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SUR LES

PLANS DU PONT DE QUEBEC
Par C. C. SCHNEIDER

PENNSYLVANIA BUILDING,

PUILADELPHIE, P A., janvier 1908.

MONSIEUR,-Par telegramme en date du 9 septembre, le soussigne etait
nomme par vous, au nom du gouvernement du Dominion, avec l'approbation
de I'Iionorable m in istre des Chemins de fer et Canaux, aux fins suivantes :

"S'enquerir et juger de Ia suffisance des plans actuels du pont de Quebec,
qui a croule le 29 aofit 1907; scr utcr los plans de la superstructure et des mem
bruros qui y entrant, etc.; etudier de pres toutes questions touchant a la
reconstruction projetee du dit pont, et dire si, dapres lui, le plan actuel est
suffisant.' ,

Ayant recu vos instructions verbales, le soussigne a visite l'emplncemellt
du pont de Quebec afin d'examiner la structure ecroulee, puis il s'est inune
diatement mis it Ia recherche des renseignements propres a l'aider dans son
travail et a precede a l 'cxamcn des plans, qu'il a recus de votre departement
Ie 17 septembre 1907.

N'etant pas restraint dans la portee de ses recherches, il comprend que
son devoir est de faire rapport sur les points suivants :

1° JJa suffisance des plans actuels du pont de Quebec, et leur conformite
aux devis tels quadoptes par le gouvernement.

2° L'cpportunite de modifier les plans actuels, s'ils sent trouves inade
quats, en utilisant autant que possible les materiaux fabriques maintenant
disponibles.

3° L'opportunite de rejeter les plans actuels du pont de Quebec, avec
recommandations quant au nouveau projet d'etude.

Le soussigue, upres une etude approfondie de Ia question qui lui etait
soumise , a rnaintenant l'honneur de faire le rapport suivant:

Le plan aetuel du pont de Quebee cornporte u~ cantilever de 1800 pieds
de portee entre les centres de piles, avec travee suspenclue de 675 pieds, deux
bras de console de 562 pieds 2 poucos chacun, et deux bras d'ancrage de 500
pieds chacun en longueur; soit une longueur totale de 2,800 pieds, exclusive
ment des travees d'approche, dont il ne sera pas question dans le present rap
port. L'eeart transversal entre les centres de fermes est de 67 pieds. Le pont
est fait pour porter deux voies de chemin de fer a vapeur, et de chaque cote
une voie publique de 17 p icds francs de largeur, convenable pour roulage
ordinaire de grande route, avec une voie de tramway electrique surchaque
chemin.
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Le soussigne a calcule II's efforts resultant des charges specifiees au
cahier des devis tel clue revise par :;\1. 'I'heodore Cooper Ie 2 mars 1904, dent
copie est annexee au present comme appendice A.

Par confrontation des produits de ses propres calculs avec II'S diagram
mes d'cfforts soum is par la "Phamix Bridge Company", il est arrive aux
conclusions suivantes : '

8ysteme de plotelage.-Les aires de sections requises pour II'S poutrelles
et longrines du platelage concordent avec cellI's que demandent II'S devis.

Fermes.-Les effets produits sur les fermespar la charge vive s'accordent
avec II'S calculs du soussigrie. Ceux de la charge morte, tels que calcule» par
]1' soussigne, sont cependant plus eleves que ceux que demontre Ie diagramme
soumis par la "PhCBnix Bridge Company", pour cette raison que Ie poids
actuel de la superstructure depasse l'estime trace avant construction,

Entretoisements.-Les e:fforts et aires de section des differentes piecea qui
composent l'entretoisement lateral et d'oscillation des fermes, ainsi que II'S
entretoises du platelage, de meme que leurs parties de detail et raccords, sont
d'accord avec II'S exigences du cahier des devis.

L'appendice B accomparmant ce rapport dPtaille les calculs du souasizne
sur Ie travail en tension des principales membrures des fennes. Les effets
resultant de la charge mort I' sont bases sur Ie pnids aetuel Ill' la structure
etabl i dapres II'S pesages d'expedition des pieces d'acier et distribue suivant
la position respective occupee en place par II'S diverses membrures, ce qui
equivaut aux conditions existantes dans I'ouvrage fini.· La concentration de
ces charg-es sur II'S divers noruds de panneaux est demontree au diagramme
compris dans I'appendice B. Le tableau contient aussi II'S aires de section
de membrures telles que demontrees aux plans d'atelier, aux unites d'effets
requises par Ie cahier des devis, ainsi qu'aux memes unites qui se presentent
dans 1'0uvrage monte, basel'S sur II'S pesanteurs actuelles des membrures ~

on y trouve aussi Ips effets produits durant montage dans II'S conditions ex is
tantes Ie 29 a;:nlt 1907.

Ijes tableaux de l'appendice B ant ete calcules par Ie soussigne d'apres
son interpretation des devis, savoir :

Que la valeur ..rn_~~. servant a determiner les unites cl'effets perrnises est
1111n.

deduito des senles ch,Hges mortes ct vivantes ; mais qu'en nronortionnant les mem'
bruros ces lInites devront etre la somme des cffets rennis de charges mortes et
vives, plus la ncige.

Que, comme II'S devis demandent "qu'on ne tienne compte que du tiers
du maximum d'effort du vent lorsqu'on proportionne les bandes" et qu'il n'y
est nullement fait mention des svstemes de nervures ou ames, cette regle
s'applique egalement au contreventement des membrures nervurees,

Que dans les formnles intitulees : "Effets combines et renverses", L,
denote Ie travail sous charge vivante par opposition a celui sous charge
morte; que l'expression "D-Lj " est III difference arithmetique entre ces deux
e:ffets, et que" D+L+Lj " en est la somme arithrnetique.

En examinant ce tableau, on remarquera que les unites virtuelles d'e:fforts
pour la plupart des membrures des fermes depassent la limite tracee par le
cahier des devis. Dans les bandes superieures du bras de cantilever (sauf les
panneaux D, a UIi, qui ont ete proportionnes a l'avenant des tensions (le montage),
de 10 a IS pour cent; dans II'S bandes inferieures (sau] Ies parmeaux L" a L" aussi
bien proportiormes anx effets de montage), de 7 '.'5 it 24 pour cr-nt. Pour les
hautes et hassps bandes d'ancrage, les memes unites oxci-dent ]ps prrscl'iptions des
clevis df) 11 a 20 pour cent dans tOUR les panneanx. Dans les banelp8 de la travee
suspenclue, elles excec1ent aussi lcs limites du devis, de 16 a 18 pour cent dans les
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ban des superieurss, de 7t a 9t pour cent dans les bandes inferieures, Quant aux
parties a nervures, si en quelques cas ces unites sont dans les barnes, quelquefois
elles les depassent de 21 pour cent, dans un cas meme jusqu' a 57 pour cent. En
consequence, les fermes telles que traceos ne se conforment pas sous ce rapport aux
prescriptions du cahier des devis approuve par le gouvernement.

II y a du reste d'autres traits affectant la solidite de la structure, et non
prevus par les clauses du cahier des charges, que le soussigne desire soumettre
a votre attention. Cette remarque s'applique plus particulierement a certains
details qui paraissent avoir ete Iaisses a la discretion de I'Ingenieur, auteur
du projet d'etude.

Aux yeux du soussigne, le trace des details est ce qu'il y a de plus impor
tant dans I'etude d'une structure permanente, il l'est meme plus que le pro
portionnement general des membrures. La plupart des details et assemblages
ont ete traites avec un soin consciencieux, et sont generalement bien proper
tionnes aux membrures qu'ils relient, et d'accord avec les axiomes reconnus
de la saine pratique. II y a cependant quelque dcfectuoaite dans plusieurs
des membrures comprimeee, dont les assemblages-tels les ouvrages en treil
lis-ne sont pas suffisants pour en faire fonctionner les parties constituantes
comme un tout compact. Le defaut Ie plus prononce de cette nature existe
dans les sous-bandes des bras de console et de rive. Ces membrures se com
posent de quatre nervures distinctes dont le developpement n'est pas parfait
au point de vue de la compression, et dont les assemblages des unes aux autres
n'ont pas la force voulue pour en assurer lhomogeneite.

Comme on a affirme dans de recents articles de presse a ce sujet, qu'il
n'existe pas encore de methode scientifique pour proportionner les treillis des
membres comprimes, Ie soussigne excipe d'une pareille maniere de voir, et
pretend que les efforts subis par les barres de treillis peuvent etre calcules
avec assez de precision pour qu'on puisse les faire de taille necessaire pour
donner plein developpement a la force des membrures.

On trouvera a l'appendice C accompagnant Ie present, un argument sur
la theorie et la force des membrures en compression, ainsi qu'une analyse des
efforts et effets portant sur barres de treillis.

ARGUMENT SUR LES UNITF;S P1<:R:\IISES

Comme Ie plan actuel des fermes du pont de Quebec ne se conforme pas
en taus points aux prescriptions des devis approuves, la question se pose:
Les ferrnes telles que tracees sont-elles assez puissantes pour supporter les
charges specifiques, sans eg ard aux devis?

Pour resoudre cette question, il faut vail' quel maximum dunites d'efforts
peut etre tolere dans les membrures des fermes en restant dans des limites de
seourite. Si lon connaissait toutes les forces qui se presentent dans un
ouvrage, si les materiaux et l'ouvrage etaient parfaits, on pourrait tolerer de
porter l'effort jusqua la vraie limite d'elasticite. Mais la verite est que ces
conditions icleales de perfection clans les materiaux et la main-d'ceuvre sont
irreal isables, et qu'il faut ajo uter aux calculs d'efforts directs qui servent de
point de depart au proportionnement des memhrures, des efforts second aires
ayant pour cause Ie flech iesement des pieces sous leur propre poids ainsi que
Ia deformation des fennes sons ch-irrre. II faut done Ia isser une marge pour
ces evcntual ites dans la determination des unites d'efforts compatibles aver: les
limites de surete.

Lc cahier des charges pourvoit a deux catpgories de charges mouvantes
pour les fermes.
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10 Charge roulante oecasionnee par un train sur chaque voie. Les efforts
ainsi produits, ajoutes a Ia charge morte et au poids specifie de la neige, se
bement a une certaine unite de tant au pouce carre,

20 Proviso de 50 pour cent de charge morte en plus pour l 'uveuir, On
specific une plus forte unite pour les efforts produits par cette extreme charge
vive, jointe aux charges de roulant et de neige teUes que prescrites, combinees
it l'effort du vent.

La premiere de ces deux charges sera ci-apres designee sous Ie nom de
charge de travail, Ia seconde sous Ie nom de charge extreme. Les efforts pro
duits par la charge de travail, laquelle n'est nuUement excessive, devraient
laisser une marge raisonnable de securite, Ceux qui resultcnt des charges
extremes doivent rester en dedans des limites d'elasticite du metal.

Membres en tension

Berres a ceillets .-Pour les barres recuites pleine grandeur, il ne faut
pas compter que la limite d'elasticite depasse 28,000 livres au pouce carre.
U ne tension directe de 24,000 Iivres au pouce carre, jointe aux efforts secon
daires causes par frottement des chevilles pendant la deformation, ainsi qua
l'incertitude de I'egal ite de distribution des efforts sur to utes les barres,
peut porter Ia tension a. 27,000 lines au pouce carre au moins, ce qui touche
juste aux limites d'elastieite, sans pratiquement laisser de marge de surete.

Une tension de 21,000 livres au pouce carre en tension directe, jointe aux
efforts secondaires, etc., peut produire une extreme tension fibriforme denvi
ron 24,000 Iivres au pouce carre, soit les six-septiernes de la limite delastioite
des barres, L'unite d' effort tolerable en tension directe sur les barres ne doit
done pas depasser 24,000 livres au pouee carre pour extremes charges.

Membres comprimes.-D'apres la theorio aceeptee pour les membrures a.
compression, I'e.ffort sur Ies fibres pres du centre u'une coionne auguicnto en
raison de la longueur par rapport au rayon minimum de giration; il faut
done laisser une marge pour Ie flambage cause par la tendance au pliage.

La pratique usuelle pour Ies pants de portee ordinaire est de prendre, pour
caleuler Ia force des membres comprimes, Ia section transversale brute de ces
pieces. C'est ce qui se fait generalement quand on s'en tient aux prudentes
unites n'allant pas au-deb de lu mcitie de Ia limite d'elasticite, ce qui donne
une large marge de surete ; dans Ie cas du pont de Quebec, au Ies unites
d'efforts sont exceptionneUement elevees, touchant presque a. Ia Iimitadelas
ticite, il faut se contenter de prendre les aires nettes des membrures quand il
s'agit d'en evaluer la limite de surete, Quelques-uns des membres comprimes
consistent en sections cornposees de cornieres et d'un certain nombre de plats
rivetea ensemble. Les trous de rivets reduisent l'aire de section; si ces trous
sont bouches avec des rivets, ceux-ci no remplissent pas les orifices assez par
faitement, pour remplacer le metal qui a ete enleve par Ie poinconnage. Dans
quelques-unes des basses-bandes, l'aire de section nette est d'environ 86 pour
cent de la section brute, et la limite d'elasticite, presumes etre de 32,000 livres
au pouce carre, est aussi red uit« a environ 27,500 livres au pouce earre
d'aire brute. Par consequent, si nous prenons 24,000 livres au pouce carre
comme maximum de tolerance d'unite d'e:f!ort sur section brute pour charge
specifies comrne ext rewe et que nous y ajoutions seulemont 3,000 Iivres au
pouce carre pour efforts secondaires, soit approximativement 12 X pour cent
de I'effort direct, Ia total ite des efforts sur fibres serait 24,(100+3,000 = 27,000
livres au pouce carre, sans presque laisser de marge de surete,

Lo maximum d« tolerance. snit un effort de 24,0()() Iivres an ponce carre
en compression directe occasionnee par les charges extremes, devr.rit etre
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reduit conforrnement aux formules acceptees pour membrures comprimaes,

sont 2J,01,O J_ , etant donne que l-e.longueur, 1'=-le minimum d« rayon de
T

giration (1e la niem hru re.
Pour les charges de travail, la marge de sfirete doit etre Ia meme que

pour les membres etendus. Comme il est dit plus haut, la limite delasticite
pour membrures en compression, par suite de Ia reduction de leurs sections
par poinconnage, peut et re redu ite a 27,500 livres au pouce cure d'aire
brute. Deduction faite de 3,000 livres au poucs carre pour efforts secon
daires, il resterait 2'1,500 livres au pouce carre sur section brute comme maxi
iuum d'effort ell compression directe en dedans de Ia limite d'elasticite. Pre
nant les six-septiemes de cet effort de meme que pour membres en tension,
nous avons 21,000 livres au pouce carre comme tolerance d'e:fforts en com
pression directe, ce qui devrait etre reduit par Ia formule usitee, 21,000-

80!-., Cette lirnits tion el'efforts s' applique h toutes les mem brures oornprimees.
r

Le soussigne ne prend pas fait et cause pour ces hautes unites, il desire seule
ment definir la limite en de dans de laquelle les efforts peuvent etre conside
res sans dang-er, et qui pourra servir comme point de comparaison avec les
tableaux de l'appendice B.

Les extremes unites d'efIorts en dedans desquelles, d'apres Ie soussigne,
la structure peut etre jugee de force a soutenir Ies charges prevues par le
cahier des devis, sont:-

1° Pour charges mortes et vivantes combinees avec la charge de neive :
en tension, 21,000 livres au pouce carre de section nette; en compression,

21,000--\Y) -~ au ponce carre de section brute.
r

2° Pour l'extTeme prescription de IX fois charge morto , de rnulant et
de neige, combin6es avec un tiers de contreventcment : en tension, 24,000 liVI'CS

au pouce carre de section nette; en compression, 24,000 livres au pouce carre
de section brute.

Le tableau compris dans l'appendice B donne ces unites d'e:f!orts pour

differentes proportions cle_l_.
r

Si nous appliquons les unites d'efforts ci-dessus aux fermes du bras de
console et d' ancrage du plan actuel du pont de Quebec, nous "trouvons les
anomalies suivantes :

BRAS DE CONSOLE ET D'ANCRAGE

H autes-bandes

Les hautes-bandes sont composees de barres-o-illets sur lesquelles Ie
maximum tolerable d'efforts ne devrait pas, comme il est dit plus haut,
depasser 21,000 lines au pouce carre pour charge de travail, ni 24,000 livres
au pouce ca.rre pour charge extreme.

Les tableaux de .1' appendice B demontrsnt que les efforts sur tous pan
nea ux, It l'exception de D, it U" d n bras de console, ex-cedent ces limites pour
les deux cas de charge.

Basses-bandes

La basse-bande el le-merne n'est pas art.iculee a cheville, mais se compose
d'un certain nombre de sections s'uboutant les unes avec les autres et rel iees
par des tales d' assem blage. Si les basses-handes des bras de cant.ilever et d' an
crage etaient strietement a articulation de cheville, Ies efforts marcheraient
dans l'axe de la membrure sans aucun autre mouvement de flexion sous
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charge morte que celui qu'occasionne Ie frottement de la cheville dans son
orifice, pouvant evoluer auteur des chevilles et s'ajuster de cette facon durant
montage.

Si les basses-bandes etaient des membrures continues et completernent
assemblees, et que les membres it ames leur fussent rigidement relies comme
ceux du pont du Forth ou comme la travee suspendue, les efforts resultant de
deformation deviendraient un facteur important; on pourrait tout de meme
les calculer approximativement et y pourvoir au moyen des sections. 1fais,
comme les basses-bandes du pont de Quebec sont it jointure bout a bout, elles
ne sont ni continues ni art.iculees a chevilIe, et il est impossible de fa ire porter
egalement les sections les unes sur les autres sous les differentes conditions de
charge.

Par une grande precision dexecution et une bonne methode de montage,
on peut arriver it obtenir egal ite et totalite de contact entre les jointures des
membrures sous une charge donnee, et alors les compressions se transmettent
d'une membrure it l'autre dans Ie sens de leur axe et se distribuent sur toute
leur coupe transversale. Pour toutes les autres conditions de charge, les efforts
se transmettent excentriquement, ce qui produit des efforts secondaires en sus
des efforts rectilignes et de ceux que produit l'excentl'icite in itiuls inherente a
toute membrure en compression. On trouvera ces efforts secondaires indiques
a l'appendice D qui accompagne Ie present rapport.

En confrontant les efforts indiques it l'appendice B avec les limitations
fixees par Ie soussigne, on trouve que to utes les sous-bandes sont defectueuses
(sauf L, ~l L, du hras de cantilever), et nauraient pas la force VOUIUA pour 811p

porter en toute slhete les charges specifiees au cahier des devis, merne si elles
etaient convenablement entretoisees de croisillons d'une force suffisante ; et
qu'en consequence l'insuffisant treillis demontre aux plans devait encore en
reduire la force.

Systeme de neruures :-

Les pieces it ames des fermes des bras de console et d'ancrage se compo
sent de membrures it tension et a compression. Les principaux montants sont
articules a cheville apres les hautes et basses bandes, tandis que les pieces a
ames el les-memas ne sont que partiellement articulees a cheville: c'est-a-dire
que les diagonales. a l'exception d'une, la plus proche du montant central,
sont des barres amillets art.iculees it cheville aux deux bouts.

Quelques-unes des diagonales et des supports de tablier sont des mem
brures a compression, d'autres sent a tension. 'Les assemblages des sous-dia
gonales sent rivetes aux deux bouts. Les supports de tablier sont artioules it
cheville apres la hasse-bande, mais a leurs intersections ont des raccords rive
tes avec les grandes diagonales et les sous-diagonales.

D'upres les tableaux de l'appendice B, il est evident que les efforts por
tant sur les montants des bras de cantilever et d'ancrage sont excessifs (it l'ex
ception de Ls it Us); il en est ainsi d'environ la moitie des diagonale8.
Les efforts sur les montants du centre sont aussi excessi£s. Les efforts sur les
supports de tablier et sur les sous-diagonales restent pratiquement dans les
limites de surete.

Tra/oee suspendue:-

Les fermes de Ia traves suspendue sont pratiquement des structures it rive
tage, avec membrures assemblees it demeure et membres it nervures en raccord
rigide, a l'exception des grandes diagonales ou membres a tension, qui con
sistent en banes it millets articulees it cheville aux deux bouts.
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Les parties les plus faibles de Ia partie suspourluo sont les h autes-Iiandes
(voir appendice B), dont les unites d'efforts dcpassent de 44 a 48 pour cent
les limites de surete etabl ies par Ie soussigue. Les efforts sur hasses-bandes et
pieces <\ .uues, a I'exception de U,,-(\ et C1 <\ L" rcstcnt pratiquement ell dedaus
de ces Inuit.es.

Suffisance du cahier des devis :-

Dans l'examen de cette question, on se demande: Les £ermes du pont de
Quebec auraient-eUes ete solides si el les avaient ete tracees oonformernent
aux prescriptions des devis et les details proportionnes a la force des mem
brures?

En consultant les tableaux de l'appendice B, on trouve que la tolerance
en unites d'e:f!orts te11e que circonscrite par les devis pour les deux categories
de charges, savoir : la charge de travail et la charge extreme, se rapproche
beaucoup, ou reste en dedans des limites fixees par le soussigne, pour tous les
membres des fermes des bras de console et d'ancrage, sauf pour les basses
bandes et les montants sur piles, OU les efforts toleres depassent ces limites.

A ce propos, le soussigne croit qu'il entre dans le cadre de son expertise
de donner son avis sur le cahier des charges du pont de Quebec.

L'objet de ces devis etait evidemment de contenir to us les efforts, meme
dextreme charge, bien en dedans des limites delasticite du metal. De
I'etude des tableaux de l'appendice B, il ressort visiblement que cet objet n'a
pas ete atteint pour toutes les membrures de la structure. Le soussigne a
deja donne ses raisons pour recommander de fixer une limite aux
unites d'effort, demontrant que les devis toleraient de trop fortes unites
pour les montants sur p iles et pour la basse membrure des bras de console et
d'ancrage. Le soussigne considero aussi comme incompatible avec l'objet pra
tique qu'on avait en vue l'emploi d'une £ormule de tolerance d'efforts basee
sur Ie maximum et le minimum d'efforts de chaque membrure individuelle ;
cette formule n'est pas confirmee par les conclusions dexperiencea recentes,
et eUe entraine d'inutiles complications dans Ie calcul des resistances des mem
brures; de plus, eUe donne des resultats anormaux.

La theorie bien etablie en matiere d' elasticite est de contenir les efforts
en dedans de la limite d'elasticite. Un simple effort au-dessus de cette limite
etant suffisant pour produire un efflet constant et pour annuler l'uniformite
d'allongement dans Ie metal, ses effets ne different pas de ceux d'efforts repe
tes, eet effort isola ayant pratiquement detruit l'utilite du metal. En conse
quence, la limite delast.icite est vraiment le dernier terme de force pour toutes
fins pratiques.

L'effet statique d'une charge vivante est le memo que celui d'une charge
morte, il ne depend que de la somme et de la distribution de la charge. L'effet
dynamique d'une charge vivante, communement appele "impact", depend
cependant des circonstances dans lesquelles cette charge est appliquee. Les
causes qui affectent cet "impact" dans Ie cas d'un pont de chemin de fer sont
l 'etat de la voie, l'action dynamique produite par Ie fiechissement du pont,
l'action resultant d'une traction insuffisamment equil ibree, les mouvements
de vibrations reciproquos des machines et la velocite des trains.

Comme chacun des effets statiques et dynam iq uas d'une charge roulante
depend (Ie cond itions si variees, il semble rationnel £1' examiner chacun sur
son merite distinct afin d'urriver a resoudre plus scientifiquement le pro
hleme du point de securite ahsolue dans les resistances des ponts de chemin
de fer en operation. Si l'effort interne d'une memhrure de structure est en
proportion de son allongement ou de son raccourcissement ,il est evidemment
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indifferent, en autant que la resistance des materiaux est concern2e, que cet
effort soit produit par Ie poids de la structure, par loftct stat ique de charges
superposees, au par l'eflet dynumiq ue d'une charge mouvante. Ell sorte que,
81 un "impact" vient sajouter tl la charge mouvante, en re.lu isaut l'effet it
celui d'une charge stat iq ue , on peut so servir d'une tolerance d'effort uni
forme, de maniers a eviter toute complication et a proportionner la force des
parties de detail et de raccord a celie des grandes membrures, attendu que
l' "impact" porte sur toutes les parties.

RECO:>IYIAXDATIOXS QUAXT A LA RECONSTRUCTION DU POXT DE QUJ:~nEC

Comrne il ressort des recherches d u soussigrie que Ies fermes d' apres Ie
plan actuel ne sont pas de force suffisante pour porter Ies charges prevues par
Ie cahier cles clevis, Ia question represente :

Est-il possible d'utiliser pour la reconstruction clu pont de Quebec les
pieces deja construites de la moitie restante du pont, ou une partie de ces
pieces?

Cela pourrait se faire de deux manisres differentes :
10 En utilisant ce qui reste du tablier et en renforcant ce qui reste des

membrures des fermes, reconstruisant seulement ce qui en a ete detruit.
Les membrures composant le tablier et l'entretoisement lateral de la

moit ie restante du pont pourraient etre utilisees pour reconstruire Ie pont.
:M:ais pour rendre Ie pont assez fort pour porter les charges specifiees avec
marge raisonnable de surete , il faudrait agrandir les surfaces de section de la
plupart des membrures des fermes. L'examen des plans aetailles de ces
membrures, au point de vue du fabricant d'ouvrages en acier, a convaincu le
soussigne que cela est impraticable.

Les parties faibles des bras de cantilever et d'ancrage sont les membrures
de bande inferieura. II faudrait en augmenter les aires de section d'au moins
50 pour cent pour reduire les unites d'efforts aux limites de sfirste. L'unique
rnaniers de s'y prendre pour cela serait de les sectionner com platement, cl'y
forer fIe nouveaux trous de rivet et de les r-iveter de nouveau avec addition de
materiaux. Sous ces divorsea manipulations, [es membrures se disloque
raient; il faudrait agrandir les trous de chevilles et renivcler les extremites.
L'utilisation de ce qui reste des mernbrures de bande est done impraticable.
On peut en dire autant de Ia plupart des membres comprimes.

Les bandes superieurcs des bras de cantilever et d'ancrage, etant ent.iere
ment r-muposees de barres-ceillets, pourraient eire renforcees de barres addi
tionnelles, ce qui pour quelques panneaux exigerait jusqu'u 20 pour cent de
plus en materiaux, L'cperat ion n'exigerait pas seulement un chevil1age nou
veau, mais aussi Ie changement des tales de colonnes auxquelles tout cela SB

rattache. Le souseizne croit done a l'impossibilite d'utiliser aucune des mem
brures construites de 13 moitie restante du pont.

2° En utilisant l'ensemhle de tablier actuel et en construisant de nou
velles fermes, dans les memes grandes lignes que Ie plan actuel, rna.is en pro
portionnant les memhrures et raccords aux charges specifiees par le cahier
des charges.

Si ce qui reste clu tablier et de l'entretoisement, soit une pesantcur d'en
viron 8,000,000 livres, devait entrer dans la nouvelle structure, il faudrait
donner aux fermes uno forme semblable it celles flu plan actuel , et conserver
aussi la memo distance entre les colonnes auxqnelles sorit attachees les pieces
du tahlii'r. Tache presque impossible. De plus, comme Ie plan actuel des
fennes est, d 'apres Ie soussigne, susceptihle de perfectionnement, Ie nouveau
plan devrait etre trace sur des lignes entierement differentes pour pviter nom
bre de complications et de defeetuosites de detail que presente Ie plan actuel.
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Une troisieme alternative est d'adopter un plan ont.ierement nouveau, ne
retenant que la longueur de portee de maniere it util.iser les grandes piles
actuelles, sauf quelque modification. Les piles d'ancrage auraient a etre
reconstruites en partie, attendu qu'il faudrait de nouveaux ancrages.

Pour revenir aux defectuosites de detail qui Ie frappent dans Ie plan
actuel , le soussigne signale ce qui suit a votre attention:

Les sous-bandes polygones des bras de console et d' ancrage ne sont pas
bien adaptecs .l u systerue de pont it consoles, par suite des difficultes de Iahri
cation et d'ujustement, qui non seulement les rendent plus dispendieuses,
mais aussi muir, s sures que les bandages rectilignes. Les bandes en ligne
brisee du plan actuel produisent un reuversement d'efforts dans quelques
membrures a nervures; pour cette raison, il faut plus de materiaux que n'en
demanderaient des efforts en ligne droite, c' est aussi une cause de complica
tions inutiles dans les parties de detail et de raccord.

Dans un pont bien concu, Ies efforts produits sur les membrures par les
forees du vent doivent etre d'oscillation laterals purcment et simplement. Par
suite de la forme des bandes du pont de Quebec, les efforts du vent affectent
aussi les pieces nervurees des fermes, prcduisant des efforts a.ld.ticnnels sur
ces membrures, et par suite necessitant plus de metal et plus de complication
dans les details· de ces pieces.

Le soussigns considers que dans une structure logiquement tracee il con
vient de faire porter les efforts en aussi droite ligne que possible sur les
piles. Plus Ie plan est compl ique, plus les efforb changent souvent leur
course avant d'alTiver a destination, plus les calculs hypothetiques se multi
plient, atteuuant encore d'autant le degre de precision des conclusions de ces
calculs; clone, plus un plan est simple, plus il offre de securite, avec les
memes ch iffres connne unites d'efforts.

CONCLUSIONS

Les conclusions des recherches du soussigrie et ses recommandations peu
vent etre hrievement resumees comme suit:

1° L'ensemble et l'entretoisement du tablier sent de force suffisante pour
porter avec securite le trafic auxquels ils sont destines.

2° Les ferrnes, telles que demontrees dans le plan soumis au soussigne, ne
sont pas conformes aux prescriptions de devis approuves, ni propres a suppor
ter le trafic ou les charges specifiees,

3° Les ouvrages en treill is de plusieurs des memhres com primes ne sont
pas de proportion avec les aires de section des membrures avec lesquelles ils se
relient.

4° Les fermes du pont, rneme sielles avaient Me tracees en conformite
.des devis approuves, n'auraient pas dans toutes leurs parties la force suffisante
pour supporter avec suretc les charges prevues par le cahier des devis.

5° 11 n'est pas praticable d'utiliser les materiaux fabr iquea et dont on
dispose, pour la reconstruction du pont.

GO Le plan aetuel n'est pas bien adapte pour une structure de l'envergure
du pont de Quebec et devrait en consequence etre mis de cote, et un plan diffe
rent devrait etre adopts pour le nouveau pont, ne retenant que la longueur de
portee afin de pouvoir utiliser les piles actuelles.

7° Le soussigne considere les piles actuelles assez fortes PQJlr porter une
plus lourde structure, en supposant que la force des fondations est suffisante
pour supporter Ie surcroit de pression.

Le present rapport est accompagne des appendices suivants :
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A.-Copie des devis revises.
B.-Tableaux de calculs d'efforts sur les membrures des £ermeS',:

tableau indiquant les tolerances d'eff.orts sur les membres oomprimea, ainsi
que diagrammes des concentrations de charge morte et des charges.et efforts'
durant montage a la date du 29 aofit 1907 (20 impressions).

C.-Revue de ce qui a ete ecrit jusqu'a ce jour sur la theorie des membres
comprimes.

D.-Recherches sur les efforts secondaires dans les fermes.

Respectueusement soumis,

C. C. SCHNEIDER.
M. J. BUTLER, ESQ.,

Depute-ministre et ingenieur en chef,
Departement des Chemins de fer et Canaux.

APPENDIOE A.

DEVIS DU PONT DE QUEBEC, POUR CHARGES ET EFFORTS SUR
TRAVEES DE CANTILEVER ET EN PORTE-A-FAUX,

PAR THEODORE COOPER

TABLIER

Longrines de voie ferree.-A tracer pour porter locomotives E-40 (Coo
per) avec unites d'efforts n 'excedant pas 10,000 Iivres au pouce carre desec
tion nette,

Longrines pour trolley.-Charge de tramways pesant 56,000 Iivres sur
deux essieux espaces de dix pieds, efforts nexoedant pas 13,000 Iivres au
pouce carre de section nette. Voitures de 30 pieds extreme longueur.

Longrines pour voie publique.-Charge de 24,000 Iivres sur deux essieux
espaces de dix pieds, efforts nexcedant pas 15,000 Iivres au pouce carre de
section nette.

Pouires transversales de tablier.-Toutes voies chargees comme ci-dessus,
ne doivent pas eire chargees de plus de 15,000 Iivres au pouce carre de section
nette, ou de 12,000 Iivres avec les deux voies Ierrees chargees.

Les ames de toutes poutres seront considerees comme resistant aux seuls
efforts de cisaillement et ne seront nullement caleulees pour faire office de
semelles.

Fermes

Les maximums d'efforts produits par les charges mobiles et pressions du
vent ci-dessous enumerees seront employes pour proportionner toutes les mem
brures des fermes et tours:

1° Train continu d'une longueur quelconque pesant 3,000 Iivres par pied
de voie, allant dans une direction ou l'autre sur chaque voie.

2° Train de neu£ cents pieds de longueur, compose de deux locomotives
E-33 suivies d'une charge de 3,300 Iivres par pied l ineaire sur chacune des.
voies ferrees et marchant dans les deux directions.



(
Min )1+~fax livres au pouce carre

178 CQJfMISSION ROYALED'ENQUETE SUR LE PONT DE QUEBEC

7·8 EDOUAIW VII .• DOCUMENT

3° Train de 550 pieds de longueur compose d'une locomotive E-40 suivie
de 4,000 livres au pied Iineaire de voie, sur chaque voie.

4° Pour la traves suspendue, ventement lateral de 700 livres par pied
Iineaire de bande superieure et 1,700 Iivres par pied l ineaire de bande i nfe
rieure, dont mo itie sera ut.il ises pour entretoisement lateral et diagonal.

Pour bras de cantilever et d'ancrage, on tiendra compte d'une force
lateraie de 500 Iivres sur bande superieure et 1,000 livres sur bande infe
rieure, par pied lineaire en sus de la force du vent sur la t.ravee suspendue.

II suffira de ne tenir compte que du tiers de ce maximum de ventement
pour proportionner les bandes. On le traitera comme charge mouvante. A
moins que cela n'accroisse de plus de 25 pour cent les efforts dits aux charges
vives et mortes seulement, il ne sera pas necessa.ire d'augmenter Ies aires de
sections.

II ne sera pas necessaire de tenir compte des efforts renverses du vent
agissant en sens opposes; rnais lorsque Ie maximum de pression du vent ren
verse les efforts sur une piece quelconque, ceUe membrure devra etre tracee
pour resister aux differentes sortes d'efforts.

Efforts de travail permis .-Sous les susd ites charges de travail combinees
avec les charges mortes, les tolerances d'efforts pour to utes membrures des
£ermes et tours n' excederont pas les limites suivantes :

M embres et diagonales en tension.-

12,000 ( 1+ ~~:) livres au pOllce carre de section nette.

Membres en cO?npl'ession.-(Lorsque 1 nexcede pas 50 r).

12,000 ( 1+ ~~~:~) au pouce carre

Grands montants.-

(12,000-50+)
POCTRES ARMEES DC TABLIER

Contre-fiches en tension.-

(
1 I Min)10,000 T i\Eu pour charge de chemin de fer

(
Min )12,000 1+ Max pour charge totale.

Contre-fiches en compression.-

( 1O,000-40~- ) (1+ ~~~:)pour charge de chemin de fer.

( 12,000- 40-;-) (1+ ~~~:) pour charge totale.

CONTREVENTEMEKTS LATERAUX

Tension.-20,OOO livres au pouce carre,

Oornpre68ion.-2(),000-90~au pouce carre, ,
r

Pour les montants intermediaires et contre-montants. la charge roulante
sur voies Ierrees sera augmentee de 15 pour cent.
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Les tolerances d'e:fl'orts positi£s et negatifs sur toute membrure sujette a
quelque combinaison de ± D, ± L, ± L' seront determinees par les formules
suivantes : .

Tolerance ± d'effort, 12,000 ( 1+ D:~L')

Tolerance ± d' effort, 12,000 (D+~'+L' )

EX PREVISIOX n' Al:GMEXTATIOX FUTURE DE CHARGE ROl:LAKTE

En addition aux precedentes previsions quant aux charges et efforts de
travail, nulle membrure des £ermes et tours ne sera chargee de maniere a
exceder les trois-quarts de la limite d' elasticite, etant donne l'extreme suppo
sition d'une augmentation en charges de trains de 50 pour cent sur les charges
ci-dessus specifiees. Autrement dit, u'excedant pas 24,000 pour bandes et

grandes diagonales, au 24,000-100 l- pour montants.
r

Le metal devra etre de l'acier moyen de la meilleure qualite, affine
dapres le precede "open-hearth" (£ondu sur sale).

Pour taus details, proportionnement des parties, execution; etc., se con
former aux meilleures methodes aeceptees en pratique.

Corrige a date, 2 mars 1904.
Appenda. 13 juin 1905.

Pour bras de cantilever, on devra tenir compte du grand vent sur la tra
vee suspendue.

On devrait compter une charge de neige de 1,600 Iivres par pied Iineaire
du pont.
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ApPENDIX B.
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U 1~
1'1.5 .. 0 1'1500 IB700 18700 1"1 700 1 "l7 00 '20500 7.00500 '2.1 '200 '2 1 '2. 00

20800 '2. <:> 800 7.'2.500 '2.7.500 J.~ 10 0 0 'l.-37oo '24Goo '24.300 '2.4000 7..35'00

u· f~ ~o~o
"2.4000 '2. ..... 000 "1.4000 "Z.4000 '24000 '2.4000 '2.4000 '24000 '24000
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u" 1:3 0 0 0 1;3000 14..5 00 14500 1-5700 1-5800 I G 8 00 j r;; Goo Ico8oo J f05 00.
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Mernbe r- 12.-U'2 L4-U4 L6-U6 La-Us L8-US LB-U !l L/o-UJO LIO-U,O LIO-UIO lIO-UIO
Upp.. ,. Middle Lovver Uppe,. Middle Below Floor. Lower

A .3 7 I :355 '177 17.5 I to.3 1 ~3 477- .514 514- 47'2.
.i, "f'1.0 So 837 _ 57

~= 69 11.. 9 _ 7'2
~- SlD .598 _ 37 75-' = 4:3 97.0

51 5
198(",

= 33 74'2. = 4'2
r "'i4:S ;:r 14... 15.3 11D.15 IGo.3 IGi.3 17.5 Iil- I7.S

0 '" I 80 - 4480 - 3510 - 1'2. '2 5 - 1'2'25 - 1380 - 80 Go S - 80(05 - 82.50 - 8'2.50

'L { ~ 1848 - 1499 - 895 - (i, 33 - 6.3 .3 - 8'27 - 1444 - 1444 - J <C I 9 - I (O_~
1D~'2 + 310 + fC7 + 3'23 + 3 '2:3 + :3 '2.3

S 335 3'2.5 - '2'20 - '2.5 - '25 - <D5 - 375 - 375 - 4'20 - 4'20
W '270 '2.30 - '200 - 810 - 8 10 - 8 10 - 4830 - 4830 - 4830 4830

D+L+S G 3 (Q .3 6304- - 4G'2.5 - 1883 - 1883 - '2'2.77- 9884 9884- 10'2. 8 "'l 10'289
D+I'1L+S+3W 7377 '7 J 30 5139 - '24(Q9 - '24 G·':' 7-955 1 '2. '2 I to 1 '2 '2. 1 ~ 1'2. 708 -1'2.701'>

<p 3488 4170 3443 90?. 90?. 1+ 105'1 -'.47. 1+ 80,"5~1.85 1+ 8 0<05=1.85 8'250 1+8"250 =1.83'"1+ 107'1.0=1.5'2. 1+(07.89~ I./iilii 1+4....7?.~J.77 1+'2.181 -1,+1 1+'2.181 - 1."11 '2.530 "50" 950" ,.. 98"'9~1.83" 98/;;9

u {i 14400 15'200 151 00 I I 900 1.3 00 C' 14400 18'2. 00 17500 18900 18'200
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.Anchor .Arm - Main DiQ9ona,ls.

RE.PORT ON QUEBEC BRIDGE:

Member- c~· U 10

~ 2~S

w + 4'10+ 410+ 304.,.+ 330+ 40+ '2.80-+ 770~ 1005 - 990- '1.350
D ...L'" S + q 43-4- + CJ 8 0 ~ + q J q 7 + q 5 I ~ + 7 555 + G 8 5 I + .3 I 4 f -+ '1. 7 '2. 7 - 9 q G - I G 44

D+li-l+S+SYf+1104tO+11418+10488+I0788+ 834.3+ 7tO'2"l+ .37t03+ 3478- '2.139- 3016
4717 5'2'2.0 571"1 C;;'''7 .5408 So08 22'23 148~' 9IDI 994 IP J+IOI771.4M 1+I037..I.S031+~30a=I.C;;14 J+~SI."51 1+7.332-1.738 1+~.1.7C;;O1+307 8- 1. 7 2 2 1+'2"l731.50 0 i910- 0 ..503 '2.523=0.:39 2

U SI 1'11;,00 18000 Iq"'!-oo /Q800 '2.0800 '2.1100 '2.0700 1800 0 4380 -"3550
ill '2.0"100 '2.1 Goo '2.3'200 '2.3800 '2.'2.Cfoo '2.'2800 '2.oq~o /8.300 (0110 7300

u, fI~Ooo '2.4000 '2.4'000 '2.4000 24000 '2.4000 '1.4000 '24000 17400 18100

r- ]I '14.500 '25100 '2t;,500 '1.7000 '2..5'300 '205'400 '2.S/oo '2.3.300 131 00 13400
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~
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Member Ll-CI L3-C3 Ls-Cs L7-C7 L7-C7 L"I-C"I Lq-Cq Lq-Cq
Upper Lower Upper Middle Lee vv e.r-

.R 4/ net 4. net 14q sr. 141 gr. Ci7sr. !"2..5~__IO~~-,-f---~~'~-

l ~= 87 ~ = Cia .333 = '1."1 C1'2.7 = 84- 598 = 52 3'28 = 'Z8
r 10·7 10·8 j 1.4- 11.0 11.4- II. 7

0 +- 315 +- 315 - 1055 - I 1 15 - I '2. 70 - 1080 - 1'2.45 - l 7. 4·5

L 1+ 417- + 41'2. - 5 '2. 1 - 4Ci4 - 4 "14 - 43.., - 4.3,., - 43..,
1--- -------- 1-------- ..---

+ 4C17 + 458 + 70 + 4'2.0 + 8 + 8
1---------

7S I IS I I a I 10'---~--- +- 40 + 40 - 70 - - 7 0 - -

I, VI( 0 0 - S 70 - 7'2. a - 77..0 - 870 - 870 - 87 0

Dt-Lt-S +- 7G7 + 7"'7 -- 1G4"- - I co 84 - 187 "I - I S 8ec; - 17"1 I - 17 9 J

Dt-ltL+ St-!;W + 973 + '173 - 7..o"lG - '2. I 7 I - 7..3GG - 7.094 - 7..'2."19 - '2'2..9'1

<p 315
jt-

3 15
= 1433

558 f,S7 = ,-,.00 I ~C;;o 1'1.37
1+:~~~= I. 7 3'2.1+7 1.7 = 1.43 '3 7'1.7 . It-2073 = J. '2IQQ /+1.0(07 1.318 1+16 3+=1. ~54 +193,,~1.341 1+,"89 = I. 737.

U f~
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Ue <0300 6300 7100 7900 1'2500 8700 I I 100 17..500

REPORT ON QUEBEC BRIDGE.

.Anchor Arm - Suspenders.
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REPORT ON QUEBEC BRIDGE_

J1nchor .Arm - Diagonal Sub struts.

Member- CI-L'2. C3-L4 Cs-LtO C7-La Cq-LIO
.A 5 '1.4 gr. __~!.±gr. 59. '" nel- SCf.tO net" .5'2..~~_ C~

~ { 88Cf = 7Cf "I~Cf = 810
11.3 11.3 .

0 - 34S - 3/0 + S3S + <0'20 + 555
~-
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0+ 11.L+ 5+SW - 784- - 717 + 1 '2. 4- '2. + 1350 + 1'2.5'2..
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REPORT ON QUEBEC BRIDGE. .APPENDIX B
....
00
00

Co.ntilever Arm - Upper Chord.

Member- U'2.- U:3 U3-U4 U4-US US-UG UG-U7 U7-U3 US-U9 Ug-U,O
JI 43.5 437 577. 574 <04-9 ,"So <0<04 co 10"1
D + 3540 + :?;SSO + 74'2.0 + 7440 +105,30 +10510 0 +11900 +1 I 950

L + 15 o s + 1.5 08 + 'Z. 773 + '2.784 + 35"4 + 35710 + 3745 + 37(00
S + 3'1.5 + 3'1.5 + 640 + C045 + 860 + 8(05 + "130 + 930

W + 3So + 3S'1. + co08 + t'<i'o + 7'1.8 + 7--3 / + "190 + f 140

O~LtS
--
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DtH.L+ s- 3W

~~---
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U tit
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Member- Lo-Lr LI-L-z. L-z.-L3 L3-L4- L-f-Ls L 5-L.~ LIO-L 7 L7-L& L&-Lq Lq-LIO
.A 4SG 4StD Go"L Go"L 708 7'2.8 7'1.8 7tD7 'ltD 7 841
1-

!&:lii. _
38

!LUi _
35 5=41 ~-4r ~-4?. fff - 4~

:lE:J, _ 43 ll.lE. -45 7%.7 =47 :if = 4"'1r 17.7 17.7 ,,,.S JC;.'l.. J~.I

0 - 3'205 - 3'1.05 - 70 Go - 'l0GO - 105 IS -10"'55 - 1 "2. "Z."LO -1"LG3o - I 341 0 -140So
t.. - 14-+3 - / 44~ - '1. 733 - '273.3 - 3 G .s-z: - 3«;9"1 - 3"110 - 404"2. - 39 SI - 41-40

S - 'Z9S - '1. 9S - Go/a - 1010 8/oS - 87S - "11;,O - q "10 - 100S lOSS
W - 700 - /4'1.7 - '2453 - :3 'Z.7S - 4 154- - 51.31;; 5.5'8 G790 7'24-4 8883

1--.0+ L+ 5 - 4 <; 4- 3 - 4"143 - '0403 -10-+03 -J.5'o3"2. c=,S'2'Z.q -170"10 17 G G"2. 18 :3 G_~ J "I L. 4S-- ---~

0+ I~L+s-sW S87'1 - 614-0 -1'1.587 _:-17.8G/ -/87.43 -'87~_.7. o 8 B 4 -'2.I"14G -'2'27.5G -'24'27G
f-.-----~

q> J+~l;~: -J:G'lo I+j~~i~I. iD'lo 1-t~~~~~I.721 i+~~;c; = 1.7'2.1 1+ 11::~;:aJ.74-'2. I+',~§:~.l. 74'2. 1+:~;'ig:I.767 J+:~i~~-J·7S7 l+:~~'..~ -1.772 1+:1~':~zl.777.
f--------- f-----.---- f----------.--- .- '2-;;--q o-~

1---------- _.._-_._--- -----_.-

u V '20300 r-' 7.0_~ 7-0";00 '2. 0 ... 00 'ZoGioo '1.1 100 '1.1 100 '2.1300 '2. I ..3 00

1--- __-l!. ,.--!..o 8 0 0 10800 "7:3 00 17.3 00 'L I "2. 0 0 '2.0"100 7-3.500 '2.3000 '2. .... 000 '2.'2.900

u, {~
7.4000 '2.4-000 '2.4-000 '2.4000 1--_"2. -4- 0 0 0_ -------'J-.4-000 '2.4000 '2.4000 '2.4000 '2.4000

1------ 1'2.900 1.3500 '2.0900 7. 1-+00 -z s 8 0<> '2.5800 '2.87'00 '2.8Goo '2."17° 0 '2.SGIOo

E - 38 Go- .3 8 60 - 754.5- 7S ... S - 10605 - 1074 <:> - 1 1~"'5 - 1'2. .!>8o -1'29'2.5 - 1.3 S4S

"'. 8500 8500 1'2.500 1'2.500 1.5 000 1-+80 0 /GI+oo 110 100 (IOSoo I C;; 100

REPORT ON QUEBEC BRIDGE.

Cantilever flrm - Lower Chord
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REPORT ON QUF"SEC BR1DGE . .APPENDIX B
CD
o

Cantilever' ,Arm - Vertical PostS.

Member. Lo-Uo L'2.-U'7. L4-U4 L(O-Uc; Ls-Us Ls-Us La-Us
Upper Middle Lower.

.R. '24'1 '241 ~8.3 'Z5Ci 1 q (;, 184 184-

..L ~= <004- .ZlJL = 4<0 835 = 5.5 l~~: =- ~'1 117 4 = 7/ 5..!.!L = S5 <DOl = .3(;,
r IlD.q 15.<0 15.3 ''". '" IG·8 16.8

--
0 - 'Zqos - .:3 '2. 1 0 - 3880 - .3480 - I 84-0 - 1840 - '20'2..5

t- '2..'2.35 - 1'2..50 - 1'2.8S - '1<i>'2. - 570 - .570 - 854l. + 13.3 + 133 + 1.33
S - 'LGS - 'I (;,5 - '2.85 - '2.15 - 45 - 45 - '10
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<p '1.'lO5 I :;'210 1"'7.0 I .3SS0 1+1:~~=1.783
1707 1707

~1+,i"i40'" 1.5(;5" ++4G;o= . , i".TI'GS =1. '751 1+7:5'43= Ue7' 1+ffi3 =1."7/ !+,301'l. =1. t<;'2B
f---

u i~
1---)38 0 0 /CD'70 0 I (i, '100 15300 14-100 15500 1(0;(;,0 0

'L/'70 0 19 CO 0 0 I <:j '2.. 00 1 l:3I 000 1'2.. So <:> 1.3.300 /<0100
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Member- Lo-C, CI-U'l. L'2.-C.3 C3-U4 L4-CS Cs-U<o LCO-C7 C7-U8 i.e-c- C9-U1O
.R 300 315 ..3.30 .34.5 300 300 18<:>_ 180

J ct 1 ,r. 11.,}__~c------- _-L:l~

1 'lH = 108 8 1f,_ .=-. Go
v: J4S ,;" n~D + 44-70 + 4"110 + S3SS + S 7 t;,o + .5"2. t;, 0 + -4-Cf70 + '27"'0 +- '24-5.0 + "'.:5 0

L + '2007 + "2.08S + '2.04-3 + '2---'b '24 + 1t;,78 + I S.~4 + 80S +- 7 q , + (£,73 -r- co.s~

- 'Z§.. - '2.0'1. -I.- a e s: - 821

.4'70
-- --- ---- ---- ---- --

S + 4'20 -+- .450 + 4-4-S + + .3 80 + 350 + ISo + J J § + IS

~~yV + 467 + 487 + .3 Cf 1 + .387 + J "! -+- '2.8_~ + 1040 -t- 1.3 ..5...0_ :E-'84<>
-} ~}~:7445

-------
D+L+ 5 + C08Cf7 + + 7843 -+- 8454- c±--..-:L~±-co 844- + 3715 + :3:3 §..'i. _~~2.2

D+I~L+S+~W + 80"''2. + SOO-4-"! + 8Cj"!4 -+- 941095 + 8/103 + 71099 -r- 4-4<04- -t- 4'1. 0 I + '1.57? +. '2434-
._~~

'fJ l+::';;-,.~ql 1i-i¥fG-'·70 7. 1"~~~~-1.7·H. 1i-~=1.7'l.1 '+m-i-1.7 5 8 1+~-J.765 1+ :n~~-'.7"" I- ;;;,~~ L (;,5:1 I+.~~~=l. J30 ~i~/S '" 0.374

{i "'070;;
~- --

U
'2.0300 '2.0400 '2.0700 7.' '00 '2.1 200 'LI 100 J q 8 00 _. 13 Goo 44$0

'2.3 Q 0 <) '2.31000 '2." 8 00 '2.4-,500 7.4400 '2.'2.800 '20Goo_ __L_~_~C>."'-__c:L~o~_ _ ~?:...oo

u, f~
'2.4000 '2.400'0 '2.4000 '2.4000 '24000 '240<>0 ----.1-.1.."'-3_"'- '24000 '1.4000 f--~4~~

-----~ --------
'2IOQoo '274<;>0 '1.7'2. 00 '2.8 100 '277,00 '2.570 0 '1.4800 '2.3.30"" 14800 J I .9 0 0

E + '25100-r .37.(00+ +79 S i- S/SST 46.30 + 4'2. 80 + '27.)0+ ISc:;O+ SIS + 7. 35
8500 ..3 0 0--;;- ------

u~ 10-300 /4 S 00 I ..... .9 0 <:.' J 5.-4 00 14 -300 1'2300 J 0300 I J (j 0

REPORT ON QUEBEC. BRIDGE

Cantilever .Arm - Main Diagonals.
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REPORT ON QUEBEC BRIDGE. ApPENDIX B.
.....
co
N

Cantilever flrm - Su.spenders.

Member- La-C, I L3-C3
I

Ls-Cs
I L,-C7 L7-C7 L9-C9 L9-C9

! Upper Loyver Upper Lovver-

oR c;;.o net Gonet ,1'7 gr. 11'7._~ro__ 89 sr. 117 '3.... Cj 3 09 ....

1 "'137 ... 84 974 = 87 335 = '2.'1 .,,8 CDol = 57-
r 11.1. II 7. 11.7 il:-'L ~ 8'2 II.ID
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Canti lever .Arm - Diagonal Sub struts.

Member- Cr-L'l C3-L4 Cs-Lc& C7-L8 Cq-LIO
it <D4 gr. <04 sr. CO 4 net <04- net ~4 net.

~ 9$1 _ 83 !2ll = ~o
.

r 11.4 II."
D - 440 - 405 + 3'25 + 4'2.0 + 380
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lfJ 44-0 ~. 1+ ;703 ... 1.0'9
15(; II"1+7"8 =- 1.573 1+ 7'17 :z 1.535 1+~84 -1.15'8 J+ 'f'1.0 - J.I'lCf
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ApPENDIX B.

Suspended Span - LoW'er Chord

REPORT oN QUEBE'C BRIDGE.

.

Member Loa-LI LI-L'2. L'2.-L.a La-L.... L4-Ls Ls-Le
A '251 '3,.. '2.S I ~,.. - 'log '3'" "2:0G 9" '2 Cio net 11 b On~'1.'1.~ "ct 7.'2. 0 et 18 "at 186 ..et .
~ S86 'D7S 'D7S =s-+ ~ ""'54 ,
r Pl:Ts= 48 1'1.15 = 56 1'2.." 1'1.&
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, 8 - 18
S + '2.0 + '20 + '2.3$ + ~3S + 335 + 335
w + '2'27 + 6'2.5 + q47 + I I 8 q + ,.3 So + 143 I

0+ L ... S + ..c.q, + 4 q f + 3Qo'2 + 3-90'2 +. 5531 + S S 3 I
0+ liL+ S.!W + <;;q7 + 6'Z..Q + 48.9.2- ~+ 4 a a I + G804 + GS.31

cp 1+~1~ =1.3Cf3 1"1'1. '110 0
I+R~;=I."Il'1 I+Jt:: -,.CDS! 1+i~:: = 1.6831+ 4 8 "1 - 1•3 "1 3 1+.3 .",=1. G8'2
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ApPENDIX B

Diogonal Sub struts-
Loa-CI L"1.-C3 L4-CS

4q gr. S39r. 53 gr".

8'28 q~q /orG .... 88
10./5 0=. 82 . 1l.55~ 84 11.55

- '2.<80 - '2.10 - '2.30

- '2.q'2. - '2. 8 a -
'2 " 5

+' 24 + 2<0 + 'l 1
- '25 - '1.S - '2S

0 0 0

- 577 - SIS - 5'1.0
- 7'23 - t;,sS - GS'2

"2.3G I+~ -l.aS7 I.. i~: -1.4051+ ~7Go = 1.410

13 So 0 1"2. 7 0 0 I 3 I 0 0

II Sao <:J700 CJSoo

J 5800 I S CO 0 a 15'2.00

14800 1'2400 1'2.300

- 305 - 535
~'2.o0 10 I 00

SUSPE:NOE:D SPAN
Suspenders

Member- Loa-Uo Lf-CJ L3..,C3 Ls-Cs
A So '4'2. net' 4"l.ner 4'2. nef
1

r
D + 340 + 'l~5 + '1.,sS + '1. 75

L { ~ .... 7 I + 40S + 4.58 + 458
1'7

S + 40 + 40 + 4S + 45
YV 0 0 0 0

0+ L+ 5 + 851 + "110 + 15S + "178
O+I1.L.+S+ j w + 10S<o + ql"l. + crS7 + 1007

~ 1+~-!.3qO'+l~g -1.2~10 I+m = 1.358 1+ ~1~ = I. 37G

Ii I ~ 70 0 I a..8 0 a laio.;?>oo J c:1. 500u
1'1000 IGCloo 18 000 18 500

U. f~
'2.4000 '24 0 00 '24000 '2.4000
'1 I 1 0 0 '1 I " 00 '2.3500 '1 .... 000

£. + 340 + 'loS + I I 0
~& ID 800 4900 '2<000



REPORT ON QUEBEC SRI DGE. .APPENDIX B.
Table of Permissible Unit Stra.ins tor Compression Members.

P': permissible slrain in Ibs.pr.sq.in.

I - unsupported lengfh of member in Inches.

r· least radius of '3';jrat;on ;n Inches.

p. '2.1 000 - 90 ;.

i:- p .1 p .l.. 'P l f1" r r
30 18.3 0 ° 5. I Go 4 • 0 77- 04-';2.0 q~ ,'2. .. 30
31 I 8 '2. I 0 57- Jc;.320 73 .44.30 ~ ... 17. 5 ... 0
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APPENDICE C.

THEORIE DES COLONNES

REVUE DES LIVRES TRAITANT DE CETTE MATIERE ET DES EXPERIMENTATIOXS

FAITES A DATE

w

l
I
I
I
I ,..-....
" "/:

La colonne ideale, a axe parfaitement rectiligne, £aite de materiaux
absolument uniformes, chargee dans le sens de son axe, cedera par ecrasement
sous compression directe. Dans la pratique, les colonnes flechissent par flam
bage, pour cause de deflexion laterale,

Les ruptures en compression ou tension direete sont causees par des efforts
excedant la resistance des materiaux. Ces efforts etant en raison directe des
surcharges causales, la coutume s'est repandue de mesurer la surete d'une
structure par Ie rapport de l'effort en travail avec I'extreme resistance, plutot
que par celui de la charge permise avec la surcharge fatale.

La rupture par flambage ne resulte cependant pas necessirement de la
surcharge des materiaux, attendu que les efforts ne sont pas en raison directe
des charges correspondantes (voir exemples page 210), mais dependent de
certaines eventualites qui influent sur la resistance d'une colonne £aisant par
tie d'une structure.

Peut-etre se £era-t-on une plus claire conception du flambage en Ie con
siderant comme effet dequilibre instable entre forces exterieures et inte

rieures. Prenons un ressort d'acier (fig. 1) solidement
fixe a son extremite inferieure, et charge a l'autre d'un
poids 'V; Ie ressort inclinera lateralement, mais restera
en equ ilibre. Si l'on augmente gradueIlement Ie poids,
Ie moment arrivera ou l'equilibre ne sera plus possible,
et le poids fin ira par s'abattre soudainement. A ce
moment d'instabilite, Ie ressort a perdu sa capacite por
tative, mais Ie poids peut aIler jusqu'a terre sans pro
duire d'efforts excessifs sur Ie ressort.

La flexion laterale d'une colonne est causee par une
excentricite initiale, la charge ne portant pas exacte

~~!")')J~m~Ir,.· ment sur Ie centre, l'axe non plus u'etant pas mathe-
Fig. 1 ;matiquement droit ni les materiaux uniformes dans toute

. l'etendue de la colonne, par suite dirregularitee dans Ie
Iaminage ou pour cause de redressage, de rivetage, de deboulonnage, etc.
(D~ns. une poutrello en I de huit pieds de longueur, Bauschinger a trouve une
variation de 5 pour cent dans Ie module d'elasticite et I'extreme resistanoe.)

Cette exeentricite initiale et de deflexion qui en resulte causeront dans Ia
colonne des efforts de fleohissement et de cisaillement en outre de Ia compres
sion directe.

On appelle effort de flambage I'effort compressif moyen obtenu en divisant
la charge de flambage-c' est-a-dire Ia surcharge qui fait ceder la colonna-par son
aire de section.
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Dans le but de trouver la formule de l'effort de flambage, considerons
d'abord les grandes colonnes qui cedent par flambage en dedans de la limite
d'elasticite. II n'est pas strictement correct de leur appliquer la theorie d'elas
ticite, attendu que Ie maximum de resistance des fibres peut avoir depasse la
limite d'elasticite ; mais ceci, comme on le verra plus loin, n'affecte que tres
Iegerement la charge de flambage. La vraie limite d'elasticite du fer forge et
de l'acier est presque identique it la limite de proportion entre l'effort et la
deformation.

Supposons une colonne elastique articulee aux extremites de maniere a
pouvoir se mouvoir dans Ie sens de son axe initial, et soumise it une charge

. axiale P la faisant flechir Iateralement (fig. 2). Si l'on ne
I tient pas compte du raccourcissement de la colonne ni des

Q. effets de cisaillement, et qu'on prenne comme admis que
S=.T, la ligne d'elasticite se trouve representee par I'equa
tion differentielle

d2 y M
(hz= EI

ou le moment de flexion M =Py, I =le moment d'inertie
de la section, et E = Ie module d' elasticite des materiaux
de la colonne.

En integrant deux fois,

'/-P
alors y=8 sin x '\.1-

~ EI
au 8=defiexion au centre.

La ligne d'elasticite est done une courbe de sinus
car x=l et y=o, donc dapree l'equation (2)

Po= rr2 ~~ (3)

comme etant la charge qui tient les efforts interieurs en equilibre. Cette
formule est connue com'me formule d'Euler, qui l'introduisit pour la premiere
fois en 1759. Comme cette formule ne contient pas 8, Po est la charge qui, une
fois la deflexion laterale oommencee, peut l'accroitre et avec eUe l'e:ffort de
fibre, prcduisant rapidement et finalement le fiambage. Cette charge de fla!il
bage est done independanto de la force des materiaux tant que E reste mvarra
ble.

D'apres Ia for mule d'Euler, une colonne £aite d'acier contenant 3 pour
cent de nickel, avec force extreme d'environ 50 pour cent de plus que l'acier
carbone ordinaire, peut sans danger supporter une plus forte charge qu'une
colonne similaire faite d'acier carbone ordiriaire, mais seulement de 4 pour
cent de plus; c'est-a-dire en proportion des modules delaeticite.

Par suite des conventions employees pour arrivar ala formule (3), Po ne
represente pas exactement la charge de flambage. Des formules plus precises
ont vee deduites par Grashof, (Festigkeits Lehre, publie en 1866), qui donne:

P= rr
Z

EI ( 1+ rr
Z

8
2

)
t" e» (4)

at par Wm. Cain, (Trans. A. S. C. Eo, Vol. XXXIX,) qui conc1ut ainsi :

8=16 [ ~ ~ ~Z_ EJ] (5)
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L' examen des Iormules (4) et (5) montre que si P, excede Po= 7r212E~ une

certaine deflexion 8 correspond a Ia charge P ; mais qu'il suffit d' un tres faible
excedent au-dela de Po pour rendre Ia deflexion excessive et causer rupture; de
sorte que Po peut-etre pris comme representant Ia charge de flambage. Pour 8=0
dans ces forrnules, P=Po dans celle d'Euler; autrement dit, Po represents Ia charge
011 commence precisement Ia flexion, de sorte que pour Ies charges moindres que Po
les efforts de compression se repartissent uniformement sur l' aire de section.

Dans les formules (3), (4 et (5), l' excentricite initiale e, (fig. 3) est
traitee comme quantite negligeable par comparaison avec la
deflexion 8. L'examen de la formule don nee a Ia page 209
pour charge excentrique montre que toute charge P, meme en
deea de Po, peut produire deflexion ; mail' si I' excentricite 'e'
est faible, la charge de flambage ne sera que legerement en deya

de Po, bien que Ie maximum de travail qui en resultera sur les
fibres puisse depaeser l'effort de flambage. C'est encore une
raison pour regarder Po camme Ie veritable point de flambage.
Plus dexcentricite initiale reduirait la charge de flambage en
portant l'effort sur les fibres, au-dela du point de securite.

La-dessus, on a souvent tente de trouver des formules de
terminant la charge suffisante pour causer rupture pour cause
d'efforts excessifs sur les fibres. (Voir J. M. Moncrieff,
Trans. A. S. C. E., vol. XLV.)

Le point critique est, il faut l'admettre, au point extreme
de securite de resistance des fibres, parceque des que ce point
est franchi la deflexion s'accentue rapidement jusqua ce que

Fig 3 finalement la rupture s'opere.
• D'autre part, il peut arriver qu'une deviation initiale con-

trebalance I'excentricite initials de la charge, tenant la colonne en equilibre
stable meme sous une plus forte charge que Po' Ce cumul d'influences expli
que les variantes dans l'action des colonnes sous pression experimentale tant
au point de vue des deflexions que des charges de rupture.

Vu J'impossibilite de determiner l'excentricite initiale dans chaque cas
particulier, on doit s'en tenir a deduire une for mule de flambage dans le cas
d'une colonne ideale ou a peu pres; a condition que cette forrnule concorde
avec les conclusions dexperiences faites dans des conditions aussi analogues
que possible avec celles d'une colonne ideale.

Pour determiner la charge de surete en pleine operation, il faut prendre
Ie plus bas chiffre d'epreuve en y ajoutant une marge de sfirete.

De meme pour les deflexions. La tolerance d'efforts de flexion est inferee
de I'extremo resistance, sauf cette condition qu'au pire l'effort sur les fibres
restera en deea du point de cassure.

Les epreuves sur colonnes, en particulier celles faites avec points d'appui
par Tetmajer et Bauschinger, prouvent que pour les grandes colonnes qui
flambent en dedans de la limite delasticite, la formule d'Euler donne des re
sultats exacts (Voir L. v. 'I'etmajer, "Die Gesetze der Knickungs festiekeit."
3e edition, Leipzig et Wien, 1903, ainsi que "Mitteilungen· der Materiel
Priifungsanstalt", Munchen, 1887, par Bauschinger.)

La formule (3) d'Euler ne donne pas Ie maximum d'efforts existant reelle
ment dans une colonne : ce qui a amene l'introduction de diverses formules
exprimant apparemment le rapport entre la charge et Ie plus grand effort cor
respondant. Mais, comme on l'a vu, les efforts de flambage sont trss incer
tains; aussi toutes les formules t.irees des efforts contiennent un ou plus d'un
co-efficient, dont il faut empiriquement deduire la valeur des charges de
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flambage qui se produisent dans les epreuves sur colonnes. Si l'on divise l'e£
fort de flambage ainsi obtenu par un £aeteur de surete, les £ormules represen
tent les charges de stirete avec plus ou moins de precision, mais ne donnent
pas les vraies unites d'efforts offrant securite,

L'une de ces formulas est celle de Rankine, tres usitee,

k=_ku_

o [2. (6)
1+(:7

dans laquelle ko=effort de flambage, k; une constante imaginaire approximative
ment egale au point de cassure, et c une constants adeduire des epreuves. 11 a
cependant ete demontre, par experimentation et par analyse, que c n'est pas une
constante, mais varie non seulement avec Ies materiaux, mais aussi suivant la

valeur de _l_ , ainsi que suivant la moyenne dunite d'efforts. Par epreuves,
r

Tetmajer a trouve une variation de c=0'000448 a0'000136 pour Ie fer forge, et de
c=0'000370 a0'000130 pour l'acier.

La possibilite de donner a ku et a c de telles valeurs que ko correspond d'assez
pres aux efforts de flambage oonstates par observation, et cela dans Ies limites pra-

tiquesde_l~, fait qu'on peutappliquer la formule dans la pratique; elle devient
r

ainsi formule empirique,
Drvisant Po par I' aire, la formule d' Euler prend la forme suivante :

ko=rr
3 E ~ (7)

ou ko represents l' effort de flambage. Dormant ako la valeur de la limite d' elas

ticite, avee solution _l_ , on trouve comme limite pour la formule d'Euler
r

_l_rr I E
r - '\I k

o

Tetmajer a trouve les valeurs suivantes:

Pour fer forge, avec limite d'elasticite=22,600,

acier mou " " =27,100,

l-=112
r
l-=105
r

la £01'-

/I l=28,400, -=105
r

et 32,000,000 respectivement,

/Iacier moyen

Avec E = 28,450,000, 30,580,000
mule d'Euler devient

ko=280,800,OOO( T Ypour fer forge,

ko=301,800,OOO( +y I, aeier mou

ko=315,900,OOO( -T) /I acier moyen

11. Courtes colonnes

Dans ce qui precede, la question est traitee uniquement au point ne vue
theorique ann de donner une idee nette de la nature du flambage. On va main
tenant s'occuper des colonnes qui flambent sous des efforts depassant la limite
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d'elasticite; c'est-a-dire dans la plupart des cas qui se presentent dans la pra
tique.

Puisque, comme on l'a vu plus haut, la formule d'Euler est bornee et ne

s'applique qu'aux colonnes d'acier _l_ excede 105, il semble bon de ramener
r

entierement la question au point de vue pratique et de chercher une formule
empirique de flambage; c'est-a-dire Iondee sur I'experimentation.

Le premier point a etablir est: Quel est l'effort de flambage pour une tres

courte colonne (t heoriquement ~=o) ?
r

La figure 4 represente un diagramme-type de deformation pour fer battu
ou acier, OU les abscisses € representent les allongements correspondant aux
efforts Ie comme ordonnees. P indique la limite de proportionnalite, ou limite
elastique, Y Ie point de rupture. J'usqu'a la limite delasticite, le modele
d'elasticite E pour fer forge et acier est constant, mais variable pour des
efforts plus eleves, Si les valeurs de E pour efforts au-dela de la limite d'elas
ticite etaient crmnus et appliques a la formule d'Euler, elle exprimerait encore
exactement la charge de flambage.

Fig. 4-
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Si l'on tire une tangente a la courbe au point k, le module correspondant
d'elasticite peut etre represente par

dkE --=tg.a;
de

ce qui introduit dans la formule d'Euler, avec solution _l_
r

donne alors-L = tr Itg. a
r '\/ k

Cette equation nous permet de eonstruire la courbe de la fig. 5, ou les

abscisses representent les valeurs _l_ et les ordonnees les efforts k, Si le point K va
r

en ligne droite de 0 aP, E est constant=Eo=tg.ao et le point K'suit la courbe

d'Euler de 0' aP', les valeurs correspondantes de ~ pourle point P' etant celles
r

donnees a la PILle 203.

Si le point K va de PaY, tg. a diminue graduellement de tg. ao azero, tandis

que Ie point K' suit la courbe P' Y' et _l-descend graduellement a zero.
r
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Cela veut dire qu'une tres courte colonne devient instable lorsque l'effort
de flambage atteint le point de rupture, puisque c'est Ie point de premiere tan
gence horizontale. II est bien connu que Ie point de rupture, commerciale
ment appele limite d'elasticite, se manifeste dans les epreuves par la chute
soudaine de la charge d'epreuve.

La fonte ne suit pas la regle de proportionnalite, elle n'a point non plus de
point de eassure (voir diagramme de deformation, fig. 6).

--=.-;u:o- ~ . _ . _ _

Fig.6 Fig. 7

t,q a s'amoindrit it partir ~u poin~ de zer? efforts.. et devient zero lorsque
la tangente sur la courbe de deformation devient horizcntale : c'est-a-dire au
point U d'extreme force i; Le point K' ne suit pas Ia courbe 'd'Euler (fig.' 7),

mais atteint U. car ~ =0 en une courbeparabolique plus reguliere, L'effort de
r

flambage pour les tres courtes colonnes ( +=0 ) est donc egala Pextreme re,is

tance. Ce qui explique que les eourtes colonnes de fonte revelent une bien plus
grande ~sistanee au flam bage que les colonnes de fer forge ou d' aeier ordinaire.

Si Ies epreuves se faisaient sur courtes colonnes en Beier tres dur, OU Ie
point de cassure et I'extreme resistance se touchent presque, ces epreuvea
demontreraient aussi une plus grande proportion de resistance au flambage
que dans les cas d'acier ordinaire.

Bien que quelques ingeuieurs scient d'opinion que I'extreme resistance en

tension doit ~tre regardee comme effort de flambage pour~ =0, d'autres ant
r

designe Ie point de rupture comme tel dernier effort de flambage. (Voir
"Modern Framed Structures" par J. B. Johnson, p. 159.)

Ce qu' on appelle generalement point de rupture (a peu pres 60 ou 70 pour
cent de I'extreme resistance de l'aeier) est un eflort apparent qu'on obtient
au moyen depreuves de tension basees sur l'aire initiale de la barre. Cette
aire diminuant, Ie veritable point de rupture est necessairement plus eleve et
devient egal au veritable point de rupture en compression. Commeen com
pression l'aire s'agrandit, le point apparent de rupture en co~pressIOn base
sur l'aire initiale du membre eomprime s'eleve encore, et ce point de rupture
doit etre considere comme extreme effort de flambage, celui-ci etant Russi base
sur l'aire initiale.

L'accroissement de l'aire etant inconnu, il faut recourir aux epreuves
pour trouver l'extreme effort de flarobage. II est incontestable qu'une colonne,

disons _l_ =5 se comporte pratiquement dans l' eprouvette de la meme maniere
r
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qu' une colonne _l_ = °;c' est-a-dire que l' effort se repartit uniformement jus-
f'

qu'au point de rupture, puisque toute excentricite accidentelle ne produirait que
de tres faibles efforts de flexion. Par consequent, les efforts de flambage ainsi

obtenus peuvent etre consideres comme extreme effort de flambage pour_
l
_ = 0.

r
Pour cet effort qu'il definit : "une sorte de force compressive, compa

rable, tout en differant, a la force d'ecrasement des cubes", Tetmajer a
trouve les valeurs suivantes :

Lbs. au pouce carre
Pour fer forge. . . . . .. . . . . . • . . . . . . . . . . . . kn=43, 100

" acier mou.... ku= 44,100
" acier llloyen .........•..... c' • • • • •• kn= 45,700

Une formule rationnelle pour colonne devrait contenir ces valeurs comme

dernier effort de flambage pour _l_ =0, et indiquer une diminution d'efforts de
r

flambage en dessous de cette limite en raison inverse de l'accroissement de _l_
r

De plus, la courbe figurant cette formule devrait couper la courbe d'Euler
au point au k; est egal a la veritable limite d'elasticite. Comme ce dernier
effort, tout comme le point de rupture, est plus ou mains variable, meme sur
une meme piece de metal, il est clair que les points pi et yl (fig. 5) peuvent
etre adcptes dans certaines limites. Vu I'extreme variabil ite des conclusions
d'epreuves, il est egalement clair qu'on peut tirer un grand nombre de courbes
d iflerentes entre pi et yl pour figurer la moyenne approximative des reduc
tions de ces conclusions d'epreuves.

Pour toutes fins pratiques, la courbe la plus simple est naturellement la
meilleure, et c' est la ligne droite.

Le soussigne considere que toutes ces formules analytiques plus ou moins
compliquees (telles que celle de Rankine, etc.) ne sont pas justifiees, Les for
mules analytiques basees sur la theorie de propcrtionnalite entre l'effort et la
deformation (avec constante E) cessent d'etre exactes pour Ie genre d'efforts
de flambage dont il est ici question; pour les rendre applicables au cas, il a
fallu employer des coefficients purement empiriques.

Les publications ci-dessous nommeos donnent les resultats d'epreuves sur
colonnes avec diagrammes, reduction des conclusions et les differentcs courbes
figurant les formules. Par examen, on constatera que la ligne droite fait tout
aussi bien qu'aucune courbe:

l.-L. F. G. Bouscaren. Trans. A.S.C.E., Vol. IX.
~.-J. Christie, 'Experiments on the Strength of Wrought Iron Struts.'

Trans. A.S.C.E., Vol. XIII.
3.-T. H. Johnson, 'On the Strength of Columns.' Trans. A.S.C.E.,

Vol. XV.
4.-C. A. Marshall. Trans. A.S.C.E., Vol. XVII.
5.-C. L. Strobel, 'Experiments upon Z-Iron Columns.' Trans. A.S.C.

E., Vol XVIII.
C.-Tests of Metals made at Watertown Arsenal. Vol 1881 1882 1883v or, , , ,

1884 et 1885.
7.-A. Marston, 'On the Theory of the Ideal Column.' Trans. A.S.C.E.,

Vol. XXXIX.
8.-J. M. Moncrieff, 'The Practical Column' Trans A S· C E VolXLV. . , v •
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9.-Johnson, Bryan et 'I'urneaure, 'The Modern Framed Structures.' 8e
Edition, page 168.

10.-G. Lanza, 'Applied Mechanics;' page 416.
ll.-L. v, Tetmajer, 'Die Gesetze der Knickungs £estigkeit.' 3e Edition,

1903.
l2.-Prof. Bauschinger, 'Mitteilungen del' Material prii£ungsanthalt

Munchen.' 15e Vol.

La formule de ligne droite
l

ko=ku-c - (8)
r

fut d'abard proposes en 1886 par T. H. Johnson (voir Transactions A..S.C.E.
vol. XV) et est maintenant en usage general. Johnson la deduisit d'experien
ces faites sur colonnes de fer forge, fonte et acier par Hodgkinson, Christie et
autres, dans des conditions extremement variables; il proposa ees resistances
de flambage pour eolonnes it ext.rem.ites arrondies.

Fer forge, 42,000-203 ~, limite superieure ~=138
r r

Acier mou, carbone 0'12%, 52,500-284~, " _l_ =123
r r

Acier mou, extreme force < 57,000,

"Acier dur, 0'36%, 80,000-534!.- " ~=100
r r

Ce qui represents des lignes droites tirees de km tangentes i\ 11\ courbe d' Euler.
En se reportant aux epreuvea plus haut mentionnees, on voit clairement que ku est
trap eleve pour l'acier, tandis que Ie point de rencontre avec la courbe d'Euler est
trap bas. Une ligne moms inclines, abaissant Ie premier point et relevant le
second, donnerait de meilleurs resultats,

Se basant sur ses nombreuses experiences personnelles sur colonnes de fer
forge et d'acier avec point de contact. L. v. Tetmajer introduisit une £ormule
rect\.1igne, prouvant du meme coup l'exaetitude de la formule d'Euler pour
efforts de flambage inferieurs it la limite d'elasticite (voir "~1itteilungen del'
Materials Prufangsanstalt., Zurich," Vol. VIII, et "Die Gesetze del' Knic
kungs £cstigkeit" de L. v. Tetmajer, 3e partie, 1903). II proposa :

I l =Pour fer forge, ko=43, 100-1 R3 ~, -- <112
r r

l l =k o= 44, 100- --162 -, - <105
r r

Acier medium, " < 5i,OOO, ko-45,700-165 :' -+-/\105

Ccmme les colonnes d'acier avec ~ > 105 ne sont en usage que dans les par
r

ties peu importantes, et que la difference entre la formule d' Euler et celle de ligna

droite est faible pour !.-. de 105 a 120 (ce qui est generalement la limite pratique),
r

on est justifiable de s'en tenir dans taus les cas a la formule rectiligne.

La tolerance dunite d'effort en tension est d'ordinaire deduits de l'ex
treme resistance, tandis qu'en compression elle est deduite de l' effort de flam
bage qui est de beaucoup moindre. Par consequent, un moindre facteur de
surete est permissible en compression qu'en tension, puisque dans les deux
cas les efforts doivent rester avec marge de sfirete au-dessous du veritable
point de rupture.
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Si, dapree la pratique ordinaire, on emploie une unite d'effort de 16,000
livres au pouce carre en tension pour acier a structure (dont l' extreme force
est de 55,000 it 65,000), Ie meme effort est permissible en compression pour

Iune colonne ayant ~=O. Pour plus longue'! colonnes, cet effort devra etre re-
r

duit au moyen de la formule de maniere aavoir le meme facteur de surete pour

toutes raisons J..-. La formule de quantum d'effort permissible,
r

80 = 16,000- 70 L. (9)
r

laquelle fut adoptee par le comite des structures d'acier de la "American
Railway Engineering and Maintenance of Way Association", donnera une
marge de surete d'environ 3.

J usqu'ici on n'a etudie que Ie cas d'une colonne avec extremite it rotation
libre. C'est un cas qui ne se presente guere en pratique; les extremites offri
rout toujours quelque resistance it tourner. On peut cependant traiter to us les
cas de la meme maniere en inferant ce qu'on appelle la longueur de :flambage,
c' est-it-dire la distance entre les points de contre:flexion.

L'inference des longueurs de :flambage est surtout une affaire de juge
ment,· puisque en pratique aucune colonne ne concorde absolument avec la
theorie ni avec I'experimentation.

Pur les membres comprimes it extremjtes articulees, on doit negl iger Ie
frottement des articulations; dans le cas meme des membres cornprimes it
extremites rivetees et par suite partiellement fixes, on ne doit pas prendre
pour longueur de :flambage libre une distance moindre que celIe qui separe
les raccords, par suite des efforts secondaires dus it la deformation elastique
de la ferme. Comme il ressort it l'appendice D, ces efforts secondaires resul
tent des moments de :flexion susceptibles de contrebalancer partiellement ou
entierement la fixite des extremites.

III-Colonne excentriquement chargee.

Puisque dans la pratique les colonnes-sont toujours plus ou moins char
gees excentriquement, c'est un point it considerer pour determiner jusqu'nu
I'excentricite peut affecter la charge de :flambage de la colonne idsale. Cela
etahlira aussi l'intensite croissante de l'effort sur fibres it mesure que la
charge augmente. Sans doute, l'examen se borne aux excentricites relative
ment faibles, telles qu'elles peuvent se produire dans les membrures sous com
pression.

Dans une colonne sous charge excentrique et parallels a l'axe initial, la
deflexion Bpeut etre determines avec precision, de meme que les moments de
flexion et les efforts sur fibres, pourvu que ceux-ci u'exoedent pas la limite de
proportionnalite. Pour arriver a des chiffres comparatifs, on emploiera la for
mule suivante pour efforts jusqu'au point de rupture:

Avec les annotations de la figure 8, I'extremo effort de fibre k peut etre
exprime dans la formule bien connue de Navier.
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Fig. a

(11)

. (10)

1= 0

k=k [1 I (e+Il)~]
o T 2 r"

ou e est soit une excentricite initiale, soit une flexion initiale,
et ko la charge au pouce carre.

Cette formule demontre que si faible que soit l'excentricite
e, la d~flexion Il atteindra des proportions excessives et la
colonno cedera absolument lorsque le dcnominateur approchera
zero.

et la deflexion par

P
__ '1

e ~,
I

P
,
,

V I,
I,
I
I
I

:.1

I
I

I

<~ ~t
I
I

n'est autre chose que la formule d'Euler' on Ivoit sur-le-champ que pour un
tres faible e, 8 et du merne coup l'effort de fibre ne deviennent dangereux que lors
que la charge approche ko de la formule d' Euler.

. Admettant la rupture de la colonne, lorsque le maximum d'effort de fibre
attemt. le point de rupture (hypothese justifies d' apres les epreuves de
'I'etmajer sur colonnes excentriquement chargees}; c'est-a-dire mettant k de
l'equation (10) ega1 au point de rupture et introduisant dans cette equation
(10) la valeur Il de la formule (11), on trouve l'expression de la charge de rupture
en faisant la resol ution en ko '

Au reste, quelques exemples, mieux que l'analyse de cette £ormule, £eront
ressortir la relation entre la charge et les efforts.
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Pour chaque exemple, supposer une colonne CDm
posse de 15 pouces ['s, 33 livres, avec r=5'62 pouces,
et d= I5 pouces et 71""E-300, 000, 000.

[-J
---------

Flambage
Excen-

Charge I Effort
l Flambage de supposee D fi Effort

tricite li e ex maxi-
--"- securite, par lvres . e+8 defiexion mum der par ion.

charge axiale. l suppo- au po~ce 8 kc fibre16,000-70~ see.r carre. kue ko'

-----------------------------,-----

Pcs. Pcs.
7,60') 0'06 0'16 300 7,900

E (+Y 10,000 0'09 0'19 500 10,500
.......... 0'1 15,000 0'25 0'35 1,200 16,200

18,000 0'62 0'72 3,000 21,000
20,000 2'5 2.6 9,500 29,500

7,600 0'6 1'6 2,900 10,500
10,000 0'9 1'9 4,500 14,500

120 20,800 7,600 1'0 15,000 2'5 3'5 12,500 27,500
17,700 5'5 6'5 27,300 45,000

7,600 2'9 7'9 14,200 21,800
5'0 10,000 4'6 9'6 22,700 32,700

12,000 6'8 11 '8 33,500 45,500

I 10.400 0'03 0'13 300 10,700
45,000--160~ ........... 0'1 20,000 0'07 0'17 800 20,800

r 30.000 0'18 0'28 2,000 32,000
- --

80 I

10,400 0'29
I

1'29 3,200 13,200
32,200 10,400 1 '0 20,000 0'74 1'74 8,200 I 28,200

I 28,000 1'47

I

2'47 16,500 44,500
~~

10,400 1'45 6'45 15,800 25,800
5'0 16,500 2'7

I

7'7 30,000 I 46,500

I
I

45,000--160i..
13,200 0'08 1'08 3,300 16,500

.......... 1'0 20,000 0'12 1'12 5,300 25,300
r 30,000 0'19 1'19 8,500 38,500

13,200 0'38 I 5'38 16,800 30,000
40 38,600 13,200 5'0 20,000 0'60 I 5.60 26,500 46,500

~~

Les charges soulignees sont approximativement les efforts de flambage causes par efforts
excessifs sur fibres,
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Si on applique ce qui precede it une colonne rectiligne apparemment
chargee du centre, on sapercoit tout de suite de l'impossibilite d'en juger la
surete par une simple comparaison de la charge operative (y compris l'irnpact
sil y a lieu) avec la charge de fbmbage ; il faut aussi tenir compte durie
possibilite dexcentricite, le maximum d'effort des fibres pouvant devenir
excessif sous charge operative dans certaines conditions defavorab~es: II n'est
cependant pas necessaire de contenir ces efforts en dedans des Iimites per
mises en tension ou compression directe ; il suffira de les contenir en dedans du
point de rupture, attendu qu'ils sont purement accidentels.

Sous ce rapport, les colonnes different des poutrelles ou des :J?1embr~s en
tension en ce que pour ces pieces la charge et l'effort sont en raison drrecte
l'un de'l'autre, de sorte que la seule condition it remplir con~i~te it contenir
I'effort operatif en dedans du point de rupture dans les conditione les plus
defavorables,

Ce qu'on doit entendre par les plus defavorables conditions dJexcentricit~
est une question de jugement. Mais il ressort des exemples precedemrnent cites
que pour les colonnes des longueurs usitees dans la pratiqueordinaire, il y a
ample seourite contre exces d' efforts accidentels sur les fibres lorsqu' on emploie
comme charges statiques la tolerance duuites d'eflart telle qu'etablie par la

formule 16,000-70 _l_ , puisque les excentricites de nature a causer exces
r

d'efforts de fibre sous charge operative sont manifestement superieures it celles
auxquelles on peut s'attendre en bonne pratique.

11 ne faut pas perdre de vue que c'est la colonne pourvue d'e:dremites
articulees sans frottement qui est en question ici. Dans la pratique, Ie plus
ou moins de fixite des extreniites neutralise l'effet d'une possibilite d'ex,cen
tricite ; autrement dit, les longueurs exemptes de flambage sont reduites a
moins d' excentricite excessives au d' efforts secondaires susceptibles de se pro
duire,

En bonne pratique, ces dernieres eventualites doivent etre soigneusement
examinees et, si elles sont jugees rl'impodance, on doit y pourvoir dans Ie
trace de la colonne.

L) soussigne s'est applique it traiter la question au point de vue purement
pratique, n'appliquant la theorie qu'en autant qu'il Ie fallait pour la demons
tration de quelques principes fondamentaux, attendu que bon nombre de
theories elaborees qui ont ete emises sur ce sujet ont produit plus ou moins de
confusion.

Comme les computations de statique ne sent dans tous les cas qu'appro
ximatives, le soussigne est d'avis que notre technique sur Ie travail des mem
bres en eompression sous effort est suffisante pour nous permettre de tracer les
colonnes avec tout autant de precision possible que pour toute autre mem
brure sujette a flexion. On pourrait encore amoindrir la lacune de nos con
naissances en cette matiere par de nouvelles experiences sur grandes colonnes,
te11es qu'il s'en construit dans la pratique moderne, experiences qui se feraient
sous I'ceil d'experts d'une competence reconnue,

ETUDE DES TREILLIS DE COLONNES

Lorsqu'une colonne est construite de plusieurs elements, ces pieces doi
vent etre assernblees de maniero it agir camme un tout homogene. Dans la
colo nne ideale, chaque element recevrait sa part de charrre, et il n'y aurait
pas besoin d'assemblage. Mais en pratique, comme on l'a vu plus haut, la
flexion se produit avant qu'on atteigne le point de flam bage, causant des
efforts de cisaillement qui demandent it se repartir par I'jntermed iaire des
raccords de diverses sortes, treillis, tales de jointure au couvre-joints. Ces
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elements de raccords ant done les memes fonctions a remplir que l'ame d'une
poutre au Ie sysieme d'ames d'une ferrne. II a ete anterieurement dernontre
que, vu la diversite des causes possible d'excentricite initiale, il n'est guere
possible de calculer avec precision les efforts de flexion occasionnes par une
charge donnee, pas memo au moment au se produit la rupture. Comme ces
efforts de cisaillement dependent de ceux de flexion, la me me incertitude
existe pour ceux-ci. Les projets d'etude des treillis sont done laisses en
grande partie au juge du praticien, tout comme les projets detude des autres
details, jusqua ce qu'au moyen de nornbreuses epreuves comp ir.itives on
puisse arriver a quelques regles empiriques.

II y a cependant une methode rationnelle pour determiner analytique
ment les dimensions des treillis, et cette methode concorde bien avec les exem
ples d' actual its constates dans les pouts existants de proportions ordinaires.

Lorsqu'une colonne flechit, c'est que Ie maximum d'effort de fibre
depasse l'effort de flambage moyen, la difference etant l'effort de flexion.

Comme en theorie une tres courte colonne_1_
= O)faillit lorsque l' effort de flambage

r

moyen a atteint Ie point de rupture, tandis qu'une plus longue colonne dont
Ie maximum deffort de fibre a atteint Ie point de rupture flechira rapidement
et faillira .'iOUS un faible surcroit de charge, on peut raisonnahlement presumer
qu'une colonne ced era par flambage lorsque Ie maximum d'effol't de fibre
atteint Ie point de rupture; en d'autres termes, lorsque l'effort de flexion est
egal a la difference entre Ie point de rupture et l'effort de flambage.

On n'emploie pas dans les travaux de structure les colonnes dextreme
longueur susceptibles de flamber avant que leur effort de fibre ait atteint Ie
point de rupture; el les n' entrent done point dans le cadre de cette etude.

ku

\
\
\

\ -,
-,

":-..

Fig. 9.

Dans 1a formule de ligne droite ko=kb-c l--. ,l' effort de flexion est done kb=
r

ci- , represents au diagramme des efforts de flambage (fig. 9) par Ies ordou
r

nees entre 1a courbe de flambage et 1a Iigne horizontale traversant Ie point de
rupture ku •

Il est evident que chaque partie de colonne doit pouvoir resister it la
flexion correspondante il. l' effort k,,, autrernent sa pleine force ne trou verait pas
son entier developpement.
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p

p

x

Circle.
Pambola.
Sil'1us Curve.

Quelques barres de treillis sont en compression, d'autres en tension. Ce11es
en compression doivent etre traitees de la meme maniere que la colonne elle
meme, en employant la meme unite d' effort ku, mais reduits en proportion de

leur ~. Celles en tension deviennent inefficaces lorsqu' elles s' etirent,
r

attendu que leur allongement permettrait une intensite soudaine de flexion
sur la colonne; il faut done les proportionner dapres Ie point de rupture en
tension. U ne colonne ainsi proportionnee offre dans toutes ses parties unifor
mite de resistance contre rupture, et si, au lieu de s'en tenir aux points de
rupture respectifs, on emploie les memes tolerances dunite d'efforts pour pro
portionner la colonne et les treillis, on obtient pour toute la colonne homoge
neite de securite.

Pour arriver a trouver la quantite de cisaillement due a la flexion, il faut
d'abord tracer au juge la conforma
tion de l'axe de la colonne en fle
xion. Comme on l'a deja dit, la
ligne delastioite d'une colonne
sous charge axiale est une courbe de
sinus. Si cependant la colonne a une
excentricite initiale, la ligne d' elas
ticite tiendra a une courbe circulai-

ire, en raison direete de l'excentricite
comparee a la deflexion qui en re
suIte. Nous traiterons done la ligne
d'elasticite comme une parabole cou
rant entre les deux courbes. (Fig.
10.)

L'equation entre la ligne d'e
lasticite et les annotations prises det la figure 11 sera done

248 dy S8
y=x -lT et dX =/;';(

Nous avons pris comme maxi-
mum d'effort et de flexion

k I . d it 't ' I '',,=c--- , ce qUI 01 e re ega e a=
r

lWmax P 8
--R---R

ou R=moment de resistance 2 ~r2 ,a

=l'aire, r=le rayon de giration, d=

la largeur de colonne. TITr r

I

l

Fig. II.

Nous avons done

Fig. 10.

I ar ~M max=R c -=2c-~I=P 0
r d

Puisque le moment de flexion sur aucun point X est M =Py,
le cisaillement au meme point est

S- dM _p dy _8 P8____ ----- x
dx dx P

En substituant Ii Po la valeur ci-dessus, nous avons
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8=16:cc ar
dl

Iet pour :1:=_
2

(1)

aT

S max-..S c d (2)

KOTE.-r est le rayon de giration later-ale et d la largeur de 1a mem
brure, lateralement aussi; c'est-a-ri ire dans le plan du treillis, a n'est pas l'aire
en usage aetue1, mais l'aire requise pour Ie rayon de giration laterale et Ie l
correspondant. Dans les cas ordinaires eependant, l'aire actuelle peut etre
employee eomme a.

1

1
De l' equation (1) ,il resulte que Ie eisaillement

decroit vers le milieu de 1a colonne. Dans 1a pra
tique cependant, 1es extremites sont toujours plus ou
moins fixes, de sorte que la ligne d' elasticite pren
dra 1a forme demontree a la figure 12 au a 1a figure
13, et l sera la distance entre les points de contre
flexion.

Fig. 12 Fig. 13

Puisque S max. (d 'upres l'equation (2) est tout a fait independant de 1a
lougueur de la colonne, et comme i1 se produit au point de contreflexion, il
s'ensuit qu'il peut se produire presque sur tous les points. Le treillis doit
done etre proport.ionne pour le maximum de cisaillement sur toute la longueur
de 1a co1onne.

Voici pour Ie proportionnement de divers systemee de treillis de eo1onnes :
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(3)

sscc a

2

L'effort sur une barre de treillis sur les deux faces
est

Si Ie systeme est double (fig.15) au simple et
sur deux cotes de la colonne (fig. 16), l'aire requise
pour la barre n'est naturellement que la moitie de
celle donnee a la Iormule (3).

Pour trouver le nombre de rivets N requis pour
relier une barre de treillis, il ne faut pas perdre de
vue que la tolerance d'unite de cisaillement est pre
sumee aux trois-quarts de la tolerance en tension. Si
A,=l'aire du rivet, et A l'aire nette requise pour une
barre en tension, nous avons

A= : NAn d'oll

C ar
k d sec. aA=8

Fig. 16

PARLEMENTAInE No. 154. A.D. 1908.

(1) Si la colonne consiste en deux segments (fig. 14) rae
Fig. 14 cordes ensemble par un systeme de treillis simple, Ie cisaillement

S (ainsi doit etre par la suite compris S Max) sera ahsorbe par
une barre de treillis. L'aire requise A pour cette barre est

A s t' S 8 ar=-~ -r sec a e puisque = ':«:

Si les barres sont reliees par un
rivet comme dans la fig. 17, le rivet
transmet la resultante des deux
efforts de treillis.

k etant Ie point de rupture en tension pour barre en tension, et k

=kll-C~ pour barres en compression; ~ etant constante pour cette
r k

barre, les dimensions de cette barre sont une condition propre a la
section de colonne seulement, et ne dependent ni de la longueur de la
colonne ni d' aucun effort. On peut, dans tout cas donne, sans
connaitre la charge de la colonne ni la tolerance d' unite d' effort, juger
si Ic treillis est suffisant pour la section de colonne. Ainsi suivra-t-on

la pratique acceptee pour Ie trace des rae cords de maniere a developper la pleine
force d'une membrure. Comme les efforts n'ont que des valeurs relatives, on
cmploiern it I' avenir comme tolerance d' unite d' effort 16,000 livres en tension et

16,000-70-'- en compression, au lieu des valeurs finales de k tel que donne plus
r

haut.
Fig. 15

N- {~ ~r (4)

Si les barres sont reliees par un rivet comme dans la fig. 16, Ie rivet
transmet la reaultante des deux efforts de treillis.

Fig. 17.
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Fig. 18

Eaemple i-«

18).

Section de colonne 2 -15 pouces ['850 lbs. (fig.
pour flambage dans l'une ou l'autre direction soit

la meme : a=29'4 pouces carres, et que la colonne
doive avoir un treillis simple de a=30° sur les deux
faces.

c 70
Pour-=~-=0'0044

k 16,000
puis-jus sec a=116, nous trouvons par la formule (3) l'aire nette de la barre.

29'4 X5'')5A=ix8XO'0044 OJ X1'16=0'195 pouces earres,
16'2

Suffira amplement une barre 2-k X f=0'56 pouce carre.

Nombre de rivets i pouce requis=N ----±- 0'195 =0.43
3 0'6

employant un rivet pour deux barres comme a la fig. 17.
2.--Colonnes Ii trois ames: (Fig. 19).

Fig. 19
~ Aire de colonne requise a = a' +2a", a' et a" etant

les aires actuelles des nervures reduites dans la propor
L tion de l'aire totale requise a a l'aire actuelle.

Le cisaillement longitudinal S' entre deux nervures
dans une longueur de panneau doit etre supporte par un
diagonale 1-2 de ce panneau.

On obtient le cisaillement longitudinal au pouce carre
d'apres Ie cisaillement transversal par la formule

t=.S~= SJi
I ar2

ou jl,f = le moment statique de la nervure exterieure par
rapport a l'axe de colonne = a"e, e etant la distance
du centre de gravite de la nervure a l'axe de la colonne.

Sans doute t decroit avec S vers Ie point de defle
xion, et S' pourrait etre trouve par integration par la

It la longueur L. L'ecart sera cependant de peu d'impor
tance si l'on prend t pour constante pour la longueur de
panneau. On a alors

S'=tL= ~~ L=8c ~~ (puisque S =8e ~r )

et l'aire de barre requise

A= ~cosec a= 8 c ML cosec a
k kdr

ou moitie s'il y a deux cotes de treillis.

(5)

(6)



(9)r
I

RAPPORT DE C. C. SCHNEIDER 217

'A.RLEMENTAIRE No. 154. A.D. 1908.

3.--Colonne a quadruple dme :
Fig. 20 Aire de colonne requise a=2 (a' + )

Dans ce cas, la figure donne un systeme com
plet de treillis .

....~f--+--S Le cisaillement longitudinal entre nervure
exterieure et interieure pour une longueur de
panneau L" est egal a

S"=.SM" L" =8 c M"L". (7)
ar' dr

au Jf'= moment de statique a" e"+a'e'.
. Done, pour l'aire de barre exterieure re

quise
S" c kI"L"

A =. Tcosec a" =. 8Ii ~ cosec a" (8)

ou moitie lorsqu'il y a treillis sur les deux
faces.

Par correlation, au trouve pour Ie treillis
entre nervures interieures

S=8c,M'L' 
dr

et pour l'aire requise pour barre interieure :
S' c M'l'A = -cosec a' = 8 .I cosec a' .: (10)
k k dr

au M =moment de statistique a" c"+a' c'.

TREILLIS DE LA SOUS-BANDE (1..-9) DU POXT DE QUEBEC

a"
Fig. 21

a' a' a"

Considerons d'abord Ie tn·i1lis superieur tel
quesquisse a la fig'. 21 (ou les rivets sent indi

ques par des cercles).
Les cornieres de treilEs entre nervures exte-

rieures et interieures forment pratiquement un
systerne complet, d'insignifiantes flexions seuJes
sur les nervures etant causees par ce fait que Ies
[ignes centrales des diagonales ne se rencon-

L
trent pas a la Iigne centrale des nervures. On
peut appliquer la formule (8) plus haut pour
trouver l'aire qui serait requise a ces oornieres,
supposant des articulations aux points H.

Prenons pour acquis que l'aire actuelle a ete trou-

vee par la formule 16,000-70~, ou r' est pris pa-
r'

rallelement aux ames. Cette aire doit etre multi
I16,000-70-,
r

pliee par afin de trouver l' aire a' re-

16,000-70_l_
r

quise pour flambage lateral, L'aire actuelle est 781 pouces carres, r = 19'7
pouces, l=684 pouces, r'=16·1.
Done
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ct a' =a" =.CI~ = 180'5 pouces carres
4

e'= 5'8 pouces, eft = 27'2 pouces, d = G7'5 pouces, L = 73 pouces.
ill" = a"eft = 5,070.

"0""0 X 7')
S" = 8X70X _~_I__-_,,- = 156,000 livres

67'5XlD'7
Ail'C requise par diagonale

1 156 000 ,
A net = ~ -'-0-XI '4 = 3 '40 pouces carres.

. 4 167,0 ()
16 000

A brut = A net-13~70(:l =3 '97 pouces bruts,

On a employe actuellement :
1 cornisre 4 x 3 x t=2 ',5 pouces carres bruts=I'1 pouce carre net, une joue

de cornisro etant coupes it l'intersection centrale, Nombre de rivets de *pouce
requis par cornisre :

"-Y _~ 3'4Q=8
:3 0'6

Nombre de rivets actuellement employes = 2.
Entre les deux nervures interieures, il n'y a pas de systerne de treillis

complet ; les diagonales d'intersection ant a transmettre le cisaillement longi
tudinal 5' d'une longueur de panneau L' dont on peut trouver I'expression par
la formule (9).

M" = 3'-(e' + eft) = 6060
4

6060X73 .
S' = 8 X 70 ------186,000 livres.

67'5X19'7 -
Aire requise par diagonale.

A t 1 186, 000 1 4 4 0"" ,ne = -- X . = . I pouces carres.
4 16,000

Comme on l'a vu plus haut, l'aire de travail reelle est=1'1 pouce carre,
n y a en outre des efforts secondaires sur les comieres de treillis a raison

de leur continuite, du rivetage des raccords aux extremites et de lapresence
des contre-fiches Iaterales.

Les rivets de nervure interieure ont a transmettre le cisaillement :
S-'8"= 30,000

Le nombre de ces rivets devrait etre:

N 1 4 30 000 1 2' t d 'J. d d' ,= -- -- -'- --= nve s e" pouce e iametre,
2 3 16,00U 0'6

On a reellement employe 2 rivets de % pouce de diametre,
La conclusion de cette demonstration, c'est que les diagonales de treillis

et leurs raccordssont decidement trap bibles. II est evident que meme sous
des charges non excessives certaines parties doivent avoir ete forcees.

Les treillis inferieurs sont relativement meilleurs. La tole d'assemblage a
l'intersection des cornieres protege le cisaillement longitudinal et est reliee a
chaque nervure par 4 rivets.
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EFFORTS SECOKDAIRES SUl'\ LES FERl\IES DU POKT DE QUEBEC

Dans Ie cal cul des efforts primaires ou directs sur une £erme, on presume
que les fermes sent reliees les unes aux autres au moyen d'articulations exemp
tes de £rottement. Cette condition ne se realise jamais : les membrures etant
soit rivetees, et des lors incapables de jouer a leurs extremites, soit articulees,
ce qui, pour cause de £rottement, ne permet qu'un jeu partiel ,

Lorsque la £erme fJecllit sous sa charge, I'angularite entre les membrures
tend a varier, alteration qui, du reste, ne peut se produii e sans deflexion aux
extremites des membres, d'ou. il resulte des efforts de flexions en outre des
efforts directs.

On appelle ces fleehissements efforts secondaires. Par suite du travail
que necessite Ie calcul de ces efforts, qui d'ailJeurs ne peuvent etre determines
qu'apres le trace des £ermes au point de vue des efforts primaires, on ne s'en
occupe que rarement ; on y pourvoit generalement lorsqu'on arrete une marge
de securite,

II ne servirait de rien de calculer les efforts secondaires dans taus les cas,
puisqu'ils equivalent a peu pres au meme pourcentage que celui des e:fforts
primaires pour f'errnes du raeme type et de portee ordinaire; cependant, quand
il s'agit de projets d'etude qui sortent de .I'ordinaire et de membrure.s de di
mensions inusitees, il faut les' et.udier avec soin.

Ces efforts secondaires resulteront pour beaucoup des methodes de fabrica
tion et de montage. Dans l'elaboration des dessins, il faudra tenir compte des
pires desavantages, employant du reste, pour les efforts combines, une plus
haute tolerance dunite d'e££orts, laquelle sera d'autant plus elevee que le sera
la proportion de l'effort scondaire par rapport a l 'efiort direct.

Afin d'obtenir Ie maximum d'e££orts secondaires pour to utes les membru
res, il £aut envisager diverses eventualites de charge .; mais generalement, pour
en etablir la valeur possible, on pourra se berner a l'examen d'une seule even
tualite, par exemple, celle de la charge totale.

La somme des effortssecondaires est en raison directe de la profondeur de
la membrure, attendu qu'une deflexion aux extremites a moins d'effet sur une
barre mince que sur une large membrure.

Comme la recherche d'une theorie generale sur les efforts secondaires nous
menerait trop loin, la demonstration qui suit sera Iimitee a la methode suivie
pour Ie calcul de ces eftorts sur la membrure inferieure du pont de Quebec.

THEORIE GENERALE

La bande inferieure de cette ferme est continue sur tout Ie parcours du
bras d'ancrage et de console ; par eontre, tous les autres membres sont articu
les a chevilles. Pour Ie moment, nous ne tiendrons pas compte du frottement
des chevilles ; on considerera done to utes Ies membrures reliees a b sous
bande comme jouant librement a leurs extremites et ne subissent aucun effort
secondaire sous charge quelconque. Si les sections de sous-bande etaient
comme les autres membrures, a jeu libre aux extremites.Pangular-ita primitive
Zl' Z4' Zs (voir fig. 1) entre deux sections adjacentes, s' altererait SOUl une charge
donnee, en z, -+- 6Zt, z, -+- 6 Zt, z, -+- 6 Zs- L'alteration 6Z:; au nceud de pan-
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neau L 3 est egale ala somme des alterations 601 60z, 603 et 6a4 des angles a1, 0z,
a3, a4• '

Fig.!
Les alterations 6 a en tout triangle de la ferme, par exemple ceux de 2--5--8,

sont obtenues au moyen des trois equations suivantes ,-
E 6 a2 - (88.5-88-Z) ctg. a3 + (88.5-85_Z) ctg. a61
E 6, a.5=(~;'Z-88'S) cts. a5 + (8S-2-88_2 ) ctg. a2

E 6 a6=(S8_Z--8S.z) ctg, 0z + (88-Z-88.S) ctg. as
au 88 5, 88_2 et 5 5-Z sont les unites d' effort direct de la charge don nee sur les membres
8--5, 8--2 et 5--2 formant triangle, et E=module d' eillsticite. L' alteration 6
a3 dans le trapezoi'de 2--9--6--5 est ainsi obtenu :

Divisons le trapezoids en deux triangles par une diagonale 5--9 et appliquons
a ces triangles les equations ci-dessus, comme suit :-

E 6 a7 = (5,_s - 5 z-, ) ctg. a3 + (5z-.5 - 55_, ) ctg. ag

E 6 a3 = (5';6 - 5 6-g) ctg. an + (55_, - 55-, ) ctg. alD

d'ou on obtient l'effort imaginaire dans la diagonale conventionnelle:
5

5
_
9
' = (5z-s-8z,) ctg. a3+(55 6-5,,_,,) ctg. al1+52_5 ctg. a"+55_,, ctg. alO-E

(6 a7+6 a8 ) ctg. ag+ctg. aw
(2)

au
E (6 a7 + 6 a8) = - E ( 6 a12 + 6 a13 + 6 a14 + 6 a1s)

Ce qui nous permet de determiner 6 a" d' apres le triangle 2-5-9. Ainsi seront
determinees toutes les alterations 6 Z susceptibles de se produire sous nne charge
donnee, en supposant les sections de sous-bande a jeu libre a leurs extremites, A
raison de la continuite de la bande, ces alterations aux angles Z ne peuvent se pro
duire sans faire flechir la bande. En d' autres termes, les forces P aux extremites
de chaque section de sous-bande 11e sont plus a action axuelle, mais produisent
des efforts de flexion (voir fig. 2).

~fe_~_--~:
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(3)

Ces efforts de flexion peuvent etre derives des moments de flexion aux extre
mites du rnem bre 1111 = Pj" et AI2 = Pi" Entre les moments d' extremite lVI, et
M2 et les angles 1~ et 1~ que forment les tan gentes dextremite, par rapport a l'axe
prirnitif, les relations suivantes existent

T = (M,+ M,)ll
1 {j [ E

t.: (2 M'2+ M,)IJ'
" 6IE

Ces formules sont obtenues par integration de l' equation diflerentielle de la ligne
d' elasticite.

r},y_+~
dx; - - IE

Voyons maintenant deux membrures adjaoentes de sous-bande L1-L, et L,
L, (fig. 3). Pour obtenir equilibre, les deux moments MeL et M,R au nceud de
panneau L 2 doivent egaler =171;.. La somme des angles T/' et 1? doit etre egale a
la deformation 6 Z, de l' angle Z,.

nq.3

(5)

(4)

(6)

(7)

T/"+ T,R=0,Z, .

En substituant it TzL et 'l~R les valeurs (3), il suit que:

(2/11,~t-Ml)11_2_+~2 /l~~-/l,f.,)~21 =!~ Z,
6 1,_, E 6 1'23 ]~

• / 1 2 (/1-2 ...L / 2_:1 ) .. 12 3au /Ii; ~-- +2/11, T I -J- -l- M:J -.'- =6 E u Z, .
.Tr, 1-' 2-:1 h 3

Chaque ncsud du panneau de la sous-bande £ournit une equation analogue;
on obtient autant d'equations qu'il y a de moment de flexion inconnus, et l'on
peut ainsi determiner ces moments. Les efforts secondaires sur la membrure
sont derives des moments M par la £ormule ordinaire

S=Me
I

au e = distance entre la fibre extreme et l'axe neutre.
A raison de la contirruite de la sous-bande, son propre poids produit des

moments de flexion aux nosuds de panneau, ce qui occasionne des efforts de
flexion en sus des autres efforts secondaires. Si la section de sous-bande
L] -L2 jouait librement, par son propre poids V~_2 eIle flechirait de meme qu'une
poutrelle uniformernent chargee sur deux points d' appui; le moment de flexion
au centre serait

M_~£22~2
- 8
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et les angles {31-2 formes par les tangentes terminales de la ligne d' elasticite par
rapport a l' axe primitif.

{3 - W;-2 d1:2

1-2 - 24 E I (8)

L' angle entre deux sections adjaoentes de sous-bande L 1 - L 2 et L 2 - L 3 s' accroi
trait de la somme

6 Z2 = {31-2 + {32-3 (9)
A raison de la continuite de la bande, cet accrolssement ne peut se produire; par
consequent, les moments de flexion se produiront a chaque nceud de panneau.
Ces moments de flexion doivent correspondre aux equations (5) ou les valeurs (9)
doivent etre substituees a 6Z.

Les 'eventualites de charge suivantes ont ete considerees dans 1a computa
tion des efforts secondaires :

1° Pleine charge morte.
2° Charge de 3,000 livres au pied Iineaire sur une £erme du bras de can

tilever et travee suspendue.
3° Charge de 3,000 livres au pied Iineaira sur une £erme du bras d'an

crage.
4° Le propre poids de la sous-bande.
Les efforts correspondants sont donnes au tableau ci-joint, ainsi que les

plus grands efforts combines.
Dans les conditions suivantes, les efforts secondaires de charge morte sur

la bande inferieuro pourraient pratiquement etre el imines dans 1a structure
parachevee :

1° Si pendant Ie montage les extremites des membrures de sous-bande
pouvaient jouer librement aux jointures.

2° Si apres que 1a p1eine charge morte est appliquee sur le pont, les join
tures arrivaient a porter partout uniformement.

L'une et l'autre de ces conditions ne peuvent qu'etre partiellement reali
sees. Meme si les sous-bandes etaient a articulation de cheville, et les assem
blages r ivetes seulement a la fin du montage, le frottement neutraliserait
jusqu'a un certain point le jeu des extremites ; et c'est presque une impossi
bilite d'atelier de confeciionner les pieces avec assez de precision pour remplir
1a seconde condition, specialement quand i1 s'agit d'une bande po1ygone
comme celle du pont de Quebec.

Si, par exemp1e, une jointure termina1e portait egalement au commence
ment du montage, les efforts se repartiraient alors eg alement sur la section
entiere, mais des que commencerait la deformation, les efforts se transmet
traient excentriquement, occasionnant des efforts secondaires susceptibles
d'atteindre autant d'intensite que s'i1 n'y avait pas de jointure du tout.

Vu l'impossibilite d'etablir la condition exacte ou les jointures de sous
bande arrivent a porter ega1ement partout, il est de merna impossible de veri-
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fier que le pourcentage du calcul des efforts secondaires porterait sur l'une ou
l'autre partie des membrures.

Comme le maximum des moments de flexion se produit aux nceuds de
panneau, Ia section aditionnelle it I'epreuve du flambage peut servir it resister
aux efforts secondaires sur les noeuds OU Ie flambage ne se produira pas.

QueUes que scient les conditions de charge pour lesquelles on ajuste la lon
gueur des membres des fermes de maniere it faire porter egalement les join
tures de sous-bande, il se produira des efforts secondaires, et I'on peut raison
nablement prevoir ceux du moins que produira la charge roubnte dans tous
cas. Ces efforts varient de 3 it 20 pour cent du total des efforts directs.

Le total des efforts secondaires variera done des valeurs Sc au tableau aux
valeurs Sc + Sd + Sw, puisque Sa (d'apres la charge sur le bras d'ancrage) est
toujours l' opposite du signe Sd'

Le plus grand effort secondaire se produit dans le membre L 6 - L 7 du bras
d'ancrage, ou il varie de 4,600 a22,400 livres au pouce carre.

Les efforts secondaires sur la bande varient de 18 a95 pour cent des efforts
directs correspondants; Ie moindre pourcentage est aux extremites des bras de
cantilever et d' ancrage et s' accroit vers la pile.

Dans Ie chiffrage des efforts secondaires, les ohevilles sont presumees
exemptes de frottement. On a demontre par calcul que les efforts oocasionnes
sur la sous-bande par frottement deli chevilles sent quantite negligeable, etant
de moins de 1 pour cent des efforts secondaires sur les points ou cos derniers
sont it I'apogeo.

L'effet du frottement aux chevilles est beaucoup plus considerable dans les
barres-ceillets de la bande superieure, Des calculs approximatifs demontrent
que les efforts secondaires sur barres-oeillets, etant donne des jointures termi
nales rigides, varient de 30 It 40 pour cent des efforts directs. Comme, pour un
coefficient de frottement de 0'15, les efforts causes par ce frottement suppose
ont It peu pres la msme valeur que sur les jointures terminales rigides,il resulte
que les extremites sont exemptes de jeu sous aucune charge quelconque, et des
lors les efforts secondaires s'elevent aux pourcentages ci-dessus donnes de
l'effort direct.

II est tout de memo probable que pendant comme apres montage, par suite
des vibrations produites par la marche des trains, les barres oeillets jouent gra
duellement dans leur chevillage.eliminant ainsi les efforts secondaires resultant
de la charge morte.

L'eventualite la plus favorable qu'on puisse supposer, c'est que les efforts
secondaires soient uniquement produits par la charge mouvante. Les efforts
de charge mouvante sur les barres de la bande superieure sont de 25 a 30 pour
cent du total d'e£forts ; consequemment, si les efforts seeondaircs sont de 40
pour cent des efforts primaires produits par la charge vivante, ils atteindront "
pour Ie moins 10 it 12 pour cent du total des efforts directs.
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