^ + [/l + l?
Contre-tirants
On n'emploie jamais de contre-bras dans cette poulre n'emploie que des conlrc-tiranls, qui forment avecJes tin des croix de Saint-André.
La poutre étant symétrique, on n'a à faire le calcul barres que pour une moitié de l'ouverture. Les valeur
cos 6 au droit des points d'appui sont variables. La figure 96 montre que Ton a différentes dispositions pratiques pour Texécution des bouts des poutres.
2* Calcul des cordes. — Nous ne donnons ici que la valeur (le C obtenue en totalisant les efforts normaux correspondant à chaque poutre simple :
Celte formule est applicable, quel que soit a:, à la portion de corde comprise entre les limites suivantes :
\^ moitié de la poutre a? < 5-» 2® moitié de la poutre ^ > 3"
Corde supérieure : x — \ kx, a* + ^ à ar -{- 2. Corde inférieure : x-^-Kkx-^^ x ^\kx.
On voit que les portions de corde, supérieure et inférieure, comprises entre deux tirants consécutifs, supportent le même effort normal. Il suffit donc de calculer une des cordes, et d'ailleurs, vu la symétrie de la poutre, on n'a besoin de calculer que la moitié de celle-ci.
»e Impalp de mailles. — Jusqu'ici nous
avons supposé que les poutres composées étaient formées de poutres symétriques, ce qui exige que le nombre des divisions lie la corde chargée soit pair. A titre d'exemple de l'hypothèse contraire, nous* examinerons le cas où une poutre Linville présente sur chacune de ses cordes un nombre impair de divisions (fig. 97).
ft 9 « U B a 14 15 16 17 tt0|^
Fig. 97,
On voit qu'en ce cas les poutres simples sont dissymétriques; on n'a pour aucune d'elles s = ^ L est un nombre impair.
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i" partie (Iraits gras) « = 3° partie (traits minces) u ^ Le calcul n'est pas plus compliq lies par la méthode générale ne lié. il faut avoir recours aux fo i donnent les résultats suivants :
I' Calcul des barres. — a. Barre:
j pairs {traits gras <lc la figure).
X ;= Jim
- Barres issues
de noeuds i
nccs
de la figure).
»=ir
Tra (' + <)•
5 [Ml-
dent.
La première moitié des barres
antique à la seconde moitié des barres de l'autre, ce qui
rmet d'abréger le calcul on no le faisant quo pour une moitié
la poulro.
2' Calcul des cordes. — La formule a|}{)licable aux con
la première poutre simple serait :
ur la partie opposée au ntrud
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el la formule applicable à la seconde serait pour la partie opposée au nœud
En combinant ces deux formules do façon à avoir TeiTort total pour une portion de corde de la poutre composée, on obtient finalement la formule suivante :
Cette formule est applicable quel que soit a; à la portion de corde comprise entre les limites suivantes :
4" moitié : x<C. ^»
2<» moitié : a? > s-
Corde supérieure : x — 1 àar, ar + ^ àor + 2.
Corde inférieure :ar-f-1àa? + 2, a? — iàx.
Il est à remarquer que, bien que les dernières poutres simples soient dissymétriques* la poutre composée est symétrique, chaque moitié de poutre simple faisant pendant à la moitié opposée de l'autre poutre. On n'a donc en ce cas qu'à
-cji
Ijj!
*■ ttj
Fig. 98.
faire les calculs pour la moitié de Tune des cordes. On calculerait, le cas échéant, une poutre Howe double avec les mêmes formules qu'une poutre Linville. Ce genre d'ouvrage n est d'ailleurs pas usité {fig. 98).
Dans le système Post toutes les pièces, comprimées ou tendues, sont inclinées. Cette poutre est toujours une poutre composée double, et elle présente cette particularité que clia-
que bras ne traverse qu'une maille et que chaque tirant en traverse deux.
En d'autres termes on a : pour les tirants
cos6
et pour les bras :
CCS 6
Nous nous placerons tout d'abord, comme dans le cas précédent, dans rhypothèse d'un nombre pair de mailles
Fig. 99.
{fiff. 99) : alors les deux poutres simples sont symétriques el les formules à employer sont les suivantes :
1® Calcul des barres. — 1" Bras issus de nœuds à numéros pairs (traits gras de la figure).
cp
icosô
(L — 2jr — 2)
2"^ Barres issues de nœuds impairs (traits minces de la figure) :a:=: 2 m+ 1.
4LcosO 4LcosO
(L — ar — <)•
icosO
(L — 2ar — î)
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On a d'ailleurs, ainsi qu'on la vu :
CCS 6
pour les tirants, et
cosO
pour les bras. Le double signe correspond à la double inégalité ^ ^ 2"'
2* Calcul des contre-barres. — Cette poutre présente la particularité suivante {fig. 100) :
Au lieu d'employer les contre-tirants des deux poutres simples qui seraient AD, «rf, CF, cf, etc. , ou les contre-bras qui seraient BE, de, etc. , on prend, les contre - tirants de la poutre simple qui comprendrait à la fois les bras des deux systèmes, AB, aô, CD, c d, etc. jOn a ainsi une contre-poutre simple unique, si l'on peut s'exprimer ainsi, dont la triangulation est AB ab CD cd, et dont les contre-tirants Aby éiD, etc., présentent exactement l'inclinaison inverse des tirants des poutres simples primitivement considérées :
cosO
Ces contre-tirants se calculent par les formules suivantes :
2LcosO ÎLcosÔ
ScosO
Pourx< ^» on a :
FOTTTS BIÉTALL1
et pour j: > n :
On pourrait de même conserver !
contre-bras, tels que Ba, AC, etc.
Les formules seraient les mèmcf
3° Calcui des cordes. — En apj
tuelle on obtient les formules suiv
i' Corde supérieure (opposée ai
Cette formule s'applique à la ] entre les limites x — ^eix+s p
sx+getx+s pour x >
D'ailleurs, vu la symétrie de Ja
les calculs pour une moitié de l'ou
2° Corde inférieure opposée aux
X=5pourx<3 et X
Cette formule s'applique à la ) entre les limites suivantes :
dexàx+J; i];
On n'a également à faire le calcul que pour une moitié de rouverture, vu la symétrie deFouvrage.
«o* ivontbre impaip ae n&atiies. — En ce Cas la poutre est composée de deux poutres dissymétriques. L est un nombre impair (fig. 101).
Fig. lOi.
1* Calcul des barres a: — Barres issues de nœuds pairs (traits gras de la figure).
TU
4LcosO 4LcosO
4LcosO
b ^ — Barres issues de nœuds impairs (traits minces de la figure) ;x =2m +i.
4Lco86
On a pour les tirants :
cosô ^
et pour les bras :
cosO
==pi/
La première moitié des barres de Pun des systèmes est
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tique à la seconde moitié de l'autre, ce qui permet d'abré-
Ics calculs.
' Calcul des contre-barres. — Comme ces contre-barres
de la poutre Pratt une poutre simple unique, peu ime que L soit pair ou impair. Les formules sont les mêmes
dans le cas qui précède.
' Calcul des cordes. — Corde supérieure (opposée aux ids chargées) :
ette valeur de C représente, quelle que soit la valeureu- 3 de X, l'effort normal dans la corde comprise entre lois tes suivantes :
1 " moitié de l'ouvrage ^ < s ■ 2" moitié ^'> ^
de^_^aa: + 5. de*+^«i-+5-
n n'a besoin d'eiïcctucr les calculs que pour une moitié do
outre, qui est symétrique.
orde inférieure (opposée aux nœuds non chargés) ;
>.= 2pO"''-^<2 et X=^poura;>^-
■imites d'application :
pour ir<C3' dea;àT + l et pour if>3. dear — Kkx.
11. fi(y«t£me noiiniMii. — La poutre Bollman prête cette particularité qu'elle est composée d'une série de
poutres armées (poutres Pratt à deux mailles), dont les mailles sont inégales {fig. 102), de telle sorte que chaque
système de poutre simple ne supporte que la surcharge appliquée en un seul point de division N de la corde supérieure, sans être influencé par la surcharge appliquée aux autres points de division
Ug. 103).
Fig. 103
L'efTort normal subi par le tirant OM est : L^effbrt normal subi par le tirant ML est :
L'effort normal subi par le bras double MN est : F = — ir. LVffort de compression subi par la corde supérieure est constant d'une extrémité à l'autre et donné par la formule :
LÀ "~6Â
On n'emploie plus guère cette poutre qui présente des inconvénients sérieux.
La corde inférieure ne joue aucun rôle dans la stabilité de la poutre.
Nous remarquons ici que les anciens ponts suisses en bois construits par les frères Grubenmann (Morandière, Consù'uciion des PontSy pi. 146) ressemblent beaucoup à des poutres Bollman renversées, qui dériveraient du système Howe.
M6ciiodo do cnlciil
poutres, le meilleur parti à suivre d'abord la poutre simple principal puis de faire la même opération simples secondaires des divers ord avoir déterminé de la sorte les din <]ue poutre on opère, s'il y a Heu, li tenant i\ deux poutres dilTércntes, Dans la poutre représentée par mentor par exe
rtg. lOi.
la figure lOS.
Nous ne donnerons donc pas i les poutres con tenterons d'éni
en usage ou susceptibles d'être employés, en indiquant leur mode de conformation,
es. Système 'Wappcn. — Les
figures 106 et 107 montrent comment on peut intercaler dans chaque maille d'une poutre Warrcn deus
poutres armées, ou poutres Pratt à deux mailles, suivant qu<
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le tablier est à la partie supérieure ou à la partie inférieure de la poutre principale.
La figure 108 indique le procédé qui peut être employé pour une poutre principale à très grandes mailles, où Ton
Fig. 108.
intercale soit une poutre secondaire de premier ordre, soit une poutre de premier ordre et deux de second ordre, ce qui permet de diviser en quatre parties l'intervalle des nœuds de la poutre principale.
e4L. Poutre Ppatt oa Pettit. — On peut intercaler de
WiW
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même dans une maille de la poi armée Pratt du premier ordre, a système du premier ordre, et i ordre (^. 109 et 110).
Fig. IIU.
On appelle s>/sléme Pettit ce geo dérive immédiatement du systëmi formules données précédemment.
même système de poutres second poutre simple Howe. Ce genre de leurs peu usité, tandis que tes p tèmes Warren et Pratt (ou Peltil quemment en Amérique.
Dans toutes tes poutres complci simple, bien que l'on puisse imagi cables aux poutres doubles ou q paraîtraient encore trop grandes, parlerons point des poutres Lin^ n'est pas d'usage d'adjoindre des que rien ne s'y oppose en princip
0«. Système Fink. — Ll
pour les poutres complexes le rdl joue pour les poutres composées, que toutes les poutres qui le comp daires du premier ordre, du deux!
armées ou poutres Pratt à deux n figure représente une poutre Fin
principale (traits gras)* et de trois ordres de poutres secondaires (traits alternativement minces et gras). Il n'y a pas dans cette poutre de corde inférieure. Quelquefois on relie
Kig. 111
entre eux tous les sommets inférieurs des poutres simples, mais cette pièce longitudinale est accessoire et ne figure pas dans les calculs. Quand le tablier du pont est à la partie inférieure de la poutre, cette pièce accessoire est indispensable ainsi que deux bras extrêmes en 0 et L.
Dans ce cas particulier, où il y a un très grand nombre de poutres secondaires, il y a avantage à employer des formules donnant d'un seul coup l'effort normal subi par la corde supérieure. Nous allons en conséquence les indiquer ici. Considérons d'abord le cas de la figure où toutes les poutres, ont la même hauteur h. Le travail maximum pour chaque bras ou chaque tirant a lieu lorsque tous les nœuds de la poutre à laquelle il appartient sont chargés, chaque nœud étant le point d'application d'un poids ?r.
Les formules donnant les efforts subis par les barres sont les suivantes :
Pour les tirants (pièces iucliuées).
F = Poutre principale. ^ y Poutre secondaire
' + ÎÏP'
du l« ordre. 8 '^ ^ 16H*
Poutre secondaire itL i / du î* ordre. 76 '^
Poutre secondaire
du 3* ordre. n^ ^256H«
Pour les bras (pièces verticales).
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L'effort subi par la corde supérieure est donné par ia formule :
^ " 8H L + i ^ <6 + 64j - ir >^ 5Û
On voit que, suivant qu'une poutre Fink comprend plus ou moins de poutres de différents ordres, il faut prendre dam l'expression de C plus ou moins de termes de la progression géométrique :
Pour cet ouvrage, l'influence de la poutre principale est prépondérante dans le calcul de C, et peut conduire à donner une section considérable à la corde supérieure. De mémo les tirants de la poutre principale peuvent avoir à supporter
un effort énorme lorsque -g- est un nombre ttès grand. Aussi
lorsque des circonstances particulières n'obligent pas à limiter la hauteur de la poutre en son milieu, on emploie la disposition représentée par la figure 112, qui consiste à adopter une inclinaison constante pour les tirants de toutes les poutres armées.
Fig. 112.
Mais alors la hauteur H au milieu do la poutre devient considérable parce qu'elle est une fraction importante de l'ouverture,
cosO
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Les formulés à appliquer deviennent, en remarquant que l'angle ^ a une même valeur pour tous les tirants :
Tirants (pièces obliques).
Poutre principale.
Poutre secondaire du 1 " ordre.
— du 2" ordre.
izL
du 3° ordre. 7
4cosô
8coso'
I6COSÔ
32 cosd
Bras (pièces verticales).
et l'on a pour la corde supérieure :
La raison de la progression géométrique est ici ^ au lieu
dc-T» et dans la poutre considérée la portion de Teffort normal subi par la corde, qui est due à la poutre principale, n'est plus que les js de l'effort normal, au lieu d'en être les^ comme
dans le cas précédent.
C'est seulement dans ces conditions que la poutre Fink
peut présenter un avantage réel sur les poutres précédentes au point de vue du poids du métal employé.
On peut d'ailleurs combiner les deux systèmes en adoptant une hauteur constante pour les poutres secondaires à partir du deuxième ordre, par exemple, ce qui évite l'emploi de hauteurs trop faibles pour les poutres des derniers ordres(/fy. 113). Il faut modifier en conséquence les formules à employer, qui se déduisent des formules primitives en donnant à H la valeur qui convient.
la figure H4 icpréacnU t les poutres secondaire:
Iles. On pourrait évidem:
îni, en combinaut tous pics pour en former des i
POUTRES A ASS
iT. G«ik«pniit6s. — Dans les ponts européens, on place les articulations des poutres américaines par dvs tmblagcs rigides à cou\TC-joiot$ et rivets. Dans le calcul, le tient pas compte de cette rigidité des assemblages, cl )père comme si toutes les pièces étaient articulées entre i : il n'en résulte aucune erreur sensible, car les poutres lies sont de lîgurc invariable, et par suite on peut inlro- 'e de nouvelles liaisons entre leurs divers éléments, sans i changer à la distribution des efforts dans les différentes les (74).
'ar conséquent, les formules à employer pour les poudres scmblages rigides ne diffèrent pas de celles qui sont applilos aux poutres américaines présentant le même système de ngulation, et l'on n'y reviendra pas : on peut établir avec assemblages rigides des poutres de tous les types précéunent énumérés, et le calcul est le même. Par exemple, [joulres dites à grandes mailles sont tout simplement des très Warrcn composées doubles, triples ou quadrupli is ne citerons ici que trois types très employés en Euro| ui seuls présentent une disposition toute différente es des poutres américaines.
B9. Poutpes II ftme pleine. — Les poutres à âme
pleine travaillent à la flexion. Le calcul des moments fléchissants et des efforts tranchants dans les différents cas de surcharge s'effectue à Taide des formules que nous L allons donner (^y. H 5).
Soit M une section transversale de la poutre, si- Fig. m. ^ - ^>, ^^^^ ^ j^ distance x de
•*' Textrémité de gauche 0 Je la poutre et it la surcharge par unité de longueur.
VALEURS
particulières
de
l'effort tranchant
-KX' )
— -^ (max.)
Tzl ,
Ttl . .
— Y (ï»ax.)
Le tableau ci-dessus fournil tous les renseignements dont Ton peut avoir besoin.
R il
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Le moment fléchissaot et t'cff< effets superposés de la charge tic de la manière la plus dél (loDiiés par les formules suivani et n la surcharge par unité i
X = ^^x{l — x). Ma
Mi
En général.les semelles des poutres pleines sont constituées par des tôles de largeur constante, dont on fuit varier l'épai»sour totale en raison de la valeur du moment fléchissant. Le procédé le plus commode consiste à tracer la courbe représentative de x(parabole OAL). L'épaisseur de la semelle doit être en chaque point proportionnelle à l'ordonnée de celle courbe. Par conséquent, il est aisé de déduire la distribution des tôles par le tracé graphique indiqué sur la figure I16> En général, l'épaisseur de l'àme est invariable sur toute li longueur de la poutre, cton la calcule pour la valeur masimuis de V. On peul d'ailleurs, dans le cas contraire, tracer de même les courbes représentatives df la valeur maximum el de la valeur minimum de V ; BCD et EFG, ei en déduire par un procédé graphique les épaisseurs successives attribuer à l'ânic
Il faut, d'autre pari.
^■•^■^ 1 ' renforcer l'àmeaudroii
"v. 1 \ des culées et, d'une nw-
■'? nière générale, en tous
'■■'«• "^ lespointsoùunechwgi-
concentrée est appliquée sur l'une des semelles de la poutre.
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treiuiM. — Ou appelle poutres à treillis bme Warren composées d'un très grand 1 simples. Par exemple, la figure 117 itre à treillis composée de dix poutres
uées pour les poutres américaines seraient encore applicables, maïs elles entraînent de grandes complications, et il est préférable de calculer ces poutres comme si elles ,, ,,_ avaient leur àme pleine,
ce qui est beaucoup plus
:péditif et tout aussi exact.
Les formules sont donc les mêmes que dans le cas précé-
La détermination mathématique ou graphique de l'épaisseur 'S semelles se fait absolument de la même manière que ins le cas précédent.
Pour les barres du treillis, on procède de la façon suivante : it N le nombre de barres qui traversent une même section msversale de la poutre, ou, si l'on veut, le nombre de lulres simples de la poutre à treillis, et 6 l'angle formé ir l'axe de ces barres avec la verticale. L'effort normal iximum supporté pai- l'une d'elles est, en désignant par z la stance à l'origine O de la section transversale considérée :
= jH j- Ces 8 est positif pour les barres montantes et
igatif pour les barres descendantes. V est donné pour chaque
ction considérée par la formule précédente.
Dans tous les exemples existants de poutres à treillis on a
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6= 45*^ pour les barres montantes;
6 = <35® pour les barres descendantes : cos6 = it J/ 3-
Les deux systèmes se croisent à angle droit.
De l'origine 0 {fig. H8) au point F défini par la condition:
toutes les barres montantes sont comprimées et les barres
descendantes tendues, quelle que
soit la disposition de la surcharge.
Du point C défini par la condition:
Bk
El N
G' >^._ -xOteV
yig. 1J8.
à l'extrémité L, toutes les barres montantes sont tendues et les barres descendantes comprimées.
Entre les points F {x') et C {x'') les barres peuvent être comprimées ou tendues suivant la disposition de la surcharge. Il importe de veiller à ce que les barres, qui ont à supporter un effort de compression permanent ou accidentel, aient la section qui convient pour résister à ce genre d'effort. En général, on prend la précaution de river deux à deux toutes les barres à leurs points de rencontre, et alors, mi la petitesse des mailles, on suppose que ces pièces peuvent toujours résister à l'effort de compression entre deux croîsemcnls successifs, considérés comme des points d'appui : on admet alors que la longueur de la pièce comprimée libre est limitée entre ces deux croisements, ce qui permet de lui attribuer une section de forme quelconque. Pour simplifier le travail à l'usine, on exécute même souvent les barres tendues et les barres comprimées avec des fors plats de même forme. Ce procédé présente deux inconvénients : d'abord, le rivet placé au croisement des deux lames les affaiblit notablement «i leur largeur est peu considérable; d'autre part, il arrive que la déformation se propage au delà du point de croisement, et que la barre fléchit et se courbe d'une extrémité à
l'autre, contrairement à Fhypothèse admise. Nous avons constaté un cas où les trois panneaux d'une poutre à treillis les plus voisins de chaque culée, s'étaient déformés complètement, les lames comprimées s'étant infléchies malgré leur solidarité avec les pièces tendues. Il a fallu refaire ces panneaux. C'est pourquoi nous conseillerons toujours de se défier de l'emploi des fers plats pour la confection des barres comprimées.
Les calculs précédents supposent que la surcharge est uniformément répartie sur la poutre» Il arrive souvent que la surcharge est divisée en un certain nombre de poids concentrés équidistants transmis de distance en distance à la poutre, par des poutrelles transversales ou pièces de pont. Il est nécessaire de consolider l'&me en chacun de ces points, comme s'il s'agissait d'une âme pleine, par un montant vertical assemblé avec toutes les barres qu'il rencontre. Ce montant transmet une partie de la surcharge à chacune des barres, de même qu'il répartirait la surcharge sur une âme pleine. Si on le supprimait, la surcharge concentrée serait transmise tout entière aux deux barres du treillis qui rencontrent la semelle du pont au point d'attache de la pièce de pont. Ces barres subiraient un travail excessif et seraient exposées à une rupture.
. H faut donner à chaque montant une section en rapport avec l'eflfort qu'il a à supporter, et vérifier qu'une barre quelconque du treillis rencontre au moins l'un de ces montants, sans quoi elle serait à peu près inutile au point de vue de la stabilité de l'ouvrage, et devrait être supprimée.
Il est bien évident aussi que l'on doit établir des montants verticaux aux droits des points d'appui sur les culées.
'9'0. Poutres it montants, et opoIx. cle St-^nclpé*
Fig. 119.
— On a souvent employé des poutres dont l'âme est cons-
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titnée par une série de croix de Saint-André séparées par des montants verticaux. Cest là une poutre d'ordre composite, ime sorte de mélange ou de combinaison de plusieurs types différents (^. 119).
Supprimons les montants verticaux, nous aurons une pootro Warren double.
Supprimons les barres descendantes (traits pointillés), Dous aurons une poutre simple Howe.
Supprimons les barres montantes (traits pleins), nous aurons une poutre simple Pratt.
Or, ces trois types différents sont incompatibles, de sorte qu'il faut de toute nécessité admettre que soit les montants, soit tes barres de l'un des systèmes ne supportent ancnn effort, et calculer la poutre comme si celte série de pièces était supprimée.
En général, on calcule la poutre comme une poutre Warren double, sans se préoccuper des montants, qui sont ainsi superflus et donnent lieu à une dépense inutile, même nuisible, puisqu'il en résulte une augmentation de poids, qui ne correspond pas à un surcroît de stabilité.
On a prétendu dans certains cas que ces montants (tonnaient plus de rigidité à la poutre et empêchaient les barres de fléchir : cela n'est vrai qu'àla condition d'admettre qn'oD a adopté pour les barres comprimées des croix de Saint* André une section de forme défectueuse, et que par suite ces pièces ne peuvent remplir leur office ; les montants les remplacent, ce qui revient à substituer à la pontre Warren une poutre Pratt. L'adoption du montant peut donc être considérée comme un expédient admissible dans le cas où il s'agit de consolider une poutre mal construite.
Mais, s'il s'agit de préparer le projet d'une poutre à exécuter, nous pensons qu'il vaut mieux choisir un type rationnel, et exclure to^ites les pièces surabondantes, à i> condition bien entendu que les pièces de la triangulation soient établies de façon à supporter sans flamber les efforts de compression permanente ou accidentelle, qui résultent de la charge et de la surcharge.
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DÉFORMATION DES POUTRES DROITES
Yfl. 'Etietm de 1a temp^i^Atupe. — Les changements de température ont pour effet d'augmenter ou de réduira dans le même rapport toutes les dimensions des poutres.
Il n'en résulte donc aucun effort nouveau, et il n'y a pas à se préoccuper des effets de température, à la condition que l'on permette à la poutre de s'allonger ou de se raccourcir, en faisant reposer ses deux extrémités, ou tout au moins l'une d'elles, sur un chariot de roulement ou un secteiu* oscillant, susceptible de subir un déplacement horizontal égal à la variation de longueur de la poutre. Lorsque l'on emploie un chariot, il est bon de faire reposer l'extrémité de la poutre sur le chariot par l'intermédiaire d'une articulation
ou rotule en acier de façon à répartir uniformément la charge sur tous les rouleaux portant le chariot (^g^. 120), sans quoi, par l'effet de la déformation de la poutre, le rouleau le plus éloigné de l'extrémité du pont porte toute la charge et peut se briser ou détériorer la plaque de roulement. Lorsque l'on charge le pont de façon à faire subir à toutes ses pièces un travail supplémentaire égal à R', l'angle décrit par le coussinet du point d'appui a pour tan-
R'/ gente ^ett * H est loin d'être négligeable pour les grands ou- L h
vrages.
Lorsqu'une poutre comprend des matériaux divers, comportant des coefficients de dilatation sensiblement différents, les effets des changements de température sur ces différents éléments ne concordent plus, et par suite il y a déformation dans la figure de l'ouvrage et travail supplémentaire dans ses diverses parties. Les coefficients de dilatation de la fonte, du fer et de l'acier sont trop peu différents, pour que cet effet
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soit sensible pour les ouvrages où ces trois métaux sont associés. Mais il en est autrement pour les ponts mixtes en bois et fer, et, bien que Ton s'astreigne souvent à resserrer les tirants en fer en été, et à les desserrer en hiver, pour compenser les changements de longueur qu'ils subissent, on ne peut porter remède aux effets de la température, qui ont pour résultat de fatiguer les assemblages des pièces de bois, de détériorer leurs abouts, et de les mettre hors de service au bout d'un certain temps.
*T9« Iflllets die 1a dicurgre et de la suirel&flurgr^ sur
le» poutpes II Àme pleine. — Les poutres droites à âme pleine se courbent sous l'action de la charge et de la sur-
Fig. 121.
charge uniformément répartie sur toute la portée : leur axe longitudinal OAL prend la forme d'un arc de cercle OA'L {fig, 121) qui se confond avec une parabole dont Téquation, rapportée aux axes Oo: et Oy, serait :
Rar (/— ar)
en désignant par R le travail maximum subi par le métal, que Ton suppose avoir même valeur dans toutes les sections de la poutre, laquelle est un solide d'égale résistance : h est la hauteur de la poutre, /sa portée et Ë le coefficient d'élasticité du métal, y désigne ici le déplacement vertical d'un point quelconque de l'axe longitudinal au-dessous de sa position
initiale. Pour a? = s' milieu de l'ouverture, y atteint son maximum :
L'inclinaison tg a de Taxe longitudinal sur Thorizontale est donnée en un point quelconque par la formule :
Le maximum d'inclinaison se manifeste au droit des points d'appui :
Les semelles de la poutre déformée décrivent des arcs de cercle concentriques parallèles à la courbe de Taxe longitudinal : les sections transversales de la poutre demeurent normales à Taxe longitudinal déformé, ainsi qu'il a été dit précédemment en parlant des pièces fléchies.
T3* dtets cle 1a eliapse et de la supeliarse sup
les pontifes aptieui^e». — La déformation subie par une pièce articulée, sous Tinfluence d'une surcharge uniformément répartie, présente cette particularité que les angles formés par les différentes pièces de l'ossature sont altérés.
Considérons, en effet, une poutre simple articulée. Soit ABCD un panneau composé de deux triangles consécutifs (fig. 122). La surcharge a pour effet de réduire proportionnellement au
travail du métal la longueur des pièces comprimées AB,AC,GD, et d'allonger les pièces tendues BD,BC.
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Il en résulte évidemment que les angles A et D sont ot^mentés et les angles B et C diminués.
Le parallélogramme ABDC se déforme et devient le quadrilatère A'B'D'C Le panneau suivant CDEF subit la même déformation, et devient le quadrilatère CD 'ET', identique à A'B'D'C et présentant la même orientation.
Supposons que A soit le milieu de la poutre. A partir de ce point, la triangulation, est renversée : il en résulte que le panneau suivant AGKH devient, en se déformant, le quadrilatère A'G'K'H', identique à A'B'D'C, mais présentant une orientation inverse, de telle façon que la poutre reste symétrique par rapport à la verticale qui passe par A'.
Remarquons encore que le contre-tirant AD a diminué de longueur. Comme en général cette pièce, formée par une tige mince, n^st pas susceptible de subir un effort de compression, il en résulte qu'elle cesse simplement d'être tendue. Par conséquent, une surcharge uniformément répartie sur toute la longueur du pont a pour effet de détendre tous les contretirants. Au contraire la déformation de la poutre donnerait lieu à un allongement des contre-bras. Or, si l'on veut que la poutre se trouve dans les conditions du calcul, il faut que les contre-bras ne travaillent jamais lorsque la charge eM uniformément répartie ; il est par suite nécessaire que le contre-bras puisse s'allonger sans travailler à l'extension. C'est un résultat difficile à obtenir en pratique, ce qui explique la préférence donnée par les constructeurs aux contre-tirants sur les contre-bras, ceux-là se courbant par flexion lorsque la distance de leurs extrémités se trouve réduite, sans subir de travail sensible à la compression. Nous voyons ici la justification de l'habitude prise par des constructeurs américains de constituer tous les contre-tirants par des tiges à tendeurs, que l'on règle après le montage de façon à ce qu'elles restent tendues tant que la surcharge uniformément répartie sur toute la portée ne dépasse pas une limite donnée. Au-delà de cette limite, les contre-tirants deviennent lâches.
Il résulte de l'étude que nous venons de faire que la déformation d'une poutre articulée, sous l'action d'une surcharge uniformément répartie sur toute sa longueur, peut se déterminer par la construction suivante :
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Soit ABGD une poutre droite [fig. 123) dont CD est la
section médiane, placée au mij lieu de la portée, et EF Taxe longitudinal (1). SHl s'agissait d'une poutre à âme pleine, Taxe longitudinal ËF, sous l'action d'une surcharge uniformément
cercle £/, ayant sa tangente horizontale au milieu de l'ouverture en /. La section extrême AB tournerait autour du point fixe E, situé sur l'axe longitudinal, et viendrait en ad, dans la direction du rayon du cercle décrit par Taxe longitudinal. Les deux semelles AC et BD se profileraient suivant des arcs de cercle concentriques à Taxe longitudinal ac et bdj et resteraient par conséquent normales aux sections transversales ab et cd.
Supposons maintenant que nous remplacions l'âme pleine de la poutre par une triangulation articulée, sans d'ailleurs modifier sa longueur ni sa hauteur, ni le travail subi par les semelles, ni enfin la surcharge. Pour avoir la courbe décrite par Paxe longitudinal déformé, il suffira de faire toufmer les arcs de cercle ac, E/ et brf, chacun respectivement autour du point c, f ou d où il rencontre la section médiane CD de la poutre, jusqu'à ce que l'un des angles de la triangulation ait subi la déformation convenable, telle qu'elle résulte de l'étude géométrique faite au commencement de ce paragraphe. A ce moment, tous les angles auront pris les nouvelles valeurs qui leur conviennent, et toutes les pièces de la triangulation auront subi les allongements ou les réductions de longueur correspondant au travail qu'elles supportent.
Ainsi la fibre déformée de la demi-poutre articulée décrit un arc de cercle de même rayon que si la poutre droite avait une âme pleine (21 )« mais cet arc de cercle a subi un changement d'orientation, de telle façon que l'axe longitudinal présente un point angulaire (fig. 124) au milieu M de la poutre,
(1) On a omis par erreur sur la figure 123, les lettres F et f qui désignent des points de la droite CD très voisins, sur la figure, de c. et D. Le lecteur suppléera facilement cette omission, en inscrivant la lettre F & coté et audessus de la lettre c, et la lettre f à coté et au-dessus de D.
OÙ les deux tangentes à la courbe forment un angle 2 v, égal au double de la rotation <j subie par Taxe longitudinal
^^ déformé de chacune des demi-poutres.
On voit que par ce mouvement la flèche que présente le pont en son milieu a augmenté de la distance *^* verticale qui existe entre E et E'.
D'où nous concluons que les déformations subies par les poutres articulées sont^ toutes choses égales d'ailleurs, supérieures à celles qui se manifestent dans les poutres à âme pleine.
Nous remarquons encore que les sommets de triangulation des deux demi-cordes supérieure et inférieure de la poutre sont sur des arcs de cercle concentriques à celui de la fibre moyenne.
Il nous reste à évaluer l'angle a dont a tourné chacune des demi-poutres.
Pour plus de généralité , nous supposerons que les pièces tendues et les pièces comprimées sont formées de métaux différents, ayant respectivement pour coefficients d'élasticité Ë et E\ et que les valeurs du travail auxquelles elles sont soumises sont également différentes. Nous les représenterons par R et R'.
Soit AM la section médiane de la poutre, qui reste après la défo^ mation un plan de symétrie de /^Y Touvrage (/îy. 125).
.'1 Après la déformation les lon-
j gueurs a et m des pièces tendues
— -T'-^^>f;^,„ H CE et BM deviennent a (l + cr)
/ R\ Fig. 125. et m II + prl* Les longueurs i et
c des pièces comprimées AC et AB deviennent de même
L'angle droit CAM a été également modifié ; il se décompose en deux angles partiels : CAB que nous désignerons par M, et BAM que nous désignerons par 0.
Soient ^ et S9 les chang-ements subis par ces deux ang-les ; la déformation de Tangle CAB est égale à la somme ^ta -{- $6 que nous allons calculer.
Le triangle GAB nous donne avant la déformation :
et après la déformation :
* (< - 1^)' - 2*f (< - 1!)* cos (« + Sw).
En négligeant les infiniment petits d'ordre supérieur au premier, cette équation devient :
(3) a* + 2o'5 = 6' — 26'5J + c* — 2c'^ — îéccosw
ti td ti
4- 46c £77 co8«) 4~ ^^^ sin»^. En la combinant avec l'équation (1), on trouve :
(4) ^* ï? + ** p"f + ^* vT — ^*^ Y'' ^^^^ " *^ ^*" ^^^^^
et enfin :
Nous allons maintenant chercher la valeur de ^. Le triangle ÂBM nous donne avant la déformation :
(6) csinô = 7n.
et après la déformation :
(7) c^1-.|^)sin(ô + ôO) = in(l + |j.
En négligeant les infiniment petits d'ordre supérieur au premier, nous trouvons :
(8) c sinô — c -rr? sinô — c cosôSô = m + "* 75
et
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En résmné la déformation &o -f- S6 de Tangle CÂM est donné par la fonmitc :
et comme les angles co et 0 sont complémentaires (sin « = cos 6) ;
Pour obtenir l'angle <r dont a tourné l'arc de cercle, lieu des sommets de triangulation de la semelle supérieure, il faut retrancher de l'angle Sw + 56 l'accroissement que subirait l'angle CAM si la poutre considérée était à âme pleine.
En effet dans cette hypothèse, la semelle supérieure OCA
(fig. 126) décrivant après la 0 u — \. --g. Ha déformation l'arc de cercle
.. OCA', la corde A'C n'est plus •N noimale à la droite AM, et Mg. 126. elle fait avec Thorizontale un
angle C'A'N dont la tangente est égale à^» en désignant
par n la distance verticale qui existe entre C' et A', et par A la longueur AC de la corde. Il est facile de calculer n à l'aide de la formule du n** 72.
Ra?(/ — x)
y= Eh
On a:
Ré'
h désignant toujours la hauteur de la poutre.
Comme ici nous avons supposé que p- avait une valeur différente pour les pièces tendues et les pièces comprimées, il convient d'introduire dans la formule la valeur moyenne :
WR R^^
VE "^E
ce qui donne :
On a donc :
m TgC'A'N = l' = (| + |;)^.
Yu la petitesse de Tangle, on peut substituer Tare à sa tangente, et Ton obtient finalement pour valeur de l'angle a dont il faut faire tourner Tare de cercle OA' autour du point A', pour avoir après la déformation la position de la corde de la poutre articulée:
m ,=8«+ae_c'A'N=(| + |.^(5^+tgo_^;
.. ' i^^' --. Cette formule peut être mise sous
^ J une autre forme, en désignant par 0 et
/: 6' les angles formés avec la verticale
/ par les deux systèmes de barres de la
r ! triangulation, d'après les conventions
I posées à propos des poutres articulées
On a :
g' _ -- cos* e _^ _ tg6 — tgQ^
^ccosô sin(ô' — OjcosÔ'cosô Wh 2
d'où
,U) „_f5 . ^'\ / -cosQ , tgo + tge'
\E~^W) \cosÔ' sin (0' — Ô) "^ 2
Telle est la valeur de l'angle <r dont il faut faire tourner l'arc de cercle OA' autour du point A'. Dans ce mouvement
le point 0 décrit un arc égal à ^- (x, qui étant, vu sa petitesse,
sensiblement vertical, donne l'accroissement subi par la flèche au milieu du pont. Nous remarquons que l'angle 6 est 1 angle qui définit le système de barres, dont deux éléments sont articulés bout à bout au milieu de la portée ; ô' est relatif à l'autre svstème.
Si l'on suppose que ^ s'applique aux tirants, et S' aux liras,
laformule est encore applicuble
■^* à condition d'attribuer le signe
— à R et à R' ; l'expression
de a ne subit donc aucun chao-
*' ' gemcnt. L'équation de l'arc de
cercle OA' décrit après la déformation par cliague semelle
de la poutre articulée est en définitive {fig. 128) :
L'abaissement maximum a lieu au milieu de la pootro, et il est donné par la formule (15), où l'on fait ^ =;^'-
Rien n'est plus aisé que d'adapter cette formule à cliaqoe cas particulier. A titre d'exemple, nou» allons donner les formules particulières applicables à certaines poutres simples arliculéos.
Poutre Warren. — On sait que l'on a : fl' =î n — D. D'
HM-^(Â
Poutre Pratt. — 0' = o.
^=(M;)fé-ih«+i5)]- ^
Dans le cas le plus fréquent où 0 «= — . ^, ona:
Il ne serait pas plus difficile de trouver les formules applicables à la poutre Post, ou a toute autre poutre choisie à volonté, .
On voit qu'au point de vue de la déformation les poutres
. Howe et Pratt sont équivalentes. C'est la poutre Warren qui
présente le plus de rigidité, à égalité de valeur pour Tangle 6.
D'autre part la poutre Warren est d'autant moins défor-
mable que la valeur de 6 est plus voisine de -, c'est-à-dire que
Tangle existant entre les deux systèmes de barres est plus voisin de Fangle droit.
Si nous supposons A = jjr ' ce qui s'écarte peu en général
de la proportion admise dans les ponts à poutre droite, on voit qu'en représentant par 100 l'abaissement au milieu de la portée que subirait une poutre droite rigide à âme pleine^ les flèches des divers systèmes de poutres articulées seraient :
« „r ta triangles équilatéraux . . . • 446
Poutre Warren ] . . . , . , ,, .,^
I à triangles rectangles isocèles. 140
Poutre Howe à triangles rectangles isocèles. 160
Poutre Pratt à triangles rectangles isocèles. 460
Plus la hauteur de la poutre augmente, et plus l'écart entre la déformation des poutres rigides et celle des poutres articulées est relativement considérable, puisque cet écart ne dépend pas de la hauteur.
A titre d'exemple, et commi générale (16) que nous venons d cas d'une poutre année ordinair< Cette poutr
l ■ "précédemmei
mailfcs. Si m précédcmmei Pratt, nous (
la formule suivante :
La flèche au milieu de la p< double de la flèche que présente de même ouverture / et de mé l'élaslicité du métal ne aubissonl
Dans le cas particulier que no calculer directement par une mi Nous allons le faire à titre de formule générale 16.
La poutre armée OAB {/î^. i
oV^
OB^ = OA^ + AB
ou :
Le triangle déformé O'A'B' nous donne :
ou
(«-•(' + l)'=l(<-F)+*'(<-Fy + "('-|)x/.
Cette formule, en négligeant le carré de -:=. ainsi que le terme
=^/, qui peuvent être considérés comme des infiniment petits
de 2** ordre, devient :
Cette équation combinée avec Téquation (1) donne finalement :
En y substituant la valeur de a* donnée par Téquation (1), on retombe sur la formule :
C'est la relation à laquelle nous Avait déjà conduit l'application de la formule générale de la déformation des poutres articulées, qui se trouve ainsi confirmée, à supposer qu'elle en eût besoin.
Emets do lA clicftirflfe et de la MuiMBhaPse »ui*
jem pootirefli & si»»einbiasefli pig^i^iefl»* — Considérons à présent une poutre européenne, avec assemblages rigides; on calcule ses différentes pièces, ainsi qu'on l'a vu précédemr
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ment, comme si elles étaient articulées entre elles ; on néglige lonc les conséquences dues à la déformation. En efTel. la poutre rigide ne peut se déformer comme une pout-rc articuler, luisquc les angles de son ossature sont invariables. Par mite, les allongements et les raccourcissements des diffé- -cntcs pièces tendues ou comprimées ne sont point ceux qui ;orrespon<lent aux valeurs du travail indiqué par le calcul, lans l'hypollifese de la poutre arliculée. C'est ce qui explique lourquoi M. Dupuy, ingénieur en chef des ponts et chaussëps, lyant, à l'aide d'un appareil imaginé par lui, mesuré lelraraîl effectif du métal en différents points de poutres à treillis ivées et d'arcs métalliques à tympans rigides, a pu constater ju'il s'écartait toujours Irfes sensiblement do la valeur théoique, ainsi que l'indique le raisonnement.
Nous concluons donc : 1" que les poutres à assemblages igides se déforment sensiblement moins que ies poutre:: irliculées, et se rapprochent, à cet égard, d'autant plus dos loutres à âme pleine que les assemblages sont plus puissanb; !t mieux exécutés; que les efforts normaux subis par les tarres du treillis sont, par suite de cette moindre déformation, noins considérables que les efforts indiqués parle calcul pour ocas d'une poutre fi treillis; 2° que, en revanche, les pifeces lu treillis sont soumises à des efforts de flexion qui préseotenl eur intensité maximum aux points d'assemblage, et teadeitl, oit ik les fausser, soit à tordre les pièces de façon à modifier es angles relatifs des barres et des semelles. Ces moments An lexîon s'annulent en général au milieu des pièces. Il est donc laturel, dans certains cas, de renforcer les barres à leurs lointes d'attache sur les semelles (voir n° 78).
Nous n'avons pas de formule spéciale à in<liquer dans le as présent. Il est bien évident que suivant la forme des isscmblages et la raideur des barres, on peut avoir des poutres igifles dout la déformation varie à volonté entre le minimum «rrespondant à l'âme pleine et le maximum à l'âme arliluléc. Dans certaines poutres américaines, la corde supéicure, ou même les deux cordes, ont été rivées avec It' lièccs comprimées. Dans ces ouvrages, la déformation doit itre un peu plus faible que celle qui correspondrait aiu toutres complètement articulées, sans pourtant se réduire à
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celle qui conviendrait à une poutre dont tous les assemblage; seraient rigides. On voit d'ailleurs que l'assemblage de ces pièces comprimées avec les cordes par simple contact, au moyeu de sabots ea fonte, doit être évité, car, par suite du mouvement relatif des pièces pendant la d^ormation, la sorface de contact peut se réduire à une simple arête de la base d'appui, l'angle de celle-ci avec la corde n'étant plus égal à zéro. Il peut en résulter une rupture du sabot. Quelques accidents dus à cette cause ont discrédité en Amérique ce système d'assemblages.
T&. ReuMcIsnementiH toiiiml» par leA £pi-euvc«.
— Dans les ouvrages bien exécutés, les flèches observées pendant les épreuves concordent avec les indications données par la formule théorique, à condition que l'on ait soin, dans le calcul du travail du métal R ou R', de tenir compte, s'il y a lieu, de l'espace occupé par les rivets afin de connaître exactement la fatigue subie par le métal.
Lorsque la flèche observée dépasse la flèche calculée on (toit en rechercher la cause daTis l'une des circonstances suivantes ;
1* S'il s'agit d'un pont à assemblages rigides, il peut arriver que ces assemblages ne soient pas aussi indéformables qu'on l!a supposé; ou bien le travail n'est pas convenablement réparti entre les différentes barres du treillis, certaines d'entre elles, restant l&ches, alors que les autres supportent tout l'effort ; en pareil cas la flèche correspond au travail des pièces les plus fatiguées ;
2° S'il s'agit d'une poutre articulée, il peut y avoir un jeu excessif entre les œils et les chevilles d'attache des pièces ; ou bien les inégaHtés de longueurs des tiges accolées qui constituent un élément unique de la triangulation sont assez grandes pour faire travailler d'une manière exagérée les plus courtes de ces pièces ;
3* Dans une poutre quelconque, les calculs peuvent avoir été faits un peu légèrement, ou le travail de l'usine peut être médiocre, ou la qualité des fers employés peut être inférieure à ce qui était prescrit, ou présenter d'une pièce à l'autre des anomalies inquiétantes, alors que l'on doit toujours exiger
anc grande lioraogénéilé dans est un cas plus fréquent qu'o primées soBt mal toDçucs et
En résumé, lorsque la flè( ment la Qëchc théorique, on est défectueux.
Dans le cas inverse, il semble qu'au contraire l'omTagp 1 présente une solidité et par suite une marge de sécurité supérieures à ce qui était prévu dans le calcul, à moins que l'on n'ait employé, ce qui serait une malfaçon très fâcheuse, un '.* métal beaucoup moins élastique que celui sur lequel on ' comptait. En somme, il vaut mieux, à tous égards, obtenir ^ esactemenl la Qëche prévue ; lorsque l'on s'en écarte notablement dans un sens ou dans l'autre, ou a à craindre des .'. mécomptes soit par suite d'erreurs ou d'inexactitudes dans les calculs, soit par suite de malfaçons ou de fautes commises ■ dans la fouraituro ou la mise en œuvre du métal.
TO. SnirliauiwMMndit nu cmmbrur^ des piantrcAi'
— On prend souvent la précaution, lorsque l'on construit les poutres, de leur donner un surhausseraent ou une cambrure initiale égale ou même supérieure à la courbe de déformation correspondant à la charge permanente. De celle fai^on, le pont une fois mis en place est rectilignc, ou même plutAt présente une certaine surélévation au milieu, de façon à ne pas devenir concave même sous l'action de la surcharge.
C'est là une mesure qui nous parait excellente, et nous croyons qu'il [convient d'en généraliser l'usage. Ainsi que nous le verrons ultérieurement, elle a pour conséquence <le réduire dans une certaine mesure l'effet des charges roulantes sur les ponts métalliques. D'ailleurs elle n'amène aucun changement dans les calculs, qui se font toujours dans l'hypothèse d'une poutre rccliligne. Seulement il convienl, pour déterminer les longueurs des pièces de la poutre, d'en foire le dessin d'exécution en traçant les deux cordes suivant les arcs de cercle concentriques, inverses de ceux qi vent les semelles de l'ouvrage rcctiligne déformé, tanis verticaux étant figurés par les rayons de ces cei
Un procédé plus simple et qui conduit au mèrat
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consiste à déterminer les longueurs de toutes les pièces,
comme si elles étaient rectilignes, puis à en retrancher Tac-
croissement de longueur qu'elles prendraient par l'effet du
travail auquel elles seraient soumises sous Tinfluence de la
surcharge complète. De cette façon la poutre ne prendra la
forme rectUigne que lorsqu'elle est entièrement surchargée.
Si la pièce doit être comprimée, sa longueur initiale doit être
augmentée d'autant. Soit F l'effort normal que devra subir
une pièce sous l'action de la surcharge complète, H l'aire de
sa section transversale, £ le coefficient d'élasticité du métal^
et enfin l la longueur de la pièce en supposant la poutre rec-
tiligne. La longueur à lui attribuer à l'usine sera ainsi :
/ (1 + rrr;) * Si ^r^r est une constante, ce qui est le cas le plus
fréquent, il n'y a qu'à multiplier / par un coefficient constant, plus grand que 1 pour les pièces comprimées, plus petit pour 'les pièces tendues.
Ce dernier procédé n'est applicable qu'aux poutres américaines à articulations ; pour les poutres à assemblages rigides où les pièces ne peuvent subir exactement l'allongement ou le raccourcissement théorique^ il est préférable de tracer ces dessins d'exécution en donnant à l'axe de la poutre la figure qui doit correspondre au montage.
Pour les contre-tirants, on n'a pas à se préoccuper de la longueur : ils sont formés de tiges à tendeurs, et on règle leur longueur à volonté une fois le montage terminé.
CONTREVENTEMENT DES POUTRES DROITES
YT • C>oiitpeveiiteii&eiit lonsltiullii Al on liorlzontal.
— Mous supposerons que l'on ait calculé, à Taide des renseignements fournis au n"" 26, l'effort horizontal, perpendiculaire à l'axe du pont, exercé par le vent sur une poutre droite. La forme en double té de cette poutre ne lui permettant pas de résister à un effort dirigé dans ce sens^ elle se romprait infail-
liblement si on ne la reli parallèlement à oUc, au m
ou contrevents. On réunit tout d'abord entre elles les semelles supérieures S et S' des deux poutres aa moyen d'une triangulation {fig. 131), de façon à constituer une poutre- à âme horizontale susceptible de résister à l'aclion du vent. On en fait autaut pour les semelles inférieures / et ('. En général l'une de ces poutres se trouve naturellement constituée par les pièces du tablier du pont qû présentent d'habitude une résistance plus que suffisante pour cet objet, et l'on n'a à calculer que la triangulation de l'autre poutre.
Ce calcul se fait d'ailleurs à l'aide des formules habituelles, connaissant l'effort exercé parle vent sur la poutre par unité de longueur. En général les poutres de contreventement longitudinal sont établies dans le système Pratt, les pièces comprimées ou entretoises étant perpendiculaires aux semelles, et les piètes tendues ou écharpes étant établies obliquement.
ixixixixixi>^]xi^
rig. 131.
Comme l'effort du vent peut se manifester tantôt dans une direction normale au pont, tantôt dans le sens contraire {fig. 132), on est conduit à établir des écharpes obliques correspondant aux deux directions opposées normales à l'axe du pont. On a donc, en fin de compte, une poutre à crois de Saint-André et montants, dont l'emploi est justifié dans ce cas spécial par le motif que l'action extérieure s'exerce alle^ nativement dans un sens et dans le sens opposé.
On pourrait supprimer les entretoises et se contenter d'une poutre Warren double, dont toutes les pièces devraient èire capables de travailler à l'extension et à la compression; mus
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ce système ne serait pas économique, ta grande longueur des contrevents oblique» exigeant, si on veut les faire travailler à la compression, qu'on exagère notablement leur poids. D'ailleurs les entretoises sont utiles, comme on va le voir, pour le contreventement vertical.
LJl
Fig. 133.
T9» Contireireiiteiiteiit tPSunsveirsAl ou vepttcal* " —
Soient aa les semelles des poutres dont les extrémités reposent sur les culées. La poutre horizontale de contreventement aa est appuyée à ses deux extrémités, mais la poutre opposée bb a ses extrémités libres et par suite tend sous l'action du vent à se déplacer pour venir en bb' {fig. 133). Afin d'empêcher cette déformation, il est nécessaire d'établir un contreventement vertical ou transversal, destiné à rendre solidaires les deux poutres horizontales de contreventement et à reporter sur les culées tout l'effort du vent.
Lorsque le tablier est placé à la partie supérieure des poutres, rien n'est plus simple. On relie les deux poutres opposées au moyen d'une croix de Saint- André {fig. 134, coupe a), ou, si la hauteur de l'ouvrage l'exige, comme il arrive pour les ponts de grande ouverture, par plusieurs croix de Saint-André superposées (coupe b).
Une semblable ferme se calcule aisément comme une poutre Pratt encastrée à une extrémité, et soumise à l'action d'une force F appliquée à l'autre extrémité libre. Les entretoises comprimées subissent toutes un effort égal à F, et les écharpcs
obliques tendues un effort égal à — -•
En général on établit une ferme de contreventement semblable au droit de chacune des entretoises du contreventement horizontal, qui ainsi appartient aux deux systèmes, et l'on détermine la force F en répartissant également entre les
Fig. 134.
fférentcs fermes aximum du vent cure. Comme le \ !C8, OD est condui ins ce cas, des fci iparées par des er Pour les poutres idiqué dans la co ïnl l'une est com|
ïux un effort égal
1 son milieu Vent : réduire la dimci
Hg. (35.
isister au moment vent.
Soit ABCa)cerec
Flg.. 136
étant la hauteur « 3* un moment fli pour valeurs :
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-2^en A;
0 en S, au milieu de 1& longueur ;
FA p s- en G.
Le montant vertical AB est soumis lui-même à un moment
fléchissant (droite ptq) égal à ^ en A, zéro au milieu t do
Fh
la hauteur, et -^ en B.
Ceci explique pourquoi on renforce Fentretoise AC à ses extrémités, où elle doit être encastrée sur les montants CD et AB, et pourquoi on réduit presque toujours sa hauteur en son milieu. Il convient également de donner aux montants AB et CD la résistance voulue. Dans les ponts à assemblages rigides on place toujours des cadres semblables de distance en dislance {fig. 138) pour relier les deux poutres horizontales du contreventement. Dans les ponts articulés ou américains, la disposition des articulations rend souvent la chose impossible, ou du moins Tencastrement de Fentretoise est beaucoup moins parfait, cette entretoise formant simplement le prolongement d'une cheville servant à relier les barres à la corde. Le jeu, qui existe nécessairement dans ce mode d'attache, e^ la faible dimension du boulon font que Fencastrement est presque nul. On ne peut guère compter, en ce cas, que sur Iqs portails très solides qu'on établit aux extrémités du pont, au droit des culées (/Çy 140).
On n'obtient toutefois jamais avec ce système la même raideur qu'avec les ponts à assemblages rigides, et le contreventement est moins satisfaisant. A cet égard les ponts américains sont très inférieurs aux ponts européens.
T9« OliflMieiiieiit et pen versement des ponts. — >
Wous venons d'indiquer les mesures à adopter pour empêcher le vent de rompre ou de disloquer les ponts à poutres droites. On pourrait concevoir que le vent fît glisser l'ouvrage sur ses points d'appui et le fît tomber, mais pour cela il faudrait que Feffort total exercé par le vent sur le pont fût au moins égal à la moitié du poids du pont, pour vaincre le frot-
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tement sur les points d'appui. Q ^ - ^ relative de Fcavi
-, ment incrojable, / naissance que le ; / 11 poairail arrii
' 1 / culbntit l'on^Tagf tour d'une de ses comme asc de ro Soit P le poids < "«■ *"■ hauteur. Il suffira
Pour les ponts de grande ouve A peut être très grand relative exemple d'un pont de chemin de :
largeur|pcut être réduite à 3 mètre!
posant que F n'atteigne que la mo
du veut a pour résultat de report totalité du poids du pont, en sou changement dans l'état d'éqiiilibn le métal à travailler d'une manière une rupture. C'est donc un point
et, si l'on trouve que F se rapproi
convient d'y remédier, non en augmentant le poids P du |
pont, ce qui serait trop coûteux, mais soît en dii
soit en augmcntanta, soit enfin en réduisant la sui
eu élévation du pont, par l'emploi de pièces pli
quoique suffisamn^cnt solides, de façon à diminuer
de nombreux cas de ponts métalliques renversés
parce que l'on n'avait pas songé, lors de leur com
faire la vérification dont nous parlons.
DE POUTRES DROITES
SO. Compapcàlfiton des poutres APtlcul^es et des
poutres rifirides. — Le mode d'assemblage, par articulations ou par rivets est absolument indépendant du type adopté pour la poutre, et tous les systèmes adoptés en Amérique peuvent être exécutés avec les assemblages rigides en usage en Europe, sans qu'il en résulte d'ailleurs aucun changement dans leur mode de calcul. Notre comparaison . porte donc uniquement sur le mode d'assemblage et sur les conséquences qu'il entraîne, et non sur le type adopté pour l'ossature de r ouvrage.
Chaque système a ses partisans et ses détracteurs, et chaque pays se trouve bien de conserver le type pour lequel ses usines sont le mieux outillées, et qui lui est te plus commode, eu égard aux circonstances spéciales où il se trouve. Nous croyons donc qu'il serait illusoire et oiseux de chercher à démontrer la supériorité de l'un des systèmes sur l'autre : en fait l'expérience seule pourra au bout d'un temps assez long faire connaître s'ils sont équivalents ou si l'un d'eux est sensiblement inférieur à l'autre ; pour le moment nous estimons qu'il y aurait de la présomption à vouloir prédire l'avenir.
En conséquence, nous nous bornerons à signaler et à meUrc en évidence les inconvénients et les avantages qui ont été jusqu'ici constatés dans chaque système, afin de mettre en garde les ingénieurs contre les conséquences fâcheuses qui pourraient en résulter le cas échéant, et leur en indiquer les remèdes.
A titre d'exemple, à l'appui de nos indications, nous donnons ici les croquis de plusieurs types exécutés suivant le système Linville : l'un avec des assemblages rigides (pont sur le Lok à Kuilemburg, Hollande), l'autre avec des articulations (Pont International sur le Niagara, entre les États-Unis et le
Canada, Amérique). Chacun de ces ouvrages exécutés avec le plus grand soin nous parait présenter au plus haut degré tous les avantages inhérents à son système, et peut servir de type dans la discussion qui suivra. Quant au pont du Gincinnati- Southem sur TOhio qui vient ensuite {fig. 140), il semble, tout en con servant les caractères essentiels des ponts américains, se rapprocher à certains égards des ponts européens, cl tendre vers un type intermédiaire.
Les poutres articulées notés paraissent inférieures aux poutres à assemblages rigides aux différents points de vue qui suivent :
1' Par suite du jeu existant entre les œils et les chevilles, ces ponts sont plus sujets au ferraillement. Ils subissent de plus grandes déformations (73) sous l'action des charges roulantes.
Lorsque le sens du travail de certaines pièces est sujet à changer, ce que Ton évite avec soin d'ordinaire (sauf dans les poutres Warren), à chaque changement, la cheville vient choquer l'œil ; il peut en résulter un agrandissement de cette ouverture, et par suite une dislocation de la poutre. Ce fait s'est présenté au viaduc de Crumlin dont les œils se sont démesurément élargis, de telle sorte qu'il a fallu en fin de compte remplacer les articulations par des contre-joints rivés. Le mal que nous signalons se manifeste surtout pour les petits ouvrages, qui sont les plus sensibles aux charges roulantes. Pour les grands ponts, où la charge permanente est prédominante, cet inconvénient disparaît entièrement. C'est pourquoi, aujourd'hui, on signale en Amérique une tendance croissante à exécuter avec des assemblages rigides toutes les poutres dont la portée est inférieure à 30 mètres, en réservant les articulations pour les portées supérieures [Lavoinne et Pontzen. Chemins de fer en Amérique).
Ceci justifie la pratique des Américains, qui admettent des contre-barres partout où le travail d'une pièce est susceptible de changer de sens, si peu considérable que soit l'effort anormal, tandis que avec les ponts rigides européens on se contente d'employer les contre-barres dans les points où l'effort anormal est considérable, et que partout ailleurs on admet le renversement des efforts (ponts sur le Lek et sur le Niagara).
ics pièces comprii ;, ne peuvent si 33 supporteraient suite qu'en Amé oi de l'arliculati' lie on y a renoncé igc des montants l'aide de manchoi ra), soit tout sim (ponts du Cincinni nainteuu l'assemb ; actuellement or ïorce d'obtenir m :)ntants (pont du sant des faces de les-uncs des barre:
yslème parliculiei itre les bras et les mr les poutres Pr aux cordes. Pour iges des bras et dt is; on conserve d< c mode de suspci tux cordes infériei -s qui embrassen are et supportent insversale fait défi lonne lieu k des c l'ouvrage (pont s jeut d'ailleurs évi ises par les monlf nférieure, ou en -s à double té qu:
>3 tirants sont fom les. Il suffit qu'il e :ueur insignifiante 1, soit par suite d'i -e à une répartitio:
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et amener une barre à dépasser la limite d'élasticité. Une différence de t de millimètre peut conduire à des différences
de travail de plusieurs kilogrammes par m.m,q.
S"* Le contreventement est en général médiocre (178), et peut-être doit-on trouver dans cette circonstance l'explication de ce fait : que les ruptures de pont par l'effort du vent semblent plus fréquentes en Amérique qu'en Europe.
6*" L'assemblage par articulation a cet inconvénient : que la rapture d'un seul boulon peut entraîner la chute de l'ouvrage puisqu'il détermine la ruine immédiate de l'assemblage qu'il constituait. Ce reproche ne nous parait pas sans fondement^ ainsi que l'ont prétendu certains partisans des ponts américains. Considérons en effet un pont américain comptant quatre-vingts boulons d'attache principaux; si par inadvertance on a laissé employer un seul boulon de très mauvaise
qualité, soit ^ de la fourniture, une catastrophe est certaine.
Prenons au contraire une poutre rigide comptant seize cents rivets principaux : à supposer qu'un dixième ou 160 de ces rivets soient mauvais ou mal posés, le pont n'en continuera pas moins à subsister : si un rivet manque les rivets voisins le suppléent, à moins que par un hasard bien extraordinaire toutes les pièces mauvaises se trouvent réunies sur un petit nombre d'assemblages, de telle sorte que les rivets de bonne qualité se trouvent exposés à un travail excessif.
lia probabilité que les erreurs commises à la fois par le constructeur et par le contrôleur, dans l'exécution et la vérification des assemblages, se soient toutes concentrées en un seul point est extrêmement faible. Au surplus on trouve fréquemment en visitant les ponts européens existants des rivets défectueux, dont on opère le remplacement sans que l'exîs* tance de l'ouvrage paraisse menacée. Il n'en serait pas de même si un seul boulon venait à manquer dans un pont américain.
Par contrCy les ponts américains présentent les avantages suivants :
V Us réalisent une économie notable sur les ponts à assemblages rigides. Cette économie tient sans doute : d*une
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part à la simplification des assemblages, et d'autre part à c« que, les rivets affaiblissant dans une mesure importante les pièces des poutres rigides, on est obligé d'augmenter d'autant leur section et par suite leur poids. Mais elle provient surtout de ce que les Américains donnent aux différentes pièces, notamment aux pièces comprimées, des sections d'une forme avantageuse qui leur permettent de supporter des efforts considérables sous un faible poids, de ce qu'ils veillent à rendre le travail du métal uniforme dans toutes les parties de l'ouvrage, suppriment autant que possible les pièces surabondantes et inutiles qui sont souvent trop nombreuses dans les ponts européens, et concentrent le métal dans un petit nombre d'éléments robustes et résistants. D'un autre côté, leurs poutres sont en général plus hautes à égalité d'ouverture. Nous croyons qu'en suivant ces errements on pourrait notablement améliorer la construction des poutres rigides et que l'avantage de la légèreté, que présentent à un si haut degré les ponts américains, est plutôt dû à l'adoption de dispositions judicieuses, qui semblent applicables aux poutres européennes, qu'au système de l'articulation proprement dit.
2^ L'on est beaucoup mieux assuré de la répartition des efforts. On a la certitude que les pièces ne travaillent partout qu'à l'effort normal sans subir jamais de flexion. En réglant convenablement les contre-barres à l'aide de tendeurs à vis, on les oblige à remplir exactement leur rôle. Dans les poutres rigides on ne peut guère avoir de certitude à cet égard: il arrive que des pièces qui devraient être tendues restent lâches, et il n'existe pas de moyen pratique d'y remédier en resserrant les pièces trop longues. Il est bien évident d'ailleurs que dans les poutres rigides, et surtout dans les poutres à croix de Saint- André et montants verticaux, il est absolument impossible de savoir avec quelque exactitude comment se répartissent les efforts développés dans les différentes pièces. Enfin on a vu (79) que les pièces 4e Tâme sont nécessairement soumises à des efforts de flexion dont l'intensité dépend de l'invariabilité des assemblages et qu'il est par suite difficile de calculer avec précision.
Certaines personnes pensent aussi que, dans les assemblages à rivets et couvre-joints, l'effort transmis par une pièce
est presque enUërement supporté par les premiers rivets et non par les autres, de sorte que la première ligne de rivets serait presque exclusivement utilisée et subirait un travail excessif. Il conviendrait de vérifier ce fait par Texpérieuce, et jusqu'ici l'on n'a pas démontré par des exemples précis la réalité de l'inconvénient signalé.
3"* Le montage des ponts américains est incomparablement plus facile et plus rapide que celui des ponts européens. Cet avantage est surtout précieux pour les ouvrages à établir dans un pays inhabité et sans ressources. En Europe et dans les États les plus peuplés de l'Amérique, on y attacherait peu d'importance, la main-d'œuvre n'étant pas beaucoup plus coûteuse sur les lieux qu'à l'usine.
i"" Le montage à pied d'œuvre est toujours bien exécuté, sans qu'il soit nécessaire d'exercer une surveillance très active. Au surplus, quand il en serait autrement, il est toujours facile de rectifier les malfaçons qu'on rencontrerait ultérieurement, et de remplacer les pièces défectueuses. Pour un pont européen on ne peut guère constater les défauts après le montage, et en tout cas il est difficile d'y porter remède, l'enlèvement d'une pièce étant toute une affaire, et exigeant l'établissement d'un échafaudage et une installation coûteuse, à laquelle on ne peut se résoudre qu'en cas d'absolue nécessité.
S"" Le peinturage et la visite des poutres américaines sont des opérations toujours faciles. Dans les poutres européennes, il y a bien souvent des parties qu'il est impossible de visiter et de nettover.
En résumé si, après avoir examiné le pont sur le Lek et le pont sur le Niagara, on considère le pont sur l'Obio, on est porté à se demander si le choix entre l'articulation et le rivet a bien l'importance qu'on lui attribue ; la plupart des avantages constatés dans les poutres américaines ne sont pas inhérents au système, et pourraient être introduits dans les poutres à assemblages rigides. D'autre parties Américains^ en substituant les pièces en tôle et cornières et les fers spéciaux aux pièces forgées employées dans leurs premiers travaux, en s'appropriant l'assemblage à rivets pour la corde supérieure et les bras de leurs poutres, en certains cas même pour la corde inférieure, arrivent à faire disparaître les défauts qu'on
leur reprochait : insuffisai ngidîté transversale, inég barres.
En ce qui concerne les l'articulation ne soit pas qui oblige les pièces à trai lient pas toujours sufBsam
Rien ne prouve que les des résultats équivalents, nel de la chercber en se \ et abstrait, en dehors de te circonstance spéciale, ne i diaire, participant de l'un ment h la tendance qui si sur rOhio.
SA> Étude et «ïomp . de poutres droite*. —
un pont est en général un doit résoudre en tenant co dans lesquelles il se trom Nous croyons utile, t( tagcs et certains inconvé qu'ils résultent de l'expér
sae. Pont« ik Ame pi «alnt-A.iidr«. — Pour ]
pleine s'impose ; pour de elle est d'abord fort laide lourde, vu l'épaisseur ezaj à l'àme. La poutre à trei!
plus grandes, jusqu'à HO souvent la même forme a tendues, et presque touj d'une extrémité à l'autre des efforts, est à rejeter ] entraîne d'ailleurs une g blages, couvre-joints, et ] La poutre à croix de Saii
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inadmissible et comporte des pièces inutiles. Elle est à rejeter dans tous les cas, sauf pour le contreventement des ponts, où elle se justifie par ce fait que Faction du vent est susceptible de changer de sens. On doit la considérer alors comme constituée par deux poutres Pratt inverses, qui ne travaillent jamais simultanément, et dont chacune correspond à un sens déterminé du vent.
93* Poutre» simple»» eompos^e» et eomplesLe»*
— Pour les ouvertures moyennes, c'est-à-dire inférieures à 50 mètres, les poutres simples sont préférables aux poutres composées ou complexes, au point de vue du poids du métal. Au delà de cette ouverture*, les mailles des poutres simples présentent une longueur trop grande. Il est nécessaire alors d'augmenter le nombre des points .d'appui du tablier sur la poutre, ce qui oblige à employer soit des poutres composées, soit des poutres complexes. Nous serions fort embarrassé d'établir la prééminence absolue de Tune des classes de poutres sur l'autre : Dans la poutre composée toutes les pièces travaillent simultanément dès que l^on charge une partie quelconque du pont ; dans la poutre complexe les éléments d'une poutre secondaire ne sont pas affectés par la charge portée par une poutre secondaire voisine. C'est peut-être un inconvénient, bien que la conception de la poutre complexe paraisse à vrai dire plus naturelle et plus logique que celle de poutre composée. Au surplus, pour les poutres Linville et Pettit qui sont les deux types du système Pratt se correspondant, dans les deux classes dont il est question, l'expérience ne semble pas jusqu'ici avoir démontré la supériorité de l'une sur l'autre.
Examinons à présent les différents systèmes de triangulation.
S4L. lSy»té>iiie Ho'vire, IWappen et Pratt. — Le Système Howc, où les pièces comprimées sont plus longues que les pièces tendues, est à rejeter : il n'est admissible que pour les ponts mixtes en fer et bois.
Le système Warren simple, composé ou complexe est ce lui qui exige la moindre dépense de métal a égalité de por-
*• .K -fa* s^barr^ : 'ïiooaîiû eet svari:Ke théorique snp- »* ^riit d>s jitieK9 lomodiBtws jspfort^ le aièine travail K ^ pwcH» lojuinits. zv PÙ. -tsL i«. féanal inexact, et ne «£ 3&f «aarpu -m. 3>}ût» t>ï» aaoimâiasfs qu d'habitude «ft SAf ttibt fntadiio. atf:rî:r*û j^ •iiK poiiis totaL
Or Ihs a^eaùiozvs -teis iras <K oxtcni-hras xrec les cordes Hit ^-lœzLÎ'riéa. iii*MÊî<it:n»-Kl<:ar-bS'.LocsqBe les bras ne sont tf s.'..r[naax am curir^. <;>^ -çâ eat le cas de la poutre Tarr»»-
La [.ijotre Post- -i;:!! iHt bb liÂîné 4t la pontre Warreo >al'.r. prûéute I-^ lExabti aiuLUzi» et les inèEDes défauts. Evkttent. com^ les f ât«i*s ti:-<n :/»■£< s stXLt an pea plus mit^ 'jn^ les p i^tten teik>l^». etle permet de réaliser à ce oînl d« Tve one tê^èn* ëec-nomie. Par contre, l'inégale ininaisoD des bras et des tiracu sar les cordes complique les MembUf es, et fl s^nble qn'actnelienient on soit disposé à ttondooner cette postre.
La poalre Pratt. et ses dérivés LinTÎlle, Pettït, etc., est téoriquement plus lourde que la pontre Warren ; mais elle résente l'aranta^ de rédnire an minrnintg )a longueur des ras qui, étant perpendicolaires aux cordes, se réonissenl à lies par des assemblages d'nne grande simplicité et d'une rande légèreté. D*aprës les Américains, son montage sérail ien plus facile qae celai de la poutre Warren, ce qui expUne pourquoi son usage est plus répanda poar les ponts de loycnne et de grande ooTertore.
La pontre Bollman paraît complètement abandonnée. Par antre, la poutre Fink, qui est beaucoup moins lourde, qui résente l'avantage de se régler avec une très grande facilité, tsc prête d'une manière très satisfaisante à l'établissemeDl 'ouvrages à tablier supérieur, est très employée en Améque pour les ponts de moyenne ouverture.
MK> Pold» propre de* poutres des divers mymtè-
■CM. — Nous croyons utile de faire ressortir ici le peu d'iiiirèt qu'il y a à cboisir, pour les ponts de petite ou de moyeoiie uverturc, les types de poutres qui exigent le moins de métal, !A considérations relatives à la réduction du travail à l'usine t la facilité du montage étant absolument prépondérantes.
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Pour les grandes ouvertures il devient important de choisir la poutre la plus légère. Enfin, pour les très grandes ouvertures, toutes les considérations doivent être sacrifiées à la nécessité de réduire au minimum le poids propre de la poutre; les systèmes un peu lourds ne sont plus admissibles, à moins de se résigner à une énorme augmentation de dépense.
Un ingénieur américain, M. Merrill, a calculé le poids de métal qu'exigerait Rétablissement d'un pont de chemin de fer à voie unique, suivant les différents systèmes, pour une ouverture commune de 61 mètres. D'après ses évaluations, que nous prendrons pour exactes sans les vérifier, ces poids seraient les suivants :
Système Post 103.600 kilogr.
— Warren (double) 107.500 —
— Linville 108.400 —
— Pratt (complexe Pettit). . . 109.400 —
— Howe (double ou complexe). 126.000 —
— Fink 127.200 —
— BoUman 170.008 —
Admettons, ce qui ne peut guère s'écafter de la vérité, que le tablier et les pièces de contreventement exigent uniformément pour les différents ponts un poids de métal égal à 30.500^ kilogrammes, soit 500 kilogrammes par mètre courant ; la difiFérence entre le poids total et ce poids représente le métal employé dans les poutres proprement dites.
Reportons-nous aux formules du n** 24, et supposons que pour la poutre Post, qui est la plus légère de toutes, le coefficient économique K ait pour valeur 0,004. Nous pouvons alors aisément calculer les valeurs de K pour les autres types par la formule :
Enfin en représentant toujours par 1,000 le poids du métal entrant dans les poutres du système Post, la formule :
y _ K \-Kl
nous permettra de calculer le poids relatif nécessité par
rosn atxu
chacun des aalres srstèmes de p4 tores possibles.
Les résultats de ces calculs se suivant :
Système Warren
(double). . . .
S^-stême Lin ville.
Système Pralt (com-
'plexe)
Système tiove (double ou complexe).
Système Fink . .
Svstème BoUman .
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Si les calculs de M. Merrill sont exacts, et il n'y a pas de raison de croire qu'ils s'écartent notablement de la vérité, od voit que l'abandon du type Botlman est bien justifié ; que l'emploi du système Howe ne peut être raisonnablement admis que lorsque ta poutre est mixte en bois et fer ; que le système Fink, inadmissible pour tes très grandes ouvertures, n'est acceptable pour les ouvertures moyennes que parce qu'il permet de donner à la poutre en son milieu une très grande hauteur, ce qui assure une économie considérable de métal, la valeur du coefficient économique K étant ainsi fort réduite.
De plus, la dépense de montage (Lavoinnc et Pontzen: Les chemins de fer en Amérique, page 175) est très feible pour ce type de poutre.
Mais toutes les fois que la hauteur do la poutre Fink ne
dépasse guère j^r de l'ouverture, on peut affirmer sans
tation qu'elle nécessite beaucoup plus de métal que tout système susceptible d'avoir la même hauteur.
Les autres syslèmcs semblent équivalents ou à très près; mais comme, au début de cette étude, nous avons é' hypothétiquement le poids des pièces du tablier, et 8 non moins hypothétiquement que ce poids était le n pour tous les genres d'ouvrages, il ne faut pas espérer du tableau des conclusions d'une exactitude incontestab
Nous verrons d'ailleurs plus tard qu'on est oblig;é poi portées supérieures ù 150 mètres d'abandonner le sys des poutres droites, et d'avoir recours k des construc csigeeint un moindre poids de métal.
Ou peut admettre, ainsi qu'il a été dit au numéro 24 le coefficient K varie pour les poutres droites de 0,(] 0,006 suivant que l'ouvrage est plus ou moins bien c que le rapport de la hauteur à l'ouverture, moyenne
&xé à j^, est plus ou moins élevé, que le métal y est
ou mal utilisé, que le travail maximum présente ou n< Vaoiformité dans toutes les parties et que la limite du ti admise est plus ou moins élevée. La valeur moyenne du Itcient économique semble être de 0,0042 pour les ponts ricains et de 0,005 pour les ponts européens.
Le poids des pièces métalliques employées dans le ti et le contrevcntement varie de 400 à 600 kilogrammes les ponts à voie unique, et de 800 à 1500 kilogrammes les ponts à double voie : les poids élevés se rencontrent ce dernier cas lorsque les deux voies sont portées par poutres seulement.
Le tableau que nous avons placé à la lin du présent graphe contient les principales données, ainsi que le ( cient économique se rapportant à un certain nombre de très droites, articulées ou rigides, pour lesquelles l'on de MM. Lavoinne et Pontzen nous a fourni les rense ments nécessaires.
Nous avons noté sur ce tableau d'un point d'interrog tous les nombres qui ne nous paraissent pas certains,
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est proportionnel à j— 7=.,est considéra-
lour les petites ouvertures que pour les nt même négligeable. Si donc on feisaii au non pas le poids exact de la surchai^ oids de la surcharge fictive statique équi-
CHAP. m. POUTRES DROITES A TRAVÉES INDÉPENDAT^TES. 205
valente, on arriverait à trouver que le coefficient économique a sensiblement même valeur pour les petites et les grandes ouvertures.
S"" Les coefficients économiques des poutres américaines sont fréquemment inférieurs à 0,004, valeur admise par nous précédemment comme un minimum. Cela peut s'expliquer par les deux motifs suivants :
a. Nous nous sommes jusqu'ici placé dans l'hypothèse où le travail maximum du métal ne dépasserait pas 6 kilogrammes par m.m.q. Dans tous les ouvrages où l'on dépasse cette limite, on réduit en conséquence le coefficient économique, comme l'indique la formule KR = R'K' du n** 24.
C'est une réduction qui tient, non pas au type de pont choisi, mais à la nature du métal employé dans sa construction.
b. On sait qu'en Amérique les grands ouvrages métalliques font l'objet de concours publics. Un programme extrêmement succint et sommaire, qui indique simplement les conditions que doit remplir l'ouvrage, est communiqué aux différents concurrents, qui préparent les projets et les soumettent à une commission chargée de les examiner et de désigner les meilleurs.
Ce mode d'adjudication a des avantages extrêmement sérieux, que nous croyons inutile de développer; mais il a également das inconvénients. En général on choisit le projet le moins coûteux et Ton s'est déjà plaint vivement en Amérique que les commissions s'attachassent moins à choisir le projet le mieux conçu et présentant les meilleures garanties de sécurité et de durée, qu'à réduire au minimum le coût du travail, en prenant la soumission la plus avantageuse au point de vue pécuniaire.
Il en résulte que, pour les grands ouvrages où la fourniture du métal constitue la plus grosse part delà dépense, les concurrents seraient disposés à alléger leurs devis, en réduisant d'une façon excessive le poids du métal, si d'autre part le programme du concours ne les obligeait toujours à se tenir, en ce qui touche le travail du métal, dans des limites déterminées qu'ils sont astreints à ne dépasser sous aucun prétexte.
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Or il nous a semblé, eo lisant le ra chargée de l'examen des projets pr ment d'un pont de 228 mètres d'ouv< New-York, que parfois certains conc compagnies importantes, ne se faisait les limites de travail prescrites, sauf calculs cette infraction à la règle pos des démonstrations boiteuses. Cette très naturellement la faible valeur du calculé pour certains ouvrages.
Pour les ponts européens, où en g judication des projets complètement exécutés, les adjudicataires n'ont nu poids, en forçant le travail du métal, sont plutôt disposés à réclamer des moins justifiées par des questions de sions faites dans les devis, par des am^ pour le même motif, ils sont bien é économies sur les pièces auxquelles poids exagéré, et ils ne tiennent nul!
trucleurs américains, à élever invar éléments le travail maximum à la li:
En augmentant le poids total, ils source de bénéfices, et d'ailleurs ai de solidité d'un ouvrage dont ils soni faudrait-il voir dans cette divergenci deux continents une explication de 1 ponts européens comparés aux ponta
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PONTS SUSPENDUS
DESCRIPTION
se. Généralités. — On appelle ponts suspendus les ouvrages métalliques qui exercent une traction horizontale sur leur point d'appui.
Dans les ponts suspendus ordinaires, le tablier est attaché par l'intermédiaire de tiges de suspension verticales à un certain nombre de câbles flexibles ou chaînes dont les extrémités sont reliées invariablement aux culées.
Nous admettrons , comme nous l'avons fait jusqu'à présent, que la charge et la surcharge sont uniformément réparties suivant l'horizontale :
dans ces conditions les points d'attache des tiges de suspension sur les câbles se trouvent placés sur une parabole à axe vertical située au-dessus de la tangente à son sommet, qui est une droite horizontale. Vu le faible écartement des tiges de suspension, comparativement à l'ouverture totale, on peut
Fig. 141.
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substituer entre deux points d'attache successifs l'arc de parabole à la courbe, intermédiaire entre l'arc et sa corde, que décrit le câble, et supposer que ce dernier suit exactement une courbe parabolique, comme si les tiges de suspension étaient infiniment rapprochées (^i^t/r^ 141).
^T* Ponts là plusieurs travées. — Il arrive que la distance totale que le pont, doit franchir est trop considérable pour qu'on puisse l'établir d'une seule portée.
On divise alors cette longueur en plusieurs travées, séparées par des piles. Ces piles, qui sont des ouvrages en maçonnerie ou en métal présentant une faible section horizontale pour une grande hauteur, résisteraient difficilement à la composante horizontale de la traction, qui tend à lesrenver ser. En conséquence, on dispose les travées consécutives de façon que, avec les mêmes charges et surcharges par mètre courant, elles exercent sur les points d'appui des tractions horizontales égales. La pile n'a donc plus à supporter que la résultante verticale des tractions exercées sur elle par les deux travées adjacentes, et elle ne risque pas d'être renversée. Pour que les composantes horizontales des tractions exercées sur une pile par les deux travées adjacentes, également chargées et surchargées par mètre courant de tablier,
se fassent équilibre, il faut et il suffit que les courbes décrites par ces câbles soient des arcs d'une même parabole. Donc lorsqu'un pont suspendu comprend plusieurs travées, les paraboles décrites par les câbles des différentes travées doivent avoir le même paramètre ; toutes ces paraboles, rapportées chacune à son Fig. i4t. sommet, sont représentées par une même
équation : y =p x*.
Cette condition est nécessaire et suffisante : si elle est remplie, peu importe que les travées aient des ouvertures inégales, que leurs points d'appui soient à des hauteurs différentes, etc., etc. Il peut même arriver que l'arc décrit par un câble ne comprenne pas le sommet de la parabole : en ce cas {figure 142), le câble exerce sur le point d'appui le plus
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bas une traction dont la composante verticale est dirigée de bas en haut et tend à soulever la culée, tandis que dans le cas contraire, la composante verticale de la traction est toujours dirigée de haut en bas.
La figure 143 donne l'exemple d'un pont suspendu à plusieurs travées dont les composantes horizontales des tractions
Eig. i43.
sur les piles se font toutes équilibre, à égalité de charge et de surcharge, par mètre courant.
En général les sommets des paraboles successives sont situés sur une même horizontale, voisine de la tangente menée au sommet de l'arc de cercle très aplati, de courbure opposée à celle du c&ble, suivant lequel se profile d'habitude le tablier du pont. Mais l'on voit que cela n'est nullement nécessaire, et que les sommets des différentes paraboles pour* niient être à des niveaux différents.
89. cAiiies principaux:. — Dans un pont ainsi établi, les sections à attribuer aux c&- ^M blés de suspension sont sensiblement les mêmes dans les différentes travées.
L'effort normal auquel est soumis le cable, en un point quelconque, est proportionnel à la sécante trigonomé-
trique : de l'inclinaison de la tangente à la parabole sur
rhorizontale [figure 144). Or, comme le rapport -ne dé-
passe guère, dans la pratique, la valeur ^ , on voitque 1 est
cost toujours très voisin de l'unité, et que l'effort de traction en M
diffère très peu de l'effort minimum, qui a lieu au sommet de la parabole. C'est pourquoi, en général, on emploie pour toutes les travées un même câble, qui franchit sans interruption toutes les piles, sur lesquelles il repose par Fintermédiaire de
rouleaux, de selles à chariot, ou de secteurs cylindriques oscillants. Parfois les câbles sont interrompus au droit des piles et viennent s'amarrer sur le sommet de colonnes métalliques oscillantes, qui constituent la portion supérieure des piles : de cette façon, le point d'attache du câble peut se déplacer longitudinalement sans entraîner le renversement delà pile (fig. 145).
Fig. 14S.
s». CÀbieis de retenue. — Si dans un ouvrage ainsi établi on surcharge une travée à l'exclusion de la travée voisine, l'équilibre, qui existait entre les composantes horizontales des tractions subies par le câble de part et d'autre de Tappui, se trouve rompu. Si le câble est fixé à la pile, celleci, ou la colonne oscillante qui la surmonte, tend à se ren verser du côté de la travée surchargée. S'il passe librement sur elle, il est exposé à glisser du côté de la travée surchargée, dont le tablier s'abaisserait tandisque celui de la travée libre serait soulevé.
On est alors conduit à employer des câbles de retenue qui vont d une pile à l'autre, et, ne portant d'autre charge que leur propre poids, peuvent être établis sensiblement en ligne droite {figure 146). Dès que le câble principal commence à
glisser, le câble de retenue " se tend, et la traction horizontale supplémentaire due à la travée unique surchargée est reportée de pile en pile Fig. is6. jusqu'à la culée : le pont
reste ainsi en équilibre.
Les câbles de retenue ne jouent évidemment aucun rôle lorsque le pont ne porte que la charge permanente, et lorsque la surcharge couvre à la fois toutes les travées.
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Ces câbles sont figurés par des lignes pointillées — . — . — . — . — . sur la figure 143. Remarquons que, dans cette figure, le câble AB est inutile : la courbe parabolique que décrit le càble principal AOB est en effet si tendue que la moindre diminution dans sa longueur augmente considérablement l'effort de traction horizontal. Ce câble remplit donc lui-même le rôle de câble de retenue.
De même le câble CSD, qui ne comprend qu'une demi-parabole, peut aussi tenir lieu de câble de retenue, à condition que la charge soit considérable comparativement à la surcharge : un léger déplacement du câble principal en C suffit alors pour que les tractions horizontales se fassent équilibre, d'autant plus que la force de frottement développée sur les galets d'appui en C vient en déduction de l'effort de traction le plus grand (1). C'est pourquoi, lorsqu'un pont suspendu ne comprend que trois travées, et que les câbles principaux de chacune des travées latérales ne décrivent qu'une branche de parabole, à partir du sommet qui est un point d'appui, on peut supprimer les câbles de retenue {figure 147) si la charge permanente est considérable en comparaison de la surcharge. Exemple : PontdeBrooklin, à New-York, sur la rivière de l'Est.
Charge permanente par mètre courant. . 12,826 kilog. Surcharge 3,300 —
Cette surcharge est encore réduite par l'emploi de haubans
auxiliaires qui soulagent les câbles principaux. La travée centrale a 486 mètres d'ouverture, et les travées la- * térales, qui ne
comprennentqu'une demi-parabole, ont chacune 284 mètres. On
(i) La valeur de ce frottement est sensiblement donnée par la formule : PK A= —, où P représente le poids supporté par le galet, D son diamètre en
mètres, et R un cocfQcient qui peut varier, suivant la nature des surfaces en contact, entre 0.002 et 0.004.
a pu dans cet ouvrage se dispenser de l'emploi de câbles de retenue, le calcul ayant démontré [voir n* 100) que, en surchargeant la travée centrale à l'exclusion des travées latérales, le déplacement du câble sur les piles ne dépassait pas une limite admissible.
90. oâbies d'anepase. — Il peut arriver que les culées ne présentent pas, à la hauteur où le câble principal les rencontre, une stabilité suffisante pour résister à la traction exercée sur elles. Il faut alors qu'un autre câble, que nous appellerons câble d'ancrage, et qui n'est en général que le prolongement du câble principal, transmette l'effort de traction, en arrière de la culée, à un massif suffisamment solide dans lequel le cable est ancré. Ce câl)le n'ayant à supporter
aucune charge, est établi en ligne droite, abstraction faite de la flèche qu'il prend sous l'action de son propre poids.
Le câble d'ancrage indiqué par les lignes ******* de la figure 148 commence parfois un peu en avant de la culée du pont, lorsque celle-ci est établie en arrière du point ou s'arrête le tablier, et par suite des tiges de suspension qui portent la charge et la surcharge.
Fig. 448.
§ Il
CALCUL ET DÉFORMATION DES CABLES PRINCIPAUX
OJL* I>4^tepii&lnatlon de la seetton tpaiiisversale*
— Considérons une travée d'un pont suspendu. Soient 0 le sommet, A et A' les extrémités de la parabole décrite par le
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Fig. i40
G&ble, sous l'action de la charge et de la surcharge que nous supposerons répartie sur toute la travée. Soient jo et w cette charge et cette surcharge par mètre coilrant(l). L'équation de la parabole, rapportée à son sommet 0, est de la forme
y = K X*. Cette courhe est symé trique par rapport à l'axe oy ; nous conviendrons de rapporter lahranche de gauche OA aux axes ox et oy, et la branche de droite OA' aux axes ox* et oy, de telle sorte que chaque branche se trouve placée dans l'angle positif de ses axés de coordonnées, et que l'abscisse et l'ordonnée d'un point quelconque soient positives. L'équation de
la branche de gauche est alors y = -, a?' et celle de la branche
de droite y = -75 a:'*, en désignant par a et b, a' et b' les coor
données des points d'appui A et A' {fig, 149 et 150).
Cette convention admise, il est inutile de distinguer x' de X, et, comme d'ailleurs
—,=-;■,• on peut représenter les deux branches par la même formule y=: -^a^.
Il reste seulement convenu que l'on comptera positivement les abscisses des
points de la parabole aussi bien à droite qu'à gauche du
sommet 0.
L'inclinaison sur l'horizontale de la tangente à la courbe
Fig. 150.
(1) Dans les calculs nous ne considérerons qu'un senl cftble ; si Ton veut faire porter le tablier par n câbles, qui nécessairement décriront la môme parabole, on pourra soit supposer que chacun d'eux porte la n« partie du poids total et le calculer en conséquence, soit calculer un câble unique capable <ie porter la charge et la surcharge, et répartir ensuite ad libitum Taire de la section trouvée entre les différents câbles partiels dont le câble unique serait l'équivalent.
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en un point quelconque M est donnée par la formule :
L'effort normal d'extension qui se manifeste dans le câble en M sous l'action de la charge et de la surcharge complète est :
(1) F = (.+;,)!:£ïÇ±i:
Cet effort a pour colnposante horizontale :
et pour composante verticale :
V s'annule au sommet 0 pour ic = 0. F est alors minimum.
F et V ont leurs maxima en A' pour la branche de droite OA', et en A pour la branche de gauche OA :
(4) F^ = (x+;?)^l/46« + a% VA = (^+;>)a
(5) FAr=(x + p)^p/4^« + a-, Vxr = (^+;>)a'.
En général on donne au câble une section uniforme sur toute sa longueur : on doit donc le calculer en vue de Teffort maximum qu'il a à supporter ; cet effort qui a lieu au point d'appui le plus élevé, que nous supposons ici être l'extrémité A du câble, est donné par la formule (4).
On voit : 1** que la composante horizontale Q de l'effort normal reste constante d'un bout à l'autre du câble ; 2* que l'effort vertical V^ exercé sur une culée A dépend de sa distance a au sommet de la parabole ; les ponts suspendus présentent donc cette particularité qu'une charge uniformément répartie entre les deux culées est supportée inégalement par elles.
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Les formules précédentes sont générales et s'appliquent mèine au cas [figure 151) où les deux extrémités A et A' du cAble sont sur une même branche de la parabole. Mais alors on voit que d'après les conventions posées au commencement (lu paragraphe, la branche de droite OA est située toute entière du côté des x négatifs. Les formules précédentes restent donc
applicables à la condition d'attribuer le signe moins à Tabscisse a du point d'appui le plus bas. La traction horizontale Q, qui ne dépend que du paramètre de la parabole, a même valeur que précédemment. L'effort total F varie entre la limite inférieure Fa et la limite supérieure Fa'. En A Teffort vertical, exercé sur la culée, est dirigé de bas en haut et tend à soulever le massif :
JO
Fig 151
u — Les formules précédentes supposent connus a, ô, «' et b\ Il arrive souvent que le problème se présente autrement. On connaît à priori les sommes ou les différences de «, a', 6 et S'; la traction horizontale Q que le c&ble aura à équilibrer ; la section du câble, ou, ce qui revient au même, le maximum F de l'effort d'extension qu'il pourra supporter. En combinant entre elles les formules précédentes, il est toujours aisé, lorsque le problème est déterminé, de trouver les dimensions essentielles du pont. Nous croyons utile de donner ici les principales formules que l'on pourrait avoir occasion d'employer en pareil cas pour calculer a Qib en fonction des différentes données du problème.
On a:
Vb
b') + {p + ^){a + ay_^ /
bz=
Quand les extrémités A et A' du câble sont du même côté du sommet de la parabole, il faut attribuer à a' le signe moins.
03« I^oneru^up clés cÀbles pplnetpAus.. — Ayant
déterminé la section du câble, on calcule sa longueur au moyen de la formule approximative suivante :
Lorsque les extrémités du câble sont du même côté de la parabole, nous répétons encore que a' doit être pris avec le signe moins {fiff. 152).
Cette formule, qui pour le pont de New-York (2a = 487" et ô = 36"88) ne donne pas une erreur supérieure à un centimètre, est toujours d'une exactitude plus que satisfaisante en pratique.
Pour a = a' , cas de la parabole symétrique par rapport à son axe, elle devient :
On pourrait se proposer, connaissant S, a et a', de déterminer les ordonnées b eib' des points d'appui par rapport au sommet de la parabole ; on aurait :
j _ ^* I /'5 (g' + (il — K25(^+ a''i* — 90 (S — a — q^) (a' +7^
et
Fig 152.
Pour a = a', cas de la parabole symétrique, on a :
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Pour a' = 0, cas de la demi-parabole :
S'A* I>^foraiation clés cÀbles pplnclpaux, ol&ai*s^e
et fliiipeiftarse complète. -^ Après avoir calculé la section da câble en raison de Teffort qu'il aura à supporter dans les conditions les plus défavorables, c'est-à-dire avec la surcharge complète, et avoir déterminé sa longueur, il importe de re* chercher quelle pourra être sa déformation dans les différentes circonstances qui peuvent se présenter.
Considérons la charge p par mètre courant. Cherchons l'allongement que va subir le câble par l'effet de la tension qu'il subit. Soit Ip S cet allongement. L'effort normal en un point quelconque M {x^y) est :
L'allongement produit sur un élément infiniment petit du câble ds est, en désignant par 12 l'aire de la section du c&ble et par E le coefficient d'élasticité du métal :
s,rfs=^=e±:*?;s±i'xdx
ibùE ih'x' + a'
ib'x
dx
d'où
En général Ton retranche cet allongement Sp S de la longneur S trouvée précédemment (93), de façon que le c&ble ne prenne sa forme parabolique définitive, correspondant à la longueurs, que lorsqu'il porte la charge permanente. Pour
calculer rallongement dû à la surcharge complète, il suffit de substituer ir kp dans la formule précédente.
Connaissant l'allongement ^ S dû à la surcharge complète, il peut paraître intéressant de rechercher le déplacement subi par le sommet de la parabole, sous Taction de la surcharge, c'est-à-dire les variations Ba et Sô de ses coordonnées.
On a, en différenciant Téquation qui donne S en fonction de a et ô, et en tenant compte de ce que 5ô = 56',
ôa = — Sa, et -i = -7t»
et
5a^-aa' = ^(l-i,)«6
86 représente ici l'abaissement vertical du tablier au droit
du sommet de la parabole.
Ces deux équations permettent de calculer deux des quantités 3 S, Ba, ^0, connaissant la troisième. Nous indiquerons
plus tard certains cas où elles trouvent leur application.
Pour a = a', cas de la parabole symétrique, les formules se
simplifient :
ÛE^ 6' 40a' — 486*
a^ b est l'abaissement vertical du tablier du pont au milieu de la travée.
Pour la demi parabole {a = 0), on a :
Sa' = — S<i = SSX
Kig. IS3.
S a' est négaiif, et l'on voit que le sommet de la parabole qui coïncidait primitivement avec une extrémité Â du c&ble s'est déplacé de la longueur — $a' pour venir en B sans subir
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Je déplacement vertical appréciable^ vu la proximité du point ilappui A.
I>^foi*iiiAtlon des cÀbleni principaux.* S^ui*-
charse ineompi^te. — Pour calculer la section d'un càblo principal, on suppose toujours la surcharge complète, et c'est ainsi que Ton obtient Tefifort d'extension maximum. Mais dans l'étude de la déformation il convient, lorsque l'on cherche les déplacements fnaxima que peut subir le câble, do supposer que la surcharge ne couvre qu'une partie de Fouvrage, depuis une extrémité A jusqu'au point M du c&ble dont on cherche l'abaissement vertical maximum. (Ft^.lSi.)
Les coordonnées primitives du point M, lorsque la parabole était simplement chargée , étant connues, il suffit pour déterminer la déformation subie par le câble, de cliercher la nouvelle valeur prise par l'ordonnée u du point M, mesurée au-dessous ' de l'horizontale passant par l'extrémité A du câble y que nous supposerons plus élevée de A que l'extrémité A',etque nous prendrons pour origine des coordonnées. Désignons par /l'ouverture totale de l'ouvrage . Le câble surchargé de A en M et chargé simplement de M en A', décrit deux arcs de parabole différents, qui ont même tangente au point de passage M'Appelons m et n, ;w' et n les coordonnées inconnues des sommets 0 et 0' de ces deux paraboles par rapport au point A. Désignons |par h la distance verticale des deux extrémités A et A' du câble. En exprimant que les deux paraboles pas- ^^i au point M (i«, r), qu'elles s'y raccordent, que les traclions horizontales exercées par le câble sur les deux points <' appui A et A' sont égales, et enfin que la somme des longueurs des deux arcs de parabole A M et A' M est égale à la longueur totale S du câble connue à priori, nous avons cinq ♦•quêtions de condition dont nous pourrons tirer les cinq in- ^•onnues wi. /i, m', n' et ?/.
Fig. 1o4.
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in-V)-
iir».' (m-»)' (..l'-^r K-»)'-]
Il est aisé de tirer des quatre premières équations les valeurs de n, m, n', m' en fonction de u, de les substituer dans la cinquième qui est du 2° degré en u*, et qu'on peut par conséquent résoudre par rapport àw.
Nous indiquerons le développement des calculs dans le cas très fréquent oti les extrémités du câble sont au même niveau : 4 = 0.
On a alors :
£ i I 'uM "'-'"-'"'' I ('-"'f + K-T 1
"-'+3" ([«•_(„_V)-l' + [((-„')--((,'_vn-i _ 2 ( „■-(»- Y)- (;-«')• -Kn'-Y)- 1
5 i [„■_(„_ vjT"^ [((-»')•-("■- V/]M
Les quatre premières formules permettent de calculer m, m', n et n'. Gela fait, la dernière qui est du 2" degré en f^ fournit u sans difficulté.
Dans le cas particulier où la surcharge couvre une moitié
de la travée, c'est-à-dire où « = ç- on peut faire les substitutions des valeurs de m, m', n et n' dans la dernière équation.
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V = s = « que l'on obtient tournent du c&blc au milieu de la effectuer ce calcul, a&n de voir T le milieu du pont lorsque la la moitié.
inéral oii la long:ueur du tablier est divisée en zones qui portent des surcharges inégales ifig. 155). Dans la figure on voit que le c&ble est divisé en 6 arcs paraboliques qui se raccordent aux points B, C, D,ËetF. Ce problème n'est pas plus dinicile à résoudre que le précèdent, mais il présente plus de complications à cause du nombre des in- ^rminer. Soit N le nombre des bc à la suivante, tels que le point nnées par rapport au point A des îles, au nombre de 2N + 2, el e passage ; on a en tout 3 N -|- 2
oordonnées par rapport au point le parabole consécutifs {/ig. 156), ges respectives, u, v, u,,i\, w,, ti.
les coordonnées des points de passage M, N, P. La condition
que les arcs de parabole passent par les 7^**^ points F, E, D etc. donnent N -f- 1 équation de la forme :
Fig. 1!^.
(n -- V)' (n — Wy
La condition que les arcs de parabole se raccordent au point de passage donne N équations telles que :
La condition que les composantes horizontales des tractions soient égales donne N équations telles que :
Enfin en égalant à la longueur connue du câble S la somme des longueurs des arcs paraboliques, on obtient une dernière équation :
"^Zj3Ln — V, n — V J ZàbUn — Y,)' (« — V)"J
On a 3 N + 2 équations pour 3 N + 2 inconnues. Le problème est donc déterminé et les calculs ne présentent pas de difficulté sérieuse, bien que la résolution simultanée d'uu aussi grand nombre d'équations puisse être un peu compliquée.
La valeur exacte de S peut toujours se calculer sans erreur appréciable, en admettant que le poids total de la surcharge est réparti uniformément sur le pont.
On peut ainsi trouver la forme que prendra le c&ble pour une position quelconque de la surcharge, car après avoir fait les calculs précédemment indiqués, rien n'est plus simple que de tracer les paraboles successives, connaissant pour chacune le sommet et un point.
00« I>^foiiiiatloit des cÂbles pplnciiMbux:. filnr-
— Dans certains cas, un poids isolé,
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porté par un pont suspendu, comme un chariot lourdement chargé, une locomotive etc., peut donner lieu à une déformation bien plus considérable que celle qui résulterait de la surcharge complète ou de la surcharge couvrant un portion seulement du tablier. Il peut être intéressant de chercher la déformation subie par le c&ble sous l'influence 'de ce poids
isolé. Conservons les notations du paragraphe précédent. Le câble décrit deux arcs de parabole A M et A' M, qui viennent se couper au point M d'application du poids isolé P {fig.
157). Ces deux paraboles, correspondant à la même charge p par unité de longueur, ont même paramètre. En désignant par met n, m' et n' les coordonnées de leurs sommets 0 et 0' par rapport au point A, on a les équations ^' de condition :
^n'—yy~{i—ny
Q_/_i_2rm' (m — u)', {m' — h)' (m' — «H ■^3L^~ n — V ■•" l — n' n'— V J
_ 2 Tm* _ (m — m)' (m'— h)* _ (to' — «)'"! 5[_n' (n — V)'"^ l — n' (»' — V)'J
n est facile de tirer m, n, m', n' et u de ces cinq équations. Dans le cas particulier où les deux extrémités Â et Â' sont de niveau, on a :
A = 0, et on trouve :
un
, / PV
b-^i-^M I [^. _ (^ _ yj.]. i- [(^ _ ^/). _ (n' — V)T
2,.^ n'-(n-V)' (/-nT-(n--V)' ^
La déformation est maximum lorsque Ton a V == ^» c'est-àdire lorsque le poids est placé au milieu de Touverture; on a en ce cas, en posant / = 2 a :
S = 2a + ^ w* jj=j-^ PV FT
Rien n'est plus aisé que d'en tirer u.
Le problème ne serait pas plus difficile à résoudre si, au lieu d'un poids isolé, on en avait une série, correspondant chacun à un point d'intersection de deux arcs de paraboles. Soit N le nombre de ces poids : on aurait 3 N -}- 2 inconnues, savoir les ordonnées u des N points d'application, et les coordonnées m et n des sommets des N -f 1 paraboles.
On aurait alors N -f 1 équations de la forme {/îg. 158) :
(n-V)'-(n-V,r' N équations de la forme : P, = (n — n^)p]
N équations de la forme :
et enfin
„ _ . 2 vr(*H-«.)' jm-n)'-] 2 y,r(m-«,)' (m-tt)n
''~'^3Z{_n—y, n— V J lZ{_{n—y,y {n—yyj
en tout 3 N -|- 2 équations pour 3 N 4- 2 inconnues.
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Le problème est donc déterminé, et la recherche des valeurs de Uj u^, etc., est une opération longue et compliquée, mais qui ne présente aucune difficulté.
En résumé, nous voyons que, quelque soit le mode de répartition de la surcharge sur un pont suspendu, par zones nniformément surchargées, ou par poids isolés, Ton peut toujours sans difficulté déterminer la courbe décrite par le câble, et par conséquent les déplacements subis par ses différents points depuis la position initiale qu'il occupait avant de porter la surcharge.
BT. I>^ffojraiatlo]i des c&l>les pplnclpanx^* Elflets
de la tempé^patiipe. — Soit t Técart de température, par rapport à la température moyenne qui a été admise dans le calcul de la longueur initiale du câble ; t est positif ou négatif suivant qu'il s'agit d'une élévation ou d'un abaissement de température.
Désignons par oc le coefficient de dilatation linéaire du métal
L'accroissement de longueur du câble est : 5, S = S a /.
On peut d'ailleurs calculer le déplacement du sommet ^ a et 8, 6 par les formules du n** 94.
98* "Vturlatlonsi cle Feftort de tpactlon dans les
eàbies principAux:. — La déformation du câble entraîne nécessairement un changement dans l'eflFort de traction exercé sur les points d'appui. En général, les variations de « et de ô étant très faibles, les changements subis par l'effort de traction sont insignifiants et Ton ne s'en préoccupe pas. Mais il peut en être autrement et, connaissant la déformation du câble donnée par les quantités S S, ôôet 5 a, on peut avoir besoin de calculer le changement 5 Q subi par l'effort horizontal de traction.
Nous ne considérons ici que le cas de la surcharge uniformément répartie sur toute la longueur de la travée (94).
On se sert en ce cas de la formule :
SQ = (^+j.)j|$a-^.a6J
Dans le cas de la parabole symétrique Ba ^ o : d'où
Dans le cas de la demi-parabole, on a S& s=: o.
Dans le cas d*une surcharge irrégulièrement répartie, les équations (4) des numéros 95 et 96 permettent en toute circonstance de calculer la valeur de la traction horizontale Q. On pourrait, après avoir ainsi déterminé le changement subi par Q, calculer à nouveau les déformations du càble en se servant de la valeur rectifiée de Q. Cette méthode de fausse position est d'une application simple et rapide. D'ailleurs, avec les proportions en usage dans les ponts suspendus, Finfluence de ^Q sur la déformation des câbles est toujours négligeable et la vérification dont il vient d'être question est inutile.
00« I>^f ormatlon des csÀbles prlnoipAnit imip suite du d^plueement Itorlzontal d'un point d'uppul* —
Nous avons supposé jusqu'ici que les extrémités des câbles étaient des points fixes. En général il en est autrement. Si le câble glisse sur un point d'appui, la longueur S correspondant à la travée augmente ou diminue : Or on sait, en pareil cas, calculer la variation de b et de a (94).
Mais si les extrémités de A et A' sont fixées à des colonnes oscillantes, il peut arriver que A vienne en A,, et A' en A', sans que la longueur du câble change : c'est l'ouverture du pont qui a diminué de AA, -f A'A'„ soit Bl{fig. 159) :
On a:
Fig. iS9.
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nent étant do les tractions , il est facil lanl par tftt( devra subir 1 lie devra g\u e eotre les de c consiste à I iS, à cherche ne des travées F'aleur réelle heter entre 1
. — Supposoi le entre les po t la distance
Ftg. 460.
cAble A SA' aura pour fonction d'empêcher le câble principal A 0 A' de gJisser sur l'appui A', lorsque la travée située
au delà du point A^ sera surchargée sans que la travée A A' le soit {fig. 160).
Soit q la composante honzontale de la tension totale da câble de retenue, t; le poids de ce câble par unité de longueur. La courbe AC A' décrite par lui est une parabole qui, rapportée aux axes Xx et A y menés par le point d'appui A le plus élevé, a pour équation :
Les coordonnées du sommet S sont :
l , qh
2y \2 ^ rlj
a peut être plus grand que / : en ce cas le sommet de la parabole est au delà du point A'.
La longueur du câble est :
Cette formule suppose, bien entendu, que le rapport -, est
toujours assez petit, ce qui est le cas général do la pratique.
La longueur s du câble comprend l'allongement ô5 dû à l'effort d'extension développé dans toutes les parties du câble. Cet allongement a pour valeur
en désignant par Û Taire de la section du câble. La tension du câble varie avec la température. Pour une
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lire de t" au-dessus de la températu pour laquelle on a réglé la tracti( c&ble, que nous désignerons par f,,
Cette formule est applicable lorsqu'il s'agit d'un abaiss menl de température , à la condition de donner à t signe — .
La courbe des câbles de retenue étant en général tri tendue, les variations de la température peuvent amener di changements notables dans la valeur de la traction horizoï taie q. II convient donc do corriger la valeur trouvée pour gç„ en résolvant à nouveau l'équation (3) après avoir dimini le coefficient d'allongement « f de la quantité
qui représente la contraction par unité de longueur due la variation de la traction horizontale ; c'est une applic cation de la méthode de fausse position qui ici peut et justifiée.
On voit que la traction q est d'autant plus considérable qi la température est plus basse.
Si l'une des travées du pont est surchargée à l'exclusion d antres, l'effort supplémentaire de traction Q^ dû à la surchar; est transmis au câble de retenue. La tension de celuis'augmente donc de Qn et elle atteint son maximum si température ambiante est au même moment à son miuimur Boitàr* au-dessous de la température moyenne.
Ce maximum est donné par la formule suivante :
9'==Qx-|-y
Nous faisons remarquer que, ainsi qu'on l'a dit plus hau il faut réduire ici le coefficient a t de la quantité :
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IQE '^ ^
L'action de la température s*exer-
çant à la fois sur tous les câbles
de retenue du pont, il n'en peut
résulter aucun changement sen-
^'^%' **^- sible dans leur situation relative cl
les points d^appui restent fixes.
Il en est autrement de l'action de la traction supplémentaire Qic qui raidit les paraboles de tous les câbles et les tire dans le sens de la travée chargée, de A' en A', {Fig. 161.) Le déplacement a/ subi par l'extrémité A' du câble de retenue provient à la fois de l'allongement subi parle câble par l'effet de la traction supplémentaire Qtc et de la diminution de longueur de la parabole dont la flèche a été réduite. Ce déplacement est donné par la formule :
.Toutes les formules qui précèdent se simplifient notablement quand A = o, c'est-à-dire quand les extrémités du câble A et A' sont au même niveau.
S'il se trouve, entre une culée et la travée surchargée, plusieurs travées non chargées, Textrémité du câble principal de la travée surchargée se déplacera ainsi de la sonune 2^ / de tous les allongements partiels des câbles de retenue ; l'extrémité opposée se déplacera de la somme des allongements des câbles de retenue jusqu'à l'autre travée. Au contraire si toutes les travées sont surchargées, à l'exclusion de celle que 1 ou considère, le déplacement de ses points d'appui aura lieu eu sens inverse et sera égal à l'allongement de son propre câble de retenue.
En résumé si l'on désigne par £ 8/ la somme de tous les allongements, que les câbles de retenue de toutes les travées sont susceptibles de subir, on voit que cette quantité représentera la variation que pourra subir la longueur S d'un câble principal quelconque sous l'action de la surcharge. On pourra en conclure à l'aide des formules précédentes la déformation qui en pourra résulter. Si le nombre de travées est important.
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ments considérables pour
il importe que la valeur de -
tenue par niëtre coura
Lble que possible.
end, d'après l'équation (!l
i terme, il faudrait cmploy na cible de retenue assez fort pour que le travail du m
lai J^ dû à l'effort supplémentaire Q fût peu considérabl
Ceci est peu pratique et d'ailleurs ce tonne n'a pas une tr grande importance.
SÙ ij[q'-
La valeur de cette expression est d'autant plus pctit< l'que g est grand par rapport àQ. Donc il faut que latensic initiale du câble soit considérable et au moins é^ale à l'effo supplémentaire dû à la surcharge ; 2' que r est plus petit : r&ut que le câble ait le moindre poids possible compatib avec la résistance qu'il doit présenter. II faut donc employ' UD métal trës résistant. L'usage de fils métalliques (2 vst ici indiqué, et en particulier le choix du fil d'acier q est susceptible d'une résistance considérable sous un faib poids ; 3° que / est plus petit, l'allongement croissant comme carré de l'ouverture.
Donc le système des câbles de retenue n'est applicable qu lies travées d'ouverture médiocre, et il ne parait pas pratiqi lie dépasser les portées de 50 à 60", sans quoi le c&ble < retenue perd beaucoup de son efficacité, la courbe qu'il d cril ayant une Qëche beaucoup trop considérable. D'autre pa il faut employer de préférence dans leur confection un anssi résistant que possible, en vérifiant toutefois que la su cbarge et les changements de température ne pourro:
donner lieu à un travail supérieur à la limite pratique admise.
fl.09. c:Ai>ies d^cànerase. — L'effort normal supporté par le câble d'ancrage est égal à -j [/'W+T, en désignant par Q la composante horizontale de la traction exercée par le c&ble principal, dont le câble d'ancrage est le complément, par / et H les distances horizontale et verticale des extrémités du câble d'ancrage A et B {Fig. 162.) En général, H n'étant pas sensiblement plus petit que/, cet effort d'extension est plus considérable que celui qua supporte le câble principal du pont. Il peut donc y avoir intérêt à attribuer au câbL3 d'ancrage une section un peu plus forte, ce qui oblige à interrompre le câble en A.
La courbe que décrit le câble A B sous l'influence de son propre poids, ne diffère de la droite A C que d'une façon absolument insensible vu la faible longueur du câble d'ancrage. Sa longueur peut donc être représentée par U^ W+f sans erreur appréciable.
Le câble A B s'allonge sous l'influence d'une élévation de température ainsi que par l'effet de la surcharge.
Cet allongement qui, le point B étant fixe, donne lieu à un déplacement égal du point A, est donné par la for-
mule :
,= oi^+.,i/ir+7.
Comme il en résulte une déformation du câble principal il faut réduire le plus possible cette valeur deS/: le premier terme est minimum pour / = H, et le second pour l=o. En conséquence l'angle a que fait avec l'horizontale le câble d'ancrage ne doit pas être inférieur à 45"* autant que possible» et Ton peut même avoir intérêt à le prendre un peu plus
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isullo une augmentation de l'effort câble.
IMETTANT DE LES ATTÉNUER
f* pont« suMponduw Ocxlbles. —
)nt il vient d'être question présentent , même lorsque l'on suit dans leur es pratiques que nous avons indi- Is sont susceptibles de subir des décs lorsqu'on surcharge une travée à s, et surtout lorsqu'on surcharge une travée. Nous avons vu comment, en ;ulerla déformation des câbles princi- )rs que le déplacement du tablier est , produit par la surcharge totale, que souvent bornés ù déterminer, en faitlablisscment d'un pont suspendu, ue les charges mobiles et tes charges à des vibrations d'une grande ampliune augmentation notable dans le nstitue les câbles. Nous démontrerons ianl l'effet des charges roulantes et des les ponts métalliques. Or, comme en [)onts suspendus dans des conditions /aillent sous l'influence delà surcharge ,rî:s élevée, 10, 12, lo*" par millimètre 'effet d'une surcharge roulante, qui lent le travail normal, conduise à décité du métal et entraîne la chute de xplicalion des accidents si nombreux en France ce genre de ponts, et ce 11]
^fV^ >^
"je
n'est nullement la disproportion entre le poids de la surcharge et le poids propre de l'ouvrage qui en est cause. Un premier remède consiste à augmenter la force des câbles principaux, de telle façon que le travail supplémentaire dû à la surcharge étant peu important donne lieu à un faible allongement du câble, partant à une légère déformation, et d'autre part que l'effet dû aux vibrations puisse atteindre le double, le triple du travail statique, sans que l'effort du métal dépasse la limite d'élasticité. C'est un procédé coûteux, en ce qu'il conduit à augmenter considérablement le poids du câble, et fait disparaître le principal avantage des ponts suspendus, qui est leur prix peu élevé.
Les Américains ont réussi à corriger, ou tout au moins à atténuer le défaut signalé, sans exagérer la force des câbles, par l'emploi de haubans et de poutres auxiliaires. Nous allons en dire quelques mots ici.
Fig. 163.
fto-^. Poutres aux^iiiaipes. — Le pont suspendu de
Mannheim sur le Necker, établi vers l'année 1833, est soutenu par deux câbles principaux ouplutôt deux chaînes, composées de barres droites articulées. A chaque articulation est fixée une tige de suspension. D'autre part une triangulation relie les deux chaînes, de façon à les rendre solidaires (/îy. 16»3).
Un pareil pont suspendu est bien différent de ceux que nous avons étudiés jusqu'ici et que nous supposions portés par des câbles présentant une flexibilité parfaite. Cependant l'espèce de poutre parabolique constituée par les deux chaînes et la triangulation aune hauteur si faible, que les déformations qu'elle peut subir sont très considérables ; il ne s'agit donc pas là d'un ouvrage rigide tel que ceux que nous avons étudiés au chapitre précédent, et ceux que nous allons examiner à la fin du présent chapitre. C'est un pont semi-rigide, dont les câbles, présentant une certaine raideur, sont susceptibles de subir des déformations très sensibles,
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ieurca à celles que subiraient des câbles
es.
;ons pas de méthode <le calcul applicable h
mant poutre auxiliaire du pont de Friboiirg (Siiii^^c).
jion. On doit donc calculer cet ouvrage étaient llexlbles, et on obtient ainsi une ,r il est évident à priori que, si cet oucomme un pont suspendu Qexible, sous et de la surcharge complète, qui ne tenr la courbe des câbles, il résistera aux aux surcharges incomplètes qui tendent à )c, et échappera par suite aux inconvéons signalés précédemment, 'agit existe encore ; il présente donc un :é assez rare chez les ponts suspendus, cl Lribuer ce fait A la raideur qu'on a donnée ision, de façon aies soustraire aux effets 18 ou oscillantes, si désastreux pour nomdus, '
tit adopté le principe de ce dispositif sur culement ils en font l'application d'une ieu de donner de la rigidité aux câbles, dier, ce qui revient absolument au même, 8 deux parties du pont, suspendu sur le Niagara (/fy. 168) en
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Les poutres auxiliaires sont fréquemment établies dans le système Howe, les tirants verticaux étant naturellement censtitués par les tiges de suspension du tablier ; il est d'ailleurs nécessaire d'employer des bras et des contre-bras de même solidité, attendu que des efforts égaux et de sens contraires se manifestent successivement dans la poutre lorsqu'une charge mobile circule sur le tablier. Il en résulte que Tâme se trouve composée de croix de saint André, séparées par des pièces verticales, et c'est un cas où l'emploi de ce genre de poutre est, ainsi que nous le voyons, parfaitement justifié.
Nous ne connaissons pas de fomiules permettant de calculer les poutres auxiliaires et de déterminer leur influence dans la stabilité de l'ouvrage. Nous croyons que les Américains en établissent les dimensions en se basant sur les ouvrages existants qui présentent une rigidité satisfaisante. On pourrait cependant, il nous semble, se faire une idée de la hauteur à attribuer à cette poutre en calculant la déformation qui se manifesterait dans les câbles principaux, et par suite dans le tablier, sous l'action de la surcharge concentrée maximum placée en un point déterminé du tablier, au quart de la portée, par exemple, puis en cherchant la hauteur de la poutre droite qui ne pourrait subir une pareille déformation sans travailler à la limite d'élasticité.
On aurait ainsi une poutre auxiliaire convenable, car elle s'opposerait certainement à la déformation, et son métal ne pourrait subir une fatigue excessive lors du passage d'une surcharge roulante.
C'est là une méthode approximative qui peut, croyonsnous donner quelques indications. — Les poutres auxiliaires des ponts américains ont pour effet de répartir entre un certain nombre de tiges de suspension, et, par suite, sur une certaine longueur du câble, une surcharge isolée considérable, qui sans cela viendrait successivement peser de luul son poids sur chacune des tiges et déterminerait durant son passage sur le pont une ondulation se propageant devant elle. Elles sont très utiles à ce point de vue, mais leur action est essentiellement locale et elles ne modifient pas sensiblement l'inégale répartition de la surcharge sur la longueur du tablier. Si, par exemple, on surcharge la moitié du pont à l'ex-
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que les haubans A C et A' C' so it venu en C,, le hauban A C a AC, ; sa tension a augmenté et ■ésent une fraction du poids P.
' en prenant la position A' C, s i diminué, eu augmentant d'aui
Teffort subi par la tige de suspension D' C, laquelle reste seule à supporter la charge qui auparavant était partagée entre elle et le hauban. Donc, par Teffet des haubans, la charge P se trouve partagée entre les tiges de suspension D C et D' C, par suite de Taugmentation de Teffort normal subi par le hauban A C, et de la diminution de Teffort du hauban A' C'. Il en serait de même, si Ton surchargeait la moitié 0 B du tablier à Texclusion de Tautre moitié 0 B'. Une partie de la surcharge serait directement supportée par les haubans correspondants à la partie OB, tandis que les haubans correspondant à la partie 0 B' se détendraient et laisseraient peser sur les liges de suspension la portion de charge qu'ils portaient précédemment.
On calcule en général les haubans en fixant à priori par une hypothèse plausible la fraction de la charge et de la surcharg ecomplète qu'ils auront à supporter, cette fraction étant d'autant plus forte que Tangle 9 du hauban et du tablier est plus ouvert.
On calcule alors la force à donner aux câbles principaux ainsi que la courbe qu'ils décrivent à Taide de la méthode indiquée au n° 95, en supposant que la charge et la surcharge par unité de longueur ont leur maximum au milieu de la portée et décroissent en se rapprochant des culées, au fur et à mesure que les haubans viennent soulager de plus en plus le câble principal.
Ce mode de calcul est très hypothétique, et il ne faut pas avoir une confiance absolue dans les résultats qu'il fournit. D'ailleurs rinfluence de la température modifie absolument la répartion de la charge entre les câbles et les haubans. On voit en effet à priori que les déformations de ces deux éléments du pont ne concordent pas , et qu'un abaissement do température augmente le travail des haubans, en soulageant le câble, alors qu'une élévation de température produirait l'effet inverse. 11 est donc prudent de faire successivement les calculs dans l'hypothèse de la température la plus élevée et dans celle de la température la plus basse, et de donner aux câbles et aux haubans la solidité nécessaire pour résister dans chaque cas, ce qui conduit presqtfe à admettre que chacun de ces systèmes de supports pourrait être appelé à sup-
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in hauban à 0', "> sa section tn 1 qu'il supporte et / la tempérai tuoUc est égale à
pourrait attacher les haubans à M situés au-dessous du tablier gure 166). Us produiraient le même effet au point de vu la régularisation des surcharges, mais ils auraient l'incoi ienl d'augmenter la charge permanente en raison d ension initiale qu'il faut leur donner. Toutefois les A ricains (fig. 167) emploient généra! un certain nombre de 1 bans ainsi placés, mais spé lement en vue du contreve ment, dont nous nous occupei plus loin.
Il est évident que l'emploi haubans ne dispense pas de ( des poutres auxiliaires ; toul contraire il le rend absolut indispensable. En effet, si uppose qu'à une température élevée, correspondant ( nasimum de fatigue des haubans, une surcharge coiicen ioil pUcée en un point du ttd)licr, le hauban qui abou » point supporterait tout et serait exposé à se rom ii la poutre auxiliaire n'était pas là pour reporter le p lur plusieurs haubans successifs.
A titre d'exemple à l'appui de ce qui précède, nous doni fig. 167 et 168) les dessins de deux grands ponts suspei itablis, l'un dans le système européen (Pont de Fribour Puisse), l'autre dans le système américain avec hauba: Mutre auxiliaire, et cftble auxiliaire de contrevcntei PoQt de Clifton, sur le Niagara.)
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Nous croyons utile de terminer cette étude en donnant un extrait, tiré de l'ouvrage de M. Comolli sur les ponts araéri cains, du rapport de plusieurs Ingénieurs américains relatif aux différents projets présentés pour rétablissement d'un pont pour chemin de fer de 228 mètres l'ouverture sur la rivière de l'Est à New-York. Cet extrait est relatif aux projets de ponts suspendus présentés par deux concurrents.
« M. W.-S. Pope propose, au nom de la Compagnie des travaux de ponts de Détroit, un pont suspendu à poutre auxiliaire. Les câbles seraient en fil d'acier, et les grandes travées auraient la forme indiquée sur la figure.
« Les descriptions qui accompagnent les plans sont les plus complètes que nous ayons reçues. Les natures des efforts et leurs calculs, ainsi que la description des parties, sont disposés si intelligemment qu'on a immédiatement une idée claire de chacun des détails du dessin.
« Nous ne pouvons accepter cependant comme exactes quelques-unes des hypothèses adoptées pour la distribution des efforts, La poutre de rigidité, qui supporte la chaussée sur les grandes travées, est suspendue au câble par des tiges de suspension, et aux tours par une série de haubans qui s'étendent jusqu'à environ la moitié delà distance de l'extrémité des tours au milieu du pont, comme dans le pont suspendu du Niagara. Dans ce système, on prétend que les câbles supportent une moitié du poids, et que l'autre moitié est supportée par les haubans. Or, ces câbles et ces haubans forment deux systèmes de suspension indépendants et distincts, et il n'existe aucune preuve que le poids placé à un point quelconque se distribuera dans la proportion particulière prétendue. Si bien ajustés qu'ils soient au moment de l'érection, les deux systèmes éprouvent des altérations résul tant des changements dans la température, et ces changements doivent altérer leur position et leur longueur relatives, et aussi les proportions relatives des poids qu'ils supportent. C'est le cas qui se produit au pont du Niagara ; la contraction du câble dans une froide journée d'hiver, élève la plate-forme et soulage les haubans du pont à ce point qu'ils se courbent. Les câbles dans ce pont doivent donc être construits assez solides pour faire tout le travail avec un coefficient de sécurité
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d'environ 4 ^ , et les haubans doivent servir seulement à rendre la poutre rigide.
« Nous voyons cependant que le projet ne prévoit pas les effets des changements de température qui sont très considérables dans les grandes travées.
« — C'est aussi un pont suspendu de même espèce qui est soumis par E.-W. Serrell et fils ; les câbles se composent de barres à œils qui, unies à un système de haubans, soutiennent une poutre rigide.
« Nous ne pouvons accepter ce projet qui ne répond pas à la condition du programme, stipulant que la construction doit être conçue de manière à prévoir le maximum des forces qui peuvent se produire sur chaque partie du pont.
« Les auteurs prétendent que tout le poids mort de la construction, dans leslongues travées, serasupporté par les barres à œils, ce qui est vrai jusque-là ; mais ils prétendent ég*alement que, dans la portion où les deux systèmes s'étendent, tout le poids y\î sera supporté par les haubans, aussi loin qu'ils s'atlachent, et que les chaînes supporteront le reste, c'est-à-dire • ette portion du poids vif qui se trouve entre les extrémités des systèmes de haubans. Cette prétention ne paraît justifiée à aucun membre du comité. Il lui a semblé qu'en concevant une structure composée, dans laquelle différents systèmes doivent supporter le poids, comme dans le cas d'une chaîne de barre à œils et de haubans diagonaux, ou dans celui d'un arc et d'une poulro, il est naturel de prétendre que le poids sera réparti en quelque proportion entre eux ; mais, dans ce cas, il est indispensable pour la sécurité que chacun d'eux soil d'une force suffisante pour supporter seul tout le poids qui peut se produire sur les deux ; et comme dans le cas aciuel le poids mort et le poids vif sont principalement concentrés sur le même plancher, il est probable que les forces résultant des deux poids suivront la même loi de stabilité et prendront la plus courte voie possible vers le sommet des tours, compatible avec la répartition des poids et la constitution du pont.
« Les calculs de forces résultant du poids vif supporté parle câble entre les extrémités des haubans, et de ceux dus
■ vj
■ft
au vent agissant de la rivière sur les faces des tours, laissent beaucoup à désirer.
« Les poutres de rigidité sont de la hauteur de 12 1/2 pieds (3™ 810), ce qui nous paraît insuffisant et rendrait trop flexible le milieu de la travée, dont cette partie serait soumise à de trop grands efforts, si des trains à grande vitesse passaient sur elles, ainsi que cela doit se produire.
(( Les auteurs du projet proposentune disposition ingénieuse pour assurer le travail concourant du câble et des haubans, lors des changements de température. Ils proposent de fixer aux selles sur les tours un levier, et d'attacher les haubaas à une série de pivots placés sur ce levier, de telle façon que ses mouvements compenseront les différentes contractions et extensions des chaînes et des haubans, selon les différentes températures. Nous ne saurions dire si cette disposition donnerait les résultat attendus. S'il était certain que tous les différents éléments du pont fussent toujours exposés également au soleil et également chauffés ou refroidis, et que la dilatation du câble et de la poutre, rigide fût toujours linéaire, au lieu de présenter une courbe dont la courbure cliange avec la température, le résultat poursuivi par les auteurs serait acquis sans aucun doute. Cependant il est bon d'étudier ce point avant de recommander l'adoption d'une méthode qui, bien qu'ingénieuse, n'est encore qu'à l'état d'expérience future.
« Il faut faire remarquer qu'aucun des dessins soumis et conçus avec l'emploi des ponts suspendus ne remplit les conditions stipulées. Cela résulte en partie des défauts dans les détails, mais surtout de la difficulté d'adapter ce système aux nécessités du trafic auquel on doit satisfaire et qui exige une structure rigide. Les ponts suspendus avec poutres rigides sont nombreux et ont été érigés avec succès sur les routes sur lesquelles les poids roulants sont légers et ont une vitesse réduite, donnant ainsi à une construction flexible le temps de s'assimiler les efforts successifs correspondant aux déplacements des poids qu'elle supporte. Quand, au contraire, les poids énormes et rapprochés des locomotives et des trains passent à grande vitesse (comme ce serait le cas sur un pont de 2 milles de longueur, assez coûteux pour ne
f.VTl
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négliger aucun des profits qu'il peut donner, afin de payer les intérêts du capital engagé), la construction doit encore être assez rigide pour ne recevoir aucune secousse sous les effets du poids vif.
« Cette rigidité indispensable peut être donnée, pensonsnous, par une poutre auxiliaire, mais la rigidité même de la poutre, si elle est continue, Tempêche de travailler en harmonie, selon la température, avec le câble. Il en est ainsi dans les ponts routiers auxquels nous avons fait allusion, et au pont du Niagara (sur lequel on n'autorise que le mouvement ralenti des trains), où Ton a employé une poutre auxiliaire continue. De là, l'obligation d'employer un système de poutre auxiliaire qui reste fixe dans son milieu. Le projet que nous venons d'examiner, ou les autres dispositions proposées jusqu'à présent (et que nous n'avons la place pour discuter), force à s'éloigner considérablement des méthodes ordinaires de suspension, et aucun des dessins soumis (excepté, peutêtre, celui de la Compagnie des Ponts de Cincinnati) ne semble reconnaître cette obligation (1). »
GONTREVENTEMENT.
lOO. Oontreven tentent liorlzoïttal* — Les càbles
de suspension n'offrent au vent qu'une prise insignifiante; c'est sur les garde-corps et le plancher du tablier que s'exerce son action, et comme, en général, le poids propre de l'ouvrage est faible, il peut subir de ce chef un déplacement sensible et des oscillations dangereuses, qu'il convient d^empôchcr. La rigidité du tablier, considéré comme poutre de contreventement et soutenu à ses extrémités par les culées, pourrait suffire. Mais en général le tablier est très légèrement établi, et l'adjonction de contrevents
(I) Le projet de la Compaguie des ponts de Cincinnati comportait un pont su^penda rigide du type étudié au numéro 113.
te.*
Talourdirait beaucoup trop. D'ailleurs, pour un pont suspendu de grande ouverture, la faible largeur du tablier, qui
atteint tout au plus — ou ^ de la portée, ne lui permel
«u ou
pas de constituer une poutre suffisamment indéformable.
Le moyen le plus simple et le plus efficace (Jiff. 168 bis] consiste à employer des câbles auxiliaires situés dans un plan horizontal et reliés au tablier par des tiges également horizontales. Ces câbles se calculent comme les câbles principaux, de façon à résister aux efforts du vent; leurs extrémités sont amarrées sur le prolongement des culées. En réalité, ces câbles sont dans un plan oblique, et on ne peut faire autrement, car ils sont sollicités par leur propre poids. D'habitude on les dispose de façon que leur convexité soit opposée à celle des câbles principaux; alors, lorsqu'il n'y a pas de vent, ils exercent sur les tiges qui les relient au tablier et aux câbles principaux des efforts de fraction que Ton règle en tendant plus ou moins ces câbles lors de la construction de l'ouvrage. Ils sont ainsi soumis à une charge permanente qui dépend de la tension initiale qui leur a été donnée, et qui doit être telle que la surcharge accidentelle, c'est-à-dire l'effort maximum du vent, ne déforme le câble, et par suite ne déplace le tablier, que dans la limite que l'on estime ne pas présenter d'inconvénient. Les composantes horizontales des charges des deux câbles de contreventement opposés sont égales et de sens contraire; elles se détruisent. Quant aux composantes verticales, qui sont, ainsi que nous l'avons dit, dirigées de haut en bas, elles s'ajoutent au poids du tablier et augmentent d'autant la charge supportée par les câbles principaux.
On peut remplacer les câbles auxiliaires par des haubans obliques venant relier aux culées différents points du tablier. Leur calcul ne présente aucune difficulté.
Un autre moyen de conlreventer horizontalement les ponts suspendus, consiste à placer les câbles principaux dans des plans obliques au lieu de plans verticaux {fiff. 168). L'écartement des points d'appui des câbles sur les culées est alors plus grand que la largeur du tablier. Le calcul des câbles prin<^ipaux se fait d'ailleurs par les formules habituelles, où
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il convient seulement de substituer à jo et w, valeurs réelles
de la charge et de la surcharge du pont, les valeurs rr-^ —
Los o>'
et——, en désignant par w Tangle du plan des câbles avec la
verticale.
p Chaque câble supporte dans son plan la charge qui
se décompose en un poids vertical P, égal à celui du tablier, et en une composante horizontale P tg w transmise au tablier et é(juilibrée par la composante égale et de sens contraire du côté opposé BD
L'effet de l'inclinaison du plan des
câbles principaux au point de vue de
la résistance aux efforts du vent est
'^* * aisé à calculer.
Soit 0) Tangle du plan de câble et du plan vertical qui
passe par ses deux extrémités, que Ton suppose situées sur
uae même horizontale.
Soit P le poids total du pont, que Ton peut regarder, sans grande erreur, comme appliqué sur le tablier, et V Teffort total du vent, pour lequel nous ferons la même hypothèse. Désignons par 9 le déplacement angulaire que subirait le plan des câbles principaux sous Taction du vent, pour atteindre une position d'équilibre statique; on a, en appelant b la distance verticale du tablier aux points d'appui du câble, l'équation d'équilibre : .
Vi = *P [tg (« +^) _ tg (.0 - ,)] = 6 P tg, (^-i±|^^^
En négligeant tg" w tg*(p, on trouve :
^ \+ tg'w
On voit que le déplacement angulaire 9, et par suite Tamplitude des vibrations causées par le vent, décroît au fur o^ a mesure que w augmente.
ït
im^'
Pour 0) = 0, ce qui est le cas ordinaire, où les câbles sont situés dans des plans verticaux, on a :
L'effet du vent n'est d'ailleurs réduit de moitié que pour
0) := —jT» ce que l'on n'admet pas en pratique.
En réalité, dans les limites où varie en général w, c-o système de contreventement n'est pas bien efficace, et, si Ton incline le plan des câbles principaux, c'est plutôt pour élargir le passage à ménager dans les culées, entre les piliers qui seiTcnt de supports aux câbles principaux {fiff. 167 et 168).
moT. ooiiti*eveiiteiiieiit vepticAl* — Lorsqu'un pont suspendu est établi dans une gorge étroite, à une grande hauteur au-dessus du fond de la vallée, il arrive que le vent exerce son action de bas en haut sur le tablier : Vu la grande surface offerte par celui-ci, Teffort qu'il subit est considérable et tend à le soulever. Si lèvent agit plus sur une moitié de la travée que sur l'autre, ce qui est le cas- le plus fréquent (les courants atmosphériques suivant en général un des flancs de la vallée), l'effort produit est le même que si l'on déchargeait brusquement la demi-travée qui tend à se soulever; la déformation qui en résulte pour le câble est donc identique à celle que produirait une surcharge placée brusquement sur une moitié de la portée. On conçoit qu'il se produise des vibrations de grande amplitude, le tablier s'abaissant et se relevant tour-à-tour de part et d'autre du milieu de la portée, jusqu'à ce qu'il se produise une rupture par suite du travail excessif développé dans les câbles.
C'est ainsi que le pont de la Roche-Bernard, sur la Vilaine, a été renversé plusieurs fois par des ouragans, et ce n'est guère que de cette façon que le vent peut amener la rupture d'un pont suspendu, un ouvrage de cette nature n'oflFranl une grande surface de résistance que dans la direction verticale perpendiculaire à son tablier. -
On peut protéger les ponts suspendus en établissant des
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ués dans des plans verticaux (^^. 170), ou dans des plans obliques avec une courbure opposée à celle des cAbles principaux.
Nous avons vu au n* 101 comment de semblables câbles se calculent. Nous n'y reviendrons pas. loi la charge est due à la tension initiale donnée au câble lors du montage, et la surcharge Fîi no ^^^ égale à l'effort maximum que pro-
duirait le vent sur le tablier.
Comme d'ailleurs, ainsi que nous venons de le dire, l'effet oduit par le vent est identique à celui- qui serait dû à l'action stantaoée d'une surcharge inégalement répartie, les dispojona qui ont pour objet de soustraire les ponts aux effets l'inégalité de répartition de la surcharge, protègent par là îmc l'ouvrage contre l'action du vent agissant de bas en Mt. Par conséquent les haubans constituent un système de ntreventement vertical bien plus effi,cace qne les câbles ixiliaires à courbure inverse dont ils rendent l'emploi surOu. C'est ce qui explique pourquoi, lorsque pour les ponts Stalliques ordinaires le nombre des catastrophes ducs à ftiou du vent paraît proportionnellement plus élevé en nérique qu'en Europe, la comparaison donne un résultat isoluiaent différent en ce qui touche les poats suspendus : I renforçant à l'aide de haubans leurs ponts suspendus, les néricains se sont mis à l'abri de désastres semblables à lui du pont de la Rodic-Bcrnard
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nos. oônôpaiités. — Les ponts suspendus que nous avons étudiés jusqu'ici étaient soutenus par des câbles ou chaînes parfaitement flexibles. Nous avons vu les inconvénients qui résultaient de cette flexibilité, ainsi que les moyens employés pour les atténuer.
On a réussi en Amérique à les faire disparaître entièrement on construisant des ponts suspendus rigides : la seule analogie qui existe entre ces ouvrages et les ponts suspendus ordinaires consiste en ce qu'ils exercent les uns et les autres un effort de traction sur les culées.
Les ponts suspendus rigides présentent le caractère commum suivant : le câble flexible des pont suspendus ordinaires est remplacé par deux poutres rigides articulées chacune avec une culée, et réunies aussi l'une à l'autre par une articulation placée au milieu de la portée.
Ces deux poutres peuvent d^ailleurs être établies soit suivant le système européen avec des assemblages à rivets, soit avec des assemblages à articulations.
Les méthodes générales de calcul des ponts suspendus rigides, de forme quelconque, sont exposées dans la première partie du chapitre suivant, auquel on devrait se reporter en cas de besoin. Nous verrons au n** 122 que tous les calculs et tous les raisonnements relatifs ^aux ponts en arc à triple articulation sont également applicables aux ponts suspendus rigides. Nous nous bornerons ici k étudier en détail trois types spéciaux de ponts suspendus rigides.
RIGIDE A CABLE PARABOLIQUE TRAITS BECTILIGNES
préuminaires. — Considérons d'aliord le type adopté en Amérique pour le pont de Pittsburg: sur la rivière Monongahela {fig. 172). Les cordes intérieures desdeuz poutres décrivent une parabole complète à axe vertical. Les cordes supérieures sont rectilignes et sont dirigées suivant les cordes géométriques des demi-paraboles. La triangulation est fonnée de bras perpendiculaires à la corde supérieure, et de tirants et contre - tirants obliques.
Nous appellerons c&ble la corde inférieure de chaque poutre, formée de barres successives articulées entre elles, et entraits les cordes supérieures {fig. 171.) Nouaallons chercher les formules pratiques dont il convient ifc M servir pour ce genre d'ouvrage.
CoQsidéroDs un point M situé sur le c&ble parabolique ; soit Nsa projection sur l'entrait AO. Nous prendrons pour axe des coordonnées la verticale OY et l'horizontale OX passant au sonunetde la parabole {fig, 173).
Les X sont positifs à droite de l'origine 0 et négatifs dans l°KD« opposé.
L'équation de la parabole AMOA' est :
hélant la flèche et 2 a l'ouverture de la parabole.
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L'équation de la droite ANO est, coordonnées courantes :
culairc abaissée du point M sur '.
par les formules :
w = (ax + by) -
v=z{ax+b>j)-.
Enfin la distance MN, que nous valeur :
Nous donnerons également la MN sur la normale en M à la parai 6 x{a-
dcosw=-
ia' + b')'
Toutes ces équations, qui résuit do géométrie analytique, vont noui tiondes efforts subis par lesdifférei
no. Calcul de l'entrait e Mopeiia^rgre concentrée. — N<:
normal développé en M dans le ci
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[que au câble soit aupoint {x',y') entre {x",y") entre M et 0, soit au point
V les composantes horizontale etverticée en A par le pont sur la culée de calculer, quel que soit le point d'appliconcentrée, les valeurs de Q et de V, ïmme des moments des forces estéont entre A et O {Q, V, et P' ou P"), u-ticnlationO, où passe nécessairement me des moments des forces extérieures ir rapport au point d'attache A' sur la
]ue hypothèse faite sur la position de 5, deux équations qui permettent de
îssions de Q et de V sont les suivantes itions du poids isolé :
it ■
est négatif.
Désignons par F l'effort normal subi I M(x y) par le câble, et par G l'effort )rmal subi en N (u «) par l'entrait ■g. ni).
Nous déterminerons F et C, dans laquc hypothèse sur ie point d'appliition de la surcharge, en égalant à u
somme des moments de toutes les rces extérieures appliquées â la por- )n de pont ANM, d'abord par rapport i point N, et ensuite par rapport au itions ainsi obtenues nous permettront
V Considérons le poids P' (x\y') appliqué entre A et M. Nous avons les équations de condition :
Fdcosoj + Q'(6 — v) — V' (a — wj + P' (a:' — u) = o, et
D'où nous tirons, en substituant à Q', V leurs valeurs, à ^)î^jy> puîs à rf et cos (0, leurs expressions en fonction de X :
^' dcosw [a*-\-b*)a* ^ '
_ P' Kg' + ib*x* (g' + Vx) , _
~ ab {a — x){a' + %b'x) ^" * ^*
On a toujours F'>o, C'<o.
2** Considérons le poids P" (a;",y") appliqué entre M et O. Nous avons les équàtionis de condition :
¥" rf cosw + Q" (6 — «) — y^ (a — w) = 0, et
D'où nous tirons :
p^ t^^^^+y r/g + ^\ . .n 2aVx-£Ti
On a toujours F">o.
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:"<o, pour .r">j
le poids P"' (x"',y'") appliqué entre
;osB, + Cf (6 — u) — V" (a — «) = 0, |-0"'(*-y)-V"'(a-a^) = o.
±ab
(afy").
formules (1) (3) et (5), on recoanait quR 'eloppé dans le c&ble est toujours une ton- Iteint son maximum lorsque le poids P est M : a;' = x.
Is est appliqué sur la branche de gauche ; ! se manifeste aucun effort en M. Un poids duit donc d'efTet que sur la branche du càblc plîqué.
), (i) et (6) nous montrent : i" que l'effort
dans l'entrait en N par un poids isolé, est un sion lorsque le point d'application de ce wiche à laquelle appartient le point M {x.y) ndant à N, et que son abscisse x' est comtes a et
ax !^+^
mpression atteint son maximum lorsque le en M : « ^ a:' .
normal développé est une tension lorsplication du poids est compris entre les
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ax
Ces limites comprennent toute la branche de gauche et une partie de la branche droite.
Cet effort d'extension atteint son maximum pour a:' = o, lorsque le poids est appliqué au milieu de l'ouverture.
m m m. Calcul de l*eiàtl*att et du eÀble. Effet cl^i&ne siipeliapflre unltoraiLéiiient i^^pcurtle partielle oim to-
ttae. — Supposons maintenant que la surcharge soit uniformément répartie sur une portion de la longueur du pont. Il suffira pour calculer l 'effort normal résultant de remplacer dans les formules précédentes P',P'',P'" par ir dx\ tz dx'j T^dx"\ et d'intégrer leurs seconds membres qui sont du premier degré en fonction de x\ de a:", de a:'", entre les limites choisies. Cette opération ne présente absolument aucune difficulté, et nous nous bornerons à en énoncer les résultats, pour différentes hypothèses de répartition de la surcharge. Nous donnerons les expressions de F et de C en fonction de la seule variable indépendante :z: : il serait aisé si on le voulait d'y rétablir les variables dei d cos ta, dont on connaît la valeur en fonction de x.
Tous ces renseignements figurent au tableau suivant :
IV. PONTS SUSPENDES
iï
lo>
Ces formules supposent toutes que x est pris positivement, et ne seraient plus applicables si on lui attribuait une valeur négative.
L'examen de ces différentes formules donne lieu aux remarques suivantes :
1° Le câble travaille toujours à l'extension, quel que soit le mode de répartition de la surcharge.
Toute surcharge appliquée sur une portion quelconque d'une demi-travée ne donne lieu à aucun efifort dans le câble correspondant à la demi-travée opposée. Les deux branches paraboliques du câble sont donc absolument indépendantes, et chacune d'elles n'est influencée que par les poids qui lui sont directement appliqués.
L'effort maximum subi par le câble a lieu lorsque la demitravée, correspondant au point du câble considéré, est entièrement surchargée. On obtient le même résultat lorsque la surcharge couvre la totalité du pont.
Cet effort normal maximum ^ |/â:* + 4 6*a:* a précisément la valeur qui correspondrait au cas de la surcharge totale pour un pont suspendu flexible, où l'on supprimerait l'entrait et la triangulation [numéro 91).
Par conséquent le câble peut toujours se calculer dans ceite hypothèse sans se préoccuper de l'influence de l'entrait, qui ne joue aucun rôle lorsque la surcharge est complète et que le travail du câble est maximum.
2** L'entrait subit son effort maximum à l'extension, lorsque la surcharge couvre la portion du tablier comprise entre les
CL X
limites ^ — -r- — et ez, et son effort maximum à la compression,
m CL "i" X
lorsque la surcharge couvre la portion de tablier comprise
entre les limites — a et ^r — -; —
Ces deux maxima sont égaux et de sens contraire : donc l'entrait doit pouvoir travailler indifféremment à la compression et à l'extension.
Cet effort maximum atteint sa limite supérieure au point d'attache A sur la culée :
CHAP. IV. PONTS SUSPENDUS
Tta
x = a, G = vr|/a' + 6',
ax
Par conséquent la surcharge couvre alors le tiers du tablier
s'il s agit d'un effort de compression ou les deux autres tiers
s'il s'agit d'une tension.
On obtient la limite inférieure de cet effort maximum au
milieu de la travée, c'est-à-dire à l'extrémité 0 de l'entrait.
TZO
x = o, G=j-,Ya' + b',
ax
La surcharge couvre alors soit l'une, soit l'autre moitié d(» la travée.
Ces deux limites ne diffèrent que d'un douzième. Ou peut donc en général donner à l'entrait une section constante d'une extrémité à l'autre : en ce cas, lors des épreuves, il faut répartir la surcharge successivement sur] 1/3 puis sur 2/3 du tablier, à partir de chaque culée.
Lorsque la surcharge couvre une moitié du tablier, l'entrait produit ce résultat : 1** de soustraire à tout effort une moitié du câble ; 2^ de faire travailler la moitié opposée comme si la surcharge était complète.
Quand la surcharge est complète, les entraits ne supportent aucun effort et ne jouent aucun rôle. L'ouvrage se comporte comme si c'était un pont suspendu flexible.
La discussion à laquelle nous venons de nous livrer démontre suffisamment toute l'efficacité du système, qui soustrait complètement le câble aux déformations résultant, pour les ponts suspendus ordinaires, d'une répartition inégale de la surcharge, et ne change rien à ses conditions de stabilité lorsque la surcharge est complète. Il en résulte que le câble doit être calculé en vue de la charge permanente et de la surcharge complète, sans se préoccuper du cas où celle-ci no couvrirait qu'une portion du tablier.
Quant à l'entrait, il doit être calculé uniquement en vue de la surcharge, dans l'hypothèse la plus défavorable, où elle cou-
vrela portion du' tablier comprise entre les limites ^ — -j--
etûT.
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Si Ton donne au câble ainsi qu'à l'entrait une section uniforme d'une extrémité à l'autre, les efforts maxima qu'il convient de considérer dans le calcul des sections de ces deux pièces seront donnés par les formules suivantes, où ;? et ir désignent comme d'habitude la charge et la surcharge par mètre courant d'ouverture.
Câble : F = '£^^-^ y a' + kb\ tension
Tza
Entrait : G « ± -^ [/a' + b%
tension ou pression.
Il est bon de noter que l'entrait est une pièce comprimée de grande longueur dont la section doit être déterminée de façon à l'empêcher de flamber.
Cette circonstance que le travail subi par l'entrait ne dépend que de la surcharge, laquelle, ainsi qu'on le sait (25), croit moins rapidement que l'ouverture des ouvrages, conduit à cette conséquence, que l'aire de la section à donner à l'entrait croît également moins vite que l'ouverture de l'ouvrage, et que le poids total de l'entrait est sensiblement proportionnel à G *-. Nous reviendrons plus loin sur cette circonstance, qui rend ce type de pont particulièrement convenable pour les très grandes portées (H 9.)
m fl». Calcul cle la tplansulatloii. — Soit ABDE un
panneau de la poutre articulée formée par le câble et l'entrait (fig. 175).
Il s'agit de calculer le bras AB perpendiculaire à l'entrait, et le tirant oblique BE.
Remarquons tout d'abord que le câble parabolique, dont la longueur peut être déterminée, d'après Tonverture 2 a et la flèche A, avec les formules précédemment données pour* les ponts suspendus ordinaires, est en général composé d'une série de barres successives de même longueur^ articulées l'une à l'autre. Il en résulte que dans tous les panneaux la longueur AE est
Fig. 175.
1 BD sui pend de l'angle m que fait l'élûmcnt de para l'cntfail.
Soit s la longueur constante d'un élément AI longueur t de la portion d'entralt interceptée j ost donnée par la formule
On a donné précédemment la valeur de tg. facile de calculer/, puis DE = d, dont on conni leur en fonction de œ.
On en déduira sans difficulté la longueur de E
D'ailleurs il peut paraître plus simple, dans 1' mesurer ces longueur, faite exactement à gra Cela posé, désignoi de compression ma bras AB pourra être porter, et par 9 l'cffc maximum que poun rant BE. Considérons triangulation B {/iff C et C les effurls n par l'entrait à droite du point B. Ce point ( sous l'action des 4 fon isignons par a l'angio ADE formé par le bn L'équilibre du point B donne deux équation itenues on projetant successivement les forcei , sur AB et BD.
(f sineE = G' — G
9 COSa = — ij.
L'angle
'}'= — {C — G)cotga et X est aisé à déterminer :
este ù calculer C — C, c'est- Ti qui peul SQ manifester en par l'entrait en deçà el au <!
irchons l'effort normal dév rcspondant au point M {x.y lie sur une zone du tablier som que fon ail œ'^x.
st facile d'obtenir celle valf 2 du n° 110 entre Icslimilcf ■■s dx'.
trouve :
ir avoir l'effort normal déve Timet précédent de l'entrai nmet correspond au point
:ose.
conséquent :
h \ja. — x)
u- avoir le maximum de C
■ minimum, c'esl-à-dire le
, d'ailleurs facilement, à I
, qu'en prenant x'<ix on diminuerait la valeur de U' — (J.
■ le maximum cherché correspond bien à x'=x, et es par la formule :
C' ~ C = -^ l/a' + b' X "T'^ à X s eose.
24*^ ' n — ar -j- s co86
iroblémc est résolu, el rien n'est plus facile maintenaii
^calculer 'j/etç.
Irouve :
,f = _lC'_0)cotg, = - îiil^^Si ' ■ / = scosM
a i^a' + y , a — r , <icos6
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u le pou lie liaulcur de l'ouvrage daiis le voisinage <lu
Cet cfTort de compression est nul au droil d« la culcc pour x = ^ a, et croît au fur cl à mesure que x diminue en valeur absolue. Il esl
loujours inférieur à-r--'
Quant À l'effort subi par le tirant M N', il si' calcule facilement à l'aide de la relation
Kig 182.
Ainsi que nous l'avons vu dans les cas précédemment étudiés, les pièces de la triangulation ne ttavailleiil que sous l'influence d'une surcharge partielle, et les efforis maxima sont susceptibles de cliangei- de signe : si l'on tient à ce qu'il n'y ait jamais renversement d'effort dans ces pièces, il convient d'employer des contrc-tirant,s, en élalilissant des croix de saint André entre les montants : mais il paraît plus .simple d'établir les pièces verticales ol les pièces obliques dans des conditions telles qu'elles puissent indifférenimcnl travailler à l'extension et à la coniiiression. -
§IY
CONTIti:VliNTKMi:.NT l-T DEFORMATION.
mi>r. Contfovcntemcni. — Le cont rêvent euient des jionts suspeudus rigides diiil être établi suivant les mêmes règles et d'après les mêmes principes que le contrevenlcniont des poutres droites et le contreveiilement des ponts suspendus ordinaires, Nous n'avons rien à ajouter de pwticulier à ev sujet.
On peut voir que dans le pont do TittsMu-g {fig. 1721 les lieux systèmes ont été employés concurremment : cAIïIcs
lpp(
mal
des trois articulations établies aux points <l'i culées et au milieu do la portée.
Nous avons vu que, sous l'action de la cliar lion dt' la surcharge complète, le câble d'un rigide travaille absoIumcDl comme s'il apparti suspendu ilexiblo, La défoi-mation s'obtient d les mêmes formules et l'on a (94) :
3 K-f _ , JL v^' V l^ï!±H " '" ~ ■•■ UK ^ é" ^ 40fl' — 48
Le cable conserve sa forme parabolique.
Les formules données précédemment poui ponts suspendus rigides supposent que ces oui forme absolument invariable : la défoi-malion I induenco d'une surcharge complète a pour r •lificr dans une certaine mesure la réi)arlition i les différentes pièces du pont, et de faire trav i'nlraits à l'extension. Mais cet effet est tou important, ainsi qu'il serait aisé de s'en assu
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t aucun risque d'erreur en n'en teuant pas compte dans le d.
en résulte toutefois une légère diminution dans la déforon du système, qui est toujours inférieure à la valeur |uée par les formules précédentes.
! travail à l'extension auquel est soumis l'entrait lorsqne, l'effet d'une surcharge complète, le tablier s'abaisse ilieu de la portée de la hauteur /, est donné par la for-
bf
t la petitesse du rapport - , ce travail est toujours insiint.
ns le cas d'une surcharge partielle, l'allongement du principal, soumis à une tension plus considérable, donne re lieu à un abaissement général du tablier, croissant i* les culées, où il est nul, jusqu'au milieu de l'ouver- D'aulre part il se manifeste nécessairement un déplaccborizontaletlongitudînal de l'articulation ccutraledupont. Considérons en effet le pont suspendu rigide AB OA'B', du type étudié au nn09((A^. 183). Supposons que la surcharge couvre entièrement une demitravéc B'O à l'exclusion de l'autre OB. L'entrait AO subit un effort d'extension et l'entrait A'O fort de compression.
ne le premier va s'allonger et le second se raccourcir. Elle travail du métal que nous supposerons avoir niémi' ir pour l'un et l'autre entrait. Le déplacement horizontal le l'articulation centrale sera fourni, ainsi qu'il est aisé m rendre compte, parla relation :
Kig. m.
TS SL'SPENDLS.
le raccourcissement d ur sensible en remplaç
!ment longitudinal dm t surcharge couvrant u
le AO s'allongeant, la ■ ni devient AS,0, dim ablicrOBcst soulevée a a moitié de la travée c :ant, sa courbure auge un abaissement verti»
irc augmente, puisqu'i n du cAbW.
tester, mais sur une éel nomènes d'ondulation ■ dans les ponts suspen rges roulantes.
e calculer le rclèvemt n surchargée, et l'aba e surchargée. Nous n'(
pas dans le détail des calculs qui s'appuient sur la foi
doime la longueur de la demi-parabole
et Dous nous bornerons à énoncer les résultats.
i° Relèvement c au milieu de la demi-travée : cliargée.
2* Abusseracnt d au milieu <le la dcmi-tra largée.
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Désignons par 3 ^ l'augmcnlalion de longueur de la moitié
lu câble qui porte la surcharge, et R' le supplément de travail ilu métal du câble àù à la surcharge.
Posons dans la formule (i) qui précède : R = i X 10' et K = 2 X 10'° , ce qui rentre dans les conditions de la pralii|ue, les entrails, longues pièces comprimées, ne pouvant ;uère travailler aux maximum qu'à raison de i kilogr. par nm.q.
On a alors :
..4X<0' ^» .. ia ' SXIO"^ i 10000
Le déplacement Longitudinal de l'articulation centrale ne saurait donc en général dépasser, de part et d'autre de la losition normale, la dîx-millième partie de l'ouverLure otale.
Quant aux déplacements verticaux au milieu des dcmi-tra--
'ées, leur amplitude dépend essentiellement du rapport t-
Considérons & titre d'exemple le pont suspendu rigide ile 'ittsburg.
Les données relatives à ce pont (120) extraites de l'ouvrage le MM. Lavoitme et Pontzen sont approximativement les suiantes :
U = i,3X 10'. R' = iX10', 0 = 122", * = 26°',8l.
Prenons E ^ 180 X 10' , parce que le pont est construit en er d'excellente qualité et par conséquent très élastique. La formule (2) donne :
!t la formule (3):
r. POSTS SCSl'KSnL'S.
lans ]c premier cas un lolyvcr an abaîssi^nicnt de 0.07. La »
résultat un peu faible, ce q
Ilieut-être, d'une part, à ce que le pont est ti|asseniblages lés (73), et d'autre part à ce que la valeur du travail n' as été indiquée bien exactement ; il conviendrai nir compte du léguer allongement subi par les t nsion,ct de la flèche prise par le tablier entre deu? eiie successifs, ce qui augmenterait dans une c ■e la valeur de d.
mt au déplacement longitudinal du milieu de la t pas indiqué dans l'ouvrage de MM. Lavoinne e I ne nous est donc pas possible de vérifier à ce p îxactitude de la formule théorique, surcharge complète a d'ailleurs produit, pom- ce p ementde 0,102 au milieu de la portée. En supf itreventement longitudinal formé par les entri eu un pont suspendu flexible, pour lequel l'a au quart de l'ouverture, sous l'influence de la sui ntrée sur la moitié de la longueur, aurait pu at 1 0.50.
Le comparaison met suffisamment en évidence I 1 système employé au pont de Pittsburg, surtoi nt, portant des voies ferrées, où les charges ro nt être animées de grandes vitesses.
POIDS PROPRE DES PONTS SUSPENDIS
». x^opinuio tiiAoï-iquc. — 11 est aisé de .se e à priori du poids de métal qui entrera dans les paux d'un pont suspendu ordinaire : on sait <: er l'effort normal maximum supporté par ces jue leurs longueurs. D'ailleurs les assemblages accessoires des câbles ne représentent jamais insignifiant, formule théorique suivante indique très exactci
^Tr
poids des câbles principaux et des tiges de suspension d'un pont suspendu qui a pour ouverture 2 « et pour flèche b, et où le travail maximum du métal a pour valeur R :
Ce poids, relatif à la partie essentielle du pont, ne comprend ni le tablier avec ses poutres auxiliaires, ni les haubans, ni les câbles de retenue et d'ancrage, ni les pièces de contreventement, ni enfin toutes les pièces métalliques qui sont fixées sur les piles ou les culées.
Le poids de toutes ces pièces accessoires dépend essentiellement des dispositions adoptées par le constructeur, et ne croit pas proportionnellement au carré de Touverture : on ne doit pas en tenir compte dans la détermination du coefficient économique de Touvrage, pas plus qu'on ne se préoccupe du poids du tablier et du contreventement pour établir le coefficient économique d'un pont à poutre droite.
Le coefficient économique d'un pont suspendu ordinaire a donc pour expression :
Pour les ponts suspendus rigides il faut en outre tenir compte du poids de l'entrait et de la triangulation, qui est sensiblement représenté, pour le système à entraits rectiligncs du pont de Pittsburg, par la formule :
R' étant le travail du métal de l'entrait. Le coefficient économique du pont suspendu rigide à entraits rectilignes est donc fourni par la formule suivante :
Nous remarquons que ce coefficient K diminue en même temps que le rapport , de la surcharge seule à la somme de la charge et de la surcharge, ce qui s'explique par ce fait
■s SUSPENDUS.
triangulation dépend uniqueent de la charge. II on résulte ndu rigide, le coefficient écomcsure que l'ouverture s'aceréelpouries grandes portées, ilion que le coefficient éconolonts suspendus rigides a senpour le système du pont de
donnent lorsqu'on y attribue valeurs limilcs, qui compren- Ic la pratique, les résultats qui
XIBLES
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ixio«
i!ixiO«
I.OOi
O.OOSÎ
Id.
),(IOO«
Id.
Eil.
0,OOSi
O.OOIÎ
QomiquG des ponts suspendus ement faible comparé à celui qui explique comment on a pu iOO mètres de portée, alors que dépasse pas 150 mètres.
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Il est vrai que le poids du métal, auquel correspond ce coefficient, ne coniprend ni le tablier, ni le contreventemcnl, ni les câbles d'ancrage et de retenue, ni enfin toutes les pièces métalliques accessoires fixées sur les piles et les culées.
Or, précisément par suite du faible poids de la partie essentielle d'un pont suspendu, qui ne comprend que les câbles principaux et les tiges de suspension, Timportance relative des éléments que nous venons d'énumérer est beaucoup plus grande que pour les ponts à poutres droites, et Ton se tromperait beaucoup en basant la comparaison des deux systèmes uniquement sur le rapport de leurs coefficients économiques. 11 faut encore tenir compte du poids du tablier et des pièces accessoires qui le plus souvent est plus considérable pour un pont suspendu qu'il ne le serait pour une poutre droite de même portée.
Par exemple s'il s'agit d'établir une passerelle pour piétons dont le tablier pourra être construit très légèrement et à peu de frais, un pont suspendu, n'eût-il que 15 mètres d'ouverture, sera beaucoup plus économique qu'une poutre droite ; au contraire . pour un pont de chemins de fer, dont le tablier devra de toute nécessité être formé de pièces robustes et pesantes, et pour lequel, afin d'éviter des oscillations dangereuses, il faudra recourir à l'emploi de haubans et de poutros auxiliaires, l'emploi d'un pont suspendu pour une ouverture de «0 mètres serait une véritable monstruosité, l'économie de métal à réaliser sur une poutre droite étant insignifiante, eu égard au poids total de l'un et l^autre ouvrage, et étant loin de compenser l'infériorité du pont suspendu, au point de Mie de la sécurité et de la durée.
En définitive, l'emploi des ponts suspendus, surtout s'il s'agit d'ouvrages munis de haubans et de poutres auxiliaires, doit être réservé pour les grandes portées.
:tso. Ormids ponts ttinôricains. — A titre de renseignements nous donnons ici un tableau, extrait de l'ouvrage de MM. Lavoinne et Pontzeii^ qui résume les principales données relatives aux trois plus grands ponts suspendus construits pour chemins de fer ou tramways en Amérique.
i <le Intnivt^e principale.
Lungueiir • îles travées lat>'-ralcs..
( des rampes d'accès...
Largeur tolule
Hauteur libre oii-ilessiis <les basses
„ . , 1 par mètre courant.
Ju tahUer^ g„rf„,.^. ^tilo
-. \ par lliiHre crmraiit
roulaute / ^7^^
* ib'f' cible» pnr mètre l'uumiil.
Poids total par lui^tre l'uiiraiit
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Hélat employé
du
Kiiaiii
ciiuncui
aso*
I8li».3 iK3",.^
2% .-t ne
KLOUO"
a.fiou"
aook
in"
Fil de fer.
Kl de f...-.
l'il dneier.
Le môme ouvrage nous fournit les renseignements suivants, relatifs au pont suspendu rigide de Pittsburg.
Le poids de la superstructure se décompose ainsi qu'il suit :
Travées extrêmes 449 tonnes.
Ancrages et chaînes de retenue 472 —
Chaînes centrales 571
Tours 3Î4 —
Gontreventement longitudinal 195 —
— latéral 51 —
Tiges de suspension 40 —
Fermes du tablier central 74 —
Entretoises et longrines 87 —
Câbles d'acier sous le tablier 18 —
Garde-corps et rails 51 —
Le poids total du métal est de 2,098 tonnes, dont 2,014 de fer et 32 d'acier.
Le cube du bois du tablier est de 566 mètres cubes.
La dépense to- \ Maçonnerie et fondation. . 997,500 fr. »
S'^MCO 'Ses! Superstructure ''''''''' "
savoir : ; Dépenses diverses. . . . 275,000 »
Ces deux tableaux nous donnent, pour chacun des ouvTages considérés, le poids des câbles, le poids de la charge permanente et celui de la surcharge roulante, ce qui permet de calculer immédiatement le coefficient économique par la formule habituelle. D'autre part ils fournissent Touvcrture 2 a, la flèche A, et le travail maximum du métal du câble R : nous pouvons donc également calculer le coefficient K par les formules théoriques (1) et (2) du numéro précédent.
Le calcul deK parla formule générale : K= - — -j\ > ^, amsi
que par la formule des ponts suspendus : K = —^ [Tl'^Tâ
est résumé, pour les trois grands ponts suspendus flexibles déjà cités, dans le tableau suivant :
NT8 SL'SPESDUS.
Poids des càblps pnr mi-lrp no liront
PONT du
oc'.
Poid.4 tolnl (rhat^p et surcharge) par
20 01 16. iV.
(moyeu. IB- IS, 600, 000<.
Travail miiximiiui du mi'^tnl du râblr
Valeur tln-'orique île K
La concordance en tie la valeur réelle et lavo ile K est remarquable, cv qui démontre la parfi lies renseignements contenus dans les tableaux ' si pour ces doux premier ouvrages la valeur 11 m un peu faible, c'est que la formule ne tient poids du fil enroulé autour du câble, qui sert s Sis principaux et à les proléger contre les actio Pour tenir compte do cette enveloppe, qui ne c leurs en rien à ia stabilité du pont, peut-être i le porter de 8,000 à 10,000 le coefficient numéi uule qui donne K.
Au contraire pour le pont de New- York, la {ne de K est légèrement supérieure à la valeu jue dans le calcul de cet ouvrage (Comolli-Ponts t supposé qu'une certaine portion <ic la char; 't de la surcharge serait supportée par les lis >ar suite la valeur de w + p, qui a sci^vi dans m peu supérieure à celle admise par les construi
Xous pouvons effectuer le même calcul co c pont de Pittsburg, à l'aide de ta formule (I irécédcnt.
POXTS MÉTALLIQUES,
ids total du câble el des tiges de
ntiion .Ï7I ' + 40 = 6H
ids total du contreventcment (entrait t "
angulalion) 195' ]
lige permanente /Métal. . . 1,087'
el Bois . . . iOO' î,91i'
iiri-harge . . .'Surcharge . î'.iOO X2*i = ''.8o' '
Ouverture : l=îa = Hi.
A'aleiir du coefficient K : 0,0016.
Flèclie:A = 26'",8i.
Trjivaii maximum du métal dans les câbles : H = 8,700,000 — — dans l'entrait : R' = 1,350,000
l'ur lliêoriiiue de K :
+ «.«X5pX,TT =«'«»l"-
US avons admis R'= !/2R, faute de rcnseignemeDis préaprèsla coutume générale en Amérique, qui consiste l'i !■(' de moitié la valeur du travail dan» les pièces qui minfluencées que par la surcharge roulante et non par la e perman«^nle.
cfmcordance est encore ici des plus satisfaisantes, poids du métal qui entre dans la construction du pont de lurg est, ainsi que nous l'avons vu. de 2098', pour ongucur totale, y compris les travées latérales, de 332 s. Si nous faisons abstraction des travées latérales pesani [ui sont formées par des poutres droites, nous voyons ■ poids par mètre courant du métal correspondant ii la ' princi])ale se subdivise ainsi qu'il suit :
Ile (lu l'uuviagi (lu mêlai oiii|i nincnt au suj(^t iiis rélablisscmi [lie (juc lo surp :i(' uolablomcnt iDiJlalliquos qui a(;ojm('rie,(>n m esl pas possible coi'fficicnl «cor é leur poids s:
le l'ouvrago. 0 ié« par le const ialt's où il se Iro I maçonnerie, 4 ant que possilil ointdc vuod'éci
■re qu'il y a ava ;l l'un ne recule a facilité des tro eut très peu coi Lances particulii des pouls, et c'c:
POSTS WÊTALUQUES
î nuus n'en avons tenu aucun coniptu dans le calcul du [Bcient économique des ponts suspendus, qui, d'après nous, leut se rapporter qu'au poids du métal qui est rendu olument nécessaire, en vertu dos règl«s de la Résistance matériaux, pour l'exécution de l'ouvrage que l'on con-
I. — Arcs articulés aux naissances et ik la cler
lîî. Aunlogie îles arcs à liiplc orticulalion el des ponU siispeDdiis rigid 5 I". — Calcul det ponts à arcs paraboliques : 123. Ponts ù arc paraLo
Ht eutraiU rectilignes. — t2i. PouU k arc et cutroiCs parabolique
123. PoDtp à. arc parabolique et loogcron rectilignc. sa. — Calcul lies arcs de forme quelconque : 126. Méthode nlgtbrjqu
II. — Asecs articulés aux naissances
iX<. Géaéralilis.
j l". — Calcul des arcs circulaires à section conslaitle avec articulation Vaj-e de figure : 136. UËtcrmiuatioii de la poussée. — 137. Calcul du ti •lu à uu poids isolé. — 138. Cnlciii du travail dû à la surcharge. Mël aigi^brîque. — 139. .Méthode gfiom étriqué. — 140. Calcul du travail Ai charge permanente. — 141. Calcul du travail dû à la dilatation. — 1(2 pcrpositjon des effets produits sur l'urc par la charge, la aurchurge ililatntion. Courbes représentatives du travail.
j 2. — Calcul des arcs de forme quelconque : 1*3. Arcs circulaires ù se varialtle. — 114. Arcs circulaires ù articulatious excentriques. — liû, diqIos générales de la dérormation des pièces courbes. — 146. Applic des formules générnii's aux orca de forme quelconque. — Hl. Calcul poussée. — 148. Calcul du travùl.
;t. — Déformation : 149, Arcs circulaires. — 150. Arcs de forme quelcoi (iiarge, surcharge complète ou symétrique, températu. ~ — ISt. d'uni) surcharge dissymétrique.
i h. — Contreveutement : Iô2. Coutreventcment longitudinal ou borizout t.')3. Cou trevente meut transversal ou vertical.
I ô. — Diipotilions génifrales des aivs et des tympans : 134. Sections tran saies des arcs. — 153. Arcs de hauteur constante. — 156. Arcs de ha Tonoble. — 157. Articulations. Calage. Discordance entre le travail ci et le travail effectif. — 158. Tympans. — 159. Tympans rigides.
m. — Arcs encastrés aux naissances*
Généralités
§!«••. — Calcul des arcs de forme quelconque : 161. Formules générales. — 162. Cas (l'une dilatation ou d'une surcharge symétrique. — 163. Cas d'une surcharge dissymétrique. — 164. Cas d'un poids isolé. — 165. Marche générale des calculs. — 166. Calcul des intégrales définies. — 167. Évaluation du travail.
§ 2. — Calcul des arcs circulaires à section constante : 168. Calcul des intégrales définies. — 169. Effet de la dilatation. — 170. Effet de la charge permanente. — 171. Effet de la surcharge. — 172. Influence de l'encastrenient et du demi-encastrement.
§ 3. Calcul des arcs circulaires à section variable : 173. Arcs de hauteur constante. — 174. Arcs de hauteur variable. — 173. Système Cadiat. — 176. Travail développé par la température dans une pièce droite de secUon variable encastrée à ses extrémités.
§ 4. Déformation. Disposition des appuis : 177. Méthode générale pour 1»^ calcul de la déformation. — 178. Effets de la dilatation et de la charge permanente. — 179. Gontreventement. Dispositions générales des arcs et des tympans. — 180. Disposition des appuis : Encastrement et demi-encastrement aux naissances.
IV. — Poids des ponts en ai*c
18 t. Comparaison des différents systèmes de ponts en arc : à triple articulation, à double articulation, a encastrement complet, à demi-encastrement. — 182. Emploi de la fonte, du fer et de l'acier. — 183. Poids propre et coefficient économique des ponts en arc.
Tables pour le calcul de la poussée des arcs circulaires À secUon constante ai*ticulés aux naissances.
Table /. — Partie principale de la poussée duc à un poids isolé.
Table II. — Partie principale de la poussée duc à la charge ou à la surcharge
complète et à la dilatation. Coefficient de correction applicable à la partie
principale de la poussée.
ET A LA CLEF
H 9^« i%.nAl08rie des apcs là triple artleulatlon et
<ie« pontis suspendus plaides* — Les arcs articulés aux naissances et à la clef offrent une analogie complète avec les pouls suspendus rigides, étudiés au chapitre précèdent, qui eux aussi sont pourvus de trois articulations. Considérons un
jr
^ 1.9 IL. I^éflnltlon des pouts en upe. — Les ponts à
travées indépendantes se divisent en trois classes : les poutres . j^-:
qui exercent sur leurs culées un effort vertical dirigé de
haut en bas ; les ponts suspendus qui exercent sur leurs
culées un effort oblique tendant à rapprocher les points d'ap- : f •
pui ; les ponts en arc qui exercent sur leurs culées un effort
oblique tendant à écarter les points d'appui.
Nous avons étudié les deux premiers genres; nous allons examiner à présent le troisième.
Nous distinguerons trois catégories de ponts en arc : 1* les ponts articulés aux deux points d'appui et au milieu de Touverture ; 2° les ponts articulés aux deux points d'appui seulement ; 3"* les ponts encastrés sur leurs points d'appui.
Les points d'appui des ponts en arc s'appellent les nais sances ou les retombées ; on désigne par clef la partie qui correspond au milieu de l'ouverture. Nous ne faisons d'ailleurs aucune hypothèse préalable sur la forme de l'ouvrage, nous en tenant à la définition qui précède, bien que les moïj&ponten arc semblent indiquer à tort une forme spéciale qui, bien que généralement en usage, n'est nullement obligatoire.
pont suspendu de cette catégorie, et imaginons un ouvrage qui lui serait exactement symétrique par rapport au plan horizontal qui passe par Tarticulation du milieu : cet ouvrage
sera un pont en arc à trois articulations, de même ouverture et même flèche, et, si on lui applique la même charge et la même surcharge , ses différents éléments seront soumis aux mêmes efforts que les éléments correspondants, c'est-à-dire symétriques, du pont suspendu, sauf les y 184 signes qui seront changés, les efforts de
compression étant remplacés par des efforts de tension et vice versa.
Les calculs de stabilité du pont en arc se feront donc avec les mêmes formules (au signa près) que ceux du pont suspendu. Cela étant, nous pourrions nous dispenser de revenir sur les types déjà étudiés à propos des ponts suspendus, et qu'il suffit de retourner pour avoir les ponts en arc.
Toutefois, nous ne croyons pas absolument inutile d'énoncer à nouveau toutes les formules usuelles déjà obtenues pour les ponts suspendus rigides, en y effectuant les changements de signe nécessaires.
Nous allons donc passer rapidement en revue les types de ponts en arc qui correspondent respectivement aux types de ponts suspendus représentés par les figures 171, 178 et 181.
Ce que nous appelions traction horizontale pour les ponts suspendus, c'esf-à-dire la composante horizontale de raclion exercée sur les points d^appui, s'appelle ici poussée. La poussée des arcs tend à repousser les points d'appui.
Les méthodes générales que nous donnerons plus loin (126-127) pour le calcul des ponts en arc à triple articulation de forme quelconque, s'appliqueraient identiquement, en vertu du raisonnement qui précède, aux ponts suspendus rigides de forme également quelconque, sans autre modification que le changement de signe dont il faudrait affecter les efforts subis par les différentes pièces. C'est pour cela que nous nous sommes dispensé d'exposer cette méthode au chapitre qui précède. On en fera sans difficulté, le cas échéant, l'ap-
plication au cas d'un pont suspendu rigide de forme quelconque.
Dans les ouvrages que nous allons étudier, nous désignerons spécialement par le mot arc Télément essentiel du pont, qui travaille à la compression sous Taction de la charge permanente, et correspond au câble des ponts suspendus.
S&3* Ponts À Wkvcm papalM>ll« et entrait s pectlllsnes
Cet ouvrage {fig. 185) correspond au pont suspendu du n* 109. Les formules qui lui sont applicables sont résumées dans le tableau suivant, où a désigne toujours la demi-ouverture, b la flèche de Tare, et n la surcharge par mètre courant de tablier :
Toutes les remarques que nous avons faites à propos du pont suspendu s'appliquent au pont en arc, en remplaçant partout le mot compression par le mot extension, et vice versa. Nous n'y reviendrons pas.
Keiïort maximum subi par l'arc sous l'action de la charge et de la surcharge est représenté par la formule :
* — ijj — v^ a -\-io x\
II varie entre la limite inférieure
— ' ^^ fl , pour X = 0 (clef), et la limite supérieure
fic + »)«,>-- -_ , . ,
— - — ' ' \/ (C -\-k b , pour X -= a (naissances).
L'effort maximum subi par l'entrait (qui n'est pas influencé par la charge) est donné par la formule :
C'est une tension ou une pression, suivant que l'arc est surchargé entre les limites
CiX CLX
et a ou — a et
Ce maximum varie entre la limite inférieure
kb
pour j = 0 (clef),
et la limite supérieure ^ \/a' + b\
pour x=:a (naissances).
S^ Calcul de la triangulation.
A. L'effort normal supporté par le bras AC, normal à l'entrait CD, a la valeur suivante :
'^~ 2 (a'4-î26*x)(a — ar + scosO)'
Dans cette formule,,? représente la longueur constante d'une maille AB de Tare, x Tabscisse du point A, et 6 Tangle de
l'élément d'arc A B avec Taxe des x [fig. 186). On trouverait peut-être en général plus convenable de prendre 5 cos ô constant, et non pas s. Cela ne changerait rien au calcul.
En supposant s cos 6 négligeable devant a-x, on trouve :
Fig. 186.
Cette expression, qui, par suite de la simplification admise^ donne pour ^ des valeurs trop fortes, a pour maximum :
Tza* Tta
B. L'effort maximum <p subi par le tirant et TefFort maximum cp' subi par le contre-tirant sont donnés par la formule unique :
cos a
cosa'
La charge permanente uniformément répartie sur la totalité ou sur la moitié de Touverture ne développe aucun effort dans la triangulation .
Nous ne croyons pas que ce genre de pont en arc ait jusqu'à présent reçu d'application, du moins en Europe.
%94k. Pont 11 arc et ontrAltt» parcOyoliQues* - —
/" Calcul de Tare et de l'entrait, — L'arc et rentrait sont symétriques par rapport à leur corde commune.
Cet ouvrage correspond au pont suspendu rigide du n** 113. Nous croyons inutile de recopier le tableau inséré dans ce
PONTS MÉTALUQUES.
2" Calcul de la triangulation.
Soient A B et D G Tare et l'entrait, MN la corde commune, qui est un axe de symétrie [fig, 188).
Désignons par C^-C le maximum de l'écart que peut présenter Teffort normal subi par l'entrait de part et d'autre du point D, qui correspond au
Fig. 188.
point A de l'arc dont l'abscisse est x. On a :
46 ^ÛF
a — ar
(a' + %h*x) {a'--x-\-^ cosô) s représente toujours la longueur AB d'une maille de l'arc, et e l'angle de l'élément d'arc avec l'axe des a: ; s cos e est la différence entre les abscisses des points À et B. Les efforts normaux développés dans la triangulation sont:
Pour le bras AD : ^=[C—C\ !ÎE_(jLl±);
' ' sina
Pour le Urant BD : a)=(C"-C) ^;
sma
Et pour le contre-tirant FD : o' — (C- C) ^ •
^ sina'
Les angles a, a' et j3 sont faciles à calculer ou à mesurer
sur une épure à grande échelle.
JI»S« Pont À arc papaboUque ot longeron i?ectlli-
K««>- — Cet ouvrage correspond au pont suspendu du nM15.
Comme dans les cas précédents, nous renverrons à ce paragraphe pour toutes les observations et remarques qui se rapportent à ce type d'ouvrage métallique et pour le tableau des formules usuelles relatives aux efforts normaux subis par l'arc et Fig. 189. le longeron {fig. 189).
/** Calcul de Parc et du longeron.
Si l'on suppose que Taxe du longeron soit tangent à Taxe de Tare au sommet 0, les formules suivantes donnent les valeurs maxima des efforts normaux subis par Tare et lo longeron, aux points dont Tabscisseest^z:.
On a pour Tare :
f l^a' + ib'x'
[- ib
et pour le longeron :
Tta
(Compression maximum)
(Tension maximum x[ita — x)j ou compres. min.)
xi(ia — x)^
Tz {a — xY^
■Krt* (ffl + -r) (« — t]
^b x{'ia4-x)
Ces formules ne sont exactes que pour le cas où Taxe du longeron est tangent, au milieu de Touverturc, à Faxe parabolique de Tare.
Cette hypothèse est parfaitement réalisable {/ig. 190) ; mais comme Tare, pièce comprimée de grande longueur, doit avoir nécessairement un Fig. 190. moment d'inertie assez con-
sidérable, et par suite une hauteur notable, on est conduit à interrompre le longeron dans le voisinage de la clef à partir du point L où sa semelle inférieure vient rencontrer la semelle supérieure de Tare.
Les formules qui précèdent ne sont applicables que jusqu'à cette section L : entre L et Farliculation centrale 0, le longeron a disparu et la rigidité du système est assurée par Tare seul, dont le moment d'inertie doit figurer dans les formules. U y aurait donc lieu d'appliquer les méthodes générales des u** 126 et 127. Mais comme la distance OL est forcément très petite, et que d'ailleurs le travail du métal de l'arc diminue de L en 0, le plus simple est d'admettre que ce travail a sur toute la longueur OL la valeur calculée pour la section L, puisque cette hypothèse s'écarte peu de la réalité, et est d'ailleurs plus défavorable.
Il peut arriver encore que Taxe du longeron soit établi parallèlement à la tangente au sommet de la parabole et à ______________ une distance m de cette tangente
":' [M' ^^O- '^^ ^^ ^^ l^'** formules
Î^^^^^^^T"- i- qui précèdent donnent des résul-
^^^ïi===-5^!^jj^.T^^ tats sensiblement exactstanl que le
^^^^^^^^==^5-^1^ -^ÎM ^ y b3?
^^ ^) rapport -f— = 7-5-1 — — ' ou ij
Fig. i9i. et X représentent les coordonnées
du point M de la parabole, est peu différent de l'unité : au besoin on peut rectifier avec une exactitude suffisante les résultats des formules 2 et 3 en les multipliant par le coef-
bx* ficient de correction 7— r—; — r— ; mais comme cette correction
bx + a m
est en général peu importante, et que d'ailleurs les résultats des formules pèchent par excès, il n'y a pas d'inconvénient à s'en dispenser. Dans le voisinage de la clef, comme y de\icnl très petit, les formules ne sont plus applicables. Il y a alors trois partis à prendre :
bx 1" Appliquer le coefficient de correction , , . — r- » ce qui * ^ ^ bx + ara ^
ne donne pas tout à fait le résultat exact ;
2® Se servir de la méthode générale du n^ 126, ce qui est long et compliqué ;
3** Admettre, ce qui est suffisamment vrai, que dans le voisinage immédiat de la clef, c'est-à-dire dans le premier panneau de l'ouvrage, le travail de l'arc et celui du longeron peuvent être considérés comme variant extrêmement peu, cl en conséquence appliquer entre 0 et L les résultats fournis» pour la section L, où les formules sont encore acceptables avec une exactitude suffisante, en se servant du coefficient de correction. C'est le parti le plus simple et il ne peut con duire à aucun mécompte.
Nous voyons donc que les formules qui précèdent ne sont jamais applicables dapsle voisinage de la clef; d'ailleurs, eu posant a;=o, elles fournissent pour l'effort normal une valeur infinie.
La limite supérieure négative de F (travail maximum de
Tare à la compression) correspond à a: = a (naissances), et elle a pour valeur :
La limite supérieure positive de F (travail maximum de Tare à la tension, si, ce qui est rare, Timportance de la surcharge relativement à la charge est suffisante pour faire en certains cas travailler Tare à la tension), ainsi que les maxima positif et négatif de C (travail maximum du longeron à la tension ou à la compression) se manifestent toujours dans le voisinage de la clef; c'est donc dans le calcul de ces efforts qu ilconvientde tenir compte du coefficient de correction, sous peine de s'exposer à des erreurs très appréciables.
On voit d'ailleurs que C s'annule pour x = a : au droit des naissances, le longeron n'est plus soumis à aucun effort, quel que soit le mode de répartition de la surcharge.
S^ Calcul de la triangulation.
A. Pièce verticale ou montant MN [fig, 192). La formule suivante donne l'effort normal maximum subi :
ka
xW
On a toujours :
Rg. 192.
•j/ s'annule pour j?==a (naissances).
Comme la triangulation s'arrête nécessairement dès que y est petit, on n^a pas à se préoccuper du coefficient de
correction
B. Pièce oblique MP. L'effort normal subi par cette pièce est donné par la relation :
cosa
9 et ^ sont toujours de signes contraires. Si l'on veut que f soit toujours positif, il faut ajouter un contre-tirant
NQ de même section formant avec le tirant MP une croix de S t- André.
En général la surcharge est appliquée sur le longeron qui la transmet à Tare. Il faut tenir compte de cette circonstance, et considérer également MN comme une pièce chargée debout et supportant en N une partie de la surcharge ; s'il s'agit d'un pont de chemin de fer, le passage d'une locomotive en N peut donner lieu à un effort de compression notablement supérieur à «l- II convient donc de ne pas négliger ce point de vue, el de calculer en conséquence la section du montant : il est bien évident qu'au droit des naissances, bien que ^ s'annule, il est nécessaire d'attribuer une grande résistance au montant qui présente une longueur considérable.
Cette observation est d'ailleurs générale, et s'applique à tous les ouvrages à triangulation, lorsque Teffort normal, indiqué par le calcul pour une pièce quelconque, n'est pas très supérieur à la surcharge maximum susceptible d'être appliquée à l'une des extrémités de cette pièce : cette surcharge doit servir à calculer l'aire minimum à attribuer à la section des pièces de la triangulation : pour les ponts en arc, où les efforts transmis par les semelles à la triangulation sont généralement faibles, cette remarque est des plus importantes, et trouve fréquemment son application.
§ Il CALCUL DES ARCS DE FORMES QUELCONQUES.
H^O. :^M^tliode al-
ST^brfqiie. — Considérons un pont en arc de forme quelconque A 0 A', ayant ses trois articulations en A, Oet A'
Soit P un poids isolé Fig. 193. appliqué à l'arc, et défini
par sa distance horizontale s à la culée A.
Il est aisé de calculer la poussée Q déterminée par cette charge P, ainsi que les composantes verticales T
V. PONTS E.\ ABC. 32J
ouvrage aux points d'appui tics relier il 0 la somme dos moments des î à partir de l'extrémité A, d'abord lui, par suite de l'articulation, est un sdtante.puis par rapport au point A'.
1 on lire QelT:
îux nœuds M et N appartenant l'un . l'autre à la corde inférieure de l'ourt normal développé en M, il suffira de cet effort par rapport au point N moments des forces extérieures applicomprise entre l'extrémité A et le l'on connaît puisqu'on a déterminé
10 l'effort normal développé en N en ■ forces par rapport au point M. Cela soin l'effort développé dans une barrt ■ojetant sur l'axe de cette barre toutes
efforts normaux en M et- N) appli- ANM, et égalant la somme des pror la barre. Ce calcul ne serait pas ce
ainsi qu'il est aisé de s'en rendre xposor la métbode générale que nouf m cas particulier aux n" 110, H4,
1 un point quelconque de l'axe d'une -„-, -_ pour une barre quelconque de lo Inangulation, l'effort normal dû à un poids isolé, rien n'esl plus aisé que de faire le calcul pour «ne surcharge répartie sur uoe longueur quelconque du tablier. Il suffit en effet de diviser celte surcharge en un certain nombre de poids isolés
pour chacun desquels Iv calcul peut être fait par la mélhodo qui précède. Il faut ensuite effectuer la somme des efforts correspondant à la surcharge totale.
Nous renverrons d'ailleurs au n**138 où la marche à suivre est indiquée en détail : la seule différence entre les arcs articulés à la clef et les arcs à clef rigide consiste dans la détermination de la poussée, qui dans le dernier cas est plus difficile et exige l'emploi de tables ou de formules comph'quées.
Une fois le calcul de la poussée effectué, il y a identité complète entre les deux cas et il y a lieu de se reporter au n° 138 où la question est traitée avec tout son développement.
m s T. :tiétuoac fçôomôtpiquo. — 1* Détermination delà courbe des pressions et de la poussée. — Supposons que chacune des moitiés de Fouvragc métallique à calculer puisse être assimilée à une pièce prismatique, suivant la définition que nous en avons donnée au no 1.
Le pont est alors composé de 2 pièces prismatiques AO et A'O, à axes généralement courbes A B 0 et A' B' 0
Considérons une section transversale MN de la pièce A'O: cette section est normale l\ Taxe longitudinal en C. Pour déterminer le travail du métal de l'arc sous Tintluence d'une surcharge quelconque.
• R il suffit d'après la
^''\ ^^^--Q^ ^.^^ règle connue de cal-
culer le moment fié chissant, l'efforlnormal (perpendiculaire à la section) et l'effort tranchant (parallèle à la section). Soit D le point où la section transversale MN est rencontrée par la résultante R de toutes les forces appliquées à la portion d'arc A'MN : connaissant l'intensité et la direction de cette résultante R, ainsi que le point D. rien ne serait plus facile évidemment que de calculer le moment fléchissant, l'effoii normal et l'effort tranchant (20).
Fig. 194.
Lp lieu des points de rencontre Dde la résultante des for appliquées à une portion d'arc, avec la section transvcn qni la limite, est appelé la courbe des pressions de l' correspondant à la disposition de surcharge considérée.
Dans le cas d'une surcharge uniformément répartie sur i portion de l'ouverture, il est évident à priori que la cou lies pressions est l'enveloppe des résultantes R, et que suite la direction de la résultante est donnée par la tangc
la courbe.
Nous allons chercher l'équation- de cette courbe rappoi us axes vertical et horizontal passant par l'articulation dans le cas particulier d'une surcharge uniformément répa couvrant une zone continue quelconque du tablier.
Cette courbe est indépendante de la forme de l'axe long dînai de l'arc, qui peut même être dissymétrique par rapj
1 plan vertical passant en 0.
On reconnaît facilement à priori que la courbe en quesl sp compose d'une parabole à axe vertical, correspondant longueur de la zone surchargée (ST ou SiT,) et des d laDgentes aux extrémités de la parabole (S ou T, S, ou ifi'j. 195), pour les deux parties du tablier qui ne porl &acuDC surcharge.
Nous faisons bien entendu i
i abstraction de la charge j manente, et la courbe pression cherchée se r porte uniquement à la i charge considérée is ment.
La courbe des prcssi passe nécessairement les trois articulations A et A'.
Cela posé, il est i
d'étabhr l'équation de
parabole dont nous ven
de parler. Nous jugeons
perflu de développer les calculs élémentaires qui y con
sent, et nous nous bornons à énoncer les résultats.
Soient s et f les abscisses des deux extrémités S et T d
maw^
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zone surchargée. Supposons-les toutes deux de même signe, positif pour fixer les idées (fig, 195), ce qui signifie que la zone surchargée est tout entière d'un même côté de Tarticulation centrale 0, du côté des x positifs.
L'équation de la parabole (courbe pleine ST de la figure) est alors la suivante :
Si 5 et / étaient tous deu^ négatifs, il suffirait de substituer dans Téquation — ar à -}- ar, pour obtenir la relation à employer.
Cette courbe est tangente en T à la droite A' 0, qui réunit les deux articulations A' et 0, et qui constitue la courbe des pressions entre les limites — a et ^. La tangente AS complète cette courbe entre les limites 5 ctâr.
Supposons maintenant que les limites Si et Ti de la zone surchargée soient de part et d'autre de l'articulation centrale. Alors l'abscisse t^ du point Ti est négative : /, <o.
L'équation de la parabole (courbe pointillée SiOT, de la figure), qui passe alors par le point 0, est en ce cas :
(2) y-2a(s.-^)-V-CL 2« J
La poussée due à la surcharge, c'est-à-dire la composante horizontale constante de la résultante R, dont nous venons de trouver T enveloppe ASTA', est toujours égale, ainsi qu'il serait aisé de le démontrer, au poids n par mètre courant de la surcharge divisé par le double du paramètre de la parabole.
Les formules (1) et (2) permettent de tracer la courbe des pressions dans toutes les hypothèses possibles, puisque, après avoir décrit la parabole, il suffit de prolonger jusqu'en A et A' les tangentes menées à ses extrémités S et T. En faisant diiïérentes hypothèses sur les valeurs de s, t, s^ ou /,, nous avons obtenu des formule.% se rapportant à certains cas particuliers qui présentent de Tintérêt.
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On n'aura guère dans la pratique qu'à étudier les cas de surcharge correspondant au courbes spéciales, dont nous venons de donner les équations. Après avoir tracé Taxe longitudinal de Tare et les courbes de pression sur une épure à grande échelle, on a immédiatement pour une section transversale quelconque : le point de passage D de la résultante, qui est le point de rencontre de la courbe des pressions (droite ou parabole) avec la normale à Taxe longitudinal que Ton considère ; la direction de cette résultante qui est tangente à la courbe des pressions ; enfin sa composante horizontale qui est la poussée Q.
On peut ainsi déterminer R en grandeur et direction : donc le problème est résolu.
Il ne serait pa^? plus difficile de tracer la courbe des pressions relative à une série de surcharges discontinues, couvrant des portions successives non contiguës du tablier. On aurait une série d'arcs paraboliques raccordés par des droites : on obtiendrait leurs équations à l'aide de calculs simples, que nous avons jugé inutile d'indiquer, car ils ne présentent aucun intérêt pratique.
Lorsque l'on a à étudier un ouvrage établi dans les conditions habituelles, c'est-à-dire avec un axe longitudinal qui ne s'écarte pas beaucoup de la parabole y = -5- ar", il suffit d'étudier
complètement le travail du métal dans les différentes sections correspondant aux courbes de pression :
(1) 2/ = -5 a?* (charge permanente ou surcharge totale)
et
(3) y = —ç X* X (demi-surcharge) ;
c'est en effet la surcharge sur une moitié de l'ouverture qui donne lieu d'habitude aux plus grands efforts de flexion dans chacun des demi-arcs (voirie tableau qui précède). Quant aux autres modes de répartition de la surcharge, il suffit de les étudier partiellement, c'est-à-dire qu'après avoir tracé les courbes de pression qui leur correspondent, il convient d'examiner les points où ces courbes s'écartent d'une façon anor-
il, et OÙ par suite le moment flécliisgrandc valeur. Il est bien évident , ces courbes se rapprochent plus de courbe correspondant à la demi-surnt inutile d'effecluer un calcul qui it à une valeur du travail maximum ons considérées, à celle déjà trouvée mi-surcharge.
à l'aide de la méthode que nous maximum dû à la surcharge répartie léfavorable, on ajoute pour chaque ivail dû à la charge permanente, qui
^ - x', et on a le travail maximum a'
alors renforcer la section de l'arc ou
"ésultat obtenu est supérieur ou infé-
wment fléchissant, de l'effort normal
lies pressions correspondant à une î la surcharge et calculé la valeur de ite, il s'agit de trouver le moment il et l'effort tranchant dans une secique MN de l'arc.
ourbe des pressions flfl renconlre le ) la section MN et « l'angle que fait ente Dé k la courbe avec la droite MN 61. Le moment de la résultante R par l au centre de gravité C de la section Tsale MN, c'est-à-dire le moment lant cherché, a pour valeur : R X DC
< sin « est égal à la perpendiculaire lissée du point C sur la tangente D6.
ons par 0 l'angle que fait avec l'hole la tangente DA. Menons par Cune le Cil qui rencontre cette tangente
On a
Q = RcosO.
Or Tangle HCE est égal à ô; d'où
ll(]cosO=rEC.
Effectuons membre à membre le produit des deux égalités qui précèdent :
QXHG = RX1^<^.
Donc le moment fléchissant peut être également obtenu en effectuant le produit de la poussée Q par la distance verticale HC du centre de gravité de la section MN à là tangente à la courbe des pressions enD,
Remarquons que les points de rencontre K et H de la verticale qui passe par C avec la courbe des pressions ellemême et sa tangente en D diff'èrent très peu, et que Ton peut, sans erreur sensible, substituer dans le calcul la longueur CK à la longueur Cil.
L'erreur commise est toujours en réalité absolument insignifiante, et ne dépasse guère la valeur des décimales que Ton néglige dans les opérations.
Donc nous admettrons que le moment fléchissant a pour valeur le produit de la jwussée ho7*izontal€ Q par la distance verticale de taxe longitudinal de rare à la courbe des pressions: X = QA (fy. 197).
On mesure la longueur A sur l'épure et, connaissant Q, on peut calculer immédiatement X.
Quant à l'effort normal et Teffort tranchant, il est aisé de reconnaître que leurs valeurs sont données par les formules suivantes :
Q sina
cosO
Qcosa cosô
6 est toujours l'angle de la courbe des pressions avec l'horizontale, et a l'angle de la section MN avec la courbe. C2s deux angles doivent être mesurés directement sur l'épure.
Supposons qu'au lieu de l'angle a on donne l'angle jS que
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i verticale ; les formules précédentes a fomic :
zi^ V = 0 "'"'"-^^
9 ^ sine
immoile de déterminer F et V consle à employer la construction géolétriquc suivante, qui peut se faire ir l'épure {fig. 198) : soit Ay une •oile horizontale dont la longueur lesure la poussée Q, ^y' une verticale leuée par le point ç, cl /tr une pa- 1 courbe des pressions passant par e point d'intersection f une paralixe longitudinal de l'arc : la projecr la direction rc est l'effort normal 3 la droite rh sur une perpendicuiclianl qui, ainsi qu'on le voit, est
X, F et V pour la charge et la surc, et on fait la somme des résultats
n sait (n"'12, li, 19) calculer le travail et l'âme de la section transversale, Gr les épaisseurs de la semelle et de .ail ne dépasse pas une limite don-
10 résolu.
t formé de deux cordes A et B reliées ane triangulation CDE : le calcul ordes se ferait par la méthode habi- 3 (Jiff. 199). Quant aux barres de la gulalion, on déterminerait leurs sec- , connaissant V et F, de la manière lutc :
ientUlasommedesaires des sections Jeux cordes A et B, w l'aire de la 3U de la barre CD, « l'angle qu'elle al de l'arc, ou, ce qui revient au les.
Le travail subi par le métal de la barre sera à peu près oxactement donné par la relation :
il ces a o)sina
Il est facile d'en tirer o) si Ton s*est donné R et vice vorsâ.
3** E/j^et d'un poids isolé, — Supposons que la surcharge se réduise à un poids isolé P appliqué en un point quelconque de l'arc. Il est évident a priori que la courbe des pressions se composera de deux droites, l'une A'OE qui joint les deux articulations A' et 0 du domi-arc non surchargé et l'autre
AE qui passe par l'articulation inférieure A du demi-arc surchargé et par le point de rencontre E de la preniière droite et de la verticale du poids P Pig. joo. {fiff- 200). Rien n'est donc plus
simple que de tracer cette courbe des pressions. La valeur du moment fléchissant en un point quelconque C de l'arc est égale au produit de la poussée Q (126) par la distance verticale CK de l'axe longitudinal de l'arc à la courbe des pressions.
On peut simplifier notablement les calculs nécessaires pour appliquer la méthode indiquée au n" 126, en traçant les courbes de pression relatives aux dilDFérents poids isolés en lesquels on a divisé la surcharge.
En effet, la somme des moments des forces extérieures appliquées à l'arc (poids et réactions des appuis), par rapport à un point quelconque M de l'une des cordes de Tare, est égale au produit de la distance verticale MK de ce point à la courbe des pressions, que l'on peut mesurer sur l'épure, par la poussée horizontale Q que Ton a calculée à l'avance (/îy. 201).
Pour avoir l'effort normal F développé dans le nœud opposé N de l'autre corde de l'arc, il suffit de diviser le
produit Q x MK par la distance MS du point M à la tangente à la corde opposée menée par N, distance qu'il est également facile de mesurer sur l'épure.
On voit que Topération est des plus simples et des plus rapides, puisqu'elle se réduit à multiplier la poussée Q par le rapport de deux longueurs KM et MS que Tépure fournit immédiatement. D'ailleurs les courbes de pression se tracent
■Vy
i ^s^jjj
Fig. SOI.
Fig. 20Î.
aisément en joignant au point A les points de rencontre de la droite AO avec les verticales de tous les poids isolés tels que P. Comme pour le demi-arc non surchargé A'O la courbe des pressions est la droite A'O, quelle soit d'ailleurs la posi-
AIK '
lion du poids appliqué à l'autre demi-arc, le rapport -^^j^ a en
un point quelconque de ce demi-arc même valeur pour tous les poids appliqués à l'autre demi-arc, de sorte qu'il suffi de multiplier par ce rapport la somme des poussées dues à tous les poids dont il s'agit.
Nous avons tracé sur la figure 202 en traits pleins les courbes de pression correspondant aux poids appliqués au demi-arc AO, et en traits pointillés les courbes de pression correspondant aux poids appliqués au demi-arc A'O.
FORME GENERALE DES ARCS
t99« I>lpection de l'a:xo longitudinal et emplacement des aptieuiations. — Nous venons d'indiquer des méthodes de calcul applicables aux arcs de forme quelconque. Il convient maintenant de formuler les règles à
fi,, i . >
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suivre dans la détermination de la forme à attribuer à Tare Examinons d'abord ce qui est relatif à Taxe longitudinal Il est évident a priori que si les naissances sont au même niveau horizontal, ce qui est le cas général, il convient d'adopter un axe symétrique par rapport à la verticale qui passe au milieu de l'ouverture.
Il faut que cet arc s'écarte le moins possible [fig. 203) de
la parabole : y = —^x*, qui correspond à la charge perma-
nente et à la surcharge complète : en effet, si cet axe coïncide avec la parabole ABOB'A', on voit immédiatement que, dans le cas où le pont ne porte aucune surcharge, et dans celui où la surcharge est complète, la courbe des pressions
if
passe par le centre de gravité de chacune des sections et le moment fléchissant est nul en tous les points de Tare; celui-ci ne travaille donc qu'à la compression simple, ce qui, au point de vue de l'utilisation du métal, est la condition la plus avantageuse. Dans le cas d'une surcharge couvrant seulement une moitié de la travée, lemoment fléchissant relatif à une section quelconque aura même valeur absolue, pour le cas de la surcharge couvrant la demi-travée à laquelle appartient cette section (courbe A'C'O — moment positif), et pour le cas de la surcharge couvrant l'autre demi-travée (courbe A'D'O — moment négatif). Donc les maxima positif et négatif du travail dû au moment fléchissant auront mémo valeur absolue dans chacune des sections de l'arc, en ce qui
concerne du moins l'effol de la surcliargc couvrant u! moitié du pont. Or, bous avons vu précédemment que c'éti ccUe disposition de la surcharge qui, dans le cas de l'a: loQgitudinal parabolique, donne le travail maximum à Qexion sur la presque tolalité de l'arc. Par conséquent i peut admcltre avec une exactitude presque absolue qu avec un axe ainsi profilé, on obtient le travail minimum dai chaque section, puisque les courbes de pression limites passe à la même distance au-dessus et au-dessous de l'axe.
Il est bien évident d'autre part que les trois articulatioi A, Oct A' doivent être placées sur la parabole décrîtetp l'axe.
Il peut arriver que, en vertu de considérations spéciale on ne veuille pas que l'axe longitudinal décrive la par
bole y = — J*, et qu'on préfère l'établir suivant une aut
courbe, une droite ou un arc de cercle par exemple. Il fa on ce cas, d'après ce que nous avons dit plus haut, que i\ s'attache h rapprocher le plus possible cette courbe de parabole précitée, afin de réduire le travail dû au momei fléchissant. Pour se conformer à cette règle on est condu alors à déplacer la courbe, de telle sorte qu'elle ne passe pb par les points d'articulation A, 0 et A',
Par exemple la droite nimm{fig. 203) passe au-dessus ( A' et 0. et l'on voit aisément que, en la rapprochant de corde A'O, on l'écarterait notablement de la parabole A'B'( ce qu'il faut éviter.
D'ailleurs la courbe des pressions devant passer en A' et ( il tant dans le voisinage des points d'articulation abandons pour l'axe longitudinal la forme recliligne, et le raccordi avec A' et 0 suivant deux petites courbes OA et A'A, ( raccord s'clîeclue simplement en établissant des renforts no; maux k r&me de l'arc ou en saisissant les extrémités de l'ai entre des plaques en fonte, dites joues ou flasques, qi transmettent les efl'orls aux articulations {fig. 204).
Xou9 formulerons donc la rëgle suivante : lorsque l'as longitudinal s'écarte de la forme parabolique rationnelle, convient, pour le rapprocher le plus possible de celte pan bole, de ne point s'astreindre à faire passer la courbe régulièi
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qu'il décrit, par les points d'articulation ; on dévie seulement cet axe dans le voisinage des extrémités de Tare de façon à ramener à passer aux centres des articulations. Cette déviation s'effectue sans modifier la direction générale de l'arc, de tiîUe façon que les articulations ne paraissent pas placées aux centres de gravité des sections extrêmes de l'arc.
Ainsi pour une droite {mmm), il faudrait que l'axe passât au-dessus des deux articulations. Pour un arc de cercle à tangente horizontale au milieu de l'ouverture nnn, il faudrait placer l'axe au-dessous de l'articulation centrale 0, et audessus de l'articulation extrême A'.
La fifjuro 204 indique comment on réaliserait cette disposition sans modifier la forme de l'arc, et on voit que les deux articulations A' et 0, bien qu'en réalité situées sur le prolongement rie l'axe longitudinal ne paraissent pas placées au centre de gravité de la section, à cause de de la présence de la partie accessoire do l'arc gg(j qui ne joue ici qu'un rôle architectural, et ne contribue en rien à Fig. 204. la stabilité.
L'emplacement à attribuer aux articulations est donc arbitraire, et doit être déterminé dans chaque cas, lorsque l'axe longitudinal n'est pas parabolique, de façon à ce qu'il se rapproche le plus possible de la para-
bole y = -;x*,touten décrivant la courbe que, pour un motif
quelconque, on a choisie.
Nous en concluons que les types d'ouvrages étudiés aux n°" 123, 124 et 125 sont irrationnels parce que, les arcs étant tout
entiers situés d'un même côté de la parabole y = -7 x* , leur
axe longitudinal s'en écarte notablement. Ces types sont bien conçus pour des ponts suspendus (109 et suivants), dans lesquels le câble qui décrit la parabole ne peut subir aucun travail à la compression et où d'ailleurs l'effet dû à la charge permanente est généralement prépondérant, eu égard à la grande portée de ces omxages. Il ne convient pas pour
ofoîs en excepter le cas où, i'ouidérable, la charge est trois uu e la surcharge, et par suite la ant de ces deux causes ne peut
parabole y ^ — x'. Dans ce cas
ncenlrer le plus de métal possiblii dont nous parlons sont à reconis un concours ouvert pour l'éta- 18 mètres d'ouverture sur l'East qui a réuni la majorité des sufe n° 121 : la charge permanente nètrc courant, la surcharge rouain de chemin de fer, étant éva- «,. 187).
-Le moment d'inertie de la section ! en chaque point de l'axe longitu- !ur maximum du moment flécliisrge répartie do la manière la plu> plus rationnel pour arriver à c* c varier la hauteur de l'arc ei moment tléciiissant. Toutefoi.' ir l'axe longitudinal la forme para' ic de l'utitisatioti du métal, est h le, à moins d'attribuer à l'ouvragi ler la règle précédente. On donne litraire, en ayant soin d'assurci iquo point do l'axe, l'épaîsseui lent d'inertie ait la valeur voulue pter pour l'arc une hauteur cons tuteur variable qui n'offre aucuni a moment fléchissant. A ce poin _ , _ it mat conçu : mais il a pour lu
l'avantage de supprimer les tympans et par là de réaliser um
•erlaine économie.
Supposons que l'axe de l'arc décrive laparabole y = — a;' ii l'on veut que la hauteur de la section transversale soit trè
couvrant une moitié de Tare, il est égal à±TX Q = ±-Tjr-î
c'est donc là qu'il conviendrait d'adopter la plus grande hauteur pour Tare, et non à la clef ou aux naissances, où le moment fléchissant s'annule.
Nous ne savons si le type de pont en arc que nous venons d'étudier a jamais été exécuté : toutefois dans un concours ouvert dernièrement pour l'érection d'un grand pont sur le Danube, près de son embouchure, une maison de Francfort a présenté un projet absolument conforme à nos indications, et dont nous donnons le dessin dans la figure 205.
CALCULS ACCESSOIRES
130* Effet de ift temp^patupe. — Les variations de la température ont uniquement pour résultat de faire subir à l'arc de légères déformations, dont on donnera plus loin l'expression, sans modifier en rien le travail de ses différentes parties. Il n'y a donc pas à en tenir compte dans le calcul des dimensions des éléments de l'ouvrage.
Tympan». — On appelle tympans d'un pont en
arc l'espace compris entre le tablier, qui est toujours établi suivant une direction rectiligne telle que BB^, et Tare AO A' dont la semelle ^ supérieure est d'habitude Fig. Î06. curviligne (fig. 206). Pour
transmettre à Tare le poids propre du tablier, ainsi que celui de la surcharge, il est nécessaire de lés relier au moyen de barres placées dans les tympans, auxquelles on applique aussi la dénomination de tympans. Parfois, comme au type du n* 125, la corde supérieure de l'arc est constituée par le longeron du tablier, et R. 22
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les tympans sont remplacés par la triangulation même de Tare. Mais en général, il n'en est pas ainsi, et les tympans forment un élément particulier de l'ouvrage, distinct du tablier et de Tare (fig. 206).
Les tympans sont constitués soit par une tôle verticale pleine ou évidée qui surmonte l'arc, ce qui ne s'emploie guère que pour les petites ouvertures, soit par une triangulation (côté gauche de la figure 206), soit plus simplement par une série de bras verticaux ou montants (côté droit de la figure 206). Ce dernier système est le plus simple et le plus rationnel. En effet, le tablier et les tympans forment uue sorte de viaduc métallique à travées très petites, dont les piles viennent s'appuyer sur la semelle supérieure de Tare : les pièces du tympan n'ayant à transmettre que des efforts verticaux correspondant au poids du tablier et de la surcharge, remploi de montants, qui présentent la direction même de l'effort à transmettre, est tout indiqué.
Il est nécessaire que les longerons du tablier et les tympans soient interrompus au droit de l'articulation 0, de manière que les deux moitiés du pont soient uniquement reliées par l'articulation, saris quoi celle-ci ne fonctionnerait plus, et les résultats des calculs faits précédemment ne seraient plus applicables.
Quelquefois le tablier, au lieu d'être situé tout entier audessus de l'arc, auquel il est tangent au droit de l'articulation centrale {fig.
206), est établi à mi-hauteur des articulations A' p.., 2Q7 et 0 (côté gauche de la
figure 207).
En ce cas, la liaison du tablier et de l'arc est assurée de M en N au moyen de montants comprimés, et de P en Q au moyen de tiges de suspension.
Cette disposition, qui est parfaitement acceptable, est peu usitée, parce que Ton a toujours besoin dans la pratique d'établir le point d'articulation A aussi bas que possible, afin de réduire la dépense d'établissement de la culée, ce qui conduit à placer A au-dessous du niveau du tablier. Dans
Fig. 208.
d'autres circonstances, on tient à laisser au-dessous de Tare le plus d'espace libre possible, ce qui conduit à relever le tablier au niveau du point 0,
Chaque moitié du tjmipan et du tablier peut suivre, sans défonnation ni fatigue supplémentaire de ses éléments constitutifs, les déplacements de la moitié d'arc qui la supporte, les effets de la surcharge et des variations de température ne modifiant en rien la figure géométrique des tympans. En conséquence, il convient de relier le tablier à l'arc au moyen d assemblages rigides, c'est-à-dire à Faide de boulons si l'arc est en fonte, et de rivets s'il est en tôle.
13^. j%j!*ticiEiatioiifii. — L'articulation centrale peut
être constituée par une cheville généralement en acier traversant des ouvertures circulaires d'un diamètre égal (au jeu près), que présentent des pièces d'acier reliées aux extrémités de chacun des arcs ; on pourrait plus simplement fixfer à l'un des arcs une rotule cylindrique saillante à section circulaire, l'autre arc présentant une pièce évidée de même diamètre [fig. 208 et 209).
On exécuterait de même les articulations des extrémités. Au point de vue de la résistance à la charge et la surcharge les deux systèmes sont équivalents, et même le second est préférable au premier, les poussées des deux arcs n'étant pas transmises dans des sections différentes de la rotule, ce qui donne lieu dans la première disposition à un couple de torsion.
Au point de vue du contreventement, le premier système, ainsi qu'on le verra plus loin, peut dans certains cas être le seul qui donne toute sécurité, du moins pour l'articulation centrale.
Le calcul de ces articulations se fait d'après les règles indiquées (36) pour le calcul des supports cylindriques ; on détermine leur diamètre et la longueur de leur portée, de façon à ce qu'elles puissent résister aux efforts maxima de
Fig. 209.
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compression dus à la charge et la surcharge, efforts qui ont pour expression à la clef :
J' ^ a , et aux naissances : ^ ' ^^ a k «• + 4 A*.
Il faut ajouter à ces efforts ceux qui peuvent être dus & l'effet du vent.
Les articulations sont des points spéciaux de l'arc auxquels s'applique la règle formulée au n*" 17. Comme ils transmet* tent en un point particulier d'une eection un effort considérable, ils doivent être reliés aux semelles et à Tàme de l'arc
par des pièces supplémentaires chargées de répartir l'effort sur toute la section. Ces pièces sont, soit des nervures ou renforts en fer ou en acier, soit des flasques ou joues de fonte : elles doivent être calculées en raison de l'effort à transmettre.
ft33. Ooiiti*eveiitemeiit« — Le contreventement des
ponts en arc à triple articulation doit se faire par les mêmes
* procédés et suivant les mêmes rè-
c gles que pour les ponts en arc à
^ ^'''''''''''' Q '"'''^ ^ double articulation. En consé-
. ...-..--.?w = s.... ^ quence nous renverrons à la
deuxième partie du présent cha
pitre où cette question est traitée.
Fig. îii). Nous remarquerons ici seulement
que l'articulation est un point critique dont il convient de vérifier la stabilité. En effet, pour un pont composé par exemple de deux arcs, il peut arriver que le moment fléchissant développé à la clef par l'effet du vent soit assez considérable pour que, durant les vibrations que subira Touvrage, la clef de l'un des arcs puisse travailler à l'extension : si dans ces conditions l'articulation était disposée comme l'indique la figure 209, il pourrait y avoir déboitement de la rotule, et chute de l'ouvrage (fiff. 210). Alors même que cet accident ne se produirait pas, l'effet du moment fléchissant serait de modifier la répartition de la poussée sur les deux rotules, en augmentant l'effort supporté par la rotule 0, de l'arc opposé au vent de la quantité dont serait allégée la rotule 0 de l'autre arc. II pourrait y avoir en consé-
quence excès de travail en 0, et par suite rupture de Tune des rotules. C'est là une question qui mérite un examen approfondi, lorsqu'il* s'agit d'établir un pont en arc de très grande ouverture, et de très grande flèche, comme le pont de Porto sur le Douro par exemple, où les effets du vent peuvent acquérir une importance exceptionnelle.
1L94L. i>^fopiiftAtioii« — Nous ne donnerons la valeur du déplacement vertical subi sous l'action de la température et sous l'action de la surcharge complète pour l'articulation centrale de l'arc que dans le cas particulier d'un arc à axe longitudinal parabolique. On a vu (118) que dans ce cas la variation de la flèche b ou le déplacement vertical à la clef pour un changement de température de -|- ^ ^^^ donnée par la relation :
La clef s'abaisse lorsque la température décroit et se soulève lorsque la température augmente.
On peut en général admettre la formule plus simple :
Sous l'influence de la surcharge complète w, le déplacement de la clef est donné par la formule :
Û représente ici l'aire de la section de l'arc et E le coefficient d'élasticité du métal.
Désignons par R le travail du métal de l'arc dû à la surcharge complète. La formule précédente peut être mise sous la forme :
Eu général 6* est négligeable devant «*, et l'on peut employer la relation plus simple :
__15Ra^
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Nous croyons pouvoir conseiller de se servir de cette formule pour tous les types de ponts suspendus à triple articulation. A supposer qu'elle soit très inexacte pour les ouvrages où Taxe n'est pas sensiblement parabolique, elle donnera au moins une idée de la valeur du déplacement de la clef, le résultat de la formule et la déformation réelle étant nécessairement des quantités do même ordre.
Examinons le cas d'une surcharge couvrant une moitié de l'ouvrage à Texclusion de l'autre ; la clef subit un déplacement horizontal en se rapprochant de la surcharge, le milieu du demi-arc surchargé s'abaisse, le milieu du demi-arc libre se soulève. Ces différents déplacements sont pour le cas particulier de l'arc parabolique à entraits rectilignes (118) donnés par les relations suivantes :
Déplacement longitudinal de la clef :
Ra E '
Relèvement vertical du milieu de la demi-travée libre :
3 Rq'
16 Eb '
Abaissement vertical du milieu de la demi-travée surchargée :
3Ra' 8 Eà'
Dans ces expressions R désigne le travail du métal du à la surcharge répartie sur la moitié de l'ouverture.
On pourra également avoir une idée de la déformation que peut subir un arc quelconque en se servant de ces formules, bien qu'en dehors du type du n"" 123^ elles ne soient psus exactes. Pour le type du n* 125, elles donneraient très évidemment un résultat tout à fait exagéré. En ce qui touche les déformations produites par le vent, nous renvoyons à la deuxième partie du présent chapitre.
n. — ABCS ARTICULÉS AUX NAISSANCES.
• ■'*-iA-:
-'Mai
t3S. G^n^raut^». — Dans tous les ouvrages méialli- ,1
qnes que nous avons étudiés jusqu'ici, les réactions exercées sur les culées se déterminent à l'aide de formules très simples de Statique. Il n'en est plus de même dans le cas présent : la détermination de la poussée exercée par Tare sur les deux calées ne peut se faire qu'à l'aide des équations de la Résistance des matériaux, et elle constitue un problème des plus ardas, qui n'a encore complètement été étudié que dans certains cas particuliers. La résolution de ce problème exige des intégrations successives très difficiles et laborieuses, qui, dans certains cas, ne peuventse faire, et, dans d'autres, conduisent à des formules d'une telle longueur et d'une telle com* plication que l'emploi en devient impossible, ce qui conduit à recourir soit à des formules simplifiées, d'une exactitude peu satisfaisante, soit à des tables numériques établies avec les formules exactes, soit à des méthodes de quadrature permettant d'effectuer dans chaque cas, avec des données numériques, l'intégration des fonctions qui entrent dans les calculs.
Dans tous les cas où le problème de la recherche de la poussée a été déjà complètement étudié, et où il est exposé dans les traités de résistance de matériaux, nous nous abstiendrons d'indiquer le développement des calculs analytiques, qui encombreraient inutilement le présent chapitre. Nous nous bornerons strictement à énoncer, sans aucune démonstration, les formules auxquelles sont arrivés les Ingénieurs qui ont traité la question, ou à fournir des tables numériques pour le calcul de la poussée, ou bien encore à exposer les méthodes de quadrature, en indiquant, en chaque cas, la marche à suivre dans l'application de ces formules, tables ou méthodes de quadrature.
Nous verrons d'ailleurs que, lorsque l'on a calculé la valeur de la poussée d'un arc placé dans des conditions déterminées de charge, de surcharge et de température, la recherche du
travail du métal dans ses différentes parties est une opération des plus simples, qui s'effectue sans difficulté à l'aide des formules élémentaires de la Statique et de la Résistance des matériaux.
er
CALCUL DES ARCS CIRCULAIRES A SECTION CONSTANTE AVEC ARTICULATIONS SUR L'AXE DE FIGURE.
m 30. i>éteFmiitaUoii de la poussée. — M. Bresse a fait une étude complète de ce genre d'ouvrages, qu'il a exposée en détail dans les chapitres lY et Y de son traité de Résistance des matériaux. Nous nous bornerons à énoncer les résultats auxquels il est parvenu, et à indiquer comment l'on devra se servir de ses formules et de ses tables.
Dans ce qui va suivre, nous considérerons l'arc circulaire, qu'il soit à âme pleine ou à triangulation, comme une pièce prismatique, et nous calculerons le travail du métal suivant la méthode connue, en cherchant, pour chaque section, le mo* ment fléchissant, l'effort normal et l'effort tranchant développés par les actions extérieures agissant sur l'ouvrage. Nous allons d'abord faire connaître comment l'on peut
déterminer la poussée de l'arc sur ses points d'appui, connaissant la charge et la surcharge qui agissent sur l'arc, ainsi que sa température.
Nous conserverons comme axes des coordonnées ox et oy la corde OA de l'arc et la verticale qui passe parle sommet ou la clef S de l'arc. Nous désignerons toujours par 2a l'ouverture mesurée entre les deux articulations, et par b la flèche de l'arc (/ty. 211).
Nous emploierons en même temps un s}'stème de coor-
Fig. 211.
itï
données polaires ayant pour pôle le centre C de Tare de cercle décrit par Taxe longitudinal AOA\
Le rayon vecteur CM d'un- point quelconque de l'axe longitudinal a pour longueur constante le rayon de courbure p de Tare. On a d'ailleurs entre les deux systèmes de coordonnées les relations suivantes :
x = p 8in6, y = p (cosO — costp).
Soit 2f Tangle au centre de Tare AOÂ' ; on a également :
a = p8in<p,
i = p(1 — cosïp).
1* Poussée produite par un poids isolé.
Soit ir un poids isolé appliqué en un point M de Taxe longitudinal défini par ses coordonnées x et y ou par l'angle 6.
La poussée horizontale Q exercée par l'arc sur chacune de ses retombées est donnée par la formule suivante :
Q = itXBXK.
B est une fonction des deux angles 6 et cp, qui entrent dans
son expression d'une manière assez compliquée. Le produit te
B, qui diffère assez peu en général de la valeur exacte de Q,
est ce qu'on appelle Ibl partie principale de la poussée.
r* K est une fonction de l'angle tp et du rapport -i du carré du
Cw
rayon de gyration de la section transversale de l'arc (laquelle est constante sur tout le développement de Tare) au carré de la demi-ouverture : sa valeur est donc indépendante de la position du poids r, et ne dépend absolument que des dimensions principales de l'ouvrage. La valeur de K est toujours mférieure à l'unité, dont elle diffère peu en général ; nous appellerons ce nombre le coefficient de correction de la poussée.
Le calcul des nombre B et K est une opération des plus laborieuses et des plus longues, et si Ton avait à l'effectuer chaque fois qu'on a un arc à étudier, on n'en finirait pas. Aussi m. Bresse a-t-il paré à ce grave inconvénient en dressant
des tables numériqaeâ spéciales donnant dans chaque cas particulier les valeurs convenables de B et de K.
Nous avons placé à la suite du présent chapitre les tables dont il s'agit : seulement la table n"* I , qui est à double en-
trée en fonction de — et de - — , n'est pas celle àeM, Bresse.
Tz stn f ^
Au lieu de graduer la table d'après des valeurs régulièrement croissantes du rapport - , comme le fait M. Bresse, nous avons
basé la graduation sur le rapport -: — , égal à - , que nous
faisons varier de cinq centièmes en cinq centièmes. Nous indiquerons plus loin dans quel but nous avons effectué cette substitution, qui nous a obligé à calculer une table nouvelle.
Quant à la valeur du coefficient de correction K, elle est donnée dans la table n"* II extraite sans modification de l'ouvrage de M. Bresse, Cette table est à double entrée (— et -i] et permet de calculer les valeurs de K dans tous les cas de la pratique, le rapport—? ne dépassant jamais la limite extrême
admise par la table.
A défaut de ces tables, on pourrait obtenir approximativement la' valeur de la poussée à l'aide de la formule suivante due à M. Darcel, ingénieur en chef des Ponts et chaussées, auquel nous ferons plusieurs emprunts dans le courant de cette étude. {Annales des Ponts et chaussées, 1862. 2* semestre) :
5 sin* e — 30 sin*6 sin> + fô sin*<p "^ 64sin'<p(1 — cos<p)
5ar* — 30a*x* + 25a* 64a'6
Ayant ainsi calculé la poussée, c'est-à-dire la composante horizontale de la réaction exercée par l'arc sur la culée, il reste, pour connaître cette réaction, à en déterminer la composante verticale, qui, à l'inverse de la poussée, n'a pas même valeur pour Tune et l'autre culée.
Soit T la composante verticale correspondant à la retombée A, la plus voisine du point (t application M du poids «, et T' la composante verticale correspondant à la retombée A', la plus éloignée du point d application M du poids -k.
On a:
/i\ >r (siny + sine) a + x
^^^ ^-"^ 28iny -""^^T'
(2) T,^^(8iny~sine)^^a^^
Ssincp Tta
Il faut attribuer dans ces formules le signe — à shi 6 et à a: lorsqu'ils sont comptés dans le sens négatif des x^ c'est-à-dire à gauche de Forigine 0. Si Ton convient aussi d'attribuer à A' les coordonnées — a et — (p, en suivant la même règle que pour M, la formule (1) devient applicable dans tous les cas et la formule (2) est sans objet.
T Poussée produite par une charge uniformément répartie suivaîit l'horizontale.
On a, d'après M. Bresse :
2 pa est le poids total de la charge; B', coefficient de la partie principale de la poussée, est une fonction de l'angle au centre 2 <p ; il est fourni dans chaque cas par la Table II, placée à la fin du chapitre. A titre de renseignement intéressant, nous avons également inscrit dans cette Table la valeur du coefficient qui correspondrait à un arc circulaire de même ouverture 2a et de même flèche é, articulé à la clef en S. On peut ainsi se rendre compte de la modification apportée dans le travail de l'arc parla suppression de Tarticulation centrale : la poussée est notablement réduite et par conséquent la courbe des pressions passe au-dessus du centre de gravité S de la section transversale de la clef, qui est ainsi soumise à un
moment fléchissant positif.
r* K est le coefficient de correction dépendant de <p et de —,
dont il a été parlé précédemment : il est donné par la table II.
A défaut de la table, on pourrait calculer la poussée à l'aide de la formule approximative suivante :
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qui peut être encore simplifiée sans grande erreur quand est très petit (arc très surbaissé), et s'écrire :
Les composantes verticales de l'effort transmis par Tare aux culées sont, dans le cas présent, égales à la moitié de la charge totale :
3" Poussée produite par un poids uniformément réparti suir vant la fibre moyenne de Parc, On a, d'après M. Bresse :
Q = 2;}'ctp.B''K.
Nous désignons par p' le poids de la charge par mètre courant delà fibre moyenne de Tare ; 2p' ptp représente donc le poids total, puisque p f est la longueur de Tare.
B" coefficient de la partie principale de la poussée dépend de la valeur de Tangle au centre <p ; il est fourni par la Table IL
K est le coefficient de correction dont il a été déjà parlé.
A défaut de Table, on pourrait employer la formule approximative :
que l'on peut encore simplifier sans grande erreur quand - est très petit (arc très surbaissé) , et écrire :
On a encore :
A poids égal, on voit que la poussée est plus faible dans le cas de la charge uniformément répartie suivant la fibre moyenne, que dans le cas qui précède.
On n'a guère occasion d'utiliser cette partie de la Table, car on suppose presque toujours dans les calculs de pont que la charge, aussi bien que la surcharge, est répartie uniformément suivant l'horizontale.
Toutefois, lorsque le poids de Tare proprement dit est prépondérant, il peut être plus exact de répartir la charge suivant la fibre moyenne et c'est pourquoi nous avons donné ce renseignement dans la Table.
Au surplus, en répartissant toute la charge suivant l'hori* zonlale, on ne s'expose qu'à se placer dans une hypothèse plus défavorable que la réalité, et par conséquent on se donne ane marge de sécurité.
4* Poussée produite par une dilatation indépendante des charges.
Dans les ponts métalliques que nous avons étudiés jusqu'ici, nous ne nous sommes jamais préoccupé de l'influence de la température sur le travail du métal. En effet ces ouvrages étaient disposés de telle sorte que les dilatations et contractions dues aux variations de température pussent se produire librement, par suite sans rien changer à leurs conditions de stabilité.
Il n'en est pas de même pour les arcs dont il est question à présent : comme la longueur de leur corde, déterminée par Técartement des culées, est invariable, etque la clef étant rigide ne peut s'élever ou s'abaisser sans qu'il y aii un changement dans la figure géométrique de Tare, il en résulte que la température ambiante a sur les conditions de travail du métal une influence considérable, dont il y a lieu d'étudier les effets.
Si l'on considère un pont en arc à double articulation, il existe une température déterminée et une seide^ pour laquelle les poussées dues à des charges et des surcharges quelconques ont exactement la valeur donnée par les tables et les formules
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dont il a été question plus haut : nous l'appellerons la température moyemie : au-dessous de la température moyenne^ la poussée diminue d'autant plus que l'écart est plus grand ; audessus, elle augmente également dans la proportion de l'écart constaté.
En général cette température moyenne est la température observée lors du décintrement de l'arc : en effet à ce moment, il y a contact intime, sans pression aucune, entre les retombées de Tare et les sommiers des culées.
Au moment où l'on opère le décintrement, la charge agit sur Tare sans modifier sa corde et donne lieu à la poussée théorique.
Mais si avant de décintrer Tare on a fortement serré les coins que l'on interpose d'habitude entre des plaques de fonte fixées sur les sommiers et sur les extrémités des arc«, on a une poussée initiale qui n^est pas due à la charge, et par conséquent on est dans les mêmes conditions que si la température extérieure était déjà supérieure à la température moyenne. Au contraire, en desserrant les coins après le décintrement, ou en laissant au moment du décintrement un léger jeu entre les coins et les plaques, on obtient le résultat inverse : la température du décintrement est alors inférieure à la température moyenne, et la poussée est plus faible que la poussée théorique.
En résumé, si l'on veut que la température moyenne soit exactement celle observ^ée lors du décintrement, il faut qu'à ce moment les coins soient bien en contact avec les plaques des arcs, mais sans être fortement serrés ; s'il existe un jeu, la température moyenne est supérieure à la température du décintrement ; si les coins sont serrés avec force la températurc moyenne est inférieure à celle du décintrement.
En serrant ou desserrant les coins d'un pont en arc en métal, opération assez difficile, qui ne peut se faire qu'en frappant les coins avec un mouton, on peut à volonté relever ou abaisser la température moyenne, et par suite augmenter ou diminuer la poussée exercée par l'arc sur les retombées.
Cet écart en plus ou en moins, que la poussée réelle présente sur la poussée théorique, est indépendant de la charge
et de la surcharge, et il est proportionnel à la diiïérencé qui existe entre la température considérée et U température moyenne précédemment définie. C'est ce qu'on appelle la poussée produite par une dilatation indépendante des charges.
Soit / l'écart positif ou négatif qui existe entre la température moyenne et la température actuelle. La poussée due à la dilatation est donnée par la formule :
FT
« est le coefficient de dilatation du métal, Ë son coefficient d'élasticité, I est le moment d'inertie de la section transversale de Tare.
B'" est le coefficient de la partie principale de la poussée. Il ne dépend que de <p et est fourni par la Table IL
K est le coefficient de correction, dépendant de y et de /••,
dont il a été question plus haut. En réalité, ce n'est pas lui
qu'il conviendrait d'employer ici, et M, Bresse donne dans son
ouvrage le moyen de calculer le coefficient de correction exact
àadmfettre. Maisl^erreur commise en substituant au coefficient
vrai le coefficient K ne peut , en aucun cas^ atteindre ^rr-z
delà valeur de la poussée. CtQi écart est insignifiant, et c*est pourquoi l'on peut sans inconvénient se servir ici du coefficient K donné par la Table IL
A défaut des Tables, on peut avoir recours à la formule suivante, qui ne donne pas d'erreur sensible pour des arcs très surbaissés (Bresse, Résistance des matériaux^ 102) :
Q = ot^El. ^
Supposons que Ton serre ou que l'on desserre les coins d'un pont en arc, et que l'on se propose de déterminer la quantité îdont on a fait varier la température moyenne, afin de rectifier les calculs de stabilité en tenant compte du changement apporté dans les conditions d'établissement de l'ouvrage. On y arrivera aisément, si l'on a pu mesurer le déplacement
horizontal subi par chaque articulation, par Teffet du serrage des coins : la somme des déplacements subis par les deux articulations représente rallongement ou la contraction 2^ a subi par la corde de l'arc 2 a.
On a :
za a
Le changement subi par la poussée est donc
Q' = otT.EI
Réciproquement si on se propose de modifier la poussée dans un sens ou dans l'autre , il est facile de tirer des formules précédentes la quantité dont il y a lieu d'augmenter ou de diminuer la corde de Tare.
T« CAlenl du travail clû là un polcls Isol
Considérons un point M de Taxe longitudinal de TarCy que,
pour fixer les idées, nous supposerons placé sur le demi-arc de droite SA.
Ce point M sera défini par ses coordonnées x et y, ou par Tangle a que fait avec la verticale le rayon vecteur MC qui le joint au centre de courbure de l'arc {fig. 212).
Considérons un poids P, appliqué à l'arc entre ce point M et l'extrémité de droite A. Le moment fléchissant X„ l'effort normal F, et l'effort tranchant V,, développés dans la seclion transversale de l'arc qui passe en M, seront donnés par les formules suivantes, en désignant par Q la poussée, T^ et T/ les réactions verticales des appuis, que l'on sait calculer, connaissant la position du poids P, :
Fig. 212.
= T/p(sin<p + sina)— Q,p(cosa — cos^),
(î) F, = T/sina — Q, cosa,
(3) V, =T/cosa + Q, sina.
Considérons maintenant un poids P, appliqué entre le point M etTextrémité de gauche A'. On aura les formules suivantes en désignant par T„ T,' et Q, les réactions verticales et la poussée produite par le poids P, :
= T,p (sinip — sina) — Q,p (cosa — cossp),
(5) P. = — T.sina — Q.cosa,
(6) V, = — T, cosa + Q, sina.
On a ainsi deux séries de formules, dont l'une doit être employée lorsque le poids est placé entre la section de Tare considérée et la culée la plus voisine, et l'autre dans le cas contraire.
Ces formules s'obtiennent d'ailleurs sans difficulté en prenant la somme des moments par rapport au point M des forces T'etQouT et Q appliquées en A' ou A, ce qui donneX; en projetant ces forces sur la tangente à la fibre moyenne en M, ce qui donne F; en les projetant sur le rayon MC, cequi donne V.
L'effort normal F est toujours négatif; il donne lieu à une compression de l'arc. Le moment fléchissant X est positif ounégatif suivant les cas. Il en est de même de Teffort tranchant V.
Connaissant pour une section transversale quelconque les valeurs de X, F et V, il est aisé, en suivant les règles posées au chapitre premier, de calculer le travail du métal correspondant (H-19).
Nous croyons utile de revenir ici sur cette question.
Le travail maximum à la compression ou à l'extension est pour la semelle supérieure :
et pour la semelle inférieure :
L^TL
Rii ^
Çti*'
Il ■' '
Jr* '•
fcw
Dans le cas d'une section dissymétrique par rapport à
•îKiîi,/^,:-;!'
Fig. 213.
l'horizontale qui passe par son centre degravitéM(^^.213),les formules de M. Bresse et les calculs qui précèdent restent applicables, mais il faut remplacer dans l'expression du travail dû au moment fléchissant -^ par u pour la semelle supérieure et parw' pour la semelle inférieure, u et u' étant les distances des fibres extrêmes à l'axe neutre de la section transversale.
Quant à Teffort maximum subi par Tàme de Tare sous Faction simultanée de Feffort normal et de l'effort tranchant,
il a pour valeur : t/ 77, -|- — »en appelant w l'aire de la sec-
il w
tion transversale de l'âme considérée isolément. U est plus
simple de prendre pour valeur de ce travail : - -f- - . On a
ainsi un résultat trop fort, mais comme l'on se trouve toujours conduit à donner à l'âme plus d'épaisseur qu'il n'est nécessaire, il n'y a pas à craindre d'évaluer trop largement le travail du métal dans cette partie de l'ouvrage.
Pour le même motif, si l'âme de l'arc est remplacée par une triang-ulation , on calculera de la manière suivante le travail subi par le métal de la barre AB, qui fait Tangle 0 avec le rayon de courbure de l'arc, en appelant (o' l'aire de la section transversale de la barre {fiff. 214).
^ FsinO , V
K = TZ
Fig. 2U.
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ons, de même, évaluer l'effet prodi lar chacun des autres poids qui c talisant tous les résultats, nous i
;hargc en poids ieulfs peut résulter du n (lu pont, auquel cas ils peuvent cesser d'Ati u le Terra plus loin, la méthode reste ap| u plus compliquée.
le (ravail total développé dans la section par Tensemble des poids, c'est-à-dire par la surcharge complète.
Faisons cette opération pour toutes les autres sections de Tare qui correspondent aux points de division de la corde, et nous aurons rempli le but proposé, qui était de connaître le travail du métal développé par la surcharge dans les différentes parties de Tare.
La suite des opérations, dont nous venons d'indiquer la marche, semble a priori devoir exiger une somme de travail très considérable, pour peu que Ton ait divisé la surcharge en un grand nombre de poids isolés. Mais en effectuant méthodiquement les calculs, et les disposant en tableaux successifs, on constate que les opérations à faire étant fort simples, puis qu'elles se réduisent à des multiplications ou des additions de deux nombres, n'exigent pas, quoiqu'elles soient très nombreuses, un temps très long, et ne demandent pas un labeur aussi formidable qu'on eût pu le craindre.
Nous ne croyons pas inutile d'exposer la marche que nous conseillerions, le cas échéant, de suivre dans les calculs, do façon à réduire au minimum le travail, et à permettre de reconnaître immédiatementtoute erreur commise dans les opérations.
1* Calcul des poussées. — Soit m le nombre de poids isolés en lesquels on a divisé la surcharge. On commencera par dresser un tableau à simple entrée donnant pour chacun dos points de division de l'arc, les valeurs de sin 0, cos f , a:, y, a + a: et a — x qui lui correspondent, travail des plus aisés puisque a est partagé en un certain nombre de divisions égales.
On inscrit également dans ce tableau les valeurs de — » — et
— qui correspondent à chacun des poids, en désignant par
w la valeur constant^ de chaque poids.
On sait que l'on a :
B et K étant les coefficients numériques donnés, pour des valeurs déterminées de 6, ? et r', par les tables I et II placées à la fin de ce chapitre. K est un coefficient dépendant uni-
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1 de l'arc, que l'on n'a bes( r toutes. B dépend de la vali poids est ici définie par le r
.ne quantité constante d'un [
itement. C'est pour cela que
uer la table I en fonction do -
it fait M. Bresse : en choit
e des points de division de la chaque valeur de x soit égal* le la demi-ouverture a, on a:
1 valeurs de -: figurent da
sin f '^
. table I, ce qui permet de ti 'S exactes de B sur la ligne c ,re 2 !p de l'arc considéré.
esse,— variant régulièrement
lemcnt que a est plus grand. < îcourir à l'interpolation pour
aleurs successives de — • qui
es colonnes de la table, se n fur et à mesure que Q augmen
— s'effectuera sans difficulté f
_ slny-f sin9 Ssino
il suffit d'établir ce tableau p' compris la clef, les poids syi présentant les mêmes valeurs égales, mais de signes contr
pour X et cos 6, et enfin les mêmes valeurs, mais permutées, |. pour T et T'.
2° Calcul du moment fléchissant^ de l'effort normal et de Peffort tranchant. — Cela fait, on peut aborder le calcul de X, F et V pour chacune des sections de Parc sous TinQuence de chacun des poids. De naême que dans le cas précédent, on
calculera — . — et — » de façon à ne pas tenir compte pour
le moment de l'intensité de la surcharge.
D^ailleurs, vu la symétrie de l'arc, il suffira d'effectuer les calculs pour les sections situées sur une moitié de l'ouvrage, clef comprise, à la condition de considérer successivement tous les poids d'une extrémité à Tautre de la corde.
Il y aura lieu, pour chaque section, d'effectuer séparément les calculs pour les poids situés entre ladite section et Fextrémité de Tare la plus voisine A, et pour les poids appliqués à l'autre partie de l'arc.
Pour les premières, les calculs s'effectuent à l'aide des formules suivantes :
Fi T/ . Q,
— = — ï- sma cosa,
TZ TZ
— ï = — î- cosa H sma:
et pour les secondes, à l'aide des formules suivantes :
t; 7U ^ ^ TU ^'
--^= sma cosa,
7C 7r TT
— * = ■■ cosa -j ■* sma.
Les valeurs de — * -^> — * et -^ sont données pour cha-
que poids par le tableau dressé précédemment. Conuae la section considérée coïncide avec le point d'application d'un poids, le même tableau donne pour cette section les valeurs de a -|- ar, « — x,yy sin a et cos a.
Tous ces résultats doivent être inscrits dans un tableau à double entrée, dont les colonnes verticales correspondent, pour fixer les idées, à la série des poids, et les lignes horizontales aux sections successives de Tare.
3" Calcul du travail partiel correspondant à chaque poids,
— Soient — et — les rapports du moment fléchissant et de
TZ TZ
l'effort normal au poids tî, pour une section et un poids déterminés :
Le travail maximum du métal aura pour expression, pour la semelle supérieure :
F_XA_F jt_X TcA il 21 ""or ' tt -K^^V
et pour la semelle inférieure :
F XA_F :? , X ttA Û"^ 21 "it ' û"^ 7:^21"
Il suffit donc de prendre tous les nombres inscrits au tableau précédent, et de multiplier les efforts normaux par le
coefficient — qui dépend uniquement de la surcharge et de la
section transversale de Tare, et les moments fléchissants par
le coefficient-^' qui est dans le même cas, puis de prendre
les différences des nombres obtenus, pour avoir le travail à la semelle supérieure, et leurs sommes, pour avoir le travail à la semelle inférieure, sous l'action du poids considéré.
On effectuera ces opérations pour toutes les sections et tous les poids, et on inscrira les résultats dans un tableau à double entrée semblable au tableau précédent : il pourra paraître plus commode d'employer deux tableaux distincts, l'un pour la semelle supérieure et l'autre pour la semelle inférieure.
Pour obtenir le travail de l'âme sous l'influence de l'effort normal et de l'effort tranchant agissant simultanément, il
suffira d'effectuer la somme tt- •\ » w étant la section de
l'âme. Mais comme en général, ce travail est toujours bie^
îi .
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inférieur à la limite admise, on peut se contenter d'en faire la vérification pour un ou deux points, sans s'astreindre à faire ce calcul pour toutes les sections de Tare.
4® Calcul du travail développé par la surcharge complète ou répartie de la manière la plus défavorable. — Si dans le tableau précédemment dressé et relatif, par exemple, à la semelle supérieure, nous effectuons la somme de tous les nombres placés sur la ligne horizontale qui correspond à une des sections de Tare, nous aurons la valeur du travail total développé par l'ensemble des poids agissant simultanément, c'est-à-dire par la surcharge complète. Faisant la même opération pour toutes les sections et pour les deux tableaux, nous aurons en toutes les sections l'effet produit à la semelle supérieure et à la semeUe inférieure par la surcharge complète.
Les tableaux peuvent servir aussi à calculer le travail dû à une surcharge partielle : il suffit de faire le total des nombres de chaque ligne horizontale correspondant à la partie de l'ouverture sur laquelle s'étend la surcharge, en laissant de côté les colonnes qui correspondent à des poids supprimés, c'est-à-dire, à des points de l'arc que la surcharge ne couvre pas. On pourra donc étudier la stabilité de l'arc dans l'hypothèse d'une surcharge incomplète quelconque.
Mais ces tableaux permettent aussi de se procurer un renseignement de la plus haute importance, savoir : le travail maximum développé dans chaque semelle de chaque section par la surcharge répartie de la manière la plus défavorable pour le point considéré lui-même.
En effet, le travail maximum du à un poids quelconque se rapporte à un effort de compression, si le nombre qu'il représente est négatif, et à un effort d'extension dans le cas contraire. Une même ligne horizontale, correspondant à Tune des semelles d'une section de l'arc, comporte une suite de nombres dont les uns sont négatifs et les autres positife. Effectuons séparément la somme de tous les nombres négatifs, en laissant de côté les autres : cela reviendra à calculer le travail dû à une surcharge répartie de telle sorte, qu'elle comprenne tous les poids susceptibles de produire un effort de compression, à l'exclusion de tous les poids susceptibles
de produire un effort d'extension. Cette surcharge est évidemment celle qui donne le maximum du travail à la compression. De même en effectuant la somme des nombres positifs, à l'exclusion des nombres négatifs, on aura le travail dû à la surcharge répartie de la manière la plus défavorable au point de vue du travail à l'extension. Ces deux surcharges sont complémentaires, et leur réunion constitue la surcharge complète. De même la somme des efforts maxima calculés, c'est-à-dire la différence de leurs valeurs absolues, puisqu'ils sont de signes contraires, donne le travail dû à la surcharge complète, qui, on le voit, est toujours plus petit que l'un des deux nombres précédents, savoir le nombre négatif. Les deux tableaux relatifs au travail subi par l'une et l'autre semelle de l'arc se divisent ainsi naturellement en deux zones contenant l'une tous les nombres négatifs, l'autre tous les nombres positifs : il faut effectuer séparément sur chaque ligne les sommes des nombres compris dans chaque zone pour avoir les efforts maxima à la compression et à l'extension que le métal aura à supporter, puis additionner ces deux derniers nombres pour avoir l'effort dû à la surcharge complète. La méthode de calcul que nous venons d'exposer remplit, on le voit, entièrement le but que l'on doit se proposer dans le calcul d'un ouvrage métallique. Il ne serait d'ailleurs pas possible d'arriver à ce résultat d'une manière différente au moins pour toutes les sections de l'arc, car il résulte nettement des applications que nous avons faites de ce mode de calcul à différents ponts, que la surcharge la plus défavorable pour une section diffère de celle qui correspond à la section voisine, et que dans une même section, la surcharge la plus défavorable pour la semelle supérieure n'a aucun rapport avec celle qui est relative à la semelle inférieure : on ne peut donc imaginer une surcharge particulière, couvrant la moitié ou les 2/3 ou les 3/4 de l'ouverture, qui produise l'effet maximum à la fois on tous les points de l'arc, et cette surcharge doit être déterminée séparément pour chaque section considérée à part, ainsi que nous l'avons fait.
Les figures ci-jointes indiquent, dans un cas particulier étudié par nous, et dont il sera question dans l'article suivant,
les modes de répartition de la surcharge, qui donnent dans les dilTércntes sections, les efforts maxima, tant dans la semelle supérieure (fig. 2i6), que dans la semelle inférieure [fig. 217). Les verticales correspondent aux poids, les horizontales aux sections et les parties couvertes de hachures indiquent le travail à l'extension.
Cela veut dire que pour la section M [fig. 216), située à la distance MA des naissances ot h. la distance MS de la clef, la surcharge qui donnera l'effort maximum à la compression sur
SE
Kig. 218.
la semelle supérieure s'étendra de M en N, c'est-à-dire, com- ])rendra un peu plus que la moitié de l'ouverture; la surcharge correspondant à l'effort d'extension maximum s'étendra de même de N en P. Pour la semelle inférieure, les données relatives à la même section {M' A' = M A et M' S' = MS) seraient pour la compression N' P' et pour Yextensiùii M'N'.
On a ici la preuve de nos assertions précédentes relatives au changement que subit d'un point h un autre la surcharge la plus défavorable.
La ligure 218 indique l'interprétation à donner aux renseignements fournis par les figures précédentes.
Nous terminerons cette étude en remarquant que les tableaux du travail partiel des semelles permettent encore de déterminer le travail dû à une surcharge qui ne serait pas répartie uniformément, par exemple à un train de chemin de
fer comportant des véhicules dont les poids par mètre courant seraient très différents (locomotive et wagons). La valeur de -s: est alors variable, et il suffit de multiplier par un coeffi-
TZ
cient convenable — tous les nombres placés dans la colonne
tz
verticale correspondant à chaque poids pour tenir compte de la modification qui résulte de la substitution faite du nouveau poids ir' au poids moyen w pris précédemment pour base des calculs.
Nous avons recommandé d'inscrire au fur et à mesure les résultats numériques obtenus dans des tableaux disposés avec méthode, parce que cela facilite la recherche des erreurs commises. Dans un pareil tableau les nombres successifs doivent varier d'une manière régulière dans chaque ligne horizontale et chaque colonne verticale. Toute erreur correspond à une infraction à cette loi de la continuité, infraction qui saute aux yeux et permet de reconnaître sans difficulté le point où une faute de calcul a été commise.
1139* ^iiétiiode s^^om^tpiciue. — La méthode que nous venons d'exposer en détail exige pour le calcul d'un arc métallique un très grand nombre d'opérations numériques, qui n'offrent aucune difficulté, mais qui cependant nécessitent un travail long et fastidieux.
On peut abréger singulièrement ce travail en recourant à l'emploi de constructions géométriques, qui donnent rapidement les nombres dont le calcul est le plus laborieux.
!• Calcul du moment fléchissant.
Supposons qu'on ait calculé, ainsi qu'il a été dit précédemment, les nombres du tableau 1, c'est-à-dire les coordonnées diverses et les poussées correspondant aux différents poids.
On doit alors se proposer de rechercher les valeur de — »
TZ
-et--
Nous allons voir comment on peut y arriver simplement à l'aide de constructions géométriques.
Considérons un poids "^ quelconque. Les résultantes des
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réactions exercées, sous Tinfluence de ce poids, par l'arc sur
les culées A et A' se coupent (yîy. 219) en un point G situé
sur la verticale qui passe par le point d'application de ce poids «• Cela est évident , puisque ces deux forces et le poids Tz se font équilibre.
Désignons par Y
l'ordonnée GH de ce point G, dont l'abscisse x est connue,
et proposons-nous de chercher sa valeur.
On a, en désignant par Q et T les composantes horizontale
et verticale de la réaction de l'arc sur la culée A :
JJT
. ol
TT
Fig. 219.
d'où :
QY=T{a-x);
On connaît a, x ei— .11 est facile de déterminer Y pour tous
TT
les points de division de l'arc ; nous pourrons alors figurer sur une épure les deux droites A 'G, G A relatives à chacun des poids tt. Nous avons donné (127) à l'ensemble de ces deux droites le nom de courbe des pressions relatives au poids îT.
Le lieu des points G, intersection de ces droites, est la courbe enveloppe des courbes de pression relatives à tous les poids isolés appliqués à Farc ; c'est aussi le lieu géométrique des points d'intersection des réactions exercées par l'arc sur les culées, sous l'influence des différents poids agissant chacun isolément.
Considérons maintenant un point M de l'axe longitudinal de l'arc (fig. 220) : le moment fléchissant déterminé dans la section transversale M par un poids isolé quelconque est égal au produit de la poussée Q.par la distance verticale MN du point M à la courbe des pressions relative à ce poids (127)*
raccr la verticale qui passe par lo point M tances comprises entre M et les ditTérenls
points de rencontre de
^ cette ordonnée avec
--xi-g'*'^^ ' & toutes les courbes de
^^^\\:\ ■ n/ pressions. En mulli-
"^^^^^^K \ ; « pliant chaque lon-
^^^^ gueur par la poussée
, 220. Q qui correspond à la
courbe des pressions ie moment fléchissant cherché, qui est por est mesurée au-dessits de M, et négatif raire.
iqué dans la figure 220, à côté de l'épure, I y aurait lieu de mesurer sur la verticale
alcul du moment fléchissant se réduit à la pleur sur l'épure et à la multiplication de r la valeur de la poussée Q précédemment
fort noi-mal et de l'effort tranchant.
-mal et l'efFort tranchant, la simplification ide.
à la figure 219. Prenons à partir du point A' une longueur A'y proportionnelle à la ;ée Q, et menons l'ordonnée qui passe par ■ueur A')" interceptée sur la droite A'G est a résultante de Q et de T', c'est-à-dire à la réaction totale exercée par \w i'arc sur la culée A'. Il est
.' aisé de construire de même
[ les longueurs représentatives
•!^ des résultantes de Q et T, ou
y ~ "■" Q et T' pour tous les poids
J isolés : le plus simple est de
mener par un point C des parallèles à toutes les droites . 221), et, portant sur l'horizontale qui longueurs correspondant aux difl'érentes
poussées, de mener les ordonnées passant par ces points de division, lesquelles interceptent sur les différentes droites passant par C les longueurs des résultantes de Q et de T.
On aura ainsi deux faisceaux de droites, correspondant Tun à la culée A etTautrc à la culée A% issues du même point Cet limitées par deux courbes donnant pour chaque direction l'intensité de la résultante correspondante :
Menons à présent par le point C une parallèle CM à l'une quelconque des sections transversales de Tare, et supposons que la droite de pression parallèle à CP rencontre cette section transversale : l'effort normal déterminé dans la section M par le poids correspondant s'obtiendra en projetant la longueur CP sur la direction CM :
V = PP
Il suffira d'effectuer la même construction pour chacune des sections et toutes les directions issues de C, parallèles aux droites qui reiicantrent ladite section dans la figure 220, pour avoir immédiatement toutes les valeurs de F et de V que l'on n'obtenait, d'après la méthode précédente, qu'àl'aide d'un calcul long et sans intérêt.
Cette construction se justifie d'elle-même, et nous croyons inutile d'en démontrer l'exactitude.
Les deux procédés géométriques que nous venons d'exposer permettent d'obtenir aisément et rapidement les valeurs de
— » - cl — •
Il reste maintenant ù calculer
ce qui revient à multiplier par un coefficient constant chacun des nombres fournis par le calcul qui précède.
'a rien de difficile et n'est pas bien longue ; en dispenser. Il suffit de construire deux 'isions, au lieu d'être espacées d'unilé en
(S à des distances égales, pour l'une à -y.
et de se servir de ces deux règles pour mo-
ipures d'un cdté les longueurs MN et de rs CP'.
. multiplication de la longueur par le cocFi une fois pour toutes sur la règle divisée,
irs de -^ *^' ô ' *^° continuera ensuite la en suivant la marche indiquée au numéro
létrique que nous venons d'exposer domio mêmes résultats que la méthode algébrielle n'en est que la traduction, et qu'elle a lit de remplacer des opérations numéiifaligantcs par dos constructions géomé- ! fournissant identiquement les mêmes l'aide de cette simplification, od poun-a ffectuer en un ou deux jours tous les calitifs à un arc circulaire, alors que la mééhrique exigerait probablement le quiii-
iométriquc présente un autre avantage, e à un arc de forme quelconque, pourvu able fait le calcul des poussées : en ofTi-L is qui viennent d'être décrites, nous n'autiliser les propriétés de la courbe cireuse longitudinal, et cet axe eût pu être tique ou même décrire une anse de paraisonnement ni le tracé géométrique rien, à condition, bien entendu, que l'on calculer pour l'arc en question les diiïé- ]ui sont les seules données que l'épure no
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fournisse pas immédiatement par des mesures directes. Au contraire il serait impossible d'adapter la méthode algébrique à ces différents cas sous peine de tomber dans des formules inextricables, par suite de Ja complication qu'entraînerait le calcul des ordonnées de la courbe et des inclinaisons des tangentes en ses différents points. On serait forcément amené à se procurer ces bases de calcul par des mesures effectuées sur une épure, et, dans ces condiûons, il vaut évidemment mieux profiter de l'épure pour appliquer en entier la méthode géométrique.
nente. — Après avoir fait le calcul du travail dû à la surcharge complète, il suffit de multiplier tous les nombres obte-
nus par le rapport ^ de la charge à la surcharge, pour avoir les
nombres relatifs à la charge permanente. Il n'y a donc en réalité pas de nouveaux calculs à faire.
Toutefois, il pourrait arriver que l'on se proposât de déterminer le travail résultant de la charge permanente et de la surcharge complète, sanS avoir besoin de connaître Teffet d'une surcharge incomplète. Il serait alors parfaitement inutile de recourir aux nombreuses opérations de la méthode précédente, des formules très simples permettant de calculer d'un seul coup, pour une section quelconque, le moment fléchissant et l'effort tranchant dus à la surcharge complète ou à la charge permanente répartie uniformément suivant rhorizontale.
Nous extrayons textuellement ces formules du Traité de résistance des matériaux de M. Bresse (116,117) : nous croyons inutile d'en donner la démonstration qui est d'ailleurs extrêmement simple.
On sait que dans le cas présent la valeur de la poussée est donnée par la relation :
B' et K sont des coefficients, dépendant de r* et de ç, qui sont fournis par la table II, 2 pa est le poids total de la charge.
y et
QSS
ett<
pa
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On cherche ensuite le travail par la méthode habituelle. On peut aussi se servir de la formule :
El
Q=af
si l'arc est très surbaissé.
Remarquons qu'en changeant le signe de a /, on change le signe de toutes les expressions algébriques que nous venons d'énoncer. Le travail change donc purement et simplement de signe et garde la même valeur absolue : donc on peut prendre à volonté avec le signe + ou le signe — tous les nombres représentatifs du travail que donne le calcul, à condition bien entendu que l'on admette l'égalité de valeur entre les écarts positif et négatif que peuvent présenter les températures extrêmes par rapport à la température moyenne. Sinon il convient de modifier les nombres dans le rapport même des écarts admis.
T4k9m ^Superposition des effets produits sur l*càre pur lu cliursey lu surcliurse et lu dilututiou* Oour* l»es représentutives du truvuil. — Après avoir calculé
séparément les effets dus à la charge, à la surcharge et à la dilatation, il convient de superposer ces effets de façon à obtenir le travail que le métal pourra subir dans les différentes parties de l'arc sous l'action simultanée de ces trois causes. C'est une simple addition à faire et nous n'avons rien à en dire, sinon qu'il faut donner au travail dû à la température le signe qui convient à la nature de l'effort maximum que l'on se propose de déterminer, pression ou tension.
Il est utile de figurer les résultats du calcul sur une épure où l'on trace les courbes représentatives du travail, obtenues en prenant pour abscisses les distances des sections à la clef, mesurées sur la fibre moyenne ou sur la corde, et pour ordonnées les valeurs du travail. Il est bien évident que ces courbes sont symétriques par rapport à l'ordonnée qui passe par la clef.
A titre d'exemple, nous donnons les différentes courbes résumant les calculs faits par nous pour un arc circulaire i section constante dont nous avons eu à dresser le projet.
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Fig. 222. Charge permanente seule.
Fig. 223. Surcharge d'épreuve seule, répartie de la manière la plus défavorable (pression et tension).
! s«tRcii«
Fig. 224. Charge permanente et surcharge à répartition variable.
enJtilap.par nxi. ^ C^Ci .
Épures du travail maximum du métal dans différentes hypothèses de charge.
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ar deux courbes qui sont les enveloppes de toutes les coures représentatives qui correspondraient & toutes les bypolèses possibles de surcharge partielle. Le travail maximum
la compression est beaucoup plus considérable, dans toutes ^8 sections de l'ouvrage, que celui qui correspondrait à la iircharge complète, ce qui justifie notre métbode. D'autre art, le métal peut travailler à l'extension dans tous les oints de l'arc, avec une surcharg'e convenablement disposée our chaque point considéré à part. Les maxima, pour les eux scmeDcs et les deux genres do travail, se manifestent lus dans le voisinage du quart de l'ouverture à partir de la ef, c'est-à-dire au droit des reins de l'arc.
3° Le travail dû à la dilatation a à peu près même valeur bsolue pour l'une el l'autre semelle. Il est h peu près nul aux aissances et à son maximum à la clef.
L'offel de l'effort normal est presque nul.
4° Si l'on considère simultanément la charge permanente t l'influence de la température, on reconnaît que la valeur laximum du travail, soit à l'extension, soit à la comprcsion, se manifeste à la clef pour l'une et l'autre semelle !j. 226).
Mais si l'on fait intervenir la surcharge, on constate uc ce maximum s'écarte de la clef, surtout pour la semelle iféricure, et tend à se rapprocher des reins de l'arc, Toute- )is, au moins pour la semelle supérieure, la valeur du tralil k la clef s'écarte peu du maximum.
La semelle supérieure ne peut travailler qu'à la compres ion, ou du moins elle n'a jamais à supporter qu'un travail à extension absolument insignifiant.
Au contraire, la semelle inférieure, pour laquelle le travail
la compression reste toujours plus faible, peut subir uo avail à l'extension d'une certaine importance. Dans le cas ,udié par nous, il était question d'un arc en t6le également île à travailler à la compression et à l'extension. 11 en eu'. ,é autrement s'il se fût agi d'un arc en fonte, ce métal se 'étant, on le sait, dans ces mauvaises conditions au travail ir extension. Comme dans le cas présent, la tension alteiu- -aït la valeur de 3 kilogrammes dans les points les plus faunes, cela eût paru inadmissible.
intégrale i
y* ds
s'obtiendrait en divisant chacun des
produits précédents par la valeur du moment d'inertie correspondant à la section considérée, et faisant la somme de tous les quotients.
L'arc à section constante, présentant en tousses points la valeur moyenne V ainsi calculée, donnerait presque identiquement la même poussée que Tare à section variable que
Ton étudie.
Après avoir évalué les poussées dues à la charge, la surcharge divisée en poids isolés et la dilatation, on chercherait le moment fléchissant, l'effort tranchant et l'effort normal par la méthode habituelle. On ferait de même pour le travail du métal, avec cette seule différence que dans le cas
présent la valeur de ^ et celle de -- varient d'une section à
l'autre, et que par suite les coefficients -^-^z et -^
par les-
quels il y a lieu de multiplier les valeurs de — - et — - précédemment calculées, doivent être établis séparément pour chaque section. Cela complique un peu les opérations et ne permet pas d'obtenir directement le travail par la méthode géométrique, celle-ci ne restant applicable qu'au calcul de
— et de —
T^L-^. .^.pcft* ciirculalres là aptleulations
tpiques. — Supposons que, au lieu de placer l'articulation en A sur l'arc de cercle décrit par l'axe longitudinal de l'arc, on la place soit au-dessous en A,, soit au-dessus en A,, en
la raccordant par une petite courbe avec l'axe longitudinal circulaire (^y. 230.)
On ne pourrait évidemment pas appli* quer à ce cas les formules indiquées précédemment pour le calcul de la poussée.
D'après M. Darcelj la poussée due à la charge permanente ou à la surcharge complète serait dans le cas des arcs très surbaissés donnée par la formule suivante :
Fig. 230.
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. + Sy., 0, + 30., et s, + Ss^ inertie i et de l'aire de la si , et de l'effort normal F pi itre H et K; et proposon8-n< ibis par les coordonnées x„ ïtsalc K, qui sont devenues 'Ct+Sx,, y,+èy„
Nous ne donnerons pas ici Ënérales, que l'on peut trom es matériaux de M. Bresse i
Nous nous bornerons à éno
= Jar. - !«. (ï, _ j.) - Jj'< ^'■''^,~" ds+ J^''^fh+^tix,-i
= !!/. + ««.(»,-».) + _^'' ^^^^^ * + jj';'' ^ * 4- .1 (J, -(
Dans toutes ces équations les intégrales, où la variable dépendante est tantôt x, tantdt y, tantôt s, sont prises lire les limites correspondant aux points H et K. E est le •efficient d'élasticité du métal. Ces quatre formules constîlent la base fondamentale de la théorie des arcs métalliques, mt elles permettent de déterminer dans tous les cas possies la poussée et la déformation, ainsi que nous le verrons us loin. Elles sont d'une forme un peu compliquée, mais 1 les simplifie dans les applications en cboisissant conveiblemcnt les points II et G, en raison des circonstances léciales que présente la pièce dont on étudie la déforation.
940. Appllontlon des lopjnule» sé>néii-alea nnK pc« d« topiue qaoïoonqne. — Nous allons appliquer s formules au cas particulier des arcs à section variable mt l'axe longitudinal décrit une courbe quelconque : nous
la valeur de ^^ relative au point A est nulle. On a d'autre part :
^1 = «» yi = 07 *i « Li
en désignant par L la longueur totale de la fibre moyenne de S en A.
D'où Ton tire :
FJg. 233.
La forme de cette équation peut être légèrement modifiée.
Soient M un point quelconque de l^axe longitudinal, B l'angle que fait la tangente à cet axe avec l'horizontale, F et V l'effort normal et l'effort tranchant en M.
Le tronçon d'arc compris entre la section transversale M et l'une quelconque des naissances, A ou A', est en équilibre sous l'action des forces extérieures qui lui sont appliquées, et du moment fléchissant, de l'effort tranchant et de l'effort normal développés dans la section M. Projetons toutes ces forces sur une direction horizontale : comme les forces extérieures sont toutes verticales par hypothèse, à l'exception de la poussée, nous trouverons en définitive, la somme de ces projections étant égale à 0 :
Q-hFcose + Vsine=:o.
D'où :
Q = — FcosB — Vsine.
L'effort tranchant V est toujours très petit quel que soit le mode de répartition de la surcharge, l'angle formé par la tangente à la courbe des pressions et la tangente à Taxe longitudinal, dans une même section transversale, étant toujours voisin de zéro.
On peut donc négliger sans erreur sensible V devant F et
écrire :
Q = — Fcose.
D'où
Qdx
Frfx = —
ces 6
en a donné, pour le solutions approchée
Nous avoua expo travaux.
Dans le cas préseï est impossible, puïsi relations qui existen
donc conduit à procéder par quadrature, et à calculer, àm chaque cas particulier, la valeur numérique approchée ir chacune des intégrales. Telle est la marche suim pu M. Darcel [Annales des Ponts et cAawss^w, 1862, 2' seineslre.l. et M. Albaret, qui a appliqué ce mode de calcul à queli{iKS arcs circulaires très surhaissés, à section variable, et a cipoié les résultats de ses recherches un daosarticle inséré dau les Annales Ag 1870 (2* semestre).
M. Seyrifj a depuis, sur les indications de M. de Dion, ancien président de la Société des ingénieurs civils, employé le même procédé de calcul par quadrature pour le pool i 160 mètres d'ouverture et 42°, SO de flèche établi à Portosar le fleuve du Douro par MM. Ei/fel et C.
Nous allons donner quelques détails sur la manière diMl on doit effectuer ces quadratures et conduire les calcili numériques relatifs h la détermination de la poussée.
»^». Calcul de In vouhh£>o. — 1* Calcul dit csrjfitient de Q. — Il convient tout d'abord de détermiiiw li valeur du coefficient de Q, que nous désignerons par la lellw V
CL ./M,s ÇL ds Jo I +jo lï
A cet effet, on choisit sur l'arc un certain nombre de s«tions, que l'on prentl A'i'^ tant plus nombreuses qw l'on désire un résultai plw exact ; pour le pont i' Porto, on en a pris 10. niHi compris la clef et la m^ sance, qui est toujours rr duite au point d'articulaiii«i
Il peut paraître commode^ pour une raison que nous indiquerons plus loin, de disposer ces sections de façon que la distance horizontale rf du centre de gravité de deux sections consécutives soit une constante. Soient M une section quelconque, I son moment d'inertie, fit son aire, m la demi-somme de ses distances à chacune des sections voisines comptées sur la fibre moyenne, et n l'ordonnée de son centre de gravité par rapport à l'horizontale qui passe par A. On obtient ces différentes quantités soit par le calcul soit par un simple mesurage effectué sur une épure.
Tl^îTl ïïï
Calculons les expressions : -^jT— et --» ce qui ne présente
aucune difficulté.
Effectuons la même opération pour toutes les sections, en
disposant méthodiquement les calculs, c'est-à-dire en partant
de la clef et marchant vers l'extrémité A. Pour la clef, m est
égal à la moitié de la distance à la première section choisie
sur l'arc. Pour le point A, I et y sont nuls et m, qui entre
fît seulement dans le calcul de -jr» est égal à la demi-distance de
A à la dernière section.
Cela fait nous effectuerons la somme de tous les résultats obtenus et poserons :
L ds ^A m
0 ÏÏ""2jSû'
Nous trouvons en définitive, après avoir effectué tous ces calculs numériques :
2® Calcul de la poussée produite par une surcharge quelconque et par un poids isolé. Rien n'est plus simple maintenant que de calculer la poussée produite par une surcharge quelconque, soit répartie uniformément sur une ou plusieurs zones de Touverture, soit composée de poids isolés, etc. Il est bien entendu, conformément à l'hypothèse déjà faite, que cette surcharge est symétrique par rapport à la clef. Dans ces conditions, il est aisé de déterminer le moment fléchissant X' u. 25
produit par les forces verticales appliquées à l'arc, à l'exclusion de la poussée.
Considérons deux poids ic placés symétriquement de part et d'autre de la clef, à une distance représentée par u {fig. 236). Soit g la distance horizontale à la clef du centre de gravité M d'une section transversale de l'arc. Le moment fléchissant X' relatif à cette section est égal à celui qui serait développé par les deux poids r, ] dans une poutre droite A 0 A' :
«^^^jUu^ jl ^ ^onY expression :
A'X^^^\ ^Xa ^ i^'9)y si l'on a m < y
■^^ , *^-J ^ Et :
Fig. 236. ^ (^-")» si ^'^^ a tt > y.
Il s'agit à présent de calculer Tin-
-égrale définie | ^ ^* » dont les limites correspondent à la
clef S et à la naissance A : cette opération s'effectuera par quadrature, dans les mêmes conditions que précédemment en posant :
Jo I ~2jS I Or on a :
(' Tz (a — u) nm izia — q) nm , tzIç — m) nm ^
I _v ^ -_ _: JLL 1 12 — _i pour U > }
1 i nia — g) nm
D'où:
nm
X^nm
2 A X' nm Y^A tc {a — q) nm j^ \\ A tt (g — u] nm S HT" " 2js Ï ^ 2j («=?) ï
. \^A7im . VI A {q — n) nm
= ^ l«-î) Es T + " 1 («=?) I
Ces deux intégrales dont la première, prise entre les points S et A, est indépendante de la position des poids ic et est fonction seulement de la forme de l'arc, et dont l'autre est prise entre les limites définies par le point d'application d'un poids 7c et la naissance la plus voisine A, sont faciles à calculer-
Cela fait,, il n'y a plus qu'à diviser le nombre V * . par
le coefficient N précédemment calculé pour avoir la valeur de la poussée Q due aux deux poids ir appliqués à l'arc.
Pour avoir la poussée due à un poids unique ic, défini par Fabscisse u^ il faudrait prendre la moitié de la valeur correspondant à deux poids symétriques :
Sachant calculer la poussée produite par un poids isolé, il sera facile de déterminer la poussée due à une surcharge composée d'une série de poids^ en effectuant successivement le calcul de la poussée pour chacun des poids pris à part. Si Ton veut, pour abréger, calculer en une seule opération le moment fléchissant X' développé dans chaque section M par Tensemble des poids agissant simultanément, on emploiera la formule suivante :
Connaissant la valeur de X' correspondant à chaque section transversale, on calculera facilement l'intégrale L ^
= y ç, '—rz — > et on en déduira la poussée Q en divisant le
résultat précédent par le coefficient N.
Ceci s'applique à un ensemble de poids symétrique par rapport à la verticale SO.
Si l'on voulait calculer la poussée produite par une surcharge dissymétrique, il faudrait appliquer une surcharge égale mais placée symétriquement par rapport à la clef, calcaler la poussée correspondante, et en prendre la moitié.
3* Poussée due à la charge permanente. — La poussée due à la surcharge complète est égale à la somme des poussées partielles dues à chacun deâ poids isolés en lesquels on a divisé la surcharge. La poussée due à la charge se déduit de
celle due à la surcharge, qu^on multiplie par le rapport -•
Elle peut d'ailleurs se calculer directement à l'aide de la formule suivante que nous jugeons inutile de démontrer :
^— n2jS 2 l '
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OÙ Ton donne successivement à q toutes les valeurs correspondant aux différentes sections du demi-arc SA.
4® Calcul de la poussée produite par une dilatation indépendante des [charges, — On a tout simplement \'
On connaît tous les nombres qui figurent dans cette formule.
fl.48. Calcul du travail. — Pour calculer un arc de section variable, nous proposerons de suivre la marche suivante :
1** On prendra un certain nombre de sections de Tare, dont le choix pourra être déterminé par des circonstances particulières dépendant du mode de construction de l'ouvrage (points d'application des pièces du tympan, et par suite de la surcharge) ; si l'on est absolument libre à cet égard on les disposera de façon que les verticales de leurs centres de gravité divisent l'ouverture en parties égales. On calculera alors le coefficient N ainsi qu'il a été dit plus haut.
2° On partagera la surcharge en un certain nombre de poids appliqués aux centres de gravité de ces sections : si les verticales de ces centres de gravité divisent la corde de l'arc en parties égales, ces poids seront égaux, ce qui simplifiera les calculs. C'est pourquoi nous avons précédemment recommandé cette disposition.
On calculera pour chaque poids la poussée correspondante par le procédé indiqué à l'article précédent. Vu la symétrie, il suffira d'effectuer les calculs pour les poids appliqués à un demi-arc.
Connaissant la poussée correspondant à chaque poids, le calcul du moment fléchissant, de l'effort normal et de Teffort tranchant ne présente plus aucune difficulté : il n'y a plus qu'à appliquer la méthode algébrique exposée au n* 138, ou la méthode géométrique du n^ 139, en remarquant seulement
que les coefficients -^ et -. qui servent à déduire le travail
(lu métal du moment fléchissant et de l'eflTort normal, varient d'une section à la suivante. Comme on a déjà calculé I et 0 pour les différentes sections, la recherche de ces coefficients est (les plus simplos.
3° En ce qui concerne le travail du métal dû à la lion, nous n'avons également rien à modifier à ce qui i à propos des arcs circulaires à section constante, le ci la poussée étant fait.
Nous remarquerons en terminant que le calcul es travail maximum à l'extension ou à la compression loppé sous l'action simultanée de la charge, de la sui répartie de la manière la plus défavorable pour cliaqu considéré en particulier, et de la température (écart nu au-dessus ou au-dessous de la température moyenne pas en réalité une opération bien difficile ni bien com] soit que l'on emploie la métliode algébrique, sott abrège le travail en recourant à la méthode géométriq opérations numériques sont, il est vrai, très nombrcusf comme elles se réduisent toujours à effectuer le pro somme ou la différence de deux nombres, elles r aucune difficulté. De ce fait, que l'opération ne s'a jamais qu'à deux nombres calculés à l'avance, apps à des séries distinctes dont tous les éléments sont suc ment associés deux à deux, il résulte que l'on peut t di^sser un tableau à double entrée dont les colonne cales portent en tête une des séries de nombres soun; opérations, et les lignes horizontales l'autre série. A (le rencontre de chaque colonne avec chaque ligne, on le résultat de l'opération faite sur les deux nombres pondant à la colonne et à la ligne : ce tableau pc être rempli par un calculateur absolument ignorao question, dont le travail consiste à effectuer l'opératioi rique indiquée entre tous les nombres placés en 1 colonnes et des lignes.
Nous avons calculé de cette façon un arc circulair tion variable de 80 mètres d'ouverture, en appli{] méthode algébrique dans tous ses détails, et celte o] ne nous a pas certainement demandé plus de quatre de travail, notre besogne se réduisant àpréparer lest de calcul et à vérifier, par la simple lecture, les erre auraient pu être commises dans les opérations numi Tous les calculs ont été effectués par un calculateur, d 1res intelligent et très capable, mais qui n'avait nu
naissance des formules à appliquer et dont le travail se réduisait à effectuer entre deux séries de nombres pris deux à deux l'opération indiquée en tête du tableau.
Lorsque Ton a terminé le calcul complet du travail maximum produit dans tous les éléments d'un arc par la charge, la surcharge et la température, il convient d'y ajouterl'effet dû à l'action du vent, dont lô calcul devra se faire d'après les règles que nous indiquerons plus loin.
DÉFORMATION DES ARCS
A 49. A.ve9 circui'airesi. — M. Bresse a fait connaître les formules générales donnant, dans certains cas, la variation de la flèche, c'est-à-dire le déplacement vertical de la clef subi par un arc circulaire à section constante. Ces formules sont les suivantes :
V Charge répartie uniformément sur toute la longueur de la fibre moyenne.
2* Charge répartie uniformément sur toute la longueur ae la corde horizontale.
Cette dernière relation est aussi applicable au cas de la surcharge complète.
Ces formules ne sont suffisamment exactes que pour les arcs surbaissés : dès que l'angle 2 <p dépasse 90*, leur emploi donne une erreur, qui, pour 2 (p = tt, peut atteindre 40 •/• ^^ la valeur réelle.
Dans le cas d'un arc très surbaissé, si le rapport -î ne dépasse pas la valeur habituelle 0,0005, on peut admettre sans
CHAP. V. PONTS m ARC.
grande erreur la formule simplifiée suivante qui est indépi daote de r' :
-ii =
PP
' i& EU 3' E/fel des variations de la température.
Si t est positif, A b l'est aussi et Tare se relève à là cl C'est l'inverse dans le cas d'un abaissement de températun
On peut substituer à la formule précédente une formi beaucoup plus simple :
A6=1,ii6a(.p.
L'erreur commise ne peut guère dépasser 5 7» de la valt réelle de /. Son emploi conduit donc à des résultats très su: sammenl exacts.
Oq doit admettre que, dans tous les cas que nous venons considérer, l'arc, sous l'influence de la cbarge,de la surcbai complète ou des variations de la température, conserve forme géométrique primitive, tout en subissant un surhai sèment ou un surbaissement général, sa clef se déplaçf verticalement de bas en haut ou de haut en bas. Chaq point de l'axe longitudinal se déplace aussi suivant une v (icale, et la valeur A ^ de ce déplacement est donnée, en dé gnant par x la distance horizontale à la clef du point con déré, par la relation :
Pour les arcs à section variable, on peut employer les f mules précitées de M. Bresse, en substituant à l'arc étudié arc fictif ayant pour section constante la section moycr calculée d'après les règles posées au n* 143.
M. Bresse n'a pas étudié les déformations produites sur arcs circulaires par des surcharges incomplètes ne couvri qu'une partie de l'ouverture. Dans le cas où l'on voudrait faire la recherche, il faudrait recourir à la méthode génér. de calcul par quadrature, que nous allons exposer, en parh des arcs de forme quelconque
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± SO« .AlPCS de fforaie ciiielooii«iue* Ol&arsey i cliflurg^ complète ou sym^trlqtne» temp^PAtitre* —
Considérons un arc de forme quelconque, que nous supposerons bien entendu symétrique par rapport à la verticale qui passe par le milieu de l'ouverture .
Nous chercherons d'abord les effets produits par la charge, par la surcharge complète, par une surcharge incomplète symétrique par rapport à la clef et par les variations de la température.
Dans tous ces cas particuliers, la section transversale de Tare à la clef conserve sa verticalité après la déformation, par raison de symétrie. Les formules du n** 146 sont donc applicables à cet ouvrage. Transcrivons ici les formules 7 et 8:
(8) «1/, = 8 ». + p " 'V *' '^+fi'm *—'(*-».)•
1** E/fets de la charge permanente et de la surcharge complète.
Pour calculer le déplacement vertical 5 y^ subi par un point
quelconque, il faut d'abord déterminer par approximation les
valeurs des deux intégrales :
Jo El ^ ^^ Jb Eû^^'
Fig. 237. La première s'évaluera aisément, en
conservant les notations du paragraphe précédent et posant :
rs, X{x,—x) 1^ ^M X{x,—x)m
Jo Êï '^— eZjS I
Les calculs effectués pour la recherche du travail du métal ont fait connaître m, I et x, —x, distance horizontale du point M à chaque section considérée entre S et M. lien est de même de X, moment fléchissant dû à la charge permanente, qui 8/ été calculé à Tavance, si Ton suppose qu'on ne cherche la déformation de l'arc, qu'après avoir établi ses conditions de stabilité. La 1" intégrale est donc aisée à évaluer parja méthode de quadrature.
La 2® est encore plus facile à trouver. On a en effet :
~ est le travail dû à l'efFort normal : on l'a calculé
demment pour chaque section transv m' est la projection verticale de '.
gueur m de la fibre moyenne, sur 1 on admet que la section transvers meure constante : c'est la demi-som Kg. Î38. distaaces verticales du centre de
de la section considérée aux cen gravité des deux sections qui la suivent et la précèdent diatement. La sommation est des plus simples à faire ivoir effectué ces calculs numériques, on obtient Sy, formule :
(n K. .„ , < vMX(;r,-x) <v"^,n'
(<) «i'. = ^y.+ Ëls i — '"-^ËZiSii"'-
Pour avoir Sy,, il faut donc connaître Sy„ qui est par la formule générale oi!i l'on prend s, = L, ce qui à l'appliquer à l'exlrémité A de l'arc, pour laquelle que Sy, est nul. D'où :
Lorsque l'on a calculé Sy,, on obtient en général [ point quelconque M (x,y,) de l'arc une valeur très si ment exacte du déplacement vertical Sy, par la formu
(3) Sy. = îy.^.
On peut donc se dispenser d'en faire le calcul exai au plus, est-il convenable de vérifier la conconlance en relation et la formule exacte pour un point do l'arc, pa
pie pour les reins : x ^ ^-
On pourrait de même cberchcr la valeur de Sx,, d'une méthode identique. Mais remarquons que Sj:, pour x= o et a = o, à la clef et aux naissances. En il est très petit, presque nul pour tous les points de
sa recherche ne peut présenter d'intérêt. On peut donc admettre que &r, est nul en tous les points de l'arc, qui ne subissent qu'un déplacement vertical.
2° Surcharge incomplète mais symétrique par rapport à la clef.
Les formules sont celles du cas précédent, et on effectuerait le calcul absolument de la même manière, étant donné que Ton connût pour chaque section la valeur de X et de F.
Remarquons seulement que la fibre moyenne de l'arc ne
conserve pas sa forme géométrique, et que par conséquent la formule approximative (3) du présent article n'est plus applicable. Il faut chercher pour un certain nombre de points la valeur de ^y^.
Fig. 239. La figure 239 montre avec
exagération de quelle manière se déformera l'arc AS sous l'action de surcharges diversement réparties, mais symétriques par rapport à la verticale OS.
i"" Surcharge complète. Courbe ASi^.
2° Surcharge concentrée à la clef. Courbe AS,. L'abaissement est maximum à la clef. Dans le voisinage des naissances, il peut se produire un relèvement au-dessus de la position primitive.
3** Arc chargé aux reins et vers les ruiissances. Courbe A5,. L'abaissement maximum se manifeste aux reins. Il peut y avoir relèvement de la clef.
Ces remarques suffisent pour faire ressortir l'intérêt que peut présenter l'étude de la déformation dans certains cas particuliers de surcharge.
La remarque faite précédemment au sujet de Sar^ subsiste encore ici : en général on peut s'abstenir d'en faire le calcul, et admettre que chaque point de l'arc ne subit qu'un déplacement vertical.
3** E^et de la température.
s le cas préseï
donnent Heu 1 nt insignifian nt ÛéchissanI m; on l'a ca
que de trouvi un point quel
!t dispensé dt
vation que pi irdé comme
asymétrique ( |uc la section i .déformatioi onc pas appl relatives à la
(4)duN» Uî
f> '-^, = Sx, - 60. (y. - y,) - jj^' '^'■"eY'''^ ^"^jx
\ h, = Sy, + Sa,(x,-x,) + £''^^^^^ ds + J
Nous pouvoDS en faire disparaître le ter
mpérature, dont nous ne nous occupoi
ornent.
PrenoDS pour axes des coordonnées la ^
l'horizontale A'x qui passent par l'extrémité de gauche A' de l'arc, et appliquons les formules précédentes au point quelconque M {x,y,).
Nous aurons :
puisque le point A' est fixe.
D'où:
(5) Sx, =
Pour calculer Bx^ et Sy,, il faudrait connaître 56^, déplacement angulaire de Taxe longitudinal au point d'articulation A'.
Nous allons donc commencer par chercher B\, ce qui se fait très simplement en appliquant la 2* formule au point d'articulation A.
On a en ce cas ; x, = 2 «, y^ = o, 5^ = 2 L, en appelant 2 L la longueur totale de la fibre moyenne.
D'ailleurs le point A est fixe, et par conséquent on doit' trouver pour lui : Sy^ =r o.
D'où :
>« v.ci ■ r2LX(2a — ar) , o = Se„X2a+ / -L-gj i-ds
et
•" ^ajo El
Il est aisé d'en déduire la valeur de $6^ : quel que soit le mode de répartition de la surcharge que Ton considère, les calculs de stabilité, déjà efi'ectués pour l'évaluation du travail du métal, donnent pour chaque section les valeurs de X et de F.
• Connaissant 56^, on appliquera aux différents points de lare les formules (5) et (6) qui donnent leurs déplacements verticaux 5 y, et horizontaux Sa:,.
Nous ne reviendrons pas sur la manière d'évaluer par quadrature les intégrales définies.
Si l'on a fait le calcul pour différentes surcharges, or tiendra la déformation résultant de toutes ces surchs agissant simultanément, en faisant, pour chaque poin somme des déplacements verticaux et horizontaux d chaque cause considérée à part. Réciproquement, en re: cLant de l'effet de la surcharge complète celui d'une surcl partielle, on aurait l'effort dû à la surcharge partielle cor mmtaire.
Tous ces calculs présentent un grand intérêt, au moins les ouvrages de très grande portée. Depuis longtemps MM. Darcel et Albaret ont remarqué que, pour les arcs c laires, les déformations maxima résultent de surcharges lielles et se manifestent aux reins, non à la clef. Ils onl suite conseillé de toujours les calculer, etM. Albaret a em] i cet effet la méthode de quadrature pour les arcs qu'il diait, mais en se bornant à l'examen du déplacement su ijuart de l'ouverture.
La seule application vraiment complète de cette met qui soit venue à notre connaissance a été faite par M. Se que nous avons déjà cité. Il a déterminé la forme aff par la fibre moyenne du pont de Porto sur le Douro dan. férontes hypothèses de surcharge, et il a démontré l'utili ce travail, en vérifiant que la déformation due à une suret couvrant une moitié du tablier était assez considérable modifier le mode de répartition de la surcharge et changi conditions dé stabilité de l'ouvrage.
Ses recherches lui ont fait voir que, sous l'inflence i surcharge complète, le déplacement vertical de la clef et) 16 millimètres, et que le déplacement horizontal des diffé points de la fibre moyenne ne dépassait en aucune secti maximum de l^^.S, ce qui justifie ce que nous avons dit haut sur le peu d'intérêt que présente le calcul de 3a:en pare:
Pour la surcharge couvrant 40 mètres de part et d' du pont, le déplacement vertical de la clef atteint 17""° l'arc se relève dans le voisinage des naissances, où le haussement atteint 4 millimètres. Le déplacement horiz n'est plus négligeable et il atteint 5 millimètres au 1 l'ouverture. Il peut être intéressant de le calculer.
Pour la surcharge couvrant la moitié de l'ouvcrtui
déplacement vertical de la clef estde S"",!
et son déplacemenl horizontal de36"",7.
Lea déplacements verticaux variententre l'abaissement maximum 26"',' (reins de la partie surchargée) et le relèvement maximum I9"-,5 (reins de la partie libre).
Le déplacement horizontal atteint son maximum à la clef, il s'effectue partout dans le même sens.
Nous croyons intéressant de reproduire ici une épure dressée par M, Seyrig, où il a représenté la fibre moyenne primitive do l'arc du pont de Porto, et à une échelle 250 fois plus ^ande.
les déformations résultant dos différents cas de surcharg:^ qu'il a considérés
ifig- 2iO).
Sîl'onvouIaiLfaire à cet égard un travail complet, il faudrait calculer pour chaque section do l'arc le déplacement dû à chacun des poids isolés en If^ quels on a divisé la
iv."
Userait pour chaque point de la fibre moyenne les déplacements de même sens, en y ajoutant les déplacements de même sens déterminés par les éccurts de la température, et Ton obtiendrait ainsi deux courbes, l'une supérieure, l'autre inférieure à la fibre moyenne, représentant les enveloppes de toutes les courbes que pourrait décrire la fibre moyenne dans toutes les hypothèses de surcharge et de tem-
>tï ^-
Coupè transversale au montant 2 „£cheflf âéO'lUpomiroo
- frr«4x.ct _ /. ^
Fig. 242. Pont de Porto sur le Douro.
Coupe des arcs et contreventement transversaL
pérature. Ces deux courbes donneraient en chaque point les limites des déplacements dans un sens ou dans l'autre de la fibre moyenne. Un pareil travail, dont les résultats seraient intéressants, serait malheureusement fort long, et l'on ne pourrait guère s'astreindre à le faire que pour un ouvrage de très grandes dimensions.
CONTREVENTEMENT.
jISS* Oontreventement long^ltudlnsàl ou borlxon*
tai. — En général on ne songe pas à calculer l'effet du vent sur les ponts en arc, et Ton arrête les dispositions et les dimensions des pièces de contreventement d'après des ouvrages existants ou d'après des bases prises arbitrairement.
CHAP. V. PONTS EN AftC.
Lorsque le pont étudié comprend plusieurs arcs, on se préoccupe surtout d*assurer leur solidarité en les reliant par des triangulations formées de membres robustes : Ton obtient par surcroît une stabilité plus que satisfaisante au point de vue de Faction du vent. Le tablier du pont^ qui est généralemeot d'une grande rigidité, et les tympans, dont tous les éléments sont réunis par des croix de Saint- André, contribuent à augmenter la solidité de Fensemble.
Ce n'est guère que pour les ouvrages de très grande portée, où Ton s'attache à réduire le plus possible le poids du métal employé et où Ton évite toutes les pièces dont le rôle n'est pas bien défini, que le calcul du contreventement est réellement utile et doit être fait avec soin.
Nous n'avons trouvé d'exemple d'un pareil calcul effectué en détail et suivant une méthode rigoureuse que pour le pont dePorto sur le'Douro, que nous avons déjà cite plusieurs fois [fig. 241 et 242). La méthode que nous allons exposer est celle suivie par M. Seyrig dans son travail.
Il y a lieu d'abord de calculer l'intensité des efforts exercés par le vent sur rou\Tage tout entier, tympans et tablier : vu la forme irrégulière que présente l'élévation d'un pont on arc, on est conduit à la diviser en un certain nombre do zones dont il est facile d'évaluer la surface pleine et au centre de gravité desquelles on applique l'effort du vent calculé en raison de cette surface.
Supposons que l'on ait opéré de cette façon pour le demiarc AS, et que l'action du vent soit représentée par quatre forces I, II, III, IV, dont les points d'application sont respectivement!, 2, 3, 4. Le demiarc AS' sera soumis à des forces égales disposées symétriquement {fig, 243).
Il s'agit de calculer les efforts tranchants et les moments fléchissants développés dans la pièce AS A' dont les extrémités A et A' sont encastrées, puisque les forces 1, II, III, et IV, normales au plan de l'arc, sont par conséquent parallèles aux articulations A et A' qui ne fonction- R. 26
Fig. 243.
ncnt pas dans le sens correspondant à la direction du venl.
Le calcul de Teffort tranchant ne présente aucune difficulté. Il est égal dans une section quelconque à la somme des forces appliquées entre cette section et la clef S.
Pour le moment fléchissant, le problème est plus compliqué, vu la forme affectée par la poutre ASA', dont l'axe longitudinal courbe est situé dans un plan perpendiculaire à la direction des forces extérieures.
Considérons une poutre horizontale auxiliaire asa\ de même portée 2 a que Tare, encastrée à ses extrémités a et a'^ placées verticalement au-dessus de A et de A'. Projetons sur la droite osa' les points d'application des forces I, II, III et IV (1 , 2, 3 et 4), et calculons les moments fléchissants développés dans cette poutre parles forces I, II, III et IV, T, II', IIÎ' et IV', que nous lui supposons appliquées. Le calcul en sera facile à l'aide des formules que nous avons indiquées au second chapitre du présent ouvrage (30). Le procédé le plus commode consistera à construire pour chaque force les deux droites représentatives du moment fléchissant, et à faire la somme des ordonnées de toutes ces droites pour chaque section transversale considérée sur la poutre rectiligne osa : nous obtiendrons ainsi la projection horizontale du moment fléchissant développé dans la section correspondante de Tare : X*.
Considérons maintenant une poutre verticale av ayant pour hauteur la flèche b de Tare et encastrée au point a qui correspond à A, l'autre extrémité a, qui correspond à S, étant libre. Projetons de même les points 1, 2, 3 et 4 sur celle droite aa, et calculons les moments fléchissants développés dans ses différentes sections par les forces I, II, III, IV, gue l'on supposera lui être appliquées.
Le calcul se fera à l'aide des formules du n"^ 32 et donnera la projection verticale du moment fléchissant développé dans la section correspondante de l'arc : X^.
Connaissant X^ et X^, on pourra calculer sans difficulté le moment fléchissant développé sur l'arc lui-même :
x=i/xr+xr.
Onendéduirale travail de l'arcdùà l'action du vent: d'ailleurs
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devra considérer pour l'évaluation de ce
>a pas la section transversale de l'arc,
versale de la poutre rigide constituée par Lous les arcs reliés par leur contreventcment. Dans le cas de deux arcs seulement, chacun représente une des semelles de la poutre de contreventement, les pièces de contreventement formant les éléments de l'àme {fig. 244). Il arrive que, dans les ponts portés par un très grand nombre d'arcs, on réunit tous ces arcs à l'aide des pièces de contreventement, de façon à constituer une poutre d'une solidité absolument excessive et hors de toute 4)roportion avec l'intensité de l'effort développé par le vent.
Il suffirait en général, en pareil cas, de contrevontcr entre eux simplement les deux premiers arcs à partir de chaque tète du pont, de façon à constituer immédiatement en arrière du point d'application du vent une poutre de contreventement suffisamment forte, en laissant libres tous les arcs intermédiaires, qui, étant masqués par les arcs de tête, ne sont pas soumis à l'action du vent. Nous ne parloDS ici que du contreventement longitudinal ou horizontal et non du contreventement transversal, qui, ayant pour but, non seulement de faire obstacle au vent, mais encore de ren- ' ''re solidaires les arcs et de répartir entre eux la surcharge, oit leur être appUquée à lous sans distinction. " On doit conclure dos indications que nous avons données elativcmcnt au calcul du moment fléchissant dû au vont, que lans la poutre horizontale as a' le moment maximum se nanifcste au point d'encastrement a; de même, dans la loulre vo, ce maximum a lieu en a.
Par conséquent la section de l'arc qui supporte l'effort le ilus considérable est, à ces deux points de vue, celle qui nrrcspond à l'articulation A : il convient donc de la renfor- «r tout particulièrement en vue de résister à l'action du 'cnt; le moyen le plus simple est d'augmenter sa hauteur
dans le sens de l'effort exercé, ce qui revient à accroître récartement des arcs au point A, s'il s'agit d'un pont à deux arcs : comme cet écartement est en général limité à la clef en S par la largeur du tablier du pont, et que d'ailleurs le moment fléchissant développée en S est peu considérable, on arrive au résultat voulu en donnant aux plans des arcs des inclinaisons égales et opposées sur le plan vertical, de façon à rapprocher leurs clefs et écarter leurs naissances.
C'est une disposition analogue à celle dont il a déjà été parlé pour les ponts suspendus; mais, ici son efficacité est incomparablement plus grande. En effet, le travail développé
dans la section d'encastrement A est égal à ^-jî quand on fait varier la section, il diminue comme le rapport ^-j, c'est-
à-dire approximativement comme le rapport -j-» h étant Té-
cartemont des deux arcs en A. Dans le pont de Porto sur le Douro, l'écartemcnt minimum des arcs est, au sommet, égal à 4 ", 50. Aux naissances il est de 15 mètres. Le travail du métal développé aux naissances par le vent est donc pour cet ouvrage trois fois plus petit que si on avait placé les arcs dans des plans verticaux parallèles présentant en tous leurs points récartement minimum de 4 ", 50, qui correspond à la largeur du tablier {fiff. 241 et 2i2).
En inclinant sur la verticale le plan d'un arc, on augmente l'effet produit par la charge et la surcharge, Teffort développé dans le plan de l'arc ayant pour projection verticale le poids de la charge et de la surcharge.
Pour faire rigoureusement le calcul, il y aurait lieu do tenir compte de cet accroissement. En désignant par p eiU le poids par mètre courant de la charge et de la surcharge, cl par to) l'angle du plan de l'arc avec le plan vertical, les efforts agissant sur l'arc dans son plan seront par mètre courant
éffaux a — ^- — et •
^ COS (o COS o)
Comme w est en général très petit, cette correction est sans intérêt. Dans le cas du pont de Porto, l'augmentation relative due à l'inclinaison du plan des arcs serait, la flèche de
Tare étant de 42 "», 30, égale à
= 0,007. Ici le paids
esl augmenté à peine de 0,7 0/0. On conçoit qu'il est bien inutile d'en tenir compte, car il ne peut en résulter de changement sensible dans les conditions de stabilité de Touvrage.
^ous ajouterons que la méthode, que nous avons employée pour le calcul du travail du métal dû à l'effet du vent, permettrait de se rendre compte de la déformation qui pourrait en résulter, le déplacement de la clef dans le sens de la direction du vent étant la somme des déplacements subis, sous l'action de forœs connues, par la poutre horizontale dans son milieu, et la poutre verticale à son extrémité libre, déplacements que l'on sait calculer à l'aide des formules des n°* 30 et 32.
1«!»3. Oontreventemeiit transvepsnl ou vortlCAl*
— Considérons une section transversale M de l'arc : menons en ce point la tangente à l'axe longitudinal. Supposons que cette tangente passe par le point d'application 1 de l'une des forces partielles représentatives de l'action du vent. Cette force I ne détermine dans la section transversale M qu'un moment fléchissant X et un effort tranchant V, que l'on pourra calculer à l'aide de la méthode exposée dans
l'article précédent.
Mais il en sera tout autrement pour la force II, dont le point d'application 2 est placé en dehors de la droite Ml, à une distance d de cette droite [fig, 2i5).
Si nous nous reportons au n° 21 du chapitre premier, nous constatons que la force II va développer dans la section transversale M un couple de torsion, dont la valeur s'obtiendra en effectuant le produit de l'intensité i de la force II par la distance d du point d'application 2 à la tangente Ml.
Désignons par T ce couple de torsion (18). On pourra déterminer le couple de torsionrelatif à chaque section transversale de l'arc, en effectuant le produit id pour toutes les
Fig. 2io.
forces appliquées entre cette section et la clef. Vu la symétrie, le couple de torsion est nécessairement nul à la clpf S.
Supposons que Touvrage considéré comporte deux arcs seulement. Le couple de torsion T va tendre à faire tourner la section transversale formée par les deux arcs aa\ hV et les pièces de contreventement aô, a'b' autour du centre de gravité commun G. Soit h la hauteur commune des deux arcs et e leur écartement. L'effort normal / développé dans le cadre rectangulaire a bb'a' aura à peu près même valeur pour tous les côtés^ si e et h diffèrent peu, et Ton pourra calculer sa valeur par la formule approximative :
Kg. 246.
Si (? et A diffèrent sensiblement, ce qui ne permet plus,
ainsi qu'on le sait, d'appliquer en toute sécurité les formules relatives à la torsion, il sera prudent de calculer /, effort normal développé dans les âmes aa' eibb' des arcs, ainsi que dans les pièces de contreventemcnl ab, a'b\ en divisant le couple de torsion T par le double de la plus petite de ces deux longueurs, soit par 2 c si e < A.
C'est là un procédé approximatif dont nous ne garantissons nullement l'exactitude mathématique.
D'autre part l'expérience a démontré que toutes les fois qu'ime pièce soumise à un effort de torsion ne présente pas une section circulaire, ou du moins ne possède pas plus de
deux axes de symétrie, de telle sorte que son ellipse centrale d'inertie ne soit pas un cercle, la torsion a pour résultat de déformer la figure géométrique de cette section.
C'est ? ci absolument le cas, et il est manifeste que les moments d'inertie de la section, pris par rapport à Thorizontale et par rapport à la verticale qui passent par le centre de gravité G, sont toujours très différents. Il y aurait donc déformation de la section, et par suite dislocation des assemblages «, 6, a', b\ si l'on n'assurait l'invariabilité de la figure en
Fig. 247.
ces (te con trêve a te ment transversal ab' et ■oix de Saint-André {/ig. 247).
\e el h sont très difTércnles, on peut être e contreventement entre les detiz arcs de t-André, soit accolées si e > A, soit supcrj. 248 et 249).
la section de la pièce de contreventement ilte puisse supporter un effort double de loppé par le couple de torsion dans les : 2 /". Il serait peut être plus exact de mporte peu d'ailleurs, car en règle généjours donner aux pièces do contreventeien supérieure à celle qu'indique le calcul, des imperfections qu'il présente et s'assu' urité.
. lieu do deux arcs nous en ayons un certain nombre, quatre par exemple. Il est bien rare qu'en pareil cas, on s'inquiète de l'effort de torsion dû au vent, qui ne peut produire qu'un effet insignifiant.
Rien n'empêche de le faire d'ailleurs.
Mais ici il se présente une autre circonstance infiniment plus importante au point de vue de l'effet produit, et dont il couper.
grande largeur, la surcharge peut ne pas fermement sur la largeur du tablier : par as représenté par la ligure 248, un train ( des voies d'un pont de chemin de fer,
formant, grâce au contreventement, un cnt la section transversale a son centre de L) pont yy, on voit que le poids it du convoi pie de torsion dont la valeur est égale à it n. sion se répartit sur la section et fait tra- .a même façon que le couple de torsion dû venons de parler.
ins encore de calculer l'effort développé mlale ab par la formule :
tiT
ih
et do donner aux contre ventemenis obliques la force nécessaire pour supporter un effort égal à *^ » 6 étant Tangle de
la barre avec la verticale; cet effort doits&lre réparti également entre toutes les barres qui coupent une même verticale.
On voit immédiatement que pour peu que les arcs aient une faible hauteur, cet effort peut avoir une très grande importance, et nécessiter Temploi de pièces très robustes dans le contre ventemen t. Aussi a-t-on Thabitude, dans ces sortes d*ouvrages, de se servir des pièces du tympan pour le contrevontement transversal. Dans cette hypothèse, la fiç, 248 représente la coupe transversale faite à la clef et la fiç, 249 la coupe transversale faite en un point où. Tare étant fort éloi gné du tablier, on a établi le contreventement transversal dans les tympans.
U faut aloi*$ substituer dans la formule la hauteur H à la
hauteur A« et Ton voit que / est considérablement réduit. Vu la solidarité quv les arcs établissent entre les différentes fermes verticales du contreventement, il convient d'admettre indifféremment pour tontes les fermes du conlr^vtenlement une ^-aleur f de Teffort développé égale à la moyenne des efforts qae la ionirale donnerait pi^ur les différentes valeurs de H. Il est toujours difficile dVviter que la partie du pont où H a la kaulev minin:u:n. c*est-4-5lire la elef. »e smbtsse un le^r^^r au^uvoaK»nt de ::r>; -n au passa» c-e* InÙBS^ Cela ao ÎK^ï du ovv->r:e ne rre><-n:e au:un înor-»vec:ùeBc.
D a:-"vcr5 ^îjuî:^ : :<::-^ oo.tt^ e:u.i -. n'>«saTviBs£ii:aksarartieo x>; Va r\'>'>:jir.vV r^r^rre cu\^!Îrya: It:> arv"ts à ^^ ïocsmi : il est X :>,:<.-: ï^r, -, ::. : ^u^ r» ur fàiri" :raT:i:..-c a .a aaste 5«|wne«re '.A : .-vv :, c*;v.:rv\-fr::-:nxr: jc "• . il tar: i-xk ract* ^^arsêtf'i'
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à ce moment l'effort normal développé i la barre ab,' entraîne l'arc ab et la dé- Lation no s'accentue plus. Mais il n'en est moins vrai que l'arc a'b', ayant subi léplacement par rapport à l'arc ah, supi une portion plus considérable de lasurgc; donc les efforts développés dans le reventement transversal ne font équilibre une fraction du couple de torsion, le lus étant égal au couple résultant de sortes par les arcs.
ïut supporté par le contreventemcnt peut itcrminé par une mélliode de fausse posirvenir dans le problème la valeur du
subi par un arc sous l'action de la sur mal qui résulte pour les barres du contre léfoi-mation du système,
pas davantage sur celte question, en irquer que, d'après ce que nous venons lautcur des arcs, le contre ventement d'un loi do pièces d'autant plus robustes que luits à la clef par la surcbargc sont plus
par suite les irrégularités de surcliarge icrla section transversale du pont. C'est lérîeux on faveur des arcs à croissant qui
une grande hauteur et par suite une constances qui contribuent chacune fi i-eloppé dans les contreveotements par ;harge.
orsque le contreventemcnt transversal est l guère en résulter de rupture dans les it : il arrive simplement que les arcs se ils n'étaient pas solidaires et que cbacun large qui lui est directement appliquée ine partie aux arcs voisins.
PONTS MÉTALUQCES.
S4. S^ectlonsi transivepsales des ckicem. — Les
arcs étant soumis à des efforts de flexion, il est rationnel de leur attribuer une section transversale qui convienne à ce
genre de travail, et Ton choisit en général ]a forme double té. Les arcs supportent, d'autre part, un effort normal de compression et il convient également de se préoccuper de cette circonstance.
La forme annulaire adoptée par Polonceati pour le pont du Carrousel était excellente à ce point de vue : malheureusement elle est médiocre pour le travail à la flexion, et l'ouvrage ainsi établi est très déformable. La flexion très considérable, qu'y détermine le passage des charges roulantes, donne lieu à des mouvements vibratoires très fâcheux. Ce n'est donc pas un exemple à imiter, et il faut adopter une section transversale qui résiste également bien à la compression et à la flexion. Le double té ordinaire serait souvent exposé à flamber, lorsque l'ouvrage est important : on raidit avec des cornières les bords de ses semelles, et l'on renforce de distance en distance l'âme au moyen de tôles perpendiculaires à l'axe longitudinal. Pour empêcher le gondolement de l'âme, on la consolide aussi au moyen d'une plate-bande centrale. Enfln, un excellent système consiste à adopter une section en forme d'U ou en forme de rectangle : l'âme est double, ce qui entraîne un petit surcroit de dépense, car dans les arcs la résistance de l'âme, au point de vue de l'effort tranchant, est toujours beaucoup plus grande qu'il n'est nécessaire, et le métal employé en pure perte est deux fois plus considérable . lorsque l'âme est dédoublée. Mais on obtient une solution parfaite au point de vue de la compression.
On pourrait aussi constituer chaque semelle d'un tube à section annulaire (pont de Saint-Louis, en Amérique) ou rectangulaii*e, et réunir ces deux tubes par une âme simple. L*àme peut être formée soit d'une tôle ordinaire, soit de barres constituant une triangulation : toutes ces barres sont destinées à travailler à la compression, il ne faut pas l'oublier.
Dans les ouvrages en fonte, on adopte les mêmes profils pour les sections transversales ; seulement les épaisseurs de métal sont plus grandes et les saillies moindres qu'avec la tôle. Somme toute le résultat est le même, car avec la tôle qui présente des épaisseurs réduites, on aurait beaucoup plus à craindre le gondolement, si l'on ne prenait la précaution d'accentuer les saillies du profil, de manière à augmenter son moment d'inertie.
tSS. Ajm^c» ik IftAuteur constante* — Le système Ic
plus simple consiste à donner à l'arc une hauteur constante d'une extrémité à l'autre. Comme le travail dû à l'effort normal varie peu, tandis que le travail à la flexion, produit par la charge, la surcharge et la température, est nul aux naissances, et atteint son maximum soit aux reins, soit à la clef, suivant l'importance relative de ces différentes causes, on conçoit que le travail maximum du métal ne puisse avoir même va leur dans toutes les parties d'un arc à section constante. On peut y remédier dans une certaine mesure en renforçant soit la semelle inférieure, soit la semelle supérieure dans les points où le travail calculé dépasse la limite admise, et en les affaiblissant partout où ce travail paraît trop réduit.
Nous avons parlé précédemment de l'étude faite par nous d un pont à section constante de 60 mètres d'ouverture : l'épure de la figure 227 indique le travail du métal développé dans les différentes sections sous la triple influence de la charge, de la surcharge et d'un écart de la température de zh 34". Comme le travail à la compression supporté par la semelle supérieure paraissait un peu excessif dans le voisinage de la clef, nous avons ajouté à cette semelle une tôle supplémentaire s'étendant sur une partie de l'ouverture de part et d'autre de la clef. La figure 228 représente le changement apporté dans le travail du métal. On voit qu'avec ce
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procédé, qui consiste à faire varier Tépaisseur des semelles en raison de Teffort subi, comme on le fait pour les poutres droites, on peut sans inconvénient attribuer à Tare une hauteur constante.
Le choix de la hauteur la plus convenable à adopter est un problème assez difficile à résoudre. La question ne se présente pas comme pour les ponts à poutre droite, où il y a une limite théoriquo bien définie qu'il ne faut pas dépasser : c'est la hauteur à partir de laquelle la réduction opérée sur la section des semelles serait plus que compensée par Taugmentation de hauteur de Fâme. Au delà de cette limite, le poids de la poutre augmente en même temps que sa hauteur. Pour les arcs Ton doit faire entrer en ligne de compte les deux circonstances suivantes : 1° si Ton considère deux arcs de même ouverture et de même flèche, placés dans les mêmes conditions de charge, de surcharge et de température, etc., ne différant en un mot que par la hauteur de la section transversale, la poussée la plus faible correspond à Tare le plus haut, et, si Ton considère les se*ctions correspondantes des deux ouvrages, c'est pour Tare le plus haut que le moment fléchissant atteint la plus grande valeur; 2** par contre, le rapport du travail maximum du métal à la valeur du moment fléchissant, qui, ainsi quon le sait, est égal à^» est d'autant plus petit que Tare est plus haut, car il est sensiblement proportionnel il 7-* h
Il en résulte que si Ton fait croître la hauteur de Tare, la • valeur du moment fléchissant X augmente, tandis que celle
du coefficient^ diminue. Le produit-^» qui représente le
travail du métal dans la section considérée, augmente donc ou diminue suivant les cas. Il conviendrait de trouver la valeur de h qui le rendrait minimum. M. Bresse a étudié celte question, dans son ouvrage sur la Résistance des matériaux (128 et 129), au point de vue spécial de Tefifet de la charge permanente. Il a constaté que Tangle au centre 2® de Tare intervenait dans ce problème, qui ne paraissait pas susceptible d'une solution générale simple.
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la dilatation oq voit immédiatement que
lite l'efTort normal, sont proportionnels
ur de l'arc, et que le travail dû au mo-
)roporlionnel aussi à celle hauteur. A ce
icr, il y a donc intérêt à réduire au mi-
; la section transversale. Nous n'insistc-
,, c'est une question d'espèce à résoudre
se basant sur les exemples existants, et
lar le calcul si une légère augmentation
ndrait à une réduction sensible dans le
qui est le meilleur moyen pour recoh-
loptée est convenable. Nous avons voulu
1 garde contre l'idée, vraisemblable à
priori, bien qu'absolument erronée, d'aprës laquelle, éten-
liaot aux arcs un principe vrai pour les poutres droites, on
croirait pouvoir réduire indéfiniment le travail à la flexion en
augmentant la hauteur de la section transversale.
tse. iVi-ct* h hautonr vaVlnble. — Il arrive parfois que, par des considérations architecturales, on donne h l'arc une bautcur décroissante à partir des naissances jusqu'il la clef. Co système est évidemment illogique pour dos arcs réellement articulés aiix naissonces (157), puisque la hauteur est maximum dans la région où le travail à la flexion est miaimum. Toutefois, en étudiant convenablement la répartition des tôles, on remédie à ce défaut, qui en somme ne peut conduire à une augmentation sensible dans le poids du métal, k moins que la variation de bauteur de l'arc ne soit excessive, comme pour le pont d'Arcole à Paris, où la hauteur décroit depuis l'°,iO aux naissances jusqu'à O^jSdii à la Clef [fig. 282).
Nous verrons plus loin que, lorsque l'ouvrage, au lîeu être parfaitement articulé aux naissances, est encastré ou emi-encastré , la forme, dont nous venons de parler, est lut à fait rationnelle, car le moment flécbissant atteint alors I limite supérieure aux naissances, et non plus à la clef ou ux reins.
Lorsque l'arc est effectivement articulé h ses deux extrélités, la forme en croissant, adoptée par M. EilTel pour le pont
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de Porto sur le Douro {Jig. 241), est la plus rationnelle, puisqu'elle tend à proportionner le moment d'inertie de chaque section à Fintensité du moment fléchissant maximum qui pourra s'y manifester.
Dans l'ouvrage de M. Eiffel les semelles sont paraboliques : la hauteur varie de 10 mètres à la clef à 1",72 aux naissances. Les résultats obtenus par lui sont les suivants :
Travail maximum total (y compris F effort du vent) en kilogrammes par millimètre carrée
Elxtrados . . .
INFÉRIEURE
Intrados. . . .
Ces chiffres ne comprennent pas le travail dû à la dilatation, qui est peu important, et, croissant d'une manière continue des naissances à la clef, atteint en ce point lo maximum de 0%90 à l'intrados, et 0^,70 à l'extrados.
Cette constance du travail est très remarquable et montre combien le projet a été bien étudié : elle ne s'applique d'ailleurs qu'aux valeurs de la charge, de la surcharge, de Pécari de température et de l'effort du vent admises dans les calculs de M. Eiffel. En changeant l'importance relative de ces différentes données, ou transformerait complètement les résultats, ce qui démontre, ainsi que nous l'avons dit plus haut, que la détermination de la hauteur de l'arc est toujours une question d'espèce qui n'est pas susceptible d'une solution générale.
Peut-être pourrait-on critiquer, dans le pont de Porto, la diminution excessivement rapide de la hauteur de l'arc à partir de la clef. On aurait pu réduire dans une proportion considérable le travail dû au moment fléchissant entre les naissances et les reins, en attribuant dans cette partie de l'ouvrage une plus grande hauteur à l'arc. Cette amélioration eût été réalisée sans dépense supplémentaire de métal, puisque, à
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rtie, l'aire de la section transversal' la clef (0"'',228) jusqu'aux naissan 0°',293). On eût donc pu au besoin , maintenir la hauteur de la sectioi itrc part l'âme est formée d'une tôli irlir de son extrémité, le raccorde l'articulation n'eût présenté nulli position admise dans le pont de Co B (yîy. 2"6 et 2S7}.
nble que la forme de croissant es articulé à ses extrémités, mais qu'i ;ne hauleur notable aux naissances l'inertie ne soit pas beaucoup plui partie de l'ouvrage la plus fatiguée
I. Calage. I>ls«oi^ance entjrc
o travail odectit. — Les formules que nous avons indiquées dans les paragraphes qui précëdcot, et les conclusions pratiques que nous en avoni (téduiLes, s'appliquent aux ponts en arc réellement articulés i leurs extrémités. Quelques ouvrages, en très polit nombre présentent efTecLivcment la disposition que suppose le calcul nous citerons notamment le pool en tôle sur le canal de Saint- Denis [Annales des Ponts et Chaussées, 1860, 2" semestre) établi par M. Mantion pour le passage du chemin de fer d( Paris à Creil, à une époque où un pareil ouvrage était unt ÎDDOvalion des plus hardies, et le pont de Porto sur le Dourc {fig. 252).
Ce mode de construction constitue toutefois une exception extrêmement rare. Dans la plupart des ponts existants, l'an repose sur les sommiers des culées par l'intermédiaire d< deux plaques de fonte fixées l'une à la maçonnerie, l'autre l l'arc lui-même, et séparées l'une de l'autre par un cerlair nombre de cales en fer ou en acier {fig. 253), placées en différents points de la hauteur de l'arc. Un semblable appareil esi loin de réaliser l'articulation que suppose le calcul ; au moment du>lécintrement, on cherche bien à faire passer par U point de rencontre de la culée et de l'axe longitudinal de l'arc
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la réaction exercée sur le sommet d'appui. On y arrive à pt-u près en serrant d'abord, au moment du décinlremenl, les cales centrales des retombées. Puis on serre graduellement et simultanément les cales extrêmes, en veillant à ce qu'elles supportent toujours des efforts ég'aux, ce que l'on vérifie eo constatant qu'une même cause, par exemple le choc d'un marteau animé de la m6me impulsion, enfonce de la mémo quantité la cale supérieure et la cale intérieure. On arrive ainsi 1res sensiblement à répartir également la pression entre les différentes cales : on est alors assuré que la résullaulo ilo ces efforts passe par te centre de gravité de la section d'appui, ce qui était le but à atteindre.
Dans les très grands ouvrages récemment exécutés en Europe, on n'a pas trouvé que ce procédé donnât des résui tats suffisamment certains. On a en conséquence terminé l'are par une articulation véritable (pont sur le Rhin, à Coblooti; pont sur l'Erdre, près Nantes: chemin de fer de Nantes à Ch&tcaubriand) [fig. 251) et on a, au moment du décînlrement, laissé reposer l'arc sur celte articulation unique, «le
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ide coiïiplètG que la résultante passait \.prës quoi l'on a ajouté des cales en 3ntre les plaques d'appui, en les serrant ks peu, de façon à laisser l'articulation totalité de l'efTort transmis par l'arc à
ili'i arcs (lu pont de l'EnJro, prts Nanlos.
tuer ce règlement de cales aune lempép la température moyenne admise dans écaution très importante qu'il convient
ite, on a la certitude absolue que l'oummc un arc articulé aux naissances, harffe permanente et à la températtii-e calage des petits ouvrages donne un it l'exactitude est un peu moins bien
éralion parfaitement bien faite : si la
MRQT^rJ'-Vi
BfeAiSf'"''";
K^St^^;*
Kajiiaft' 7*f." , i *■*
mlt^^' ^
Jm^':-
fiy^'i. f
yj ■.
ïK-/
418 PONTS MÉTALUQUE&.
température change, Tare se déforme, et les formules, relatives à la déformation des arcs articulés aux naissances^ montrent que la direction de Taxe longitudinal doit subir BJàx naissances un changement très sensible : c'est même, d'une manière absolue, aux naissances que la section transversale subit le plus grand déplacement angulaire. Supposons d'autre part que, la température ayant peu varié, le pont soit soumis à l'action de la surcharge totale ou partielle : le même phénomène se présentera comme la figure 239 le démontre suffisamment. Si les naissances sont réellement articulées, l'arc subira la déformation qui doit résulter des nouvelles conditions dans lesquelles il se trouve placé ; mais si l'orientation de ses sections extrêmes est maintenue invariable au moyen de cales, ce qui est le cas le plus fréquent, il n'en pourra être de même et l'arc ne pourra plus prendre la forme indiquée par la théorie. Par conséquent, il ne sera plus assimilable à un arc articulé : ce sera en réalité un arc encastré aux naissances, et les calculs do stabilité, qui supposent l'articulation, ne lui seront plus applicables.
En résumé, avec le mode de- calage aujourd'hui en usage, l'arc ne se comporte comme s'il était articulé aux naissances que lorsqu'il se trouve dans les mêmes conditions de charge et de température que lors de son décintrement. En toute autre circonstance l'hypothèse faite est inexacte, et le travail calculé par les formules habituelles est tout différent du travail effectif.
Ceci est évident à priori; cependant il ne semble pas que jusqu'ici on en ait tenu compte dans le calcul des ponts en arc. On a admis sans discussion, sans preuve et, il nous semble, un peu à la légère, que l'effet de Tencastrement ne pouvait modifier bien profondément les conditions de stabilité de l'ouvrage et que le travail réel ne pouvait' guère s'écarter du travail calculé dans l'hypothèse de l'articulation. M. Dupiuj, ingénieur en chef des Ponts et chaussées*, s'est préoccupé le premier de mesurer directement sur les ouvrages métalliques le travail effectif du fer, et de le comparer au travail théorique résultant des formules : nous avons indiqué précédemment les motifs des divergences qu'il a constatées dans les poutres droites. Il a fait des expériences analogues sur le pont en arc
de lôle de Pont-aux-Moims [fig. 255), de 50 mètres d'ouverture, établi pour le chemin de fer d'Orléans à Gien {Annales des Ponts et Chaussées , 1877, 2' semestre, page 408). Il a constaté des discordances très importantes qui ne pouvaient être attribuées à l'imperfection de l'instrument imaginé par lui pour ce mesurage. Il semble qu'à cette époque M. Dupuy ait été tenté d'en chercher l'explication dans l'emploi de tympans rigides (159), tout en ajournant ses conclusions définitives jusqu'après les expériences qu'il se proposait de faire sur le pont en arc de 95 mètres d'ouverture en construction sur l'Erdre ifig, 257).
Fig. S3d. Arc en fer de Pont-aux-Moines (Chemin de fur de Bourges à Gicn)
Ces expériences ont été faites quelque temps après et, quoiqu'exécutées avec beaucoup de soin et dans les conditions les plus variées, ont fourni des résultats concordants entre eux et avec ceux relatifs au Pont-aux-Moines. Le tableau ci-joint est extrait de l'ouvrage de M. Dupuy sur les ponts en arc [Annales des Ponts et Chaussées, 1879, 1" semestre). Il permet de comparer les valeurs théoriques et effectives du travail du métal dans différents cas de surcharge. Nous avons laissé de côté le travail dû à la charge permanente qui n'était pas donné par les instruments, et résultait seulement du calcul, afin de mettre mieux en évidence la discordance qui existe entre Teffort réel mesuré et l'effort calculé dans l'hypothèse de l'articulation. Les constatations expérimentales ont été faites à la clef, aux reins et aux naissances. Les valeurs qui représentent le travail réel sont les moyennes des résultats fournis par les quatre arcs. Le travail à la compression est affecté du signe — ; Tunité est le kilogramme par millimètre carré de section.
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L'examen de ce tableau montre que le calcul est en plein désaccord avec l'expérience. Nous avons pris pour chaque section de Tare la moyenne des résultats trouvés dans toutes les expériences, afin d'éliminer le plus possible les irrégularités et les erreurs provenant de Timperfection des appareils, ou des circonstances accidentelles. Ces moyennes correspondent à une disposition particulière de la surcharge qui serait
complète sur t de l'ouverture, réduite à j sur le quart suivant,
à ^ sur le troisième, et enfin à t sur la demi ère portion.
Or, l'on voit immédiatement : V que le moment fléchissant qui, pour un arc articulé, atteindrait son maximum au droit des reins, est, dans l'ouvrage tel qu'il a été exécuté, à peu près nul en ce point de l'arc ; 2* que le moment fléchissant, qui devrait être nul aux naissances, y est au contraire maximum; 3° enfin que l'effet produit à la clef par le moment fléchissant est plus considérable, mais de très peu, que ne l'indique le calcul.
Le seul énoncé de ces trois résultats d'expériences démontre d'une façon irrécusable que l'ouvrage se comporte comme un arc encastré à ses deux extrémités (172-180). M. Diipuy ne s'y est d'ailleurs pas trompé, car après avoir rapporté les résultats des expériences faites sur le Poni-aux-Moines^ il ajoutait que l'arc se comportait sensiblement comme une poutre droite supportée par deux conlrefiches, ce qui revient exactement à ce que nous avons dit, et c'était intentionnellement, en vue de retrouver les mêmes résultats pour le pont de l'Erdre, qu'il avait placé des cales aux retombées de ce dernier ouvrage.
Le tableau qui précède montre d'une manière évidente que pour un pont ainsi construit, les valeurs du travail données par les formules relatives aux arcs articulés n'ont aucun rapport avec le travail réel.
M. l'ingénieur en chef Dupuy^ après avoir constaté cette anomalie, fait observer qu'il n'en peut résulter d'inconvénient sérieux, puisqu'on aucun point, le travail constaté ne dépasse la limite supérieure indiquée par le calcul, et qu'au contraire on reste partout sensiblement au-dessous. Nous ne partageons
pas complètement cet avis. Les appareils employés dans les expériences que nous venons de rapporter avaient certainement le Tléfeiut â^ètre paresseux^ c'esl-à-dîre qu'ils ne se mettaient en mouvement que lorsque le métal avait déjà subi une certaine dilatation ou une certaine contraction, de sorte que les nombres obtenus devaient très probablement être inférieurs à la réalité : Terreur paraît être variable d'un appareil à l'autre, et même elle doit avoir subi des changements d'une expérience à la suivante, car M. Duptty avait constaté l'extrême sensibilité de son instrument aux variations de îa température extérieure, et il reconnaît que la moindre cause suffit pour Pendre ses indications absolument erronées.
Du reste le tableau le prouve surabondamment, car pour la compression due à l'effort normal, qui s'obtient en prenant la demi-somme des valeurs du travail accusées pour les deux semelles, l'expérience ne donne que des résultats manifestement inexacts qui pèchent par insuffisance. Il semble que la constante à ajouter aux indications de l'appareil, lorsque celui-ci s'est mis en mouvement, est en moyenne d'environ 0'',3 par millimètre carré, ce qui conduit à reconnaître que certains points de l'ouvrage, notamment la semelle inférieure au droit des naissances , supportent en réalité im effort plus que double de celui indiqué par le calcul. Pour le pont de l'Erdre, où la charge permanente est beaucoup plus importante que la surcharge, et où l'arc a été établi dans des conditiens de stabilité très larges, cela peut être sans inconvénient sérieux : encore n'a-t-on pas fait entrer en ligne de compte rinfluence de la température, qui donnerait des résultats analogues à la surcharge (169-171), et conduirait peut-être à des valeurs de travail peu acceptables. Pour des ouvrages établis dans d'autres conditions, il pourrait en être tout autrement, et les indications fournies par le calcul ne permettraient d'exécuter un ouvrage parfaitement stable qu'à la condition de l'articuler réellement à ses extrémités. Le calage aux appuis, en développant dans le voisinage des naissances un travail de flexion extrêmement important, pourrait conduire à une rupture des semelles, et à la ruine du pont.
En conséquence, nous formulerons les conclusions suîvan-
tes : 1* lorsque Ton a calculé un arc avec extrémités articulées, il faut de toute nécessité laisser un jeu libre à ses articulations extrêmes, comme M. Eiffel Ta fait pour le pont de Porto sur le Douro, sans quoi les calculs faits deviennent inapplicables et Ton ne sait où Ton va ; 2° ceci ne veut pas dire que lo calage des plaques d'appui, tel qu'il est en usage aujourd'hui, constitue d'une manière générale une pratique défectueuse. Nous verrons plus loin' qu'au contraire il présente des avantages sérieux, et pour notre part nous sommes tenté de lo trouver préférable au système des articulations libres. Mais si on choisit cette solution, il faut étudier l'arc en conséquence, et après avoir calculé le travail qu'il aura à supporter sous TmAuence de la charge permanente à la température moyenne, déterminer les efforts de la surcharge et de la dilatation en tenant compte de l'invariabilité d'orientation des naissances. On sera conduit en général à renforcer un peu la clef, beaucoup les naissances, sauf à réduire sensiblement la section au droit des reins. En d'autres termes on aura à calculer un arc encastré aux naissances. Nous traiterons en détail ce nouveau problème dans la troisième partie du présent chapitre, où nous aurons à revenir sur cette question du calage des arcs après décintrement.
ms9« x'ympAiis. — Le tablier d'un pont en arc est porté par un longeron horizontal, établi en général au niveau ou un peu au-dessus de la clef de l'arc. Le poids du longeron et de la surcharge est transmis directement à l'arc au droit de ia clef; partout ailleurs cette transmission s'opère par les pièces du tympan qui occupent l'espace compris entre l'arc et lo longeron. Comme les efforts à transmettre sont verticaux, il est naturel de composer les tympans de supports ou montants également verticaux, qui correspondent aux tiges de suspension des ponts suspendus. Le tablier et les tympans constituent ainsi une sorte de viaduc à plusieurs travées de faible ouverture, dont les piles reposent sur l'extrados de l'arc.
Nous savons que l'arc subit, sous Tinflucnce des surcharges roulantes et des variations de température, des déforaiations qui se traduisent en chaque point par un abaissement ou un
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géométrique du tymp t constituent, obligées céments du longeron onnent lieu à un travai
lèmc dans les ponts c endre, ingénieur en ch ir ]e pont en maçonnei iverture et 15'°,70 do f •c en maçonnerie se rel c la température, et s' ms les tympans et ài ■a qui s'ouvrent en hive ;t ici très apparent parc ible de résister à un L est de même, dans un st vraisemblablement è ibreuses ruptures que reventcment et les pièi onte, et qui ont conc ments des ouvrages de travailler h la tensio n a pu conserver les tyr solidité excessive, puis en fonte sont conslitu iréscntcnt guère plus d ■âges, comme dans les vu ICI, ic piiciiuiucui.-, puui II i^Lit; pas apparent, n'en cxis moins, mais au lieu de se traduire par des ruptures, •Eonne lieu qu'à des tensions ou des pressions supplément ilont il convient de se préoccuper lorsqu'il s'agit de por grande portée.
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Tout ce que nous avons dît précédemment suppose, bien entendu, que les montants des tympans sont reliés invariablement au longeron et à Tare au moyen d'assemblages rigides. Considérons un montant MN encastré à ses deux extrémités sur Tare AA' et sur le longeron LL' [fig 258).
Supposons que, par l'effet d'une surcharge et d'un changement de température, le point M de l'arc subisse un déplacement vertical Sy, et qu'en même temps la section transversale de l'arc en M subisse un déplacement angulaire égal à S6. Enfin admettons que le point N du longeron se soit déplacé horizontalement par rapport au point M de la quantité ^x.
Nous savons calculer 80 et ly au moyen des formules de la déformation des arcs dont nous avons indiqué précédemment l'usage (130-151). Ix^ déplacement du point N, est tout simplement l'allongement ou la contraction subie par la portion de longeron comprise entre N et la clef, sous T influence de la température, dont il y a lieu de déduire, le cas échéant, le déplacement horizontal subi dans le même sens par le point M de l'arc, que l'on sait également calculer par la formule 5 du n* 151. Il s'agit d'évaluer le travail développé dans le montant MN par suite des mouvements subis par ses extrémités. Nous avons étudié celte question dans une note insérée dans les Annalns des Ponts et Chaussées (1882, 1" semestre). Nous nous bornerons à énoncer les résultats auxquels nous sommes arrivés, la méthode employée n'offrant rien de particulier ni d'intéressant. , Soit h la hauteur du montant et f» sa ^ largeur horizontale dans le plan du tympan. Remarquons d'abord que le déplacement vertical §y de la base Mdumon- . tant, effectué dans la direction même do l'axe de cette pièce, ne donne lieu à aucun travail de flexion. Il en est autrement du déplacement horizontal Ix et du dé- ^" "* • placement angulaire 86 : le travail i la flexion développé dans le montant présente deux maxima^ l'un en M, au point d'attache sur l'arc, Taulre en N, au pont d'attache sur le longeron.
Ces de ux maxima ont les valeurs suivantes :
Ee
Travail maximum en N : R = -rr (35.2? — A50).
Ee Travail maximum en M : R' = -tj (2 A50 — 35x).
E est le coefficient d'élasticité du métal.
Ces formules sont d'une application facile, si Ton a au préalable calculé 50 et $x. Les valeurs de R et de R' atteignent évidemment leurs limites supérieures pour le montant où èXj 56 et A présentent ensemble leurs valeurs maxima, c'est-à-dire pour le montant le plus éloigné de la clef et le plus voisin des naissances. On pourra donc se borner à vérifier pour cet unique montant que R et R' ne dépassent pas les limites admises pour le travail du métal.
En appliquant ces formules à un ouvrage de 60 mètres de portée et de 6 mètres de flèche, avec des montants de 0",32 de largeur seulement, nous avons constaté que dans les conditions les plus défavorables de surcharge et de température le travail supplémentaire développé dans le montant le plus voisin des naissances pouvait atteindre à la partie supérieure 5^,78 et à la partie inférieure 5^,60 par millimètre carré. Ces chiffres étaient véritablement excessifs et il convenait de les réduire en modifiant la disposition de l'ouvrage.
On peut remédier à l'inconvénient signalé par les procédés suivants :
1* On peut relier le montant h Tare et au longeron au moyen d'articulations placées en M et en N. Il est évident que toute flexion disparaît. L'inconvénient de cette méthode est de diminuer la solidarité qui doit exister entre l'arc et le tablier. Toutefois il y a toujours liaison intime à la clef, et d'ailleurs le tablier est maintenu à ses extrémités par les culées.
2^* On peut articuler le montant avec le longeron en M, en maintenant l'encastrement sur l'arc.
On a alors en N :
et en M :
Dans le cas particulier étudié par nous, l'avantage réalisé
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par cette disposition était nul : le maximum de R' correspondait à un état différent de l'ouvrage, mais il atteignait à peu près la même valeur.
S'' On peut articuler le montant avec Tare en N, en maintenant Tencastrement avec le longeron.
On a alors en N :
z If et en M :
La valeur de R est indépendante de 8ô, ce qui était évident « j»;7b;7. L'amélioration est sensible. Dans ce cas jparticulier nous avons trouvé que la limite supérieure de R ne dépassait plus 3^ par millimètre carré, chiffre acceptable. Nous avons on conséquence admis la disposition dont il s'agit.
4* Le procédé le plus simple et le plus pratique consiste à réduire la largeur en élévation e du montant. En donnant aux montants de notre pont 0™,16 de largeur au lieu de 0,32, nous aurions obtenu une diminution dans le travail à la flexion plus sensible que celle donnée par l'articulation, ot nous n'aurions pas eu besoin de renoncer à Tencastrement avec l'arc.
L'on pourrait se préoccuper des résultats fâcheux que peut amener la réduction de largeur pour une pièce comme le montant, qui est destiné à subir un effort de compression puisqu'il porte le tablier. Mais remarquons que nous disposons absolument de la dimension du montant perpendiculaire au plan du tympan, et que, par conséquent, nous pouvons augmenter à volonté l'aire de sa section transversale de façon à ramener le travail maximum à la compression, à la limite compatible avec sa largeur en élévation.
Dans le cas particulier que nous avons cité, on avait h m 5° et le travail à la compression avait pour maximum 1*',7 : par conséquent une largeur de 0™,16 seulement aurait été acceptable, mè«ie sans augmentation dans Taire de la section transversale.
Dans un grand nombre de ponts en fonte ou en fer, les tympans sont constitués par des pièces présentant une grande largeur en élévation et une très petite épaisseur pcrpendi-
culairemenl au plan du tympan : cette disposition, on le i-st fîn contradiction absolue avec les principes que venons d'énoncer. Au lieu de faire reposer le tablier sui par riolermédiairc de fermes longitudinales trës mince: blies chacune sur tout le développement d'un arc, il cor (le l'appuyer sur une série de piles très étroites en élév; placée transversalement aux arcs et présentant dans le perpendiculaire au lympiin une longueur égale à la la (lu tablier lui-mfime. C'est la disposition adoptée pi Américains pour le pont de Saint-Louis sur le Missîssi nous croyons qu'il convient de ne pas s'en écarter. Dî j:oni sur le Douro, M. Eiffel a réduit le tympan à ur montant ot^ plutOt à une pile placée au quart de l'ouvei et non aux naissances, ce qui réduisait de moitié la v maximum de se ; il l'a reliée au longeron par l'interméi d'une articulation {fig. 2il).
(3.oo+i.:ioi
Le rapport -y est assez faible : % ==0,1
Dans ces conditions on peut prévoir que le travail loppé dans la pile par les déformations du tablier cL du pau est peu important. M. Eiffel ne fournit d'ailleurs égard aucune justification.
Il arrive parfois que le tablier e.st établi au niveau corde de l'arc, auquel il est relié par dos tiges de suspen pn pareil cas, les liges sont nécessairement articulées lare. Ce système est économique. Il a l'inconvénier ilonncr une trop grande mobilité au tablier qui n'est iclenu par sa liaison avec la clef de l'arc. Ce type se aussi très mal au conlreventement qui est restreint auî !■! n'embrasse pas les tympans, comme dans la dispoi dont nous avons d'abord parlé.
De plus, il nécessite la suppression du contrevinile dans le voisinage des naissances, où il est nécessaire de les arcs entre eux par des portails, comme on le fait poi poutres droites. On peut améliorer un peu le système suspension du tablier en le composant de tiges inclin 15' dans le plan de l'arc, qui forment une sorte do ti reliant cliaque point du tablier à deux points de l'arc
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éloignés Tun de Tautre : ce mode de suspension a été imaginé par MM. Cadiat et Oudry pour les ponts suspendus. Nous ne savons s'il a été appliqué.
Enfin on peut placer le tablier à mi-hauteur de la cief (fig. 207) : c'est la disposition la plus économique puisque la surface comprise entre le tablier et Tare est réduite au minimum. Le tablier est maintenu par sa liaison avec l'arc aux points où il le rencontre, c'est-à-dire aux reins : il est susr pendu entre les reins et la clef. Dans ce type d'ouvrage le contreventement des arcs est très défectueux pour la partie située entre les reins et la clef, puisqu'il doit être entièrement supprimé au moins jusqu'à une certaine distance des reins, afin de laisser le passage libre entre les arcs aux véhicules qui circulent sur le pont. Ce genre d'ouvrage, d'ailleurs peu usité, ne conviendrait donc guère pour les grands ponts de chemins de fer.
1.S9. X'ympnns ris^ideoi. — Nous n'avons jusqu'ici considéré les tympans que comme un élément accessoire, servant d'intermédiaire obligé pour transmettre à l'arc le poids du tablier et de la surcharge. A ce point de vue la ^ disposition la plus rationnelle consiste à employer une série de montants ou supports verticaux soutenant le tablier de distance en distance. On dispose souvent tout autrement cette portion du pont, que Ton établit sur le modèle de l'âme d'un pont à poutre droite. Les tympans sont alors constitués soit par une triangulation simple ou double des systèmes Pralt, Ilowe ou Warren, soit par une âme pleine ou percée d'ouvertures circulaires qui ne diminuent pas sensiblement sa résistance, soit par des montants séparés par des croix de Saint- André, soit par des treillis à petites mailles.
On transforme de cette manière l'ouvrage en une sorte de ferme ou poutre de forme compliquée, dont la semelle inférieure curviligne est constituée par l'ai'c, la semelle supérieure rcctiligne par le longeron du tablier, et l'âme, qui disparait à la clef, par les tympans.
Cette disposition n'est acceptable qu'à la condition d'en tenir compte dans le calcul du pont, et d'appliquer les formules à la ferme telle qu'elle doit être exécutée. Il serait
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inadcoissiblo qu'après avoir étudié un arc, on lui adjoignit (tes Irmpans rigides, en supposant sans véri&cation qu'ils ne peuvent que lui tlooncr tin surcroît do résistance, et augmenter par conséquent la sécurité. Supposons en effet qu'après avoir calculé rigoureusement un arc, de Façon que le travail maximum dû à la charge, la surcharge et les écarts dp température, atteigne en toutes les sections la limite de 6* par millimètre carré, on lui ajoute des tympans rigides : on diminuera sensiblement le travail au droit des reins, qui lombcra, si l'on veut, à 4" par millimètre carré. Mais comme l'adjonclion des tympans rigides a pour conséquence de diminuer la poussée due à la charge et à la surcharge, et d'augmenter celle due à la température, il est facile de rcconnatlre qu'il en résultera un accroissement du moment fléchissant maximum à la clef. Comme la section transversale n'est pas renforcée h la clef par les tympans, le travail du mêlai y sera donc accru et porté de 6' à T. La nouvelle disposition sera ainsi plus défectueuse que celle qui eût consisté à employer des tympans sans rigidité, puisque l'on aura détruit l'uniformité qui existait entre les différentes parties de l'ouvrage au point de vue de la valeur du travail maximum, et que l'on aura en dé&nitive augmenté, au delà de la limite précédemment admise, l'effort développé à la clef. Pour que l'emploi du tympan fût justifié, il eût fallu que, d'après les calculs relatifs à l'arc seul, le travail du métal fût de 3" à la clef et de 8^ aux reins : dans ce cas l'emploi de tympan.*; ligides, ramenant ces deux efforts à la valeur uniforme de 6', serait parfaitement justifié. Cela revient à ce que nous •lisions précédemment : il faut, dans le calcul des arcs à tympans rigides, tenir compte de leur conformation et calculer non pas l'arc seul, mais la ferme composée de l'arc, des longerons et des tympans. Si l'on a un arc établi de façon ù supporter ù lui seul la surcharge dans de bonnes conditions, c'est-à-dire avec une valeur du travail maximum à peu près Uniterme d'une extrémité à l'autre, c'est l'affaiblir que le relier au tablier au moyen de tympans rigides.
Le calcul de la ferme se fait d'ailleurs sans difficulté, soit par la méthode relative aux arcs circulaires de forme variable, soit par ta méthode applicable aux arcs quelconques. D'habi-
Fig. 259.
tude on prend la section transversale de Fouvrage dans une direction verticale, au lieu de la prendre normale à Taxe longitudinal de la ferme. L'erreur commise est peu importante
si Tare est très surbaissé. Le calcul du moment d*inertic ne présente nuUo difficulté : d'habitude la section est dissymétrique, l'arc étant plus pesant que le longeron, et le centre de gravité est placé beaucoup plus près du centre de gravité de l'arc que de celui du longeron (fig. 259).
(^e type d'ouvrage est-il bien conçu et convient-il d'en recommander l'emploi? C'est ce que nous allons examiner.
1** Considérons tout d'abord les arcs à demi encastrés
{fig. 157), c'est-à-dire ceux dans . lesquels l'articulation n'est réalisée que pour la charge, tandis qu'il "y a encastremcnl pour la dilatation et la surcharge : nous avons vu que c'est ainsi que sont établis tous les arcs de petite et moyenne ouverture, et la presque totalité des grands ponts (/îy.260).
La section d'encastrement, où se manifeste le moment fléchissant maximum, est réduite à la section transversale do Tare AB. Il est vrai qu'a une faible distance il semble que la section s'augmente brusquement par l'adjonction du longeron, et devienne CDE. Mais, ainsi que. nous Pavons dit dans le premier chapitre du présent ouvrage (1), les formules de h résistance des matériaux supposent toujours que la section tramversale de la pièce étudiée varie d'une manière lente et progressive ; dans tous les cas où cette condition n'est pas réalisée, les formules ne sont plus exactes. Cette restriction est évidemment applicable à l'ouvrage que nous étudions eu ce moment : PefTort de flexion, concentré en A dans la section d'encastrement de lare AB, ne se répartit pas inunédiatement en C entre l'arc CD et le longeron E. L'effort transmis
Fig. 260.
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connaissons que deux exemples. Ici le renforcement de l'arc, au moyen des tympans et du longeron, est parfaitement jus lifié aux reins, puisque c'est en ce point que se manifeste le maximum du travail à la flexion. Mais au droit des naissances, c'est-à-dire dans la partie où le tympan a le plus d'importance, il est sans efficacité et sans utilité. D'autre part la section de l'arc est rendue dissymétrique, car, en donnant au longeron une section égale à celle de Parc, on aurait un ouvrage mal conçu et mal disposé, où l'axe longitudinal, qui doit passer par l'articulation, décrirait une courbe bizarre et défectueuse. Cette forme dissymétrique de la section est mal combinée pour donner même valeur au travail maximum à l'extrados et à l'intrados.
En définitive, en remplaçant les tympans rigides par des tympans ordinaires et reportant sur les reins de l'arc ie poids du métal ainsi économisé sur les tympans et les longerons, on arrivera toujours à obtenir, sans augmentation de dépense, un ouvrage se comportant tout aussi bien, sinon mieux, sous l'influence de la dilatation et de la surcharge. Nous croyons pouvoir même affirmer que l'emploi des tympans rigides donnera toujours, à égalité de travail maximum, un ouvrage sensiblement plus pesant. C'est ce dont on peut s'assurer en examinant le tableau placé à la fin du présent chapitre.
En résumé nous estimons que le système des tympans rigides est à rejeter comme absolument inutile et inefficace, toutes les fois qu'il s'agit d'un arc encastré aux naisf^ances: et que dans les cas très rares où les articulations sont effectives et complètes, ce système, sans être précisément condamnable, n'offre, au point de vue de la stabilité ou de Téconomie. aucun avantage marqué, qui soit de nature à en faire recommander l'emploi.
Les remarques et les conclusions qui précèdent ne s'appliquents qu'aux ponts de grande ouverture. Pour les petites portées, inférieures à 30 mètres, le système des tympans rigides ne saurait être plus coûteux : il n'oblige pas à renforcer les longerons, et d'autre part les tympans ne représentent qu'une fraction peu importante du poids total.
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c'est celui du pont de Saint-Louis, de 158", SO d'ouverture et 14"',24 de flèche, récemment construit en Amérique. A en juger par les renseignements fournis à ce sujet par M. Tlngénieur en chef Lavoinne [Annales des Ponts et Chaussées, 1877, 2° semestre, page 63), on n'aurait pas suivi dans la marche des calculs une méthode commode, bien que le problème fût simplifié par cette circonstance qu'il s'agissait d'un arc circulaire de hauteur constante.
En effet, pour déterminer les réactions des arcs sur les deux culées, représentées par les composantes verticales et horizontales des résultantes et les moments fléchissants, on n'aurait pas eu moins de 27 équations différentielles du 1" degré à 27 inconnues à résoudre simultanément pour chaque cas de surcharge considérée.
Une pareille perspective effrayerait les plus courageux, surtout s'il s'agissait, comme dans le cas du pont de Saint-Louis, de répéter la même opération pour dix hypothèses différentes sur le mode de répartition de la surcharge. Mais le défaut de cette méthode consistait dans la multiplicité des inconnues que l'on calculait simultanément, tandis qu'il suffit en réalité d'en déterminer deux dans le cas d'une surcharge symétrique, pour être à même de calculer immédiatement par les procédés habituels le travail maximum développé dans une section quelconque de l'arc.
Nous allons d'abord exposer la méthode générale à suiwe dans le cas d'un arc quelconque, supposé symétriaue par rapport à la verticale qui passe par le milieu de l'ouverture, et montrer que le calcul d'un pareil ouvrage n'est pas sensiblement plus long et plus pénible que celui d'un arc articulé aux naissances, auquel on appliquerait la méthode des n** 447 et 148. Nous ferons ensuite l'application de ces formules générales au cas particulier des arcs circulaires.
Comme nous l'avons fait précédemmcnt,nous diviserons le moment fléchissant X développé dans une section transversale de Tare, définie par les coordonnées a:et y de soncentrede gravité, en deux parties : 1** le moment fléchissant X' dû aux forces verticales appliquées à Tare; 2° le moment fléchissant dû à la poussée, lequel est donné pour une section quelconque M {x.y) de Tare par l'expression Q (^ + y), ^ + y étant la distance verticale du point M au point d'application de la poussée sur la section extrême A de l'arc.
On a donc : X = X' — Q (^ + y).
Rappelons encore que, ainsi que nous Tavons fait voir
Cx Fdx précédemment, l'intégrale définie 1 * ^rj: pout être rempla-
JXq hà 41
céc sans erreur appréciable par l'intégrale équivalente _ rx^ Qds
Remarquons à présent que, par suite de l'encastrement de l'arc en A et en A', les valeurs de dx^ dy et rfO sont toujours nulles pour ces deux points. D'autre part, en vertu de la symétrie de l'arc par rapport à la droite Oy, la section transversale de la clef S reste verticale toutes les fois que l'arc se déforme sous l'action de la température, ou d'une surcharge également symétrique par rapport à la verticale Oy.
Ce sont les cas que nous allons d'abord étudier.
10S« dsk» d'une dilatation ou d*uno surdinrise
s^nmétpiaue. — Si l'arc est soumis à la fois à l'influence d'une élévation de température t, et à l'action d'une surcharge disposée symétriquement par rapport à la verticale OS, l'orientation de la section transversale S ne changera pas, et son centre de gravité restera sur la verticale Oy {fiy. 262).
Appliquons à ce cas les formules générales (1) et (3) du n** 145, en prenant pour limites des intégrales définies les coordonnées des points S et A.
Nous avons évidemment :
pour le point S : x=o, y^=b, dx=o, d^=o; et pour le point A : Xi=a, yi=o, dx^=rOy dyi^o^ d^{=o.
Les formules à appliquer deviennent donc, en appelant L la demi-longueur SA de l'axe longitudinal de l'arc :
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On peut en déduire la valeur du moment fléchissant — Qz développé dans la section d'encastrement A :
Admettons que Ton ait calculé les valeurs numériques des intégrales définies J, H, M et N relatives à Tare étudié, et proposons-nous de déterminer les effets produits par la température, la charge et la surcharge considérées isolément.
1** Poussée due à la dilatation.
Si nous faisons abstraction de la charge et de la surcharge, nous trouvons simplement :
rw-_ H.Eaotf
^ M. Eaat
z est négatif : le point B est situé au-dessus de la corde AA' de Tare. La courbe des pressions se réduit à une droite horîzon-
taie qui a pour ordonnée jj- (/îy.263).
Les points C et C, où elle
rencontre Taxe longitudinal de
Tare, séparent la partie cen-
■^ traie de l'arc, où le momeol
i/" I \J^, fléchissant dû à la dilatation
^' ^ ^ est négatif, des extrémités, où
Fig. 263. 2p moment fléchissant est po-
sitif. En C et C le moment fléchissant est nul : il atteint son
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Nous considérerons uniquement le cas de deux poids égaux n placés symétriquement de part et d'autre de la clef, à une distance n de la verticale OS. Soient N et N' leurs points d'application sur Tare
De A à N on a et de N à S on a
X'=-iç(a — n).
Les intégrales définies qui contiennent la variable X' se composent donc de deux parties à calculer séparément :
Jo "T--> — ï— ^^ + > = n) — i—^^^
rL X'yds r(x = n) Tz{a — n)y , TL -KJa—x) ,
On peut les écrire ainsi qu'il suit :
rhX'ds , , r{x = n)ds , TL (« — ^) j
Jo -[---^(^-'^^^ — + ^>=.r„)— T — ^'•
On peut calculer ces intégrales définies avec d'autant plus de facilité que ce sont des fractions des quatie intégrales
for fo'^' fô-'-^^ «' /.''^^*.
dont les deux premières ont déjà été calculées : si l'on a opéré par quadrature, il suffit de prendre' dans le tableau, où l'on a porté les valeurs des éléments de chaque intégrale, les nombres correspondant à la portion d'arc comprise entre les limites de l'intégrale partielle et en faire la somme.
Cela fait, on obtiendra Q, z et — Qz k l'aide des formules précédentes.
Dans le cas d'une surcharge quelconque symétrique par rapport à la clef, le problème ne serait pas plus difficile : on sait toujours, en pareil cas, calculer pour une section quelconque la valeur de X', qui est égale au moment fléchissant développé dans une poutre droite de longueur 2a appuyée à
pour A' : x~ — o, y,=o, dx== pour A :x,^^, dyi=o, dx,=
Remarquons d'ailleurs que l'i
néccsaairement nulle entre les lî D'où :
Supprimons le facteur commi équation» X par sa valeur :
Faisons sortir les incooDuus 1 les intégrales où elles figurent; équations qui suivent :
Rien n'est plus aisé que de résoudre ces trois équations : trois inconnues Q, T et z. Toutes les intégrales définies qu figurent dans le calcul peuvent être déterminées par quadra lurc : sauf la première de chaque équation qui est fonction d< la surcharge, elles ne dépendent que de la forme de I'eu-c Nous avons vu précédemment comment on peut calculer X'
Ces intégrales sont au nombre de dix, dont quelques-une ont déjà figuré dans l'article précédent. En effet, vu la symé trie de l'arc par rapport à la verticale Oy, on a :
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j (x=nj — (L, _^ iy ■■■ J; pjj conséquence, on peut
urs se borner à calculer les intégrales définies entre les !s 0 et L.
tS. lUaiTChe Kénërale dCH «aïeuls. — ■ £n résumé,
déterminer la poussée Q et le moment Qéchissant :, développés dans la section d'encastrement A d'un aretré quelconque symétrique par rapport à la verticale asse au milieu de l'ouverture, il convient de suivre la lie suivante :
Dans le cas d'une dilatation simple, on doit calculer e intégrales définies qui ne dépendent que de la forme rc, savoir :
TL ds r\. ds CL i/ds fL y'ds
Jo ii- jo i- Jo l "■' Jo i ■
Dans le cas de la charge permanente ou de la surcharge lète, on doit calculer en outre les intégrales défiuies :
rL{a'-x'). , rL{a'-x') .
; dépendent que de la forme de l'arc.
Dans le cas d'une surcliarge symétrique par rapport à f, si l'on représente par X' le moment fléchissant que U arge déterminerait dans une poutre droite simplement 'ée de même ouverture 2a que l'arc étudié, les deux 'aies nouvelles à calculer sont :
rL\'ds p. \'i,ds
jo I '■' jo — f-
s'agit de deux poids isolés, on n'a qu'à calculer les
■Iles mtcgrales ( — j — as et ( — |— ^^ as qui ne
dent que de la forme do l'arc, de façon à pouvoir ment obtenir les valeurs çtt'elles auraient en les prenant (les limites différentes de 0 et L. Ces intégrales ainsi ées suffisent, quels que soient les points d'application :ux poids de part et d'autre de la clef. )an3 te cas d'une surcharge dissymétrique, on a de plus
Fis- 268. c(j
ail qu'il faul remi
ignc / la différ
t substituer aux vai entre tie gravité G elles relatives à cell lent calculées.
Les résultats de iblcau aaaloguc au
Calcul par 5
Le nombre de la 2° colonne ■ ' . — '■ est facteur dar
les colonnes suivantes : nous l'avons représenté parE L'extrême facilité que présente la préparation d'u
tableau saute aux yeux, les longueurs i/,x eta —
données par un calcul préliminaire ou par des mesura
sur une épure.
Une fois ce tableau dressé on obtient une intégrt
conque / en faisant la somme de tous les nombre)
dans la colonne verticale correspondante, une inlég en s'arrëtant au nombre relatif à la section située au l'abscisse n, et l'intégrale / "'"," en ajoutant à la
/ de tous les nombres le total partiel / • etc. En n
recherche d'une intégrale définie quelconque consiste dition de plusieurs nombres consécutifs de l'une lonncs du tableau.
Quant au calcul de Q et de — Qz, il se ramène touji résolution d'une équation du I" degré dont les co( numériques sont fournis par le Tableau qui précèd opération ne peut être ni longue ni pénible.
SOT. Evnlufttlon du tpavall. — Ayant déteri valeurs de la poussée Q et du moment fléchissant h sancc — Qs correspondant à un état quelconque de reste à calculer le travail maximum développé dans section transversale de l'ouvrage. On connaît aussi posante verticale T de la réaction exercée par l'ar culée A : T, dans le cas de la surcharge symétrique, » à la moitié de cette surcharge. Dans le cas de la si dissymétrique, les équations du 1" degré qui ont sei culcr Q et Qz donnent en même temps sa valeur.
Le moment fléchissant X est fourni pour une secti conque par la formule :
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US avons donné précédemment les valeurs de X' et de fonction d'x cl d'y. Nous n'y reviendrons pas. T, Q et ;
:onnus.
peut appliquer sans aucun changement la méthode de
1 du travail développée dans le n" 138 pour les arcs artiaux naissances.
us conseillerons encore de diviser la surcharge on poids
L et équidislants, et de calculer Q cl z pour chacun de façon à appliquer sans changement cette mé-
méthode géométrique (139) peut également être adoptée difficulté, le tracé des courbes de pression correspondant ifférents cas de température, de charge et de surcharge des plus aisés lorsque l'on connaît Q, z et T. us allons faire l'application aux arcs circulaires de ia Dde que nous venons d'exposer.
CUL DES ARCS GIRGULAIRES A SECTION CONSTANTE
>S. c:alcul des lnt6e''al<^M définies. — Dans le cas
d'un arc circulaire à scclioii constante le prohlëme ae simplifie, parce que toutes les intégrales peuvent être résolues sous leur forme générale, et que les équations se trouvent ainsi débarrassées des signes /. .
On a en effet , en conservant les notations déjà lées pour les arcs circulaires (fiff. 269) : L = py, (/s = pda, :r = psina, y == p (cosa — COSij»),
tl!=-,i (I = p sin^, A = p (1 — Cds?}.
iS2
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lions du i"àegré dont tout les coeffici connues de l'angle f, et par consét présentera aucune difficulté.
Nous allons indiquer les résultats d différents cas particuliers.
lee. Effets de In dilatation.
Pour les arcs très surbaissés on a
= = -5p(' — COS?) =
ce qui veut dire que la droite horizontale ISN' {fig. 270), qui représente ici la courbe des pressions, coupe la llëchc SOde l'arc aux2/3 desalongueur à partir du point 0,
L'erreur commise en prenant z = - A est insignifiante quand - est petit.
Pour ? =
■ cas où l'arc embrasse
la formule exacte donne z = o, 636*
chéo s = | A =0,6667 6.
L'erreur commise est inférieure à !
Le point N où la droite NN' coupe l'alngc au centre 'I', dont la valeur est
'ONTS EN ARC.
. superflu d'en doaner la c
simple.
ircs très surbaissés scDsil
nise serait inférieure à 3
50*. 27', tandis que =f =
on transversale de l'arc
lilatation est nul, corres]
situé aux = de la long:i
ormulc qui donne la pou et nég'ligeant les puiasa is avons obtenu laformul aux arcs surbaissés :
fâsammcnt exacte dans
!S arcs circulaires à secti< tes, la valeur de la poui
EIkI
outcs choses égales d'aill itation dans un arc enca ue si l'arc était articulé ai 1res petit par rapport à
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Donc la poussée est presque triplée par rencastrement. Il en est de même de Teffort normal développé dans l'arc : mais comme dans la pratique le travail dû à cet effort est très faible (fig. 225), il n'en résulte pas d'accroissement sérieux dans le travail du métal. Il faut excepter le cas des arcs extrêmement surbaissés où la flèche b et le rayon de gyration r sont des quantités de même grandeur : en ce cas, l'augmentation de ce chef peut être très importante.
Comparons maintenant les moments fléchissants développés dans les deux cas par la dilatation.
Pour Tare articulé aux naissances, le moment fléchissant est donné par la formule :
Pour Tare encastré, on se servira de la relation :
Le tableau suivant résume les résultats principaux de cette comparaison.
Poussée.
Moment fléchissant aux
naissances : . . y = o
Moment fléchissant aux
reins : y =ô*
Moment fléchissant à la
clef : y = *
ARC ENCASTRÉ
Ela^X
+ EIa^X
La figure 271 permet de comparer les intensités des moments fléchissants dans Fun et l'autre cas.
travail fût presque con L'avaDlagc qu'il y a à a cl à uniformiser l'offorl lions est évident.
En résumé, au point < gemcnts de lempéralurt articulations des naiss de la charge et de la sui
±tO. Effet delà <
en remplaçant dans les leurs valeurs en fonclioi
l-fr
Fig. 212.
Le moment âéchissai tif — Qs en A, et l'a nulc en uo point C vo des pressions coupe l'a
L'angle au centre <j;, correspondant au point C, présente
cette particularité qu'il est toujours sensiblement égal à
7—== ou - ç, comme dans le cas de la dilatation. Il est facile 1^3 7
de le démontrer. L'équation j X ds = o, qui exprime que
rorientation des sections transversales A et S est invariable, peut être mise sous la forme suivante, en tenant compte de ce que le moment fléchissant est nul au point C :
{i) //^^/?(sin'^ — sin*a)p'rfa — l ^^ Q (cos^f — cosa) p'rfa =r: 0. On a en effet en un point quelconque défini par l'angle a :
X=^pp* (sin'^j; — sin'a) — Qp (coscp — cosa).
Intégrons cette équation différentielle entre les limites o et p <p. Nous trouverons :
(2) |pp'(çsin-4— | + 5iîiî|î^)=Qp'(.pcos^-sinç).
_ <p ... sin 9 Posons 4^ = r-7=, ou, ce qui revient au même, cos'|/= —
(169). Le second membre de Féquation s'annule; si ce que nous affirmions précédemment est vrai, il faut qu'il en soit de même du premier membre. Développons le coefficient de
5 p p* en fonction des angles <p et ^, en négligeant les puis-
sances de 9 et ^ supérieures à la troisième. Nous trouverons :
?? 3 Égalons à 0 cette expression : nous en tirons :
Donc, en attribuant à \j/ la valeur ■= 9, on annule à la fois
les deux membres de l'équation (2), ce qu'il fallait démontrer.
toute sécurilé, ue nous l'avoDs
Sgal à ^ : celte
it d'inertie I de
dc3 pressions, obligé de clicrrésenle, comme mpliquée et est
n peut négliger
' devant l'unité,
- Q2 à l'aide de emcnt en devers équations qui itiennont sin ç ù lUs bornerons à ont les formules
par la formule :
ïnc au cas de la i valeur de Q st cbissant devient
Ckf
La figure ci-jointe permet do comparer les intensités des moments fléchissants dans les deux cas.
L'encastrement double le moment fléchissant à la clef, et lui donne aux naissances une valeur deux fois supérieure à celle relative à la clef. Par consé- .^NakMRCM quent le travail du métal dû au moment fléchissant développé par la charge permanente est le double à la clef et le quadruple aux naissances du maximum qu'il atteindrait à la clef dans le FJg- 273. cas de l'arc articulé (/îy. 273).
Il n'y a réduction dans le travail que sur une zone très restreinte MN, située au droit des reins de l'arc, dans le voisinage du point C où le moment fléchissant s'annule. Quant au travail dû à l'efl'ort normal, il est à peu près le même dans les deux cas. Nous en concluons que, au point de vue de l'effet de la charge permanente, l'encastrement aux naissances est une mesure très désavantageuse qu'il convient d'éviter.
HTfl. E:iiet de la supciiAPse. — Pour calculer au moyen de formules générales la poussée et le moment fléchissant Qz dus à un poids isolé quelconque, il faudrait d'abord effectuer les intégrales définies entre les limites correspondant au point d'application du poids. Les formules auxquelles on arriverait sont d'une telle complication qu'il est plus simple en pareil cas d'appliquer la méthode générale du n^ 166, en procédant comme pour les arcs de forme quelconque. C'est d'ailleurs ce que l'on serait obligé de faire pour les arcs articulés aux naissances, si les Tables dressées par M. Bresse ne fournissaient pas immédiatement les renseignements nécessaires.
Nous n'avons fait aucune application des formules que nous avons précédemment formulées, de sorte que nous ne pouvons donner aucune indication sur les résultats que peut fournir le calcul du travail développé dans chaque section
ci du moment fléchissant dus à un poids isolé quelconque, au moyen de formules dont l'emploi n'exige pas sensiblement plus de travail que celui des formules relatives aux arcs articulés.
Il paraît résulter de l'étude que nous avons faite qu'il y aurait tout intérêt à encastrer les arcs au point de vue des effets de la température, tandis qu'il est infiniment préférable d'admettre des articulations en ce qui touche les effets de la charge permanente : il semble qu'il y ait impossibilité de satisfaire à Tune et à Tautre condition.
Pourtant rien n'est plus aisé : il suffit [fig. 273) de construire l'arc avec des extrémités articulées et de le décintrer dans ces conditions; on sera assuré à ce moment que la
résultante des réactions de Tare sur la culée passe par le centre de l'articulation a. Supprimons alors cette articulation en calant la section extrême de l'arc sur les sommiers au droit des 2 semelles b b. Nous aurons un ouvrage qui se comportera à la température moyenne, sous l'influence de la charge per- Fig. 275. manente, comme s'il était articulé, puisque la poussée passera par le centre a, et dont Tencastrement ne se fera sentir que pour les effets dus à la dilatation. Nous nous serons donc placés dans les meilleures conditions possibles. Or, nous venons précisément de décrire le mode d'établissement des derniers ponts en arc de grande ouverture construits en France, notamment du pont sur l'Erdre (chemin de fer de Nantes à Châteaubriant), qui a été ainsi décintré sur articulations, puis encastré à l'aidé de cales supplémentaires, après avoir pris son équilibre sous Taction de la charge permanente.
Il est curieux de voir ainsi la théorie fournir après coup la pleine justification d'une disposition empirique admise par M. l'Ingénieur en chef Dupuy par une sorte de diviuation du résultat à obtenir, comme il l'a expliqué dans sou Traité de construction des arcs métalliques (page 53).
En ce qui touche l'effet de la surcharge nous pensons aussi, bien que nous ne puissions en fournir la preuve, pour les motifs indiqués au n** 171, que l'encastrement ne peut
Touvrage sa hauteur minimum dans les points où le moment fléchissant atteint précisément son maximum. Cette mauvaise disposition oblige à augmenter considérablement le poids du métal Fig. 276. employé, et conduit par
conséquent à un excès de dépense absolument inutile.
Il est préférable de conservera Tare une hauteur constante sur tout son développement, et de faire varier le moment d'inertie en réglant en chaque point Taire de la section transversale de manière que le travail dû au moment fléchissant et à Tefi'ort normal reste constant : on est conduit
ainsi à employer des semelles d'épaisseur variable, la répartition des tôles se fait absolument de la même manière que pour les pou- Fic 277 ^ très droites, et Ton obtient (^y. 277)
un résultat analogue à celui qui correspond au cas des poutres droites encastrées ou des poutres droites à travées solidaires.
La hauteur de Tare étant constante, le rayon de g}Tation varie peu d'une section à l'autre, et l'on peut appliquer à ce cas, sans erreur sensible, les formules relatives aux arcs à section constante.
Dans le calcul de la poussée et du moment fléchissant aux naissances, on adopte pour valeur de I et de fl la moyenne des valeurs qui se rapportent à la clef et atix naissances, et l'on ne tient compte de la variation des sections que pour le calcul du travail, lorsque l'on a déterminé le moment fléchissant et l'efl'et normal en chaque section par la méthode générale du n** 138.
Il semble plus exact, au moins pour le cas de la surcharge complète, de prendre la moyenne des sections à la clef et aux naissances que de prendre la section moyenne de Tare tout entier, le moment d'inertie de la section correspondant aux reins, section pour laquelle X est toujours très petit, n'exerçant qu'une influence insensible sur la valeur de la poussée.
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On devra donc se borner en général à faire croître la hau
leur suivant une loi régulière depuis la clef aux naissances
nù elle atteindra son maximum. Cette solution donne ui
ouvrage d'un aspect agréable et Cst suffisamment rationnelle
le maximum de bauteur correspondant aux maxima di
moment fléchissant et de l'efTet normal; il est nécessaire ci
pareil cas de renforcer la clef en augmentant l'épaisseur de
semelles.
Soit ASA' un arc établi dans ces conditions {fig. 278) : l point de rencontre C de la courbe des pressions correspon (lant à la dilatation n'est plus
placé aux —de la longueur de '
l'arc à partir de la clef S. Il
en est de même du point de
rencontre C de la courbe des
pressions correspondant à la
charge permanente. Ces points,
ainsi qu'il est aisé de s'en rendrt ipprochés de la clef.
Leur déplacement est d'ailleurs toujours très faible, alor lème que les moments d'inertie des sections extrêmes A et : mt très différents. Désignons par Ig le moment d'inertie à 1 lef, et par 1^ le moment d'inertie aux naissances. Supposons que le moment d'inertie varie suivant la l( ;présentée par la formule : *■
)— Ksin'a ! cocfficienl K étant donné par la condition :
-Ksin'(p li si
fer-
■-If-
Le profil (le Tare, tel qu'il résulte de Tapplication de cette règle, paraît assez rationnel.
Cherchons la valeur de Tangle «f , correspondant au point C de rencontre de Taxe longitudinal de Tare et de la poussée due à la dilatation.
— rr— = 0 peut être mise sous la forme :
/*c©Q(cosJ/ — cosa)p*rfa 099 1^ , • \ /• v • x \ *j
La résolution de cette équation donne :
K sin"© s,n(p ^
COS.J
<p — K 1- X — j^ sin © coscp — - sin'<p cos©
Quelles que soient les valeurs de Tangle <p et du coefficient K, alors même que le rapport s— des moments d'inertie de
l'arc serait très petit, on reconnaîtra toujours dans Tapplica-
tion que Tangle ^j; diffère très peu de •= ç.
En ce qui touche la charge permanente, le résultat serait sensiblement le même, ainsi qu'il serait facile de le vérifier en calculant l'angle *\ correspondant, et Ton peut toujours supposer la concordance des points C et C".
On peut donc admettre en toute sécurité que les formules correspondant aux arcs circulaires à section constante sont encore applicables dans le cas présent, en prenant pour valeurs de I, 11 et r les movennes des valeurs extrêmes correspondant à la clef et aux naissances, sauf à vérifier que l'écart entre les valeurs .de 4^, données par la formule (1) et
par la formule co5«p = — ^^n'a pas assez d'importance pour
changer d'une manière appréciable la valeur du moment fléchissant à la clef et aux naissances.
En ce qui touche la poussée et le moment fléchissant
inés par un poids is
peut être effectué da
ïbtenu par quadratur
1 facile et plus exact
tégrales de la variatic
;oup une vérification i
rant la valeur de la poussée due à la surclu
l'on obtiendra en totalisant toutes les poi
produites par les poids isolés, à la valcui
calcul direct par la formule de la charge pcn
8Uï arcs de section constante. En cas de divf
cette comparaison permettrait de rectifier U
pour la poussée due à la dilatation .
ITS. Syst^nte Cadiat. — Nous croy<
quelques mots d'un système d'arc encastr
certaine vogu
. ques années :
Cadiat, qui a <
■V Yv pontç A'Arcot
' ^ Szegedin sur *■*■ "^- Saint-Just sur
consiste à composer l'ouvrage d'une sei courbe, qui constitue l'arc proprement dit, < supérieure horizontale ou longeron, reliée triangulation rigide (fig. 279).
En général la section extrême d'un arc liauteur assez réduite pour que le travail i moment Qéchïssant ne puisse guère surpasse le travail de compression dû à l'effort normal dilions, il n'y a pas lieu de disposer cette de façon qu'elle puisse résister à un effort i suffit de laisser reposer l'arc sur les retombé cales et de plaques d'appui, pour réaliser C'est du reste un point à vérifier lorsqu'on s cuter un ouvrage de cette nature.
Dans le cas présent, il n'en peut être de n longeron supérîeur est exposé à travailler à bien qu'à la compression, il devient néccssai
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la culée au moyen de tirants en fer boulonnés dans des plaques de fonte noyées dans la maçonnerie, (^esl ainsi qu'on a procédé pour le pont d'Arcole.
Ce système présente les inconvénients suivants (fig. 280):
Les extrémités L cl L' des longerons étant fixes, on doit considérer comme section dVocastrement, lorsque Ton étudie le travail développé dans le longeron, non pas la section extrême A de Tare, mais la section LK passant parTextrémilé L du longeron. On voit que, même dans rh}T)othèse (fig. 281) où Tare inférieur embrasse une demi-circonférence.
Tare KK ' compris entre les denx sections d'encastrement est toujours très réduit et n'atteint 90* que lorsque l'angle au centre AS A' est égal à deux droits.
D'autre part l'axe longitudinal A' la ferme, composée de l'arc et du longeron, ne coïncide pas avec Taxe Je l'arc et est intermédiaire entre lui et l'axe recliligne du Ion. geron. Si le longeron et l'arc ont des sections équivalentes, cet axe SII est à égale distance du cercle SK et de la droite SL. L'angle qu'il sous-tend est égal à la moitié de l'angle au centre de l'arc SK, et par conséquent l'ouvrage que Ton étudif" est un arc circulaire à section variable dont l'angle au centre
2ç est toujours inférieur à r et n'atteint cette valeur qa«»
lorsque la semelle inférieure embrasse une demi-circonférence.
En définitive, avec le système Cadiat, on a toujours aiïaire à un arc extrêmement surbaissé, et la flèche b est à peu prè> égale à la valeur du rayon de gyration r de la section d encastrement : en réalité elle lui est même un peu inférieure.
Étudions l'influence de la température sur un pareil
ouvrage : la poussée, qui est appliquée aux = de Taxe SH à par-
Fig. 28! .
tir du point S', est par conséquent très voisine de Taxe LL' du longeron. Sa valeur est (169) :
Nous avons vu que b* est peu supérieur à r*. I, valeur du moment d'inertie de l'arc, est égal à û/**, puisque r est la valeur moyenne du rayon de gyration.
On a donc sensiblement :
Ce qui signifie que la poussée est très sensiblement égale à TeiTort qui serait développé par la dilatation dans une pièce droite dont les extrémités seraient fixées à des appuis invariables (27). On a vu que dans ces conditions le travail peut atteindre, pour le fer, %^ par millimètre carré.
Tel est Teffort normal développé dans le longeron en S par les températures extrêmes ; cet effort est tantôt une pression, tantôt une tension, suivant le signe de t. Aux extrémités L et L' du longeron, l'effort est sensiblement moindre, car le travail dû au moment fléchissant développé dans la section LK vient en déduction du travail dû à l'effort normal (170).
Examinons maintenant l'effet produit par la charge : la poussée est réduite à peu près à zéro, puisque b est très sensiblement égal à r :
Donc Teffort normal est à peu près nul : il en est de même du moment fléchissant à la clef, puisque la poussée Q est appliquée en un point très voisin du sommet S de l'arc. Le travail à la clef est presque nul : on pourrait scier la clef de l'arc sans que l'équilibre de l'ouvrage fût rompu.
Par contre, le moment fléchissant aux naissances atteint une valeur considérable.
On a :
4or
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Admettons que b' = r', nous trouvons : — Qz = V^^_ K
Le moment fléchissant est à peu prfes égal au moment développé à l'appui d'une poutre droite d'ouverture 2fl, qui serait encastrée en L et L'.
L'effort de tension développé on L et L' est donc très important.
Il en résulte que cet ouvrage peut se disloquer de deux manières : {* Par l'effet de la température, il peut se développer en S des efforts tellement considéra- ■2 blés que la limite d'élasticité *• soit dépassée. C'est ce qui ^ est arrivé au pont A'Arcole, 3 où les constructeurs avaieat 5 commis l'imprudence do ré- = duire outre mesure la soclion "^ de l'arc à la clef. La limite S d'élasticité a été dépassée, .¥ et il s'est formé au milieu de la portée un jarret qui est très visible. Si l'ouvTage lient encore, malgré la désorganisation subie par lui, c'est parce que, ainsi que nous l'avons dit, on pourrait supprimer la clef en sciant l'arc en ce point sans que l'équilibre fût rompu : bien au contraire, on y aurait avantage puisqu'on ferai!
disparaître le travail dû à la dilation ou à la contraction du métal, sans rien changer aus
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i agissent la charge et la sui
; et de la surcharge. Comme l'ei castrcmeat en L et L' est assuré d'uoe manière défectueua r l'emploi de tirants noyés dans les maçonneries, il pet river que celles-ci, soumises à des efforts constammei riables, se disloquent et laissent les tirants prendre du jei est ce qu'on a constaté au pont de Szegedin sur la Theiss, o { longerons ont tiré à bas les maçonneries des culées. 0 dû d'ailleurs supprimer la continuité des longerons d'ur ivée à la suivante , pour annuler tes cfTorts énormes dév4 ppés par les écarts de température, ce qui est revenu landunner le système Cadiai.
En somme le système Cadiat est des plus mal conçus ncastrcmeat sur la culée est admissible pour les ponts-gnie Is que le pont de Brest et la passerelle établie sur la Scir es du Trocadéro, à la condition : 1" de rompre l'ouvrage a ilieu de la portée en laissant un vide à la clef, de façon à ( LO chaque demi-travée soit parfaitement indépendanlt de réaliser l'encastrement sur la culée d'une façon absoh ent certaine et donnant toute sécurité, ce qui ne peut guèi iiblcnir au moyen d'ancrages dans les maçonnerie: lelque soin qu'on apporte dans leur exécution. Il fai mmc dans le pont de Brest et la passerelle précités, proloi T l'ouvrage métaUique au delà de la pile et y établir ui ivée symétrique ou une culasse, de façon & constituer v ntrepoids qui réalise nécessairement et invariablement l'ci strement dont il s'agît.
Le système Cadiat parait d'ailleurs complètement abai inné aujourd'hui. Toutefois, lors du concours ouvert pour l'i blisscment d'un pont de chemin de fer sur le Douro à Porti ncours où M. Eiffel a laissé bien loin derrière lui tous s< ncurrents, deux des projets présentés se rattachaient au sy me Cadiat : la figure 383 représente l'un d'eux. Bien qu'o it remédié au défaut de rencastrement en observant la rfeg le nous venons de poser, ce qui améliore sensiblement le syi me, on semblait avoir maintenu la continuité de l'arc à la clc ns se préoccuper des effets de la dilatation. Ceci montre qu type que nous venons d'examiner a encore quelques part
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Or on a :
D'où :
<^=-^'Jn=rn
ri F , rh Fl di/ pz , ^ H , ,
d'où:
log nép j log nép -^
Le travail développé dans la plus petite section est égal à :
E(H-A) ctf
log nép j Pour H = A, on retombe sur la formule du n* 27 ;
R= Ea^
Pour H = 3hy on trouve :
2E R = 7-nrot/ = 1, 8. Ea^
Le travail est supérieur de 80 0/0 à celui qui se manifesterait dans une pièce de section constante.
Il faut donc se préoccuper dans Tétude des ouvrages ea métal des conditions de stabilité des pièces à section variable qui ne subissent pas librement les effets de dilatation et de contraction dus aux changements de température : les efforts développés dans ces pièces peuvent dépasser les limites admissibles, dans les parties où la section est rétrécie.
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IV ISPOSITION DES APPUIS
raie pour le CAloal de la d6-
)ns (3} et (4) du n* 161 permettent othëse de charge et de surcharge , ^ , „ ^ IverlicaUy et le déplacement horizontal Sx d'un point de l'axe longitudinal d'un arc dans des mditiona déterminées de charge, surcharge et température.
Nous avons indiqué aux n" 150 et iSi la méthode à suivre ïur les arcs articulés aux naissances. Elle est applicable ms changement aux arcs encastrés. Les calculs de stabilité e l'arc déjà eiTectués ontfait connaître le moment âécliissant
et l'effort normal F développés dans chaque section; on aura plus qu'à calculer les intégrales définies de la manière idiquée au n" 166, et l'on trouvera ainsi Sx et Sy.
En conséquence nous croyons inutile de nous étendre sur >tte question et nous n'y reviendrons pas.
Nous ferons remarquer seulement que pour les extrémités R l'arc, qui sont invariablement fixées aux culées, on a toulurs &c=Sy=8e = o, et que pour la clef, dans le cas d'une ircharge symétrique seulement, on a : îx = £0 = o.
Nous nous bornerons h énoncer des formules approximaves pour le calcul de la variation de la flèche b sous l'iniience de la température, de la charge permanente et de la ircharge complète, qui sont applicables aux arcs circulaires
section constante très surbaissée.
ITS. EItteti» de la dilatation et de la cbarse ei-manente. — La formule (i) du n" 161, appliquée au cas 'un arc sans charge soumis à une dilatation a /, devient, gi a cherche le déplacement vertical de la clef S6 :
3é =^ / FÏ (*^*>S'j( — cosa) (sinip — sîna) p'da + bat.
Nous avons défini précédemment (169) l'angle'}'; on sait
sino X = — O(cos^ — cosa) ,et quecosij/= — ^^
On a d'ailleurs dans le cas présent : a:, — x=sin% — sin'^'j d*où
Or on a :
Q = VAit
Substituons à Q sa valeur :
sin*<p sin^coscp sin(p'
p sin îp
Supposons que le terme boit soit négligeable devant lo terme suivant et que r' soit également négligeable devant
^ ^» c'est-à-dire devant -^J la formule devient, en développant le numérateur suivant les puissances croissantes de 5m^, et négligeant les puissances supérieures à la i*' :
Î5 sm tp
(0 f = çoLtX^-^. — =1.80pa^
' ' '^ sm ^ . "^
Ainsi le déplacement vertical de la clef est égal à l'allongement que subirait le rayon de courbure de l'arc sous l'influence de l'écart de température t. multiplié par le coefficient 1.80.
Quant à l'abaissement de la clef sous Faction de la charge permanente 2pay il est donné par une formule également approximative que nous empruntons à M. Darcel {Annales des Ponts et C haussées ^ 1862, 2* semestre, page 88) :
il) /--i^Nc J^-1^^.
^ ^ '~n^ EU*'"" 8 Eu
Considérons les formules qui donnent les déformations des arcs articulés aux naissances sous l'influence de la température et de la charge. Les formules que nous avons données au n"" 149 sont les suivantes :
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celles qui précèdent, on reconnaît que, arcs identiques et identiquement cliarastré et l'autre articulé aux naissances, \l de la clef est plus considérable pour
second, sous l'inlluenœ dcladilatation elle de la ciiarge. Ce résultat semble
il est parfaitement logique et il n'en
présenté par la figure 283, et supposons issement de température, sa longueur diminue dG2LX «/.
Si ses extrémités sont articulées, il va décrire la courbe AS,A'. Sises extré- '"' mités sont cncas-
n A et A' demeureront invariablcsy o; rira la courbe AS,A'.
c la figure montre que, pour que les loii- (s deux courbes AS,A' et AS,A' soient ire que la courbe AS,A', qui est exté- \' à ses extrémités A et A', lui soit inonc le déplacement de la clef est plus 'arc encastré (SS,) que dans le cas de n raisonnement analogue expliquerait oduit les mêmes résultats comparatifs.
! S,S, des deux déplacements est tou-
jaissement à la clef.
283 montre que les déplacements v
tîcaux des reins sont plus faibles dans le cas de rencastremeni que dans le cas de Tarliculation. Or nous avons vu que, dans les arcs articulés, c'est aux reins que l'on constate la plus grande déformation. Dans les arcs encastrés, c'est au contraire à la clef que le plus grand déplacement se manifeste ; c'est là un avantage très sérieux à l'actif des arcs encastrés aux naissances.
Il en résulte que, sous l'influence de surcharges àrépartition variable, les arcs encastrés se comportent beaucoup mieux que les arcs articulés, et que pour les ouvrages soumis à des charges roulantes considérables, comme les ponts de chemins de fer, l'encastrement présente un avantage réel.
Remarquons encore que le rayon de courbure de lare encastré est susceptible de subir des variations considérables dans le voisinage des reins, où, par l'effet du moment fléchissant, les sections sont soumises à des changements d'orientation très importants. Il convient de tenir compte de cette circonstance dans l'exécution des tympans, et de vérifier que ceux-ci ne seront pas soumis à des efforts excessifs lors du passage des charges roulantes, ou sous l'influence des températures extrêmes. L'exemple du pont d'Arcole fait voir que cet examen n'est pas toujours inutile.
JLTO* Oontreventeinent et clti»po9ltioiis n^^né^rale** de» ares et des» tympan». — Pour tout Ce qui se rapporte au contreventement et aux dispositions générales à adopter pour les arcs et les tympans, nous nous bornerons à renvoyer aux articles 132 et suivants, où la question a été traitée pour les arcs articulés aux naissances. Les mêmes considérations sont applicables au cas présent, sans modification aucune pour le contreventement, mais en tenant compte de la disposition particulière des naissances et de la répartition du travail qui en résulte, en ce qui concerne les arcs et les tympans. Ainsi que nous l'avons déjà dit, il est rationnel d'augmenter la hauteur de l'arc à ses extrémités, et l'emploi des tympans rigides ne doit pas être recommandé comme étant absolument sans aucune utilité.
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I appnl«. 'Encatmtn L iinl»»«iice«. — Dl
ùssances, le moment extrêmes est susccptib iion : la semelle sup^ lircment soumise à u |ue, pour rendre l'eni M' l'arc à la culée au lerie, qui transmetleni
■ l'ouvrage métallique, les mêmes inconvénie que le point d'appui t , culée, en arrière des Tes de taille de ^rand
■ toutes leurs faces av(
e mode d'encastremei
! Mississipi : les plaqu sont en fer transmissioi lée d'un effc tien exclut I la fonte, gér employée di tombées de^ culés) ; les t tirants ancrt culées, au i quatre par d'arc, ont de très de Ion sont bouloni extrémités plaques ( noyées dans nerie. Un [ tkmc donm
lut toute possibilité t
appui.
480 POKTS MÉTALLIQUES.
On peut rencontrer, en construisant un arc encastré aux naissances, de grandes difficultés pour réaliser, dans les conditions supposées par le calcul, la liaison entre Tare et la culée. Quand Tare est monté sur cintre, il faut le relier d'une manière invariable aux sommiers des retombées, et donner aux sections d'appui leur orientation définitive et immuable, au moment où l'ouvrage est complètement monté ol prêt à être décintré.
Si l'arc est construit sans cintres, c'est-à-dire de telle manière que, avant d'être complètement monté, il exerce une réaction sur les culées, le problème du règlement exact des retombées est particulièrement malaisé à résoudre. Pour le pont de Saint-Louis {Annales des Ponts et Chaussées j 1877, 2'' semestre, fig. 287), on s'est heurté à des difficultés inextricables. On s'est borné à régler les arcs à grand'peine en attribuant le plus exactement possible à chacun des tubes formant semelle la longueur indiquée par le calcul. On a opéré par tâtonnement, en agissant successivement et alternativement sur chacun des deux tubes de l'arc, avec des arrêts et des insuccès sans nombre, et, d'après le compte rendu des opérations, il n'est nullement prouvé qu'on soit arrivé à un résultat bien satisfaisant.
Pour ramener tous les arcs à présenter le même profil, on a exercé sur eux des efforts considérables pour raccourcir les tubes trop longs, en forçant d'autant plus que la résistance rencontrée était plus considérable , sans se préoccuper de réaliser l'égalité de compression dans les différentes fermes de chaque travée. Il est difficile dans ces conditions de savoir exactement comment se comporte l'arc, et il est à peu près certain que l'on n'a pas dû développer dans toutes les fermes le même moment fléchissant aux naissances. Un pareil mode de règlement, malaisé et défectueux dans le cas que nous venons de citer, eût été manifestement impossible si les arcs, au lieu d'être formés de tubes réunis par des articulations aux barres de l'âme, eussent été composés de semelles en tôle assemblées par rivets avec la triangulation de l'âme, comme cela se pratique pour les ponts européens. Nous ne voyons pas en particulier comment on eût pu procéder pour le pont du Douro, si l'on avait jugé à. propos d'encastrer ses extrémités.
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Nous avons déjà parlé précédemment des arcs dcnii-encastrés : on les décintre à la température moyenne en les laissant reposer sur des articulations centrales placées aux naissances, et l'on ne rend invariable qu'après coup l'orientation des sections extrêmes. Leur règlement ne saurait présenter aucune difficulté et on l'opérera en toute certitude et sécurité. Il suffira de placer les cales d'appui entre les plaques de retombée, et de serrer également et modérément les écrous qui relient les boulons d'ancrage à ces plaques.
Les boulons Jouent ici un rôle bien moins important que dans le cas qui précède : en effet, lors du décintrement, le moment dû à la charge permanente est, par construction, nul ans naissances, et l'effet produit par la charge se réduit à une compression uniforme de la section d'appui. Il en résulte que les efforts de tension transmis par l'arc aux boulons d'ancrage sont toujours petits. On peut même les faire disparaître entièrement sans aucun inconvénient.
Supposons, en effet, quenous supprimions lesboulons d'ancrage (^^. 288) et que nous nous bornions à interposer des cales entre l'arc et le sommier d'appui. Ce mode de construction présentera le caractère Fig. 238. suivant : les cales ne pouvant trans-
mettre au sommier que des efforts de traction, la courbe des pressions ne pourra pas sortir de la hase d'appui limitée par les cales extrêmes. Dans le cas où le calcul indiquerait qu'il en doit être autrement, parexempleque cette courbe doit pas.ser au-dessus de la cale supérieure, alors l'arc cesserait à ce moment de se comporter comme un arc encastré aux naissances : la cale supérîeuie fonctionnerait comme une articulation effective, autour de laquelle tournerait la plaque de retombée en quittant l'articulation centrale et la cale inférieure.
L'ouvrage se comportera en définitive non comme un arc encastré, mais comme un arc articulé dont les articulations seraient mobiles entre les cales extrêmes des retombées, et se déplaceraient de façon à réaliser en toute hypothèse de sur-
rature, l'invariabilité d'orientation de la 'arc, qui ne serait susceptible de subir un aire que dans le cas où la courbe des preslirailes déterminées par la base d'appui, un arc articulé )a section extrême seréduit -même, avec laquelle la section normale de irdée sans variation brusque de hauteur.
lorsque ta courbe des pressions passe au 'appui (température moyenne, surcharge de l'arc qui transmet l'effort à l'articulatrianglc marqué sur la figure 288 par des
à l'axe de l'arc ; les triangles extérieurs, îs hachures, sont des parties inutiles et ne ivail. Si, au contraire, l'arc est placé dans le où l'articulation coïncide avec la cale :ie de l'ouvrage qui supporte tout l'effort ^1g, également marqué par des hachures
ïlg. 289.
_. sur la cale supérieure. Dans l'autre état
limite, ce sérail le triangle qui aboutit à la cale inférieure. Il
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faut donc que l'exlrémité de l'arc soit établie assez solidement pour ne pas se briser ni se déformer sous l'action de la poussée agissant en un point quelconque de la base d'appui. 11 en résulte que, dans les ponts à demi encastrés de cette espèce, il faut atlribucr à la portion de l'arc voisine des naissances une solidité exceptionnelle et ne pas se contenter de la section transversale indiquée par le calcul ; on renforce l'ouvrage dans cette zone critique à l'aide de tôles supplémentaires, de pièces en fer forgé ou de flasques ou renforts en fonte.
La figure 289 indique la solution l adoptée pour un pont à arcs Hemi-en- K castrés do 60 mètres d'ouverture établi ■^. à Nantes, sur la Loire {fig. 290), Un S arc de cette forme se comporte, ainsi a qu'on l'a vu, très sensiblement comme S «n arc demi-encaslré, sauf le cas cx- ■g ceptionnel où la courbe des pressions S tendrait à sortir de la base d'appui, É ce qui ne peut guère arriver. On le calji culera donc par les formules habi- ^ tuelles relatives aux arcs encaslfés (en ce qui touche l'effet de la surcharge et celui de la dilatation), sauf à vérifier à posteriori que les courbes de pression ne pourront jamais dépasser les limites formées par la base d'appui, et à rectifier dans le cas contraire les résultats du calcul, en tenant compte de la mobilité de la section extrême autour d'une de ses exlréDiilcs.
Le règlement d'un pareil pont se fait sans difficulté, en plaçant les cales d'appui et les serrant légèrement après avoir décintré l'arc à la température moyenne sur l'articulation centrale
POIDS DES PONTS EN ARC
trc t A triple artlcnlntlOD, A. double ar(l> . encaMttMsment complet et A deml-encms-
- Toutes choses égales d'ailleurs, les ares à atioD sont sensiblement plus déformables, sous 1 surcharge ut de la température, que les arcs à ulation, inférieurs eux-mêmes à ce point de rcs encastrés. Les arcs à triple articulation cun réglage ; ils sont plus faciles à mettre en ;s arcs à double articulation. Celle supériorité icipalemenl pour les grandes portées, lorsque il être monté sans cintres : c'est ce qui explique ivragc, qui a été classé le premier tors du con-
en Amérique {/ig. 187) pour l'érection d'un pont es d'ouverture sur la Rivière de l'Est à Newirécisément un pont à triple articulation, i double articulation sont eux-mêmes beaucoup noater et à régler que les arcs encastrés, ainsi TOUS montré précédemment (180).
[ue, au point de vue du montage et du réglage, it de ces trois types généraux est inverse do rapporte à l'importance des déformations, l'arc à ilatioD occupant le second rang dans les deux s demi-encastrés jouissent du même avantage
parfaitement encastrés au point de vue de la e la petitesse des déformations ; ils sont d'autre ciles à monter et à régler que les arcs à double
puisqu'ils n'en diffèrent que par les cales que es le clavage et le décintrement. C'est un arguieux à invoquer en faveur d'un type d'ouvrage l'erse! lem?nt adopté par une sorte d'intuition
pratique, et substitué au type théorique de Tare à double articulation, qui figure dans les calculs sans être réalisé dans Texécution.
Il ne resterait plus, pour terminer Texamen comparatif que nous avons commencé, quVi indiquer le classement de ces différents types au point de vue du poids du métal qu'ils exigent, c'est-à-dire du coefficient économique qui leur' convient. Nous verrons plus loin que Tcxpérience ne peut fournir à cet égard aucun renseignement valable. D'autre part Tétude générale que nous avons faite des arcs encastrés ne nous autorise pas à émettre une opinion basée sur la théorie pure : il eût fallu que nous eussions au moins fait quelques applications de nos formules, et les conclusions que nous avons tirées de certaines formules approximatives, d'une exactitude plus ou moins satisfaisante, applicables seulement à des arcs très surbaissés (169-170), ne présentent pas un caractère suffisamment général pour trancher la question.
Nous nous bornerons donc, faute de renseignements concluants, à émettre une simple appréciation, à laquelle nous n'attacherons absolument aucun caractère d'authenticité ; il est probable que, toutes choses égales d'ailleurs, les arcs à triple articulation sont un peu plus lourds que les arcs à double articulation, plus pesants eux-mêmes que les arcs a demi encastrés. A supposer que cette classification soit théoriquement vraie quel que soit le surbaissement de l'ouvrage, et que les nécessités de la pratique n'aient pas pour effet, dans l'exécution, de la renverser, il est à présumer que l'économie de métal à faire serait bien minime, et aurait bien peu d'importance en comparaison de l'intérêt qui s'attache à faciliter le montage du pont et à en réduire la déformation sous le passage des charges roulantes ; nous avons vu précédemment dans quelles conditions se présentent ces différents types à ce double point de vue, et nous pensons que c'est toujours cette double considération qui doit guider l'ingénieur dans le choix du type à adopter.
Notre préférence personnelle serait pour l'arc demî-encastré, aussi peu déformable que l'arc parfaitement encastré, aussi aisé à monter et à régler que l'arc à double articulation. Il nous semble, par exemple, que dans le cas du pont de
Porto sur le Douro, on eût pu employer un arc de cette espèce sans rien changer aux conditions du montage, puisqu'on aurait laissé les articulations fonctionner jusqu'après le clavage de l'arc, et que la pose des cales, faite après coup, n'eût présenté aucune difficulté.
L'aspect de l'ouvrage eût été, à ce qu'il nous semble {/iff. 291), tout aussi satisfaisant, en choisissant convenablement la hauteur de la section, et le poids n'en eût pas été augmenté, car, ainsi que nous l'avons dit précédemment (156), le poids de l'arc par mètre courant va en croissant de la clef aux naissances, bien que sa hauteur diminue rapidement (/îy. 241).
Cette solution n'eût d'ailleurs été acceptable qu'à la condition de calculer l'arc en tenant compte de ses conditions réelles d'établissement, c'est-à-dire en supposant la double articulation pour la charge permanente, et l'encastrement complet pour la surcharge et la dilatation. Le calcul serait un peu plus pénible que celui effectué par M. Ei/j^el pour son ouvrage. Il serait incomparablement plus facile et plus rapide (l'arc demi-encastré étant de hauteur à peu près constante), si Ton avait pour le calcul des arcs encastrés des tables numériques analogues à celles dressées par M. Bresse pour les arcs articulés aux naissances. Nous avons déjà fait voir précédemment que le calcul de pareilles tables ne serait pas beaucoup plus compliqué en se servant des formules que nous avons indiquées. Malheureusement ce travail n'est pas fait, et dans ces conditions le calcul d'un arc encastré est une opération de longue haleine exigeant beaucoup de patience et de temps. Il est donc à craindre qu'on ne continue à calculer des arcs articulés aux naissances, sauf à revenir en exécution au demi-encastrement, sans se préoccuper de l'inconvénient qu'il y a à s'écarter des conditions théoriques prévues, et à exposer certaines parties de l'arc à subir des efforts excessifs que l'on n'a pas évalués. M. Ei/j^el est, à notre connaissance, le seul constructeur qui ait réalisé avec une exactitude par faite les conditions théoriques admises dans ses calculs, et ncus croyons que, surtout pour les ouvrages de grande portée, où l'on cherche à économiser le métal, ce doit être une règle absolue dont il ne faut jamais se départir, si l'on ne
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ser à des mécomptes graves, qui, il faut d'ailleurs trc, ne se sont jamais jusqu'ici manifestés par des t des ruptures de pont.
Stnplol de la ToiitOf du for ot do l'aclei-.
présent nous avons toujours supposé que les rages étudiés par nous seraient exécutés en fer ; li se prêle très mal au travail par extension, ne it pas pour les poutres droites, à plus forte raison nts suspendus.
1 tenté de s'«n servir dans les poutres droites on m fonte les parties qui travaillent uniquement à sion, c'est-à-dire la semelle supérieure et les bras, mt le fer dans les pièces tendues d'une manière i.ou d'une manière accidentelle. Cet emploi simul-
et de la fonte ne semble pas avoir donné en prabons résultats, et on parait y avoir renoncé; d'assemblages des éléments en fer et des éléments
y a toujours nécessairement des parties de fonte, irvures ou mortaises, auxquelles est transmis un action, et il en résulte des ruptures fréquentes.
de la foule, rejeté pour les poutres droites, est îque exclusivement admis pour les ponts en arc; lirigée contre ce métal n'a ])lus ici de raison d'être,
availlc principalement à la compression, et si la érieurc est sujette (142) h travailler encore à la
clTorts de cette nature sont toujours assez faibles ins importants que les efforts de compression. On urs les réduire à volonté en diminuant la hauteur 1 sait que dans une pièce fléchie, le travail maxi ^tal est donné parla relation:
négatif ; si X est positif, il suffit pour que R reste représente un effort de compression, de faire
■ en maintenant - constant, ce qui revient à réduire
de l'arc. Si celte opération est faite uniquement
pour la semelle inférieure de Tare, qui seule est sujette à travailler à Textension, on a une section dissymétrique , ce qui est sans inconvénient aucun.
On peut exécuter en fonte, non seulement l'arc, mais encore les tympans qui ont pour fonction de transmettre à Tare la charge du tablier, et se composent, par conséquent, de pièces comprimées. Mais pour les pièces de conlreventement et les éléments du tablier (long-erons et pièces de pont), qui sont sujets à travailler à la flexion et à l'extension, l'emploi de ce métal, qui a été tout d'abord accepté d'une manière générale, tend à disparaître, parce que l'on a fréquemment constaté des ruptures dans ces pièces, alors qu'il n'en existe pas d'exemple pour l'arc proprement dit (sauf pour les types absolument défectueux antérieurs au pont du Carrousel, à Paris) j et pour les tympans.
On reproche à la fonte d'être fragile et cassante, et de se briser parfois sans cause apparenté, par le seul effet de la température agissant sur une matière peu homogène ou mal refroidie lors de sa fabrication ; mais il ne semble pas que cette critique théorique s'appuie sur des faits probants et elle ne paraît pas confirmée par l'expérience, au moins dans une mesure qui rendrait inquiétant l'emploi de ce métal.
On reproche aussi à la fonte de donner des ouvrages beaucoup plus lourds ; cela est parfaitement exact et tient surtout à la nécessité de ménager à toutes les parties d'une pièce de fonte des épaisseurs égales, quelles que soient leurs importances relatives, d'adoucir les angles par des congés, et enfin de ménager pour les assemblages des renforts massifs. Ce poids supplémentaire, qui ne joue aucun rôle dans la stabilité du pont, et constitue une réelle infériorité pour la fonte, peut aller jusqu'à 20 0/0 du poids total du pont.
Par contre la fonte a certains avantages : i® Par sa nature elle paraît résister à la rouille beaucoup mieux que le fer; comme elle comporte d'autre part des pièces massives, présentant de fortes épaisseurs, et coulées d'un seul morceau, elle n'offre pas, comme les ouvrages en tôles et cornières, des fissures et des ouvertures (trous de rivets, intervalles des tôles superposées et des cornières, etc.), par lesquelles l'air et l'humidité pénètrent jusqu'au cœur de
l'ouvrage et vont y porter la rouille ; 2° Tassemblage par boulons offre lorsque Ton n'exerce pas une surveillance active sur un ouvrage métallique, plus de garantie que l'assemblage par rivets, qu'il faut visiter de temps à autre et vérifier assez souvent, en remplaçant les rivets relâchés ; 3° enfin la fonte se prête incomparablement mieux que le fer à la décoration, et l'on ne peut contester que, pour les ouvrages établis dans les villes, Temploi de ce métal offre beaucoup plus de ressources, si Ton se propose d'exécuter un pont ornementé d'un aspect agréable. Cela est tellement vrai que, dans les ponts en fer, on est conduit à employer la fonte pour les parties qui doivent particulièrement contribuer à la décoration, c'est-à-dire pour les corniches et les garde-corps.
En résumé si, pour les ouvrages de grande portée et spécialement pour les ouvrages de chemin de fer, la lourdeur de la fonte et sa fragilité, qui font redouter pour elle le passage de lourdes charges animées de grandes vitesses, pourraient motiver son exclusion, en revanche elle présente un avantage marqué pour les ponts d'ouverture moyenne, notamment pour les ponts-routes où la charge permanente est extrêmement importante en comparaison de la surcharge roulante dont la vitesse est toujours très médiocre, et surtout pour les ouvrages dont l'entretien ne paraît pas devoir être très soigné, où la visite et le renouvellement des peintures ne seront pas fréquents, ainsi que pour les ponts dont on désire tout particulièrement soigner l'aspect architectural. Mais il faut réserver ce métal pour les pièces comprimées ou purement ornementales, comme les arcs, les plaques d'appui, les tympans, les garde-corps et les corniches, et l'écarter autant que possible de points où l'on peut craindre soit un choc, soit un effort de traction ou de flexion, sous l'influence de la surcharge, ou delà dilatation.
Le fer, réservé pour les ponts de chemin de fer, et pour les grandes ouvertures, semble devoir être prochainement détrôné par l'acier. Ce métal que l'on parvient depuis peu à fabriquer avec une homogénéité parfaite, h un prix modéré, en se tenant exactement dans les conditions de résistance et de qualité demandées, a sur le fer l'avantage d'une résistance notablement supérieure : on peut donc en l'employant relc-
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ver sensiblement la limite admissible pour le travail maximum du métal, à la compression oui l'cxtensioD. L'acier, adopté en Amérique pour le pont de Saint-Louis, a été récemment choisi pour le nouveau pont fixe en construction sur l& Seine k Rouen {/ig. 292).
Comme le type du pont en arc, ainsi que nous allons le voir, se recommande pour les grandes portées par sa grande ^ légèreté, comparativement aux - poutres droites, il est naturel, â lorsque cette question de lé- -3 gfereté a été le motif détermi- % nant du choix fait, de complém 1er cette mesure, en employant ■^ le métal qui présente pour le « moindre poids la plus grande S résistance, c'est-à-dire l'acier.
= En résumé, si en choisissant ^ le type du pont en arc, on a _ ité guidé par le désir de con- = struire un ouvrage d'aspect me- I numental, il faut, à moins que l'ouverture n'en soit exccp- 1 |i tionnelle, avoir recours à la , fontes si c'est pour un motif I ^ d'économie, ce qui nécessairement suppose une ouverture exceptionnelle, il semble que l'emploi de l'acier, tel que l'on commence à le fabriquer, sera nécessairement indiqué.
Le fer ne doit être conservé que là où la fonte serait trouvée trop cassante, ou trop lourde et par suite trop coûteuse, sans que l'ouverture motivât le chois
de l'acier qui pour des portées ordinaires parait devoir i
Irc
I moins dans la situation présente de l'industrie
ild« de* pont« en «urc. — Nous avons vu précéc le poids d'une poutre droite à une travée est sactement par la formule suivante :
nte la charge et tc la surcharge par mètre couerture et K un coefficient numérique que nous i le coefficient économique de l'ouvrage. K dée de poutre adopté, de son mode de construction rt de la hauteur à l'ouverture ; il est inverse- 'tionnel au travail maximum du métal, sous l'ini charge et de la surcharge. Si l'on désigne par maximum en kilogrammes par millimètre carré,
K vane entre Jes limites „ et — g— : lorsce qui est le cas général, K est toujours com- 04 cl 0,06.
i d'ajouter au poids du métal P donné par la oids du tablier et du conlreventement,à peu près du type de la poutre, et proportionnel à sa
iule n'est pas applicable aux ponts en arc, dont dépend plus seulement de l'ouverture / et de la
'arc, mais encore du surbaissement j, rapport de 'ouverture, et du rapport de la charge à la surdans une poutre droite (en laissant de cûté les liqucsdes surcharges roulantes, dont nous avons stématiquement évité de parler), la surcharge effet maximum quand elle est complète et coutravée, et cet effet est à celui de la charge perns le même rapport que les poids par mètre con- I comportent.
it pas de même pour les arcs : le travail maxiipond à une surcharge partielle qui produit au
point considéré de Tare un effort beaucoup plus considérable que celui qui serait dû à la surcharge complète : le rapport de son effet à celui de la charge permanente est donc beaucoup plus élevé que celui des poids correspondant à la surcharge et à la charge.
Pour calculer une poutre droite, il suffit de connaître le poids total maximum, comprenant la charge et la surcharge agissant simultanément. Pour calculer un arc, il faut connaître la valeur relative de chaque élément, car une augmentation de surcharge serait loin d'être compensée par une diminution égale de la charge, ce qui est vrai pour les poutres droites.
En définitive nous proposerons de représenter le poids de la partie principale des ponts en arc (Arcs et Tympans) par la formule suivante :
où b représente la flèche de l'arc, et où A et B sont deux coefficients numériques qui varient entre les limites suivantes :
Limite inférieure. Limite supérieure. A 0,0007 0,00iO
Le coefficient économique d'un pareil ouvrage est ainsi représenté par la formule :
Toutes choses égales d'ailleurs, c'est-à-dire pour deux arcs également surbaissés et subissant le même travail maximum du métal R, le coefficient K est d'autant plus petit que
le rapport — est plus réduit.
Posons R r=: 6, 7 = 10, ce qui rentre dans les conditions
habituelles de la pratique : si la charge permanente représente les 3/4 du poids total de l'ouvrage, le coefficient éco-
nomique K sera compris entre les limites 0,0028 et 0,0040;
si la charge permanente représente j du poids total de Tou-
vragft, le coefficient économique K sera compris entre les limites 0,0039 et 0,0056.
Dans le premier cas l'arc est beaucoup plus léger qu'une poutre droite ; dans le second cas il lui est à peu près équivalent.
Le poids donné par la formule qui précède ne représente que la partie principale de l'ouvrage : il y a lieu d'y ajouter le poids du tablier, qui n'est pas pris en considération dans le calcul du coefficient économique. Ce poids, proportionnel à la longueur de l'ouvrage, est extrêmement variable ; pour le point deSzegedin en fer ou le pont du Carrousel en fonte, où le tablier est uniquement formé de poutrelles et de madriers en bois, il est nul, tandis que pour le pont de Tarascon en fonte, où le platelage est constitué par des plaques en fonte, et où on a adopté un garde-corps et une corniche d'un poids élevé, il atteint 3,000 kil. par mètre courant de pont. En somme on peut admettre que le poids par mètre courant (garde-corps et corniche compris) peut varier de 800 kil. à 1,600 kil,, pour les ponts de chemin de fer à voie unique et de 1,500 à 3,000 [kil., pour les ponts à double voie.
Pour les ponts-routes, il y a une telle variété de dispositions en usage qu'il est difiîcile de pouvoir fournir un renseignement tant soit peu exact : toutefois on peut admettre que, déduction faite des garde-corps et de la corniche dont le poids, essentiellement arbitraire puisqu'il dépend uniquement de la volonté du constructeur, peut varier de 100 kil. à 500 kil. par mètre courant d'ouverture, le poids du métal par mètre carré de tablier serait de 150 kil. environ si la chaussée est portée par des voûtes en briques, de 200 kil. si l'on a employé des tôles embouties, et de 250 à 300 kil. si l'on se sert d'un platelage de fonte, peu en usage aujourd'hui. Il résulte de l'étude que nous venons de faire que les ponts en arc, comportant en général un tablier plus lourd que les poutres droites, sont plus pesants et par suite plus coûteux que ces derniers ouvrages pour les petites por-
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tées où leur coefficient économique est d'ailleurs élevé ; l'équilibre s'établit pour les portées moyennes, et Tavantage devient très sensible pour les grandes portées où la surcharge 7r est très faible par rapport à la charge permanente, surtout s'il s'agit d'un pont-route avec chaussée pavée ou empierrée, ou d'un pont-rail portant du ballast. Pour les portées exceptionnelles, le coefficient économique s'abaisse considérablement et se rapproche des valeurs qui correspondent aux ponts suspendus. La forme en arc est alors extrêmement avantageuse et doit être préférée à la poutre droite dans tous les cas où des considérations particulières ne justifient pas son exclusion.
Nous donnons plus loin, à l'appui de nos allégations, un tableau où nous avons indiqué les coefficients économiques calculés pour un certain nombre de ponts existants, d'après les données que nous avons pu recueillir à leur sujet. Il ne faut attribuer aux renseignements contenus jjians ce tableau qu'une confiance des plus limitées, car 1$\, jplupart des résultats sont entachés par deux causes d'erreur : !*• le poids n'est pas réparti avec précision entre les arcs, les tympans et le tablier, de sorte que l'on ne peut évaluer avec certitude le poids du métal qui doit servir au calcul du coefficient économique. Nous avons en conséquence établi ce chiffre de deux manières : d'abord en considérant le poids des arcs seuls, puis en y ajoutant le poids accusé pour les tympans. C'est ce dernier coefficient qui doit être considéré comme réellement valable, mais comme dans tous les exemples on a porté au compte des tympans une partie des fers et fontes du tablier, il arrive que le coefficient calculé est de beaucoup supérieur à la vérité ; 2*" la valeur du travail dû à la charge permanente est généralement assez exacte ; il n'en est pas de même pour celle correspondant à la surcharge, qui a été dans presque tous les cas calculée dans l'hypothèse unique de la surcharge complète et qui est par conséquent sensiblement trop faible, puisque la surcharge partielle peut donner lieu à un travail double. Les nombres de la dernière colonne pèchent donc en général par insuffisance, et il en résulte que certains ouvrages, en réalité très lourds, paraissent assez légers parce que l'on a sous-évalué l'effort maximum subi par
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i remarque s'applique indistinctement à tous inte.
d'ailleurs fait remarquer précédemment que calculés dans l'hypothèse de l'articulation, ont vec dcmi-encastrcmeot et que par conséquent urs du travail maximum sont nécessairement ffèrent sensiblement de la réalité, sauf pour le sur le Douro, et peut-être pour le pont de ir le Mississipi, où l'on a cherché à réaliser es conditions supposées par le calcul uteux que soient les renseignements fournis par le tableau, ils présentent toutefois quelque utilité et permettent de vérifier d'une manière assez satisfaisante l'exactitude de la formule donnée précédemment pour le calcul du poids de la partie principale des ponts on arc.
Nous y voyons aussi que certains ouvrages très bien établis et bien conçus au point de vue des dispositions des arcs p^^p^ement dits, c'est-à-dire de la partie essentielle, présentent (les tympans d'un poids excessif, absolument hors de proportion avec leur r6le modeste qui consiste simplement k transmettre à l'arc le poids porté par le tahher. Ainsi, se trouve justifiée notre allégation précédente : les tympans rigides alourdissent énorm^nent les ponts en arc, sans utilité démontrée, et il est plus logique d'économiser le métal des tympans, en en profitant, si l'on veut, pour renforcer d'autant les arcs ; on a ainsi un pont plus solide sans être plus coûteux.
Enfin si la valeur du travail maximum accusé pour les ponts en fonte n'était pas toujours beaucoup trop faible, on reconnaîtrait que ces ouvrages sont sensiblement plus lourds, toutes choses égales d'ailleurs, que les ponts en fer, et que l'écart peut atteindre 15 à 20 p. 100 du poids total.
DISPOSITIONS GÉNÉRALES
Pont-route à 2 voies.
Type de la G'o d'Orléans (Paris à Tours).
Pont-rail biais de Villeneuve - Saint -
Georges (2 voies) (Paris à Lyon ) .
Pont - route du Carrousel à Paris.
Pont-rail à une voie
sur la Chiffa.
(Alger àOran).
Pont- route d'El-Kantara à Gonstantine.
Pont-rail de Tarascon
sur le Rhône.
(Tarascon à Celte.)
Pont-route à Paris.
St - Louis
Deux arcs de rive et trois arcsl
intermédiaires.
Chaussée sur voûtes en briques.
Sept arcs portant directement un'
plancher en fonte.
Les tympans de rive soutiennent!
le ballast.
Cinq arcs à section ovoïde ou cUip-x tique. j
Tympans élastiques formés d'an-[ neaux en fonte. Platelage en) bois.
Deux arcs (système Martin).
Tympans rigides en forme de cadres évides. Ballast sur plancher en fonte.
Cinq arcs à âme évidée.
Tympans à double triangulation.
Platelage du tablier en fonte.
Huit arcs. Tympans rigides.
Platelage en fonte supportant le ballast.
Neuf arcs. Tympans rigides .voûtes en briques sous la chaussée.^ 64,00
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A. Détermiuaiiou graphique des moments fléchissants qui se manifestent dans une poutre droite à deux appuis simples, pendant le passage d'un convoi de poids isolés circulant lentement.
B. Courbe décrite par un câble sollicité par son propre poids.
C. Ponts suspendus rigides à double articulation. Calcul des poutres auxiliaires des ponts suspendus.
D. Détermination directe des surcharges partielles les plus défavorables pour un pont en arc.
.. Itétermliintlon ^rttpltlqae dea* moments 11^ ««■tut* «ful se manifestent danii une poutpc Ite A deux t«ppul« «Impies, pendant le passai*' B convoi de poids IsolAs cli-enlant lentement*
)aii3 les formules que nous avons données pour le calcul poutres droites à travées indépendantes, nous avons tous supposé que la surcharge, couvrant en totalité ou en ie le tablier du pont, était répartie uniformément suivant rizontale ; c'est l'hypothèse généralement admise dans e élude de pont métallique.
n peut toutefois se proposer de rechercher les efforts iloppés dans une poutre droite par une surcharge com- 10 de poids isolés distrihués suivant une loi quelconque, exemple, par un train de chemin de fer, composé de culcs de poids très différents, qui ne serait nullement [nilahle à une surcharge uniformément répartie. es formules générales du n" 29 permettent d'effectuer I difficulté le calcul des moments fléchissants développés ( une poutre droite pour nue position déterminée du con- •ur le pont ; colles des n" 45 et 45 bis permettront égalet dans la même hypothèse de déterminer tous les efforts se manifestent dans les cordes et les barres d'une poutre ricainc. Mais il serait intéressant d'effectuer ce calcul r chaque section transversale de la poutre dans l'li)'poe la plus défavorable, c'esl-à-diro en disposant le convoi le pont de toile manière que l'effort, développé dans la ion considérée, atteignît sa valeur maximum.
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On y arrive sans difficulté à l'aide d'une construction géométrique très simple imaginée simultanémentpar M. Culmarm^ professeur à TEcole polytechnique de Zurich qui Ta donnée dans son Traité de statique graphique, et par M. Bresse {Annales des ponts et chaussées, 1877, 2" semestre), auquel nous empruntons la présente note.
Supposons que le convoi de chemin de fer, dont la longueur prise arbitrairement peut dépasser Touverture du pont, Se compose des poids isolés 1, 2, 3, 4, 5, 6, 7 et 8 se succé-
Fig. 293.
dant à des intervalles figurés sur la droite horizontale XX'. Portons successivement sur une droite verticale Y Y les longueurs représentatives de tous les poids 01, LU, II. III, etc. ; et VIL VIII. La longueur O. VIII figure le poids total du convoi. Soit S un point quelconque du plan situé à une distance arbitraire ST de la verticale YY; joignons S.I, S.II, S. m... etc. Par un autre point quelconque U du plan, menons une parallèle à la droite S. 0, que nous prolongerons jusqu'à son point de rencontre V avec l'ordonnée du point i; à partir du point 1' menons une parallèle à S.I, que nous prolongerons jusqu'à son point de rencontre 2' avec l'ordonnée du point 2, etc., etc., jusqu'au point 8' situé sur l'ordonnée du point 8, à partir duquel nous mènerons une parallèle à S.VIH.
Le polygone U 1' 2' 3' 4' 5' 6' 7' 8' W est un polygone funiculaire relatif au convoi de poids isolés que nous avons considéré. C'est la figure d'équilibre d'un câble flexible qui, fixé invariablement en deux points quelconque des droites Ul' et 8' W, serait sollicité partons les poids qui composent le convoi. La traction horizontale exercée par ce câble sur ses culées serait figurée par la longueur ST, et les efforts normaux développés dans ses différents éléments seraient représentés par les longueurs des droites parallèles issues du point S ; ainsi, Teffort développé dans l'élément 4' 5' serait égal à la longueur S. IV.
On pourrait évidemment imaginer un nombre infini de polyg3nes funiculaires correspondant au même train, en faisant varier arbitrairement la position du point T sur la droite YY, et la longueur de riiorizontale ST. En remplaçant le point S par le point S' symétrique par rapport à la droite YY, et effectuant exactement les mêmes constructions que dans le cas précédent, nous obtiendrions une courbe funiculaire symétrique de la courbe U V 2' 3' 4' 5' 6' T 8' W par rapport à une direction horizontale ; cette courbe représenterait non plus un câble flexible^ mais un arc dont les
différents éléments, symétriques del'2', 2'3'.. , seraient en
équilibre sous l'influence d'efforts normaux développés par les poids isolés 1, 2, 3, efforts normaux dont l'intensité serait encore donnée par les distances de S' aux différents points de division de la droite YY.
Les droites S'WIII et S'O figureraient les réactions obliques exercées par l'ouvrage sur ses culées, la composante horizontale ST étant la poussée de l'arc.
Considérons maintenant une poutre droite AB de longueur donnée / : supposons que le convoi occupe sur le tablier de l'ouvrage la position indiquée par la figure, de telle sorte que les poids 1,2, 3 et 4 soient placés sur le pont, les autres poids étant encore en deçàdela culée B. Menons les ordonnées verticales qui passent par les extrémités A et B de la travée ; soient a et b leurs points de rencontre avec la courbe funiculaire ; joignons ces deux points par une droilô. Le moment fléchissant en un point quelconque M de la poutre s'obtiendra en effectuant le produit de la portion mn de l'ordonnée
verticale menée par M comprise entre la corde ab et le polygone funiculaire, par le poids représenté par la longueur ST. Comme cette longueur ST peut être prise arbitrairement, rien n'empêche de la choisir égale à Tunité; la longueur mn représente alors précisément à Téchelle convenue le moment fléchissant développé en M par le convoi 1, 2, 3, 4 que porte la poutre AB.
Nous renverrons pour la démonstration de ce théorème au travail de M. Bresse ou au Ti^aité de statique graphique de M. Maurice Lévy (p. 179). Supposons à présent que le convoi oontinue sa marche en s'avançant sur le pont ; le moment fléchissant développé en M va nécessairement varier. Proposons-nous de trouver la position du convoi pour laquelle il atteindra son maximum. Le mouvement relatif du convoi et de la poutre peuts'obtenir indifféremment en supposant le convoi mobile et la poutre fixe, ou inversement le convoi immobile et la poutre animée d'un mouvement de translation.
Adoptons ce dernier moyen pour simplifier la figure. Lorsque la poutre sera venue en CD, le moment fléchissant développé en M' (nouvelle position du point M) sera représenté par la longueur verticale n'm' mesurée entre la co-dc cdoX la courbe funiculaire.
Do même, la poutre étant venue en EF, le moment fléchissant en M" sera égal à la longueur m^n" ,
En résumé il est très aisé de construire une série de cordes ab^ cd, ef, etc., ayant toutes une projection horizontale égale à / et correspondant par conséquent à des positions successives de la poutre. On reconnaîtra au premier coup d'œil ou à l'aide de mesures prises sur l'épure, la corde pour laquelle la longueur de l'ordonnée correspondant à un poids choisi sur la poutre atteindra son maximum. En faisant la même opération pour une série de sections transversales de la poutre, on résoudra le problème posé au début de cetle note ; on aura en effet déterminé en chaque point le moment fléchissant maximum dû au convoi mobile placé de la façon la plus défavorable. On pourra d'ailleurs avoir une exactitude aussi parfaite qu'on le voudra en traçant une série de cordes très rapprochées dans le voisinage du maximum, afin
d'obtenir plus sûrement sa valeur exacte. Dans le cas présent, le maximum du moment fléchissant en M s'obtiendrait sans aucun doute pour une position de la poutre voisine de CD.
11 est bien évident d'ailleurs que la position du convoi, qui dans la poutre droite AB correspondrait au moment fléchissant maximum développé dans la section M, est également celle qui, pour une poutre américaine AB de longueur égale / développerait en M, dans les deux cordes, les efforts normaux maxima. Cette épure est donc applicable à toutes les poutres droites à travées indépendantes .
Elle permet aussi de trouver immédiatement la réaction verticale exercée parla poutre sur Tun de ses points d'appui ; proposons-nous par exemple de déterminer la réaction verticale exercée en C par la poutre CD. Il suffira de prolonger Télément de courbe funiculaire 3' 2' rencontré par la corde cdy ainsi que cette corde elle-même ; portons sur c 2' la longueur cr égale à S. III et menons par ;• une verticale qui coupe en/ le prolongement de cd, La longueur //représente précisément la valeur de la réaction verticale exercée par la poutre CD sur l'appui C.
Nous remarquerons en terminant que les courbes représentatives des moments fléchissants dans les poutres droites à travée unique appuyées ou encastrées à leurs extrémités^ dont il a été question aux n°' 29, 20, 31, 68, sont tout simplement des courbes funiculaires correspondant aux surcharges considérées. On a vu que, dans le cas d'une surcharge uniformément répartie suivant l'horizontale, la courbe funiculaire est toujours un arc de parabole à axe vertical .
L'étude que nous avons faite des déformations des câbles des ponts suspendus, sous l'action de surcharges concentrées ou réparties suivant l'horizontale d'une manière absolument quelconque, conduit à des formules permettant également de tracer les courbes funiculaires qui correspondent à ces mêmes surcharges ; la courbe décrite par un câble flexible sous l'action d'une série de poids quelconque est effectivement une des courbes funiculaires correspondant à ces poids. Cette courbe est ici déterminée par les positions relatives des
points d'attache du câble et par la longueur de ce dernier. Ces deux données permettent de calculer la poussée ST et les réactions sur les appuis OT et T. VIII; on est donc dans les mêmes conditions que si l'on donnait la position du point T et la longueur de la droite ST, ce qui suffit pour déterminer la courbe funiculaire. Enfin , nous ajouterons que les courbes, dénommées par nous courbes des pressions dans Tétude des ponts en arc, sont encore des courbes funiculaires correspondant aux charges et surcharges considérées; ces courbes sont ici déterminées par les directions des réactions obliques exercées par Tare sur ses culées, directions que le calcul de la poussée fait connaître. Connaissant dans la figure 293 les directions des droites S. VIII et SO, on voit que la position du point S est bien définie, et que la courbe funiculaire ne présente plus d'indétermination. Nous en concluons que dans un ouvrage métallique quelconque à travée unique le moment fléchissant développé dans une section choisie arbitrairement est proportionnel à la distance verticale qui existe entre le centre de gravité de cette section et une courbe funiculaire correspondant à la charge et à la surcharge considérée. Nous avons donné dans chaque cas étudié par nous le moyen de tracer cette courbe funiculaire que nous appelions en parlant des poutres droites la courbe représentative des moments fléchissants, et en parlant des arcs la courbe des pressions.
B. C:oup]>e d^oplte pm* un cAble sollicita pAi-
son propre poici». — Dans Fétude que nous avons faite des ponts suspendus, nous avons admis sans démonstration que les courbes décrites par les câbles étaient toujours des paraboles. Cela est rigoureusement exact, lorsque la charge supportée par le câble est répartie uniformément suivant rhorizontale ; cela cesse d'être vrai lorsque la charge est répartie uniformément suivant la fibre moyenne des câbles, ce qui est le cas pour un câble sollicité par son propre poids. La courbe funiculaire décrite diffère alors d'une parabole : c'est une chaînette à axe vertical, qui, rapportée à sa tangente horizontale au sommet et à son axe vertical (fig, 450), a pour équation :
^ désigne ici la base des logarithmes népériens, c'est-àdire le nombre incommensurable 2,71828.... m est un coefficient que Ton détermine à Faide des coordonnées a et 6 du point d'attache du câble :
On peut résoudre cette équation à Taide d'une table de logarithmes hyperboliques ou népériens, en remarquant que l'on
a : Log. nép. c"* = -, et ^ ^ m
La longueur OM d'un arc de chaînette mesurée à partir du point 0, est donnée par la*relation :
s TT I ,w
D'après M. Debauve (Manuel de Pingénieio* des ponts et chaussées j 11® fascicule, page 270), on aurait également :
D'où l'on tire :
Cette formule, comparée à la dernière formule du n* 93, montre qu'à égalité d'ouverture a et de longueur 5, la flèche b de la chaînette est plus petite que celle de la parabole. La
différence est d'autant plus faible que le rapport - est plus réduit. Nous avons donc pu supposer sans erreur appréciable que la courbe décrite par un câble de retenue, dont la flèche est toujours minime, est une parabole, Técart entre la parabole et la chainetle étant toujours négligeable dans ce cas.
Lorsque l'on monte les câbles principaux d'un pont, ceuxci, avant que le tablier n'ait été posé, sont sollicités unique-
ment par leur propre poids : il en résulte que la courbe décrite par eux est une chaînette et non une parabole. La
différence peut être sensible, lerapport^» qui diffère peu en
général de ^' ayant une valeur assez élevée.
M, Debauve a calculé que, pour un pont ayant 200 mètres d'ouverture et 20 mètres de flèche, la différence entre la flèche de la chaînette et celle de la parabole pourrait alteindre 0'".29.
C Ponts suspendus rlsidc<s ^ double uptlculAtion. — C^alcul des poutpes aux^lllalpes des ponts
suspendus. — Nous avons parlé précédemment (104) du pont suspendu de MantiheimAoni les deux chaînes sont reliées
par une triangulation
TV >/r* ^^ assure à T ouvrage
\v.^^ ^^ une certaine rigidité.
^V^;>T^-.--j„---7<^^^'^ Considérons un ou-
vrage semblable (fig.
294), qui serait con- ^^^^S'^il^:^^^^^ stitué par deux câbles
^^^"^^ ^^^^^ ^^ chaînes formant
^.>^ ^Vv cordes supérieure et
Tf g"^ inférieure, reliées par
P'g- 294. une série de barres
formant triangulation. L'analogie qui existe entre ce pont suspendu et le pont en arc à double triangulation, que Ton obtiendrait en traçant la figure symétrique par rapport à une horizontale H H, est évidente.
Il saute aux yeux qu'après avoir calculé l'un des ouvrages, on peut utiliser sans modification tous les résultats obtenus pour la détermination des éléments constitutifs de l'autre, en supposant que la charge et la surcharge présentent identiquement la même valeur, à condition de changer les signes de tous les efforts, et par suite de substituer partout aux pressions des tensions de même intensité ^{.vice-tersâ (122).
Le calcul du pont suspendu rigide AS A' pourra donc
KOTRS ANNEXES. 521
se faire sans difficulté par la méthode et les formules applicables à un arc à double articulation, et Ton pourra également se servir des tables numériques de M, Bresse, données précédemment, qui conviennent aussi bien aux ponts suspendus rigides circulaires à section constante et articulations aux extrémités, qu'aux arcs à double arliculalion. L'écart entre la parabole et l'arc de cercle est assez faible pour qu'on puisse le négliger sans grand inconvénient dans le calcul delà poussée.
Comme on n'exécute guère de ponts de ce type (puisque le seul exemple connu de nous est le pont de Mannheiniy construit en 183S, dont la rigidité est d'ailleurs insuffisante, vu le trop faible écartement des deux chaînes), notre remarque serait sans intérêt pratique, si elle ne fournissait un moyen de calculer les poutres auxiliaires ou poutres de rigidité des ponts suspendus américains, au sujet desquelles nous n'avons donné précédemment (104) que des indications vagues et insuffisantes, en conseillant simplement de se baser, pour le choix de leurs dimensions, sur les exemples existants. Cette règle empirique, qui est peu satisfaisante et exclut tout progrès, est d^autant plus difficile à appliquer qu'il y a de grandes divergences entre les ponts existants, et qu'on peut se trouver très embarrassé dans le choix de l'exemple à imiter.
Supposons que nous ayons calculé les dimensions du câble
principal A S A' d'un pont suspendu, de façon qu'il puisse résister dans de bonnes conditions à l'effort normal résultant de la /\/\/\/\/\X\7\| charge et de la sur-
Fig. iSio. charge complète {fig,
Il s'agit de trouver les dimensions qu'il conviendrait d'attribuer à la poutre auxiliaire du pont pour que la courbe décrite par le câble principal restât sensiblement invariable, sous l'action d'une surcharge partielle quelconque. Supposons un moment que le cable ASA' soit devenu rigide de
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telle sorte que la courbe parabolique qu'il décrit reste invariable en toute circonstance : nous aurons alors un pont suspendu rigide articulé à ses extrémités A et A', et nous pourrons calculer, à l'aide des méthodes applicables aux ponts en arc (138-139), le moment fléchissant maximum qui serait développé dans une section transversale quelconque du câble rigide par la surcharge partielle la plus défavorable. Il n'y aura qu'à suivre exactement la marche indiquée pour les arcs : les résultats auxquels nous arriverons seront semblables à ceux représentés sur la figure 223, avec cette différence que nous ne nous occupons à présent que du moment fléchissant^ tandis que, dans la figure 223, on a ajouté à l'effort du moment fléchissant celui de l'effort normal développé par la surcharge partielle. Nous laissons ici de côté l'effort normal, nous bornant à chercher le maximum du moment fléchissant seul.
Rendons maintenant au câble A S A' sa flexibilité première, mais accolons-lui une poutre curviligne aa' b'b établie en vue de résister convenablement aux moments fléchissants calculés précédemment, la fonction du câble flexible se bornant à supporter en totalité l'effort normal. La réunion du câble flexible et de la poutre parabolique constituera un ouvrage suspendu rigide, et si chacun de ces éléments remplit bien le rôle qui lui est attribué, les déformations ducs aux surcharges partielles seront égales à celles que subirait un pont en arc ayant les mêmes dimensions principales.
Comme d'ailleurs la poutre curviligne n'a d'autres fonctions que de résister au moment fléchissant, elle ne transmet aucun effort aux culées A et A', le moment fléchissant étant toujours nul aux points d'attache du pont suspendu : on peut donc sans inconvénient arrêter la poutre à une certaine distance des maçonneries. Rien n'oblige même à lui faire épouser exactement la forme parabolique du câble ; on peut l'en séparer ^t lui donner une ^direction rectiligne horizontale, à condition bien entendu de la relier au câble de telle manière que celui-ci ne puisse se déformer sans que la poutre fléchisse.
En somme, la poutre auxiliaire des ponts américains est l'équivalent d'une poutre parabolique rigide qui serait juxta-
posée au câble et aurait pour rôle spécial de résister aux moments fléchissants développés par les surcharges partielles, dans rhypothèse de Tinvariabilité de la courbe décrite par le câble. Elle peut donc se calculer à Taide des formules relatives aux ponts en arc à double articulation. Il convient de remarquer que les variations de température n'ont aucune influence sur ladite poutre dont les extrémités ne sont pas fixées aux culées.
Nous résumons ce qui précède dans la règle pratique suivante :
La poutre auxiliaire d'un pont suspendu, pour remplir exactement son but, qui est de donner au pont la rigidité qu'aurait un pont en arc, devra avoir la même section transversale qu'un arc à double articulation, qui, avec la même ouverture et la même flèche que le pont suspendu, aurait été calculé de manière à résister, sans dépasser la limite de travail admise, aux moments fléchissants maxima développés par les surcharges partielles les plus défavorables. En donnant à la poutre plus de rigidité, on dépasserait le but sans aucune utilité : en lui en donnant moins, ce qui reviendrait à diminuer sa hauteur, on resterait en deçà, et Ton n'assurerait au pont qu'une rigidité relative.
Remarquons que la poutre joue ici, par rapport au câble du pont suspendu, un rôle identique à celui qui est attribué dans les ponts en arc aux tympans rigides, dont nous avons précédemment condamné Temploi. L'usage de la poutre se justifie ici par l'impossibilité de donner directement de la rigidité au câble. La poutre auxiliaire présente sur les tympans rigides l'avantage d'avoir une hauteur constante, qui ne s'annule pas au milieu de l'ouverture, où elle est le plus nécessaire ; par contre, elle présente Tinconvénient d'être reliée d'une manière médiocre au câble par les tiges de suspension qui ne s'opposent qu'aux déplacements verticaux et non aux déplacements horizontaux ; il en résulte que la poutre auxiliaire ne soustrait pas le câble aux oscillations longitudinales ou transversales, ce qui constitue une infériorité réelle par rapport aux ponts en arc. Les oscillations longitudinales peuvent être combattues et supprimées par l'emploi des haubans, et les oscillations transversales par l'emploi de câbles
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auxiliaires de contreventement placés dans des plans sensiblement horizontaux.
D. — I>^toi*iiilitattoi& diroctc de» surcbapgfes paptiellei» les plus défa.vora.]>lCMS pour un pont en are*
— Nous avons vu précédemment (138) qu'à une section transversale déterminée d'un arc quelconque correspond, pour chacune des deux semelles, une surcharge partielle particulière qui est la plus défavorable, c*est-à-dire qui produit au point considéré Feffort maximum de compression. Nous avons montré comment la méthode de calcul applicable à tous les ponts en arc, que nous avons développée au n* 138, faisait connaître, pour chacune des sections transversales et chacune des semelles de Tare, la surcharge défavorable correspondante. Mais, pour en arriver là, il faut appliquer complètement la méthode, ce qui est très long et exige beaucoup de travail, soit que Ton se serve uniquement des formules algébriques, soit qu'on ait recours pour abréger à des constructions géométriques. Dans ce dernier cas cependant (139), il est facile de reconnaître immédiatement les limites des zones correspondant aux surcharges défavorables au début même de TappUcation de la méthode géométrique, lorsque Ton a tracé [fig. 220) la courbe enveloppe des courbes des pressions ou courbes funiculaires relatives à tous les poids isolés appliqués à Tare.
Si Ton se propose uniquement d'étudier la répartition des surcharges défavorables, une méthode, due à M. Wirikler, dispense d'effectuer tous les calculs de stabilité de l'arc, et fournit immédiatement le résultat cherché. Ce qui suit est
extrait textuellement de la Théorie des arc^
à rotation libre sur les appuis de M, Maurice
Kœchlin, ingénieur des arts et manufactures :
c'est de ce travail, inséré en 1882 dans les
\. i^' ^ Annales des travaux publics y que nous avons
tiré la présente note. Soient M N la section
transversale quelconque d'un arc, G son cen-
Fig. 296. tre de gravité et K le point où la section est
rencontrée par la courbe des pressions correspondant à un
poids isolé appliqué à l'arc : appelons F l'effort normal déve-
loppé par ce poids isolé dans la section M N, et y la distance du point.K au point G. Le moment fléchissant relatif à la section est égala Fy. Le travail développé danslafibre extrême N de la section est, dans le cas représenté par la figure, égal à
F Yvii* — g H — -. — > en appelant il et I Taire et le moment d'inertie
de la section transversale, et u' la distance NG.
Si cette expression représente un effort de compression, elle doit avoir une valeur négative :
F , Yyu' ^
ou :
Mu'
Par conséquent, pour que le travail développé en N soit une compression et non une tension, il faut et il suffit que la courbe des pressions rencontre la section transversale M N en un point situé en deçà du point m dont la distance
à G est égale à -- — ,' De même pour que l'effort développé
en M soit une compression, il faut et il suffit que le point K ue soit pas situé au delà du point n, dont la distance au centre de gravité est égale à fr- '
Ces deux points w et n sont, on le voit, très faciles à trouver. Supposons la section symétrique; alors u et u' =^»
et Ton a :
Mil
On sait que I = ûy*. Le rayon de giration ;• est toujours
plus petit que la demi-hauteur - de Tare, dont il diffère
toutefois très peu lorsqu'il s'agit d'une section à double té. On a donc :
Donc les points m et n sont toujours compris entre G et les
fibres extrêmes M et N : par conséquent, lorsque la courbe des pressions sort de la section transversale, c'est-à-dire lorsque
Ton ay> ^' on est toujours absolument certain que la fibre
extrême la plus éloignée du point K travaille à l'extension.
Supposons maintenant que Ton ait déterminé, pour toutes
les sections transversales d'un arc quelconque articulé à ses
deux extrémités A cl A', les point m et n précédemment définis [fig. 297); les deux lignes pointillées de la figure représentent les lieux géométri- Fifif- 297. qixes de m et de n.
Soit M N une section transversale quelconque : d'après ce que nous avons dit plus haut, toute surcharge, dont la courbe des pressions rencontre la section transversale M N en un point situé entre les deux courbes pointillées, développe un travail de compression dans toutes les fibres de la section : toutes les fois au contraire que le point de rencontre est en dehors de la zone m n limitée par ces courbes, il y a compression dans la fibre extrême la plus voisine et tension dans la fibre extrême la plus éloignée.
Supposons que nous 'ayons tracé (Jig, 220) la courbe enveloppe R R' des courbes de pression correspondant à tous les poids isolés appliqués sur l'arc. Menons les droites A m, A/î, A' m et A' w, et prolongeons-les jusqu'à leur rencontre avec la courbe RR'. D'après ce que nous venons de dire, tout poids appliqué en un point situé entre C et D produira en N un effort d'extension, car la courbe des pressions correspondant à un pareil poids coupera la section M N en un point situé au-dessus de m : donc la surcharge la plus défavorable pour la semelle inférieure N de la section transversale M N s'étendrait de R' en C et de D en R ; au contraire la surcharge couvrant la partie du tablier comprise entre C et D produirait en N le travail maximum à Textensionk
De même la surcharge la plus défavorable pour la fibre M s'étendrait de B en R, et l'on obtiendrait le travail
maximum à l'extension en surchargeant le tablier "de R' en B.
En résumé, après avoir tracé les deux courbes A' m A et A' /i A, îi suffit, pour connaître la surcharge la plus défavorable pour la fibre extrême N d'une section transversale quelconque, de joindre le point m aux articulations A et A'. Les points où ces droites rencontrent la courbe R R' limitent précisément les zones qui correspondent à la surcharge la plus défavorable au point de vue du travail à la compression et du travail à Textension.
Il convient donc, pour obtenir le renseignement que Ton cherche, de compléter la figure 220 du n"* 139 en traçant les deux courbes A m A' et An A', que pour plus de simplicité on peut, en général sans erreur sensible, remplacer par le contour apparent de Tare, si la section transversale de cet ouvrage est un double lé symétrique,
La recherche de la surcharge la plus défavorable au point de vue de Teffort tranchant est encore plus facile à faire *^i»- 298. \fig^ 298), et n'exige
le tracé d'aucune courbe nouvelle.
Soient mn une section transversale de l'arc et G L la verticale qui passe en son centre de gravité G ; abaissons sur cette section une perpendiculaire AP du point d'articulation le plus voisin A; cette perpendiculaire coupe la courbe RR' en K. Il est facile de reconnaître immédiatement que tous les poids appliqués entre R' et K et entre L et R développent dans la section mn des efforts tranchants de même signe el de signe opposé à l'effort dû à un poids quelconque appliqué entre K et L. Les deux cas de surcharge les plus défavorables à considérer sont donc : 1** la surcharge couvrant la zone KL; 2° la surcharge couvrant simultanément les zones R'KetLR.
Ces constructions sont très simples : elles peuvent s'effectuer immédiatement sans épure ni tracés nouveaux, lorsque l'on calcule un arc parla méthode géométrique. Dans le cas
OU Ton a recours à la méthode algébrique, elles fournissent un moyen rapide et commode de vérifier les résultats des calculs, en constatant la concordance entre les surcharges défavorables auxquelles a conduit Temploi des formules algébriques et celles que fournissent les constructions géométriques qui précèdent.
Ce que nous avons dit s'appliquerait tout aussi bien à un arc encastré ou demi-encastré qu'à un arc articulé : on sait que dans ce cas les courbes des pressions ne passent pas aux centres de gravité A et A' des sections extrêmes de Tare. Aussi est-il nécessaire de calculer non seulement la poussée due à chaque poids isolé, mais encore le moment fléchissant aux naissances, ce qui permet de déterminer le point de passage de la courbe des pressions au droit de Textrémité de Tare. Ce calcul effectué, rien n'empêche de tracer les deux droites qui constituent la courbe des pressions correspondant à chacun des poids isolés en lesquels on a divisé la surcharge; le lieu de rencontre de ces points est encore la courbe enveloppe RR', et Ton peut effectuer les mêmes constructions que dans le cas précédent, après avoir tracé les courbes limites A/?iA' et A/iA', puisque Ton a tout d'abord tracé les faisceaux de droites non concourantes qui remplacent ici les droites issues des points A et A' de la figure : il y a lieu de considérer dans chaque cas les quatre droites qui passent par les points m et n de la section transversale nin dont on s'occupe (fig, 297). Si parmi les droites déjà tracées sur la dgure il n'en est aucune qui passe au point m, il sera facile d'intercaler sur l'épure avec une exactitude suffisante une droite remplissant la condition voulue et faisant partie du faisceau dont il s'agit.
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