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RAPIORT

SUR LES

PLANS DU PONT DEQUEBEC

Par C. C. SCHNEIDER

Preyysyvvania Buinping,
Puivaperruie, Pa., janvier 1908.

Moxsieur,—Par télégramme en date du 9 septembre, le soussigné était
nommsé par vous, au nom du gouvernement du Dominion, avec I’approbation
de I’honorable ministre des Chemins de fer et Canaux, aux fins suivantes:

““S’enquérir et juger de la suflisance des plans actuels du pont de Québec,
qui a croulé le 29 aolt 1907 ; scruter les plans de la superstructure et des mem-
brures qui y entrent, etc.; étudier de prés toutes questions touchant A la
reconstruction projetée du dit pont, et dire si, d’aprés lui, le plan actuel est
suffisant.”’

Ayant recu vos instructions verbales, le soussigné a visité 'emplacement
du pont de Québec afin d’examiner la structure écroulée, puis il s’est immé-
diatement mis & la recherche des renseignements propres & 1’aider dans son
travail et a procédé i Vexamen des plans, qu’il a regus de votre département
le 17 septembre 1907.

N’étant pas restreint dans la portée de ses recherches, il comprend que .
son devoir est de faire rapport sur les points suivants:

1° La suffisance des plans actuels du pont de Québec, et leur conformité
aux devis tels qu’adoptés par le gouvernement,

2° I’opportunité de modifier les plans actuels, s’ils sont trouvés inadé-
quats, en utilisant autant que possible les matériaux fabriqués maintenant
disponibles.

3° L’opportunité de rejeter les plans actuels du pont de Québec, avec
recommandations quant au nouveau projet d’étude.

Le soussigné, aprés une étude approfondie de la question qui lui était
soumise, & maintenant Uhonneur de faire le rapport suivant:

Le plan actuel du pont de Québec comporte um cauntilever de 1800 pieds
de portée entre les centres de piles, avec travée suspendue de 675 pieds, deux
bras de console de 562 pleds 2 pouces chacun, et deux bras d’ancrage de 500
pieds chacun en longueur; soit une longueur totale de 2,800 pieds, exclusive-
ment des travées d’approche, dont il ne sera pas question dans le présent rap-
port. L’écart transversal entre les centres de fermes est de 67 pieds. Le pont
est fait pour porter deux voies de chemin de fer & vapeur, et de chague cbté
une voie publique de 17 pieds francs de largeur, convenable pour roulage
oll;din_aire de grande route, avec une voie de tramway électrique sur chaque
chemin.
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Le scussigné a calculé les efforts résultant des charges spéeifiées au
cahier des devis tel que revisé par M. Théodore Cooper le 2 mars 1904, dont
copie est annexée au présent comme appendice A,

Par confrontation des produits de ses propres calculs avee les diagram-
mes d’cfforts soumis par la ‘‘Phenix Bridge Company’, il est arrivé aux
conclusions suivantes: )

Systéme de platelage.—Ties aires de sections requises pour les poutrelles
et longrines du platelage concordent avec celles que demandent les devis.

Fermes.—Les effets produits sur les fermes par la charge vive s’accordent
avec les calculs du soussigné. Ceux de la charge morte, {els que calculés par
le soussigné, sont cependant plus élevés que ceux que démontre le diagramme
soumis par la “Phenix Bridge Company’’, pour cette raison que le poids
actuel de la superstructure dépasse I'estimé tracé avant construction.

Entretoisements.—Les efforts et aires de section des différentes piéces qui
composent ’entretoisement latéral et d’oscillation des fermes, ainsi que les
entretoises du platelage, de méme que leurs parties de détail et raccords, sont
d’accord avec les exigences du cahier des devis.

L’appendice B accompagnant ce rapport détaille les calculs du soussigné
sur le travail en tension des principales membrures des fermes. Les effets
résultant de la charge morte sont basés sur le poids actuel de la structure
établi d’aprés les pesages d’expédition des pieces d’acier et distribué suivant
lIa position respective occupée en place par les diverses membrures, ce qui
équivaut aux conditions existantes dans 1’ouvrage fini." La concentration de
ces charges sur les divers nweuds de panneaux est démontrée au diagramme
compris dans Pappendice B. I.e tableau contient aussi les aires de section
de membrures telles que démontrées aux plans d’atelier, aux unités d’effets
requises par le cahier des devis, ainsi qu’aux mémes unités qui se présentent
dans 1’euvrage monté, basées sur les pesanteurs actuelles des membrures :
on y trouve aussi les effets produits durant montage dans les conditions exis-
tantes le 29 aofit 1907,

Les tableaux de P’appendice B ont été calculés par le soussigné d’aprés
son interprétation des devis, savoir:

max. . . .
Que la valear — 77 servant 4 déterminer les unités d’effets permises est
min.

déduite des seules charges mortes et vivantes ; mais qu’en proportionnant les mem-
brures ces unités devront étre la somme des effets réunis de charges mortes et
vives, plus la neige.

Que, comme les 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 systémes de nervures ou 4mes, ceite régle
s’applique également au contreventement des membrures nervurées.

Que dans les formules intitulées + ¢ Effets combinés et renversés’ I,
dénote le travail sous charge vivante par opposition & celui sous charge
morte ; que expression “D—1,"" est la différence arithmétique entre ces deux
effets, et que **D+L-T,,"" en est la somme arithmétique.

I'n examinant ce tableau, on remarquera que les unités virtuelles d’efforts
pour la plupart des membrures des fermes dépassent la limite tracée par le
cahier des devis. Dans les bandes supérieures du bras de cantilever (sauf les
panneaux U, 4 U, qui ont été proportionnés a I"avenant des tensions de montage),
de 10 4 18 pour cent ; dans les bandes inférieures (sauf les panneaux T, & L, anssi
bien proportionunés aux effets de montage), de 75 A 24 pour cent.  Pour les
hautes et hasses bandes d’ancrage, les mémes unités excident les preseriptions des
devis de 11 & 20 pour cent dans tous les panneaux. Dans les bandes de la travée
suspendue, elles excedent aussi les limites du devis, de 16 4 18 pour cent dans les
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bandes =uper1eurvs, de 7% 4 9% pour cent dans les bandes inférieures. Quant anx
parties 4 nervures, si en quelques cas ces unités sont dans les bornes, quelquefois
elles les dépassent de 21 pour cent, dans un cas méme jusqu’a 57 pour cent. En
conséquence, les fermes telles que tracées ne se conforment pas sous ce rapport aux
prescriptions du cahier des devis approuvé par le gouvernement.

Il y a du reste d’autres traits affectant la solidité de la structure, et non
prévus par les clauses du cahier des charges, que le soussigné désire soumettre
a votre attention. Cette remarque s’applique plus particuliérement & certains
détails qui paraissent avoir été laissés & la discrétion de l'ingénieur, auteur
du projet d’étude.

Aux yeux du soussigné, le tracé des détails est ce qu’il y a de plus impor-
tant dans 1’étude d’une structure permanente, il I’est méme plus que le pro-
portionnement général des membrures. La plupart des détails et assemblages
ont été traités avec un soin consciencieux, et sont généralement bien propor-
tionnés aux membrures qu’ils relient, et d’accord avec les axiomes reconnus
de la saine pratique. Il y a cependant quelque défectuosité dans plusieurs
des membrures comprimées, 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 défaut le plus prononcé 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 développement 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 1’homogénéité.

Comme on a affirmé dans de récents articles de presse & ce sujet, qu’il
n’existe pas encore de méthode scientifique pour proportionner les treillis des
membres comprimés, le soussigné excipe d’une pareille maniére de voir, et
prétend que les efforts subis par les barres de treillis peuvent étre calculés
avec assez de précision pour qu’on puisse les faire de taille nécessaire pour
donner plein développement & la force des membrures.

On trouvera & ’appendice C accompagnant le présent, un argument sur
la théorie et la force des membrures en compression, ainsi qu'une analyse des
efforts et effets portant sur barres de treillis.

ARGUMENT SUR LES UNITES PERMISES

Comme le plan actuel des fermes du pont de Quebec ne se conforme pas
en tous points aux prescriptions des devis approuvés, la question se pose:—
Les fermes telles que tracées sont-elles assez puissantes pour supporter les
charges spécifiques, sans égard aux devis?

Pour résoudre cette question, il faut voir quel maximum d’unités d’efforts
peut étre toléré dans les membrures des fermes en restant dans des limites de
sécurité. Si l’on connaissait toutes les forces qui se présentent dans un
ouvrage, si les matériaux et I’ouvrage étalent parfaits, on pourrait tolérer de
porter Ueffort jusqu’a la vraie limite d’élasticité. Mais la vérité est que ces
conditions idéales de perfection dans les matériaux et la main-d’ceuvre sont
irréalisables, et qu’il faut ajouter aux caleuls d’efforts directs gui servent de
point de départ au proportionnement des memhrures, des efforts secondaires
ayant pour cause le fléchissement des pitces sous leur propre poids ainsi que
la déformation des fermes sous charge. Il faut donc laisser une marge pour
ces éventualités dans la détermination des unités d’efforts compatibles avec les
limites de streté.

Le cahier des charges pourveit a deux catégories de charges mouvantes
pour les fermes,



RAPPORT DES COMMISSAIRES 171
PARLEMENTAIRE No. 154, A.D. 1908.

1° Charge roulante occasionnée par un train sur chaque voie. Les efforts
ainsi produits, ajoutés & la charge morte et au poids spécifié de la neige, se
boinent & une certaine unité de tant au pouce carré.

2° Proviso de 50 pour cent de charge inorte en plus pour Pavenir. Omn
spécifie une plus forte unité pour les efforts produits par cette extréme charge
vive, jointe aux charges de roulant et de neige telles que prescrites, combinées
a leffort du vent.

La premieére de ces deux charges sera ci-aprés désignée sous le nom de
charge de travail, la seconde sous le nom de charge extréme. Les efforts pro-
duits par la charge de travail, laguelle n’est nullement excessive, devraient
laisser une marge raisonnable de sécurité, Ceux qui résultent des charges
extrémes doivent rester en dedans des limites d’élasticité du métal.

Membres en tension

Barres @ willets.—Pour les barres recuites pleine grandeur, il ne faut
pas compter que la limite d’élasticité dépasse 28,000 livres au pouce carré.
Une tension directe de 24,000 livres au pouce carré, jointe aux efforts secon-
daires causés par frottement des chevilles pendant la déformation, ainsi qu’a
VPincertitude de Végalité de distribution des efforts sur toutes les barres,
peut porter la tension & 27,000 livres au pouce carré au moins, ce qui touche
juste aux limites d’élasticité, sans pratiquement laisser de marge de siireté.

Une tension de 21,000 livres au pouce carré en tension directe, jointe aux
efforts secondaires, etc., peut produire une extréme tension fibriforme d’envi-
ron 24,000 livres au pouce carré, soit les six-septiemes de la limite d’élasticité
des barres. L’unité d’effort tolérable en tension directe sur les barres ne doit
donc pas dépasser 24,000 livres au pouce carré pour extrémes charges.

Membres comprimés.—I’apres la théorie acceptée pour les membrures a
compression, ’effort sur les fibres prés du centre d’une colonne augmente en
raison de la longueur par rapport au rayon minimum de giration ; 1l faut
done laisser une marge pour le flambage causé par la tendance au pliage.

La pratique usuelle pour les ponts de portée ordinaire est de prendre, pour
calculer la force des membres comprimés, la section transversale brute de ces
pitces. C’est ce qui se fait généralement quand on s’en tient aux prudentes
unités n’allant pas au-deld de la moitié de la limite d’élasticité, ce qui donne
une large marge de sfireté; dans le cas du pont de Québec, ol les unités
d’efforts sont exceptionnellement élevées, touchant presque & la limite d’élas-
ticité, 1l faut se contenter de prendre les aires nettes des membrures quand il
s’agit d’en évaluer la limite de stireté. Quelques-uns des membres comprimés
consistent en sections composées de corniéres et d’un cerlain nombre de plats
rivetés ensemble. Les trous de rivets réduisent P’aire de section; si ces trous
sont bouchés avec des rivets, ceux-c¢i ne remplissent pas les orifices assez par-
faitement, pour remplacer le métal qui a été enlevé par le poingonnage. Dans
quelques-unes des basses-bandes, 1’aire de section nette est d’environ 86 pour
cent de la section brute, et la limite d’élasticité, présumée &tre de 32,000 livres
au pouce carré, est aussi réduite 4 environ 27,500 livres au pouce carré
d’alre brute. Par conséquent, si nous prenons 24,000 livres au pouce carré
comme maximum de tolérance d’unité d’effort sur section brute pour charge
spécifiée comme extréme et que nous y ajoutions seulement 3,000 livres au
pouce carré pour efforts secondaires, soit approximativement 1234 pour cent
de Peffort dircet, la totalité des efforts sur fibres serait 24,000 + 3,000 = 27,000,
livres au pouce carré, sans presque laisser de marge de sfireté.

Le maximum de tolérance, soit un effort de 24,000 livres an pouce carré
en compression directe occasionnée par les charges extrémes, devrait étre
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réduit conformément aux formules acceptées pour membrures comprimées,
sont 24,060 f

”
giration de la membrure,

Pour les charges de travail, la marge de sfireté doit &tre la méme que
pour les membres étendus. Comme il est dit plus haut, la limite d’élasticité
pour membrures en compression, par suite de la réduction de leurs sections
par poingonnage, peut éire réduite 4 27,500 livres au pouce cirré d’aire
brute. Déduction faite de 3,000 livres au pouce carré pour efforts secon-
daires, il resterait 24,500 livres au pouce carré sur section brute comme maxi-
muin d’effort en compression directe en dedans de la limite d’élasticité. Pre-
nant les six-septitmes de cet effort de méme que pour membres en tension,
nous avons 21,000 livres au pouce carré comme tolérance d’efforts en com-
pression directe, ce qui devrait éire réduit par la formule usitée, 21,000—

, étant donné que l=longueur, r=-1e minimum de¢ rayoun de

/ : e . .
90 2, Cettelimitation d’efforts s’ applique A toutes les membrures comprimées.
T

Le soussigné ne prend pas fait et cause pour ces hautes unités, il désire seule-
ment définir la limite en dedans de laguelle les efforts peuvent étre considé-
rés sans danger, et qui pourra servir comme point de comparaison avec les
tableaux de ’appendice B.

Les extrémes unités d’efforts en dedans desquelles, d’aprés le soussigné,
la structure peut étre jugée de force A soutenir les charges prévues par le
cahier des devis, sont :—

1° Pour charges mortes et vivantes combinées avec la charge de neize:
en tension, 21,000 livres au pouce carré de section mnette ; en compression,

21,000—90 L au pouce carréd de section brute.
r

20 Pour V'extréme prescription de 124 fois charge morte, de roulant et
de neige, combindes avec un tiers de contreventement : en tension, 24,000 livres
au pouce carré de section nette; en compression, 24,000 livres au pouce carré
de section brute.

Le tableau compris dans ’appendice B donne ces unités d’efforts pour

. . l
différentes proportions de—"—.
.

Si nous appliquons les unités d’efforts ci-dessus aux fermes du bras de
console et d’ancrage du plan actuel du pont de Québec, nous ‘trouvons les
anomalies suivantes: '

BRAS DE CONSOLE ET D’ ANCRAGE
Hautes-bandes

Les hautes-bandes sont composées de barres-eeillets sur lesquelles le
maximum tolérable d’efforts ne devrait pas, comme il est dit plus haut,
dépasser 21,000 livres au pouce carré pour charge de travail, ni 24,000 livres
au pouce carré pour charge extréme.

Les tableaux de.’appendice B démontrent que les efforts sur tous pan-
neaux, 4 Vexception de U, & U, du bras de console, excédent ces limites pour
les deux cas de charge.

Basses-bandes

La basse-bande elle-méme n’cst pas articulée & cheville, mais se compose
d’un certain nombre de sections s’aboutant les unes avec les autres et relides
par des tdles d’assemblage. Si les basses-bandes des bras de cantilever et d’an-
crage étaient strictement & articulation de cheville, les efforts marcheraient
dans ’axe de la membrure sans aucun autre mouvement de flexion sous
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charge morte que celui qu’occasionne le frottement de la cheville dans son
orifice, pouvant évoluer autour des chevilles et s’ajuster de cette fagon durant
montage.

Si les basses-bandes étaient des membrures continues et complétement
assemblées, et que les membres & Ames leur fussent rigidement reliés comme
ceux du pont du Forth ou comme la travée suspendue, les efforts résultant de
déformation deviendralent un facteur important; on pourrait tout de méme
les calculer approximativement et y pourvoir au moyen des sections. Mais,
comme les basses-bandes du pont de Québec sont & jointure bout & bout, elles
ne sont ni continues ni articulées & cheville, et il est impossible de faire porter
également les sections les unes sur les autres sous les différentes conditions de
charge.

Par une grande précision d’exécution et une bonne méthode de montage,
on peut arriver a obtenir égalité et totalité de contact entre les jointures des
membrures sous une charge donnée, et alors les compressions se transmettent
d’une membrure a ’autre dans le 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 Pexcentricité initinle iuhéreute a -
toute membrure en compression. On trouvera ces efforts secondaires indiqués
4 Pappendice D qui accompagne le présent rapport.

En confrontant les efforts indiqués & I’appendice B avec les limitations
fixées par le soussigné, on trouve que toutes les sous-bandes sont défectueuses
(sauf L, a I, da bras de cantilever), et n’auraient pas la force voulue pour sup-
porter en toute siireté les charges spécifiées au cahier des devis, méme si elles
étalent convenablement entretoisées de croisillons d’une force suffisante ; et
gwen conséquence l’insuffisant treillis démontré aux plans devait encore en
réduire la force.

Systéme de nervures :—

Les piéces & Ames des fermes des bras de console et d’ancrage se compo-
sent de membrures & tension et & compression. Les principaux montants sont
articulés & cheville aprés les hautes et basses bandes, tandis que les pitces a
admes elles-mémes ne sont que partiellement articulées & cheville: c’est-a-dire
que les diagonales, & ’exception d’une, la plus proche du montant central,
sont des barres 4 willets articulées & cheville aux deux bouts.

Quelgues-unes des diagonales et des supports de tablier sont des mem-
brures & compression, d’autres sont & tension. Les assemblages des sous-dia-
gonales sont rivetés aux deux bouts. Les supports de tablier sont articulés a
cheville aprés la basse-bande, mais & leurs intersections ont des raccords rive-
tés avec les grandes diagonales et les sous-diagonales.

D’aprés les tableanx de ’appendice B, il est évident que les efforts por-
tant sur les montants des bras de cantilever et d’ancrage sont excessifs (& ’ex-

ception de Lsa Us); il en est ainsl d’environ la moitié des diagonales.
Les efforts sur les montants du centre sont aussi excessifs. Les efforts sur les
supports de tablier et sur les sous-diagonales restent pratiquement dans les

limites de stireté.
Travée suspendue :—

Les fermes de la travée suspendue sont pratiquement des structures & rive-
tage, avec membrures assemblées & demeure et membres & nervures en raccord
rigide, & I'exception des grandes diagonales ou membres & tension, qui con-
sistent en barres & willets articulées & cheville aux deux bouts,
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Les parties les plus faibles de la partie suspendue sont les hautes-bandes
(voir appendice B), dont les unités d’efforts dépassent de 44 & 48 pour cent
les limites de sireté établies par le soussigné. Les efforts sur basses-bandes et
pitees & Awmes, & Uexception de U—C, et C, & L, restent pratiquemenc en dedans
de ces lmiites.

Suffisance du cahier des devis . —

Dans I’examen de cette question, on se demande: Les fermes du pont de
Québec auraient-elles été solides si elles avalent été tracées conformément
aux prescriptions des devis et les détails proportionnés & la force des mem-
brures?

En consultant les tableaux de 1’appendice B, on trouve que la tolérance
en unités d’efforts telle que circonscrite par les devis pour les deux catégories
de charges, savoir: la charge de travail et la charge extréme, se rapproche
beaucoup, ou reste en dedans des limites fixées par le soussigné, pour tous les
membres des fermes des bras de console et d’ancrage, sauf pour les basses-
bandes et les montants sur piles, ol les efforts tolérés dépassent ces limites.

A ce propos, le soussigné croit qu’il entre dans le cadre de son expertise
de donner son avis sur le cahier des charges du pont de Québec.

L’objet de ces devis était évidemment de contenir tous les efforts, méme
d’extréme charge, bien en dedans des limites d’élasticité du métal. De
I'étude des tableaux de ’appendice B, il ressort visiblement que cet objet n’a
pas été atteint pour toutes les membrures de la structure. Le soussigné a
déja donné ses raisons pour recommander de fixer wune limite aux
unités d’effort, démontrant que les devis toléraient de trop fortes unités
pour les montants sur piles et pour la basse membrure des bras de console et
d’ancrage. Le soussigné considére aussi comme incompatible avee 1’objet pra-
tique qu’on avait en vue I’emploi d’une formule de tolérance d’efforts basée
sur le maximum et le minimum d’efforts de chaque membrure individuelle;
cette formule n’est pas confirmée par les conclusions d’expériences récentes,
et elle entraine d’inutiles complications dans le calcul des résistances des mem-
brures; de plus, elle donne des résultats anormaux.

La théorie bien établie en matiére d’élasticité est de contenir les efforts
en dedans de la limite d’élasticité. Un simple effort au-dessus de cette limite
étant suffisant pour produire un effet constant et pour annuler ’uniformité
d’allongement dans le métal, ses effets ne différent pas de ceux d’efforts répé-
tés, cet effort isolé ayant pratiquement détruit I’utilité du métal. En consé-
quence, la limite d’élasticité est vraiment le dernier terme de force pour toutes
fins pratiques.

L’effet statique d’une charge vivante est le méme que celui d’une charge
morte, il ne dépend que de la somme et de la distribution de la charge. L’effet
dynamique d’une charge vivante, communément appelé ‘‘impact”, dépend
cependant des circonstances dans lesquelles cette charge est appliquée. Les
causes qui affectent cet ‘‘impact’”” dans le cas d’un pont de chemin de fer sont
I’état de la voie, I’action dynamique produite par le fléchissement du pont,
I’action résultant d’une traction insuffisamment équilibrée, les mouvements
de vibrations réciproques des machines et la vélocité des trains.

Comme chacun des effets statiques et dynamiques d’une charge roulante
dépend de conditions si variées, il semble rationnel d’examiner chacun sur
son mérite distinct afin d’arriver & résoudre plus scientifiquement le pro-
bleme du point de sécurité absolue dans les résistances des ponts de chemin
de fer en opération, Si Ueffort interne d’une membrure de struciure est en
proportion de son allongement ou de son raccourcissement ,il est évidemment
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indifférent, en autant que la résistance des matériaux est concernde, que cet
effort goit produit par le poids de la structure, par Ieffet statique de charges
superposées, ou par ’eflet dynamigue d’une charge mouvante. En sorte que,
si un “‘impact” vient g’ajouter & la charge mouvante, en réduisant ’effet &
celui d’une charge statique, on peut se servir, d’une tolérance d’effort umi-
forme, de maniére & éviter toute complication et & proportionner la force des
parties de détail et de raccord & celle des grandes membrures, attendu que
I’ “impact’” porte sur toutes les parties.

RECOMMANDATIONS QUANT A LA RECONSTRUCTION DU PONT DE QUEBEC

Comme il ressort des recherches du soussigné que les fermes d’apres le
plan actuel ne sont pas de force suffisante pour porter les charges prévues par
le cahier des devis, la question représente:

Est-il possible d’utiliser pour la reconstruction du pont de Québec les
pieces déja construites de la moitié restante du pont, ou une partie de ces
pléces?

Cela pourrait se faire de deux maniéres différentes:

1°© En utilisant ce qui reste du tablier et en renforgant ce qui reste des
membrures des fermes, reconstruisant seulement ce qui en a été détruit.

Les membrures composant le tablier et 1’entretoisement latéral de la
moitié restante du pont pourraient étre utilisées pour reconstruire le pont.
Mais pour rendre le pont assez fort pour porter les charges spécifiées avec
marge raisonnable de streté, il faudrait agrandir les surfaces de section de la
plupart des membrures des fermes. I’examen des plans détaillés de ces
membrures, au point de vue du fabricant d’ouvrages en acier, a convaincu le
soussigné que cela est impraticable.

Les parties faibles des bras de cantilever et d’ancrage sont les membrures
de bande inférieure. 11 faudrait en augmenter les aires de section d’au moins
50 pour cent pour réduire les unités d’efforts aux limites de sireté. L’unique
maniére de s’y prendre pour cela serait de les sectionner complétement, d’y
forer de nouveaux trous de rivet et de les rivetar de nouveau avec addition de
matériaux. Sous ces diverses manipulations, les membrures se dislogue-
raient; il faudrait agrandir les trous de chevilles et reniveler les extrémités.
L’utilisation de ce qui reste des membrures de bande est done impraticable.
On peut en dire autant de la plupart des membres comprimés.

Les bandes supérieures des hras de cantilever et d’ancrage, étant entiere-
ment composées de barres-ceillets, pourralent étre renforcées de barres addi-
tionnelles, ce qui pour quelques panneaux exigerait jusqu’a 20 pour cent de
plus en matériaux. L’opération n’exigerait pas seulement un chevillage nou-
veau, mails aussi le changement des tbles de colonnes auxquelles tout cela se
rattache. Le soussigné croit donc & ’impossibilité d’utiliser aucune des mem-
brures construites de la moitié restante du pont.

2° En utilisant ’ensemble de tablier actuel et en construisant de nou-
velles fermes, dans les mémes grandes lignes que le plan actuel, mais en pro-

portionnant les membrures et raccords aux charges spécifiées par le cahier
des charges.

Si ce qui reste du tablier et de l’entretoisement, soit une pesanteur d’en-
viron 8,000,000 livres, devait entrer dans la nouvelle structure, il faudrait
donner aux fermes une forme semblable 4 celles du plan actuel, et conserver
aussi la méme distance entre les colonnes auxquelles sont attachées les piéees
du tablier. Tache presque impossible. De plus, comme le plan actuel des
fermes est, d’apres le soussigné, susceptible de perfectionnement, le nouvean
plan devrait 8tre tracé sur des lignes entitrement différentes pour éviter nom-
bre de complications et de défectuosités de détail que présente le plan actuel.
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Une troisie¢me alternative est d’adopter un plan entiérement nouveau, ne
retenant que la longueur de portée de manicre & utiliser les grandes piles
actuelles, sauf quelque modification. Les piles d’ancrage auralent a &tre
reconstruites en partie, attendu qu’il faudrait de nouveaux ancrages.

Pour revenir aux défectuosités de détail qui le frappent dans le plan
actuel, le soussigné signale ce qui suit & votre attention :

Les sous-bandes polygones des bras de console et d’ancrage ne sont pas
bizn adapiées au systéme de pont & consoles, par suite des difficultés de fabri-
catinn et d’ajustement, qui non seulement les rendent plus dispendieuses,
mais aussi moirs sires que les bandages rectilignes. ILies bandes en ho*ne
brisée du plan actuel produisent un renversement d’efforts dans quelques
membrures & nervures; pour cette raison, il faut plus de matériaux que n’en
demanderaient des efforts en ligne droite, c’est aussi une cause de complica-
tions inutiles dans les parties de détail et de raccord.

Dans un pont bien concu, les efforts produits sur les membrures par les
forces du vent doivent étre d’oscillation latérale purement et simplement. Par
suite de la forme des bandes du pont de Québec, les efforts du vent affectent
aussi les pitces nervurées des fermes, 1'(du1oant des efforts add.tionnels sur
ces membrures, et par suite neccsmtant plus de métal et plus de complication
dans les detmls de ces piéces.

Le soussigné considére que dans une structure logiquement tracée il con-
vient de faire porter les efforts en aussi droite ligne que possible sur les
piles. Plus le plan est compliqué, plus les efforts changent souvent leur
course avant d’arriver & destination, plus les calculs hypothétiques se multi-
plient, atténuant encore d’autant le degré de précision des conclusions de ces
calculs; done, plus un plan est simple, plus il offre de sécurité, avec les
mémes chiffres comme unités d’efforts.

CONCLUSIONS

Les conclusions des recherches du soussigné et ses recommandatlons peu-
vent 8tre bridvement résumées comme suit :

1° I’ensemble et I’entretoisement du tablier sont de force suflisante pour
porter avec sécurité le trafic auxquels ils sont destinés.

2° Les fermes, telles que démontrées dans le plan soumis au soussigné, ne
sout pas conformes aux prescriptions de devis approuvés, ni propres a4 suppor-
ter le trafic ou les charges spécifiées.

39 Les ouvrages en treillis de plusieurs des membres comprimés ne sont
pas de proportion avec les aires de section des membrures avec lesquelles ils se
relient.

4° Les fermes du pont, méme si elles avaient été tracées en conformité
.des devis approuvés, n’auraient pas dans toutes leurs parties la force suffisante
pour supporter avec streté les charges prévues par le cahier des devis.

50 Il n’est pas praticable d’utiliser les matériaux fabriqués et dont on
dispose, pour la reconstruction du pont.

6° Le plan actuel n’est pas bien adapté pour une structure de ’envergure
du pont de Québec et devrait en conséquence étre mis de cdté, et un plan diffé-
rent devrait étre adopté pour le nouveau pont, ne retenant que la longueur de
portée afin de pouvoir utiliser les piles actuelles.

79 Le soussigné considere les piles actuelles assez fortes paur porter une
plus lourde structure, en supposant que la force des fondations est suffisante
pour supporter le surcroit de pression.

Le présent rapport est accompagné des appendices suivants :
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A.—Copie des devis revisés. :

B.—Tableaux de caleuls d’efforts sur les membrures des fermes,-
tableau indiquant les tolérances d’efforts sur les membres comprimés, ainsi
que diagrammes des concentrations de charge morte et des charges-gt efforts
durant montage 4 la date du 29 aott 1907 (20 impressions).

C.—Revue de ce qui a été écrit Jusqu’a ce jour sur la théorie des membres
comprimés.

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

Respectueusement soumis,

C. C. SCHNEIDER.
M. J. Burier, Esa.,

Député-ministre et ingénieur en chef,
Département des Chemins de fer et Canaux.

APPENDICE 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 ferrée.—A tracer pour porter locomotives E-40 (Coo-
per) avec unités d’efforts n’excédant pas 10,000 livres au pouce carré de sec-
tion nette,

Longrines pour trolley.—Charge de tramways pesant 56,000 livres sur
deux essieux espacés de dix pieds, efforts n’excédant pas 13,000 livres au
pouce carré de section nette. Voitures de 30 pieds extréme longueur.

Longrines pour vote publique.—Charge de 24,000 livres sur deux essieux
espacés de dix pieds, efforts n’excédant pas 15,000 livres au pouce carré de
section nette.

Poutres transversales de tablier.—Toutes voles chargées comme ci-dessus,
ne doivent pas étre chargées de plus de 15,000 livres au pouce carré de section
nette, ou de 12,000 livres avec les deux voies ferrées chargées.

Les 4mes de toutes poutres seront considérées comme résistant aux seuls
efforts de cisaillement et ne seront nullement calculées pour faire office de
semelles. :

Fermes

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

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

2° Train de neuf cents pieds de longueur, composé de deux locomotives
E-83 suivies d’une charge de 3,300 livres par pled linéaire sur chacune des
voies ferrées et marchant dans les deux directions.
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3° Train de 550 pieds de longueur composé d’une locomotive E-40 suivie
de 4,000 livres au pied linéaire de voie, sur chague vole.

40 Pour la travée suspendue, ventement latéral de 700 livres par pied
linéaire de bande supérieure et 1,700 livres par pied lindaire de bande infé-
rieure, dont moitié sera utilisée pour entretoisement latéral et diagonal.

Pour bras de cantilever et d’ancrage, on tiendra compte d’unz force
latérale de 500 livres sur bande supérieure et 1,000 livres sur bande infé-
rieure, par pied linéaire en sus de la force du vent sur la travée suspendue.

Il 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 diis aux charges
vives et mortes seulement, il ne sera pas nécessaire d’augmenter les aires de
sections.

II ne sera pas nécessaire de tenir compte des efforts renversés du vent
agissant en sens opposés; mais lorsque le maximum de pression du vent ren-
verse les efforts sur une pidce quelconque, cette membrure devra étre tracée
pour résister aux différentes sortes d’efforts,

Efforts de travail permis.—Sous les susdites charges de travail combinées
avec les charges mortes, les tolérances d’efforts pour toutes membrures des
fermes et tours n’excéderont pas les limites suivantes:

Membres et diagonales en tension.—

2,000 1+ M2 Y )5 : i
12 T Max ) l1vres au pouce carré de section nette.

Membres en compression.—(Lorsque ! n’excéde pas 50 r).
Mi
12 000( 14+ 20

Max

Grands montants.—

Mi
(12 000—50 ﬁ) ( + m ) livres au pouce carré

POUTRES ARMEES DU TABLIER

) au pouce carré

Contre-fiches en tension.—

, Min .
10,000 ( 1+ Max )pour charge de chemin de fer

M
12,000 ( 14+ ﬁ%) pour charge totule.

Contre-fiches en compression.—

l Mi
( 10'000_407“) ( 1"“Mm )pour charge de chemin de fer.

l M
<12_,000—- 401;) ( 1+M;n) pour charge totale,

CONTREVENTEMENTS LATERAUX
Tension.—R0,000 livres au pouce carré.

Compression.—20), 000—90 % au pouce carré. \
a

Pour les montants intermédiaires et contre-montants, la charge roulante
sur voies ferrées sera augmentée de 15 pour cent.



. RAPPORT DES COMMISSAIRES . 179
PARLEMENTAIRE No. 154, A.D. 1908.

COMBINAISON ET RENVERSEMENTS D’EFFORTS

Les tolérances d’efforts positifs et négatifs sur toute membrure sujette &
quelque combinaison de &= D, =+ L, + L' seront déterminées par les formules
suivantes : '

D—L
Tolérance =+ d’effort, 12,000 ( 1+m)

L/
Tolérance + d’effort, 12,000 ( D+L+L )

EN PREVISION D'AUGMENTATION FUTURE DE CHARGE ROULANTE

En addition aux précédentes prévisions quant aux charges et efforts de
travail, nulle membrure des fermes et tours ne sera chargée de maniére &
excéder les trois-quarts de la limite d’élasticité, étant donné ’extréme suppo-
sition d’une augmentation en charges de trains de 50 pour cent sur les charges
ci-dessus spécifiées. Autrement dit, n’excédant pas 24,000 pour bandes et

grandes diagonales, ou 24,000—100 A pour montants.
A

Le métal devra étre de I’acier moyen de la meilleure qualité, affiné
d’aprés le procédé ‘‘open-hearth’ (fondu sur sole).
, Pour tous détails, proportionnement des parties, exécution; ete., se con-
former aux meilleures méthodes acceptées en pratique.
Corrigé & date, 2 mars 1904.
Appenda. 13 juin 1905.

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

On devrait compter une charge de neige de 1,600 livres par pied linéaire
du pont, :
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The Strains

ReporT oN QuUEBEC BRIDGE,

ApPPENDIX B

TasuLATED STATEMENT

or

STtrAINS, SecTioNAL AREAS AND UNiT STRAINS.

i the mernbers are given i thousands of pounds, the untStrains 17 pourds,

and the 16//0)7/'05 rotations are wsed ;-

+ denofes lensior,

FMIGrhoy D!

R

?

C ompOression,

Sectional Frea of Member, in 5q.irches,

Least Radius of Gyration of Member; in inches,
Strarn resulting Frorn Dead Load,

o

2

o

Maxtrrum Strarn occurring Pugust 29, 1907.

Unit Seran

*

e

”

”

v

.”

Live

Srom

-

»

WWend FPressure,

0

.

* @ dermtes coefficient by which the specified minimum wnit strarin of

(Zooo tbs. pr &q. in. #or Jension,or (12000~ Sok)ibs.prsq.i Tor
Compression, is fo be multiplied in order fo ascertain the permis
sible urif stracn.
o genotes unitstrain For Dead, Live and Srwon Loads,
Z - as requrred by Spacitications;
T~ o5 would actually occur i complefed Shucture.
w, denctes wunit Siran for cead, /£ /ive and Snor load's, cornbined
with 3 wind pressure,
Z- as required by .S;Oéc/'/;c‘a// ors,

II- os rrould actually occur n completed Structure.

. ’ . 0.
X for Strarns of one kind only, = 17 P,
. . O-L
For Combined Strauwrs, P= s+ DvL; Y
. Ll
Teyvers & ——
For reversed Strains, @ ryry?
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Anchor Arm ~Upper Chord.
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ReporT oN QuEeEBEcC Brinpge. ¢ AppeNDIx B
Anchor Arm - Vertical Posts.

Ls—-Us Ls-Us La—-Us Lio—Uio Lio-Uto Lio-Uio | Lio-Uio

Member L2-U=2 La-U4 le-Ue Uppar Middle Lower Upper Middle |Below Floor.| Lewer
A 371 355 277 175 [R-R<) [ 477 51 4 S1 4 472

1 720 _ 837 1058 1ea 220 598 59 520 596 7472

T |TasT PO @R ™ 57 |53 < 69 e — 72 |3 T %6 |Tes T 3T |ms =43 T = 5! %y =33 a5 =42
O —~ Al Bo|l— 4480|— 351 0|— 12285]|— 1225|— 1380|— 806S|— 8o0e65|- 8250|— 8250
7 {—- 18 48|—- j14s89|— 895|— 633 |— 633~ 827|- 1a444a|l— 1asa4al—- 1e15|— 1619

+ G922+ 310+ 67|+ 223|+ 3 23|+ 323

S - 335 — 325|— 22o0|— 25— 25— GS5|— 375|— 375|— 420|— 4720
w - 270|- 23 o|— 2 00|— 81 o|— 8 1o|— 8 1o]— 4830|— 4830l— 4830|l— 4830
"3+L+$ — 6363|—- 6304|— 4625|— 1883|— 1883|— 2272|— 9884|— 9884|—10289|- 107289
D+iat+S+sW|— T377— 71 30|- 5t39]— 2469|— 2469|— 29s55[—12216|-12216]—12708(—127038

3488 4I70= 3443= S0 302 - 1057 - 80653 80653_ 8’LSO= 8‘250=
L4 W gaos1-51 B e~ L6614 o =177 S vrvant tadl Ay e BN (R vl Ll (i y—rv 1.85 1+ sos” 251" sses "835’“98@9 1.836
u {I l14400| 15200| 15 i00| 11900| 1B3ccc| l440c] 18B200] 1750c0| 18200 (8200
I 177200 17800 ' 700 lo8oco 11 Goo I3 900| 20900 19 200| 20000 21 800
u {I 19000 18 300 17 100 Il 8oo0 18 400 20300 19700 18 900 20700 19 8oo
| ' t9900 Notoeo| 18500 14 oo 15 too (8100l 259200| 23 800| 274700 26900
E - 41 58|- 44751— 35850|~- 1355L— 1365|—- 1470|— 7380|— 7380|l— T5iof- TEIO
Ue 1172 o0 176 oo t2 8 00 7T 80 0 84 oo 9coco 15 G o o t440o0 {4 &Goo 1§59 co

L

INIWN204 “IIA AUVO0Ad 8

j2:1¢

2

OTTANG A INOd AT NS ALTQAONA q ATVAOT NOISSIHHOD



ReporT on QuEBECc BrIDGE.

Anchor Arm - Main Diagonals.

AprPENDIX B
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RAPPORT SUR LES PLANS DU PONT DE QUEBEC, PAR C. C. SCHNEIDER

APPENDICE C.
THEORIE DES COLONNES

REVUE DES LIVRES TRAITANT DE CETTE MATIERE ET DES EXPERIMENTATIONS
FAITES A DATE

La colonne idéale, &4 axe parfaitement rectiligne, faite de matériaux
absolument uniformes, chargée dans le sens de son axe, cédera par écrasement
sous compression directe, Dans la pratique, les colonnes fléchissent par flam-
bage, pour cause de déflexion latérale,

Les ruptures en compression ou tension directe sont causées par des efforts
excédant la résistance des matériaux. Ces efforts étant en raison directe des
surcharges causales, la coutume s’est répandue de mesurer la slreté d’une
structure par le rapport de ’effort en travail avec I’extréme résistance, plutot
que par celui de la charge permise avec la surcharge fatale.

La rupture par flambage ne résulte cependant pas nécessirement de la
surcharge des matériaux, attendu que les efforts ne sont pas en raison directe
des charges correspondantes (voir exemples page 210), mais dépendent de
certaines éventualités gqui influent sur la résistance d’une colonne faisant par-
tie d’une structure.

Peut-étre se fera-t-on une plus claire conception du flambage en le con-
sidérant comme effet d’équilibre instable entre forces extérieures et inté-
rieures. Prenons un ressort d’acier (fig. 1) solidement
fixé & son extrémité inférieure, et chargé & I’autre d’un
poids W le ressort inclinera latéralement, mais restera
en équilibre. Si I’on augmente graduellement le poids,
le moment arrivera ou I’équilibre ne sera plus possible,
et le poids finira par s’abattre soudainement. A ce
moment d’instabilité, le ressort a perdu sa capacité por-
tative, mais le poids peut aller jusqu’a terre sans pro-
duire d’efforts excessifs sur le ressort.

La flexion latérale d’une colonne est causée par une
excentricité initiale, la charge ne portant pas exacte-
ment sur le centre, ’axe non plus n’étant pas mathé-

Fig.1 matiquement droit ni les matériaux uniformes dans toute

) I’étendue de la colonne, par suite d’irrégularités dans le
laminage ou pour cause de redressage, de rivetage, de déboulonnage, ete.
(Dans une poutrelle en I de huit pieds de longueur, Bauschinger a trouvé une
variation de 5 pour cent dans le module d’élasticité et 1’extréme résistance.)

,;
|
|
|
|

Cette excentricité initiale et de déflexion qui en résulte causeront dans la
colonne des efforts de fléchissement et de cisaillement en outre de la compres-
sion directe.

On appelle e¢ffort de flambage 1’effort compressif moyen obtenu en divisant
la charge de flambage—c’est-a-dire la surcharge qui fait céder la colonne—par son
aire de section.,
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1. Grandes colonnes

Dans le but de trouver la formule de ’effort de flambage, considérons
d’abord les grandes colonnes qui cédent par flambage en dedans de la limite
d’élasticité. Il n’est pas strictement correct de leur appliquer la théorie d’élas-
ticité, attendu que le maximum de résistance des fibres peut avoir dépassé la
limite d’élasticité ; mais ceci, comme on le verra plus loin, n’affecte que trés
légérement la charge de flambage. La vraie limite d’élasticité du fer forgé et
de Vacier est presque identique & la limite de proportion entre 1’effort et la
déformation.

Supposons une colonne élastique articulée aux extrémités de maniére &
pouvoir se mouvoir dans le sens de son axe initial, et soumise & une charge

. axiale P la faisant fléchir latéralement (fig. 2). Si l’on ne

’ tient pas compte du raccourcissement de la colonne ni des

effets de cisaillement, et qu’on prenne comme admis que

s=ua, la ligne d’élasticité se trouve représentée par 1’équa-

& tion différentielle
, | &y M
e ¢
! " da® — EI ()
4. ! ot le moment de flexion M =Py, I=1le moment d’inertie
]

de la section, et £ =1le module d’élasticité des matériaux
de la colonne.

En intégrant deux fois,

[P
NV EI
ou d=déflexion au centre.

NC))

alors y=—38 sin x

__.__j—’_

1
.

La ligne d’élasticité est donc une courbe de sinus
car z=1[ et y=o0, donc d’aprés I’équation (2)

y EI
Fig. 2 Pomwtp o o (3

comme étant la charge, qui tient les efforts intérieurs en équilibre. Ce;jcte
formule est connue comme formule d’Euler, qui I'introduisit pour la premiere
fois en 1759. Comme cette formule ne contient pas 8, P, est la charge qui, une
fois la déflexion latérale commencée, peut l'accroitre et avec elle leffort de
fibre, produisant rapidement et finalement le flambage. Cette charge de flam-
bage est donc indépendante de la force des matériaux tant que E reste invaria-
ble. '
D’aprés la formule d’Euler, une colonne faite d’acier contenant 3 pour
cent de nickel, avec force extréme d’environ 50 pour cent de plus que I'acier
carbone ordinaire, peut sans danger supporter une plus forte charge qu’une
colonne similaire faite d’acier carbone ordinaire, mais seulement de 4 pour
cent de plus; c’est-a-dire en proportion des modules d’élasticité.

Par suite des conventions employées pour arriver ala formule (3), P, ne
représente pas exactement la charge de flambage. Des formules plus précises
ont wcé déduites par Grashof, (Festigkeits Lehre, publié en 1866), qui donne:

= EI 8
P‘—T( 1+8_l2) . - . . . . - . . - . - . (4)

et par Wm, Cain, (Trans. A. 8. C. E., Vol. XXXTIX,) qui conclut ainsi :
| [ET EI
=16 [ B —h

7 P P . . . . . . . . . . B . (5)
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= Bl

r
certaine déflexion 8 correspond 4 la charge P ; mais qu'il suffit d’un trés faible
excédent au-deld de P, pour rendre la déflexion excessive et causer rupture ; de
sorte que P, peut-étre pris comme représentaut la charge de flambage. Pour 8=o
dans ces formules, P=P, dans celle d’Euler ; autrement dit, P, représente la charge
ol commence précisément la flexion, de sorte que pour les charges moindres que P,
les efforts de compression se répartissent uniformément sur l’aire de section.

Dans les formules (3), (4 et (5), I’excentricité initiale e, (fig. 3) est
traitée comme quantité négligeable par comparaison avec la
déflexion 8. IL/examen de la formule donnée i la page 209
pour charge excentrique montre que toute charge P, méme en
dega de P, peut produire déflexion; mais si ['excentricité ‘¢
est faible, la charge de flambage ne sera que légérement en dega
de 7., bien que le maximum de travail qui en résultera sur les
fibres puisse dépasser l’effort de flambage. C’est encore une
raison pour regarder 7, comme le véritable point de flambage.
Plus d’excentricité initiale réduirait la charge de flambage en
portant ’effort sur les fibres, au-deld du point de sécurité.

La-dessus, on a souvent tenté de trouver des formules dé-

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 I’admettre, au point extréme
de sécurité de résistance des fibres, parceque dés que ce point
est franchi la déflexion s’accentue rapidement jusqu’s ce que

Fig.3 finalement la rupture s’opere. )

D’autre part, il peut arriver qu'une déviation initiale con-
trebalance I’excentricité initiale de la charge, tenant la colonne en équilibre
stable méme sous une plus forte charge que P,. Ce cumul d’influences expli-
que les variantes dans ’action des colomnes sous pression expérimentale tant
au point de vue des déflexions que des charges de rupture.

L’examen des formules (4) et (5) montre que si P,excéde P,— une

Vu I'impossibilité de déterminer 1’excentricité initiale dans chaque cas
particulier, on doit s’en tenir & déduire une formule de flambage dans le cas
d’une colonne idéale ou & peu prés; & condition que cette formule concorde
avec les conclusions d’expériences faites dans des conditions aussi analogues
que possible avec celles d’une colonne idéale.

Pour déterminer la charge de siireté en pleine opération, il faut prendre
le plus bas chiffre d’épreuve en y ajoutant une marge de sireté.

De méme pour les déflexions. La tolérance d’efforts de flexion est inférée
de l'extréme résistance, sauf cette condition qu’au pire I'effort sur les fibres
restera en deca du point de cassure.

Les épreuves 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 d’élasticité, la formule d’Euler donne des ré-
sultats exacts (Voir L. v. Tetmajer, ‘“‘Die Gesetze der Knickungs festigkeit,”
3e édition, Leipzig et Wien, 1903, ainsi que ‘‘Mitteilungen -der Materiel
Priifungsanstalt’’, Miinchen, 1887, par Bauschinger.)

La formule (3) d’Euler ne donne pas le maximum d’efforts existant réelle-
ment dans une colonne : ce qui a amené l’'introduction de diverses formules
exprimant apparemment le rapport entre la charge et le plus grand effort cor-
respondant. Mais, ecomme on ’a vu, les efforts de flambage sont trés incer-
tains; aussi toutes les formules tirées des efforts contiennent un ou plus d’un
co-efficient, dont il faut empiriquement déduire la valeur des charges de
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flambage qui se produisent dans les épreuves sur colonnes. Si ’on divise ef-
fort de flambage ainsi obtenu par un facteur de siiveté, les formules représen-
tent les charges de slireté avec plus ou moins de précision, mais ne donnent
pas les vraies unités d’efforts offrant sécurité.

L’une de ces formules est celle de Rankine, trés usitée.

° O ()

dans laquelle &k =effort de flambage, k, une constante imaginaire approximative-
ment égale au point de cassure, et ¢ une constante & déduire des épreuves. Il a
cependant été démontré, par expérimentation et par analyse, que ¢ n’est pas une
constante, mais varie non seulement avec les matériaux, wais aussi suivant la

l .. . .
valeur de —— , ainsi que suivant la moyenne d’unité d’efforts. Par épreuves,
r

Tetmajer a trouvé une variation de ¢=0-000448 & 0-:000136 pour le fer forgé, et de
¢==0-000370 a 0'000130 pour l’acier.

La possibilité de donner & k, et & ¢ de telles valeurs que %, correspond d’assez
prés aux efforts de flambage constatés par observation, et cela dans les limites pra-

tiques de _L, fait qu’on peut appliquer la formule dans la pratique ; elle devient
r

ainsi formule empirique.
Davisant 2, par !aire, la formule d’Euler prend la forme suivante :

kowaE_r;—................(7)

ol k, représente l'effort de flambage. Donnant a £, la valeur de la limite d’élas-

ticité, avec solution * , on trouve comme limite pour la formule d’Euler
r

l_,,.\/ ;
="\,

Tetmajer a trouvé les valeurs suivantes:
Pour fer forgé, avec limite délasticité—22,600, —-—112
r

acier mou g ¢ —97,100, - =105
r

acier moyen « “ =28,400, 105
e T

Avec E=28,450,000, 30,580,000 et 32,000,000 respectivement, la for-
mule d’Euler devient

k°=280,800,000( -:— )gpour fer forgé,

2
k0:301,800,000( ~+ ) “ acier mou
r

k°=315,900,000( z

) ‘¢ acier moyen

II. Courtes colonnes

Dans ce qui précede, la question est traitée uniquement au point ae vue
théorique afin de donner une idée nette de la nature du flambage. On va main-
tenant s’occuper des colonnes qui flambent sous des efforts dépassant la limite
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d’élasticité ; ¢’est-a-dire dans la plupart des cas qui se présentent dans la pra-
tique.
Puisque, comme on I’a vu plus haut, la formule d’Euler est bornée et ne

g’applique qu’aux colonnes d’acier L exedde 105, il semble bon de ramener
r
entidrement la question au point de vue pratique et de chercher une formule
empirique de flambage; c’est-a-dire fondée sur 1’expérimentation.
Le premier point & établir est: Quel est I’effort de flambage pour une trés

courte colonne (théoriquement _lzo) ?
7

La figure 4 représente un diagramme-type de déformation pour fer battu
ou acier, ol les abscisses ¢ représentent les allongements correspondant aux
efforts & comme ordonnées. P indique la limite de proportionnalité, ou limite
élastique, ¥ le point de rupture. Jusqu’d la limite d’élasticité, le modéle
d’élasticité E pour fer forgé et acier est constant, mais variable pour des
efforts plus élevés. Si les valeurs de £ pour efforts au-deld de la limite d’élas-
ticité étaient cirunus et appliqués A la formule d’Enler, elle exprimerait encore
exactement la charge de flambage.

Fig.4

Si Pon tire une tangente & la courbe au point %, le module correspondant
d’élasticité peut éire représenté par

ce qui introduit dans la formule d’Euler, avec solution .Fl_

tg. a
k
Cette équation nous permet de construire la courbe de la fig. 5, ol les

abscisses représentent les valeurs U et les ordonnées les efforts £, Si le point K va
T
en ligne droite de O i P, E est constant—=E,=—tg.a, et le point K’ suit la courbe

d’Euler de 0’ & 7', les valeurs correspondantes de % pour le point 7’ étant celles

l
donne alors— ==
T

données a la page 203.
Si le point K va de 24 Y, tg.a diminue graduellement de tg.a, a zéro, tandis

que le point X’ suit la courbe 77 17 et ! descend graduellement 4 zéro.
r



RAPPORT DEC. C. SCHNEIDER 205
PARLEMENTAIRE No. 154, A.D. 1908.

Cela veut dire qu’une trés courte colonne devient instable lorsque Peffort
de flambage atteint le point de rupture, puisque c¢’est le point de premiére tan-
gence horizontale. Il est bien connu que le point de rupture, commerciale-
ment appelé limite d’élasticité, se manifeste dans les épreuves par la chute
soudaine de la charge d’épreuve.

La fonte ne suit pas la régle de proportionnalité, elle n’a point non plus de
point de cassure (voir diagramme de déformation, fig. 6).

Fig.6 Fig.%7

tg o s’amoindrit & partir du point de zéro efforts, et devient zéro lorsque
la tangente sur la courbe de déformation devient horizontale; c’est-a-dire, au
point U d’extréme force k,. Le point K’ ne suitpas la courbe d'Euler (fig. 7),

mais atteint U, car 'ri =0 en une courbe parabolique plus réguliére. L’effort de

‘ l
flambage pour les trés courtes colonnes (7:0 ) est donc égal & Pextréme résis-

tance. Ce qui explique que les courtes colonnes de fonte révélent une bien plus
grande ¥sistance auflambage que les colonnes de fer forgé ou d’acier ordinaire.
Si les épreuves se faisaient sur courtes colonnes en acier trés dur, ou le
point de cassure et ’extréme résistance se touchent presque, ces épreuves
démontreraient aussi une plus grande proportion de résistance au flambage
que dang les cas d’acier ordinaire.
Bier que quelques ingénieurs soient d’opinion que I’extréme résistance en

tension doit étre regardée comme effort de flambage pour L ==(0, d’autres ont
r

désigné le point de rupture comme tel dernier effort de flambage. (Voir
““Modern Framed Structures’’ par J. B. Johunson, p. 159.)

Ce qu’on appelle généralement point de rupture (& peu prés 60 ou 70 pour
cent de I’extréme résistance de ’acier) est un eflort apparent qu’on obtient
au moyen d’épreuves de tension basées sur I’aire initiale de la barre. Cette
aire diminuant, le véritable point de rupture est nécessairement plus élevé et
devient égal au véritable point de rupture en compression. Comme en com-
pression I’aire s’agrandit, le point apparent de rupture en compression basé
sur D’aire initiale du membre comprimé s’éléve encore, et ce point de rupture
doit 8tre considéré comme extréme effort de flambage, celui-ci étant aussi basé
sur 1’aire initiale.

L’accroissement de I’aire étant inconnu, il faut recourir aux épreuves
pour trouver ’extréme effort de flambage. 11 est incontestable qu’une colonne,

disons LA comporte pratiquement dans I'éprouvette de la méme maniére
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qu’une colonne L =0 est-d-dire que Dl'effort se répartit uniformément jus-
T

qu’au point de rupture, puisque toute excentricité accidentelle ne produirait que
de trés faibles efforts de flexion. Par conséquent, les efforts de flambage ainsi

obtenus peuvent étre considérés comme extréme effort de flambage pourTL =0.

Pour cet effort qu’il définit: ‘““une sorte de force compressive, compa-
. , N ’ 3 :
rable, tout en différant, & la forece d’écrasement des cubes’’, Tetmajer a
trouvé les valeurs suivantes:
Lbs. au pouce carré

Pourferforgé.......ivvvenviniiiennnas k,=—43,100
 ACIer INOU. e et v veveienoe cunnoanans k,=—=44,100
LI s 1) 0 10,4 ¢ WA k,=45,700

TUne formule rationnelle pour colonne devrait contenir ces valeurs comme

dernier effort de flambage pour L =0, et indiquer une diminution d’efforts de
7

. L . {
flambage en dessous de cette limite en raison inverse de ’accroissement de —

De plus, la courbe figurant cette formule devrait couper la courbe d’Euler
au point ou £, est égal a la véritable limite d’élasticité. Comme ce dernier
effort, tout comme le point de rupture, est plus ou moins variable, méme sur
une méme piece de métal, il est clair que les points P’ et Y7 (fig. 5) peuvent
étre adoptés dans certaines limites. Vu l’extréme variabilité des conclusions
d’épreuves, il est également clair qu’on peut tirer un grand nombre de courbes
diflérentes entre P’ et ¥/ pour figurer la moyenne approximative des réduc-
tions de ces conclusions d’épreuves.

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

Le soussigné considére que toutes ces formules analytiques plus ou moins
compliquées (telles que celle de Rankine, etc.) ne sont pas justifiées. Les for-
mules analytiques basées sur la théorie de proportionnalité entre effort et la
déformation (avec constante E) cessent d’étre exactes pour le genre d’efforts
de flambage dont il est ici question; pour les rendre applicables au ecas, il a
fallu employer des coefficients purement empiriques.

Les publications ci-dessous nommées donnent les résultats d’épreuves sur
colonnes avec diagrammes, réduction des conclusions et les différentes courbes
figurant les formules. Par examen, on constatera que la ligne droite fait tout
aussi bien qu’aucune courbe :

1.—L. F. G. Bouscaren. Trans. A.S.C.E., Vol. IX.

2.—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. AS.CE,,
Vol. XV.

4.—C. A. Marshall. Trans. A.S.C.E., Vol. XVII.

9.—C. L. Strobel, ‘Experiments upon Z-Iron Columns.” Trans. A.S.C.
E., Vol XVIII.

6.—Tests of Metals made at Watertown Arsenal. Vol. 1881, 1882, 1883,
1884 et 1885.

7.—A. Marston, ‘On the Theory of the Ideal Column.’ Trans. AS.C.E.,
Vol. XXXIX.

8.—J. XMI;VMoncrieif, ‘The Practical Column.’ Trans. AS.C.E., Vol.
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9.—Johnson, Bryan et Turneaure, ‘The Modern Framed Structures.” 8e
Edition, page 168.

10.—G. Lanza, ‘Applied Mechanics,” page 416.

ll.——L.lx;).Oé[‘etmajer, ‘Die Gesetze der Knickungs festigkeit.” 3¢ Edition,

12.—Prof. Bauschinger, ‘Mitteilungen der Material priifungsanthalt
Minchen.” 15e Vol.

La formule de ligne droite

!
bemhmo— (8

fut d’abord proposée en 1886 par T. H. Johnson (voir Transactions A.S.C.E.
vol. XV) et est maintenant en usage général. Johnson la déduisit d’expérien-
ces faites sur colonnes de fer forgé, fonte et acier par Hodgkinson, Christie et
autres, dans des conditions extrémement variables; il proposa ces résistances
de flambage pour colonnes & extrémités arrondies,

Fer forgé, 42,000—203 _:-, limite supérieure %:138

Acier mou, carbove 01207, 52,500—284 £, g 7l“ —123
Acier dur, ¢ 03605, 80,000—534 L ‘ 2 —100
T s

Ce qui représente des lignes droites tirées de %,, tangentes 2 Ia courbe d’ Euler.
En se reportant aux épreuves plus haut mentionnées, on voit clairement que %, est
trop élevé pour I’acier, tandis que le point de rencontre avec la courbe d’XZuler est
trop bas. Une ligne moins inclinée, abaissant le premier point et relevant le
second, donnerait de meilleurs résultats.

Se basant sur ses nombreuses expériences personnelles sur colonnes de fer
forgé et d’acler avec point de contact. L. v. Tetmajer introduisit une formule
recfMigne, prouvant du méme coup exactifude de la formule d’Kuler pour
efforts de flambage inférieurs & la limite d’élasticité (voir ‘‘Mitteilungen der
Materials Priifangsanstalt, Zurich,” Vol. VIII, et “Die Gesetze der Knics
kungs festigkeit’ de L. v. Tetmajer, de partie, 1903). Il proposa:

{ {

Pour fer forgé, k,—43,100—183 ° _° 112
r’ r <
Acier mou, extréme force < 57,000, k,=44,100--162 *, L 105
r’ T
Acier medium, ¢ < 57,000, k,—45,700—1865 _{_, l Xl%
roy

Cemme les colonnes d’acier avee -~ > 105 ne sont en usage que dans les par-
r

ties peu importantes, et que la différence entre la formule d’Euler et celle de ligne
droite est faible pour e 105 4 120 (ce qui est généralement la limite pratique),
s

on est justifiable de s’en tenir dans tous les cas 4 1a formule rectiligne.

La tolérance d’unité d’effort en tension est d’ordinaire déduite de 1’ex-
tréme résistance, tandis qu’en compression elle est déduite de Peffort de flam-
bage qui est de beaucoup moindre. Par conséquent, un moindre facteur de
sireté est permissible en compression qu’en tension, puisque dans les deux
cas les efforls doivent rester aveec marge de sireté au-dessous du véritable
point de rupture.
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Si, d’aprés la pratique ordinaire, on emploie une unité d’effort de 16,000
livres au pouce carré en tension pour acier & structure (dont l’extréme force
est de 55,000 & 65,000), le méme effort est permissible en compression pour

une colonne ayant L. 0. Pour plus longues colonnes, cet effort devra étre ré-
r

duit au moyen de la formule de maniére & avoir le méme facteur de streté pour

toutes raisons L La formule de quantum d’effort permissible,
r
5, =16000—70 . . . . . .. . .. ... ®
T

laquelle fut adoptée par le comité des structures d’acier de la ‘‘American
Railway Engineering and Maintenance of Way Association’’, donnera une
marge de slreté d’environ 3.

Jusqu’ici on n’a étudié que le cas d’'une colonne avec extrémité & rotation
libre. C’est un cas qui ne se présente guére en pratique; les extrémités offri-
ront toujours quelque résistance & tourner. On peut cependant traiter tous les
cas de la méme maniére en inférant ce qu’on appelle la longueur de flambage,
c’est-a-dire la distance entre les points de contreflexion.

L’inférence des longueurs de flambage est surtout une affaire de juge-
ruent, puisque en pratique aucune colonne ne concorde absolument avec la
théorie ni avec I’expérimentation.

Pur les membres comprimés & extrémités articulées, on doit négliger le
frottement des articulations; dans le cas méme des membres comprimés &
extrémités rivetées et par suite partiellement fixes, on ne doit pas prendre
pour longueur de flambage libre une distance moindre que celle qui sépare
les raccords, par suite des efforts secondaires dus & la déformation élastique
de la ferme. Comme il ressort & ’appendice D, ces efforts secondaires résul-
tent des moments de flexion susceptibles de contrebalancer partiellement ou
entiérement la fixité des extrémités.

IIT—Colonne excentriquement chargée.

Puisque dans la pratique les colonnes sont toujours plus ou moins char-
gées excentriquement, ¢’est un point & considérer pour déterminer jusqu’ol
I’'excentricité peut affecter la charge de flambage de la colomne idéule. Cela
établira aussi ’intensité croissante de ’effort sur fibres 4 mesure que la
charge augmente. Sans doute, ’examen se borne aux excentricités relative-
ment faibles, telles qu’elles peuvent se produire dans les membrures sous com-
pression,

Dans une colonne sous charge excentrique et parallele & 1’axe initial, Ia
déflexion 8 peut &tre déterminée avec précision, de méme que les moments de
flexion et les efforts sur fibres, pourvu que ceux-ci n’excédent pas la limite de
proportionnalité. Pour arriver & des chiffres comparatifs, on emploiera la for-
mule suivante pour efforts jusqu’au point de rupture :

Avec les annotations de la figure 8, 'extréme effort de fibre % peut étre
exprimé dans la formule bien connue de Navier.
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, (etd) d 10
k:/eo[u_ o A ¢ (),
et la déflexion par
b= 0
= 7
"’”c‘Z—I e e an

[=]

ol ¢ est s0it une excentricité initiale, soit une flexion initiale,
et &, la charge au pouce carré.

Cette formule démontre que si faible que soit I’excentricité
¢, la déflexion 8§ atteindra des proportions excessives et la
colonne cédera absolument lorsque le dénominateur approchera
zéyo.

. E

< Maig #* -7

Fig. 8 i kT

n’est autre chose que la formule d’Euler; on 'voit sur-le-champ que pour un

tres faible ¢, 8 et du méme coup Peffort de fibre ne deviennent dangereux que lors-
que la charge approche k£, de la formule d’ Euler.

Admettant la rupture de la colonne, lorsque le maximum d’effort de fibre
atteint le point de rupture (hypothése justifiée d’aprés les épreuves de
Tetmajer sur colonnes excentriquement chargées); c’est-d-dire mettant % de
Péquation (10) égal au point de rupture et introduisant dans cette équation
(10) la valeur 8 de la formule (11), on trouve 1’expression de la charge de rupture
en faisant la résolution en %_.

Au reste, quelques exemples, mieux que ’analyse de cette formule, feront
ressortir la relation entre la charge et les efforts.
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Pour chaque exemple, supposer une colonne com- Li“_m"-“
posée de 15 pouces [’s, 33 livres, avec r=>5'62 pouces, :
et d=1I5 pouces et = E—300,000,000. !
Flambage Charge Effort
! | Flambage de Excen-) supposée gy Effort | maxi-
Y par séeurité, | tricite |par livres| o ¢+38 |deflexion| mum de
charge axiale. |15 000.70.L |“UPPO- R0 pouce) g £, fibre
) 7| see. | carré. e
e £ "
Pes. Pes.
7,600 | 0:06 | 0°16 300 7,900
1\:? 10,000 | 009 | 019 500 | 10,500
E (7) .......... 01| 15,000 | 025 | 035 | 1,200 | 16,200
18,000 | 062 | 0-72 | 3,000 | 21,000
20,000 | 25| 2.6 | 9,500 | 29,500
7,600 | 06| 16| 2900 10,500
10,000 | 09| 19| 4,500 | 14,500
190 20,800 7,600 | 10| 15000 |- 25| 35| 12,5600 | 27,500
17,700 | 55 | 65| 27,300 | 45,000
7,600 | 29| 79| 14,200 | 21,800
50| 10,000 | 46| 96| 22,700 | 32,700
12,000 | 6-8 | 118 | 33,500 | 45,500
/ 10.400 | 003 | 013 300 | 10,700
45,000--160=-|. .0 vt 0-1 | 20,000 | 007 | 017 800 | 20,800
r 30.000 | 0-18 | 028 | 2,000 | 32,000
10,400 | 029 | 1-29 | 3,200 | 13,200
80 32,200 10,400 | 10 | 20,000 | 0-74 | 1-74 | 8,200 | 28,200
28,000 | 1+47 | 2:47 | 16,500 | 44,500
10,400 | 145 | 645 | 15,800 | 25,800
50 | 16,500 | 27 | 77 | 30,000 46,500
/ 13,200 | 008 | 108 | 3,300 | 16,500
45,000--160=,......... 10| 20,000 | 012 | 1-12| 5,300 | 25,300
r 30,000 | 019 | 1-19 | 8,500 | 38,500
13,200 | 0-38 | 5-38 | 16,800 | 30,000
40 38,600 18,200 | 5°0 | 20,000 | 060 | 5.60 | 26,500 | 46,500

Les charges soulignées sont approximativement les efforts de flambage causés par efforts
excessifs sur fibres.
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Si on applique ce qui précéde & une colonne rectiligne apparemment
chargée du centre, on s’apercoit tout de suite de I’impossibilité d’en juger la
siireté par une simple comparaison de la charge opérative (y compris I'impact
s'il y a lieu) avec la charge de flumbage ; il faut aussi tenir compte d’une
possibilité d’excentricité, le maximum d’effort des fibres pouvant devenir
excessif sous charge opérative dans certaines conditions défavorables. Il n’est
cependant pas nécessaire de contenir ces efforts en dedans des limites 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 différent des poutrelles ou des membres en
tension, en ce que pour ces pitces la charge et ’effort sont en raison directe
I’un de P’autre, de sorte que la seule condition & remplir consiste a contenir
Peffort opératif en dedans du point de rupture dans les conditions les plus
défavorables.

Ce qu’on doit entendre par les plus défavorables conditions d’excentricité
est une question de jugement. Mais 1l ressort des exemples précédemment cités
que pour les colonnes des longueurs usitées dans la pratique ordinaire, il v a
ample sécurité contre exces d’efforts accidentels sur les fibres lorsqu’on emploie
comme charges statiques la tolérance d’unités d’eflort telle qu’établie par la

formule 16,000—70 * , puisque les excentricités de nature a4 causer excés
r

d’efforts de fibre sous charge opérative sont manifestement supérieures & celles
auxquelles on peut s’attendre en bonne pratique,.

11 ne faut pas perdre de vue que c'est la colonne pourvue d’extrémités
articulées sans frottement qui est en question ici. Dans la pratique, le plus
cu moins de fixité des extrémités neutralise 1’effet d’une possibilité d’excen-
tricité; autrement dit, les longueurs exemptes de flambage sont réduites &
ano_ins d’excentricité excessives ou d’efforts secondaires susceptibles de se pro-

uire.

En bonne pratique, ces dernitres éventualités doivent étre soigneusement
examinées et, sl elles sont jugées d’importance, on doit y pourvoir dans le
tracé de la colonne.

L> soussigné s’est appliqué & traiter la question au point de vue purement
pratique, n’appliquant la théorie qu’en autant qu’il le fallait pour la démons-
tration de quelques principes fondamentaux, attendu que bon nombre de
théories élaborées qui ont été émises sur ce sujet ont produit plus ou moins de
confusion.

Comme les computations de statique ne sont dans tous les cas qu’appro-
ximatives, le soussigné est d’avis que notre technique sur le travail des mem-
bres en compression sous effort est suffisante pour nous permettre de tracer les
colonnes avec tout autant de précision possible que pour toute autre mem-
brure sujette & flexion. On pourrait encore amoindrir la lacune de nos con-
naissances en cette matiére par de nouvelles expériences sur grandes colonnes,
telles qu’il s’en construit dans la pratique moderne, expériences qui se feraient
sous ’ceil d’experts d’une compétence reconnue,

ETUDE DES TREILLIS DE COLONNES

Lorsqu’une colonne est construite de plusieurs éléments, ces piéces doi-
vent étre assemblées de maniére & agir comme un tout homogéne. Dans la
colonne idéale, chague élément recevrait sa part de charge, et il n’y aurait
pas besoin d’assemblage. Mais en pratique, comme on 1’a vu plus haut, la
flexion se produit avant qu’on atteigne le point de flambage, causant des
efforts de cisaillement qui demandent & se répartir par I’intermédiaire des
raccords de diverses sortes, treillis, tdles de jointure ou couvre-joints. Ces
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éléments de raccords ont donc les mémes fonctions & remplir que ’Ame d’une
poutre ou le systtme d’dmes d’une ferme. 1l a été antérieurement démontré
que, vu la diversité des causes possible d’excentricité initiale, il n’est guére
possible de calculer avec précision les efforts de flexion occasionnés par une
charge donnée, pas méme au moment ol se produit la rupture. Comme ces
efforts de cisaillement dépendent de ceux de flexion, la méme incertitude
existe pour ceux-ci. Les projets d’étude des treillis sont donc laissés en
grande partie au qu'e du praticien, tout comme les projets d’étude des autres
détails, jusqu’d ce qu’au moyen de nombreuses épreuves compir:tives on
puisse arriver & quelques régles empiriques.

Il v a cependant une méthode rationnelle pour déterminer analytique-
ment les dimensions des treillis, et cette méthode concorde bien avec les exem-
ples d‘actualité constatés dans les ponts existants de proportions ordinaires.

Lorsqu’une colonne fléchit, c’est que le maximum d’effort de fibre
dépasse leffort de flambage moyen, la différence étant Veffort de flexion.

Comme en théorie une tres courte colonnei — O)Hiaillit lorsque Veffort de flambage
T

moyen a atteint le point de rupture, tandis qu'une plus longue colonne dont
le mazimum d’effort de fibre a atteint le point de rupture fléchira rapidement
et faillira sous un faible surcroit de charge, on peut raisonnablement présamer
qu’une colonne cédera par flambage lorsque le maximum d’effort de fibre
atteint le point de rupture; en d’autres termes, lorsque 1’effort de flexion est
égal & la différence entre le point de rupture et ’effort de flambage.

On n’emploie pas dans les travaux de structure les colonnes d’extréme
longueur susceptibles de flamber avant que leur effort de fibre ait atteint le
point de rupture; elles n’entrent donc point dans le cadre de cette étude.

Ku

Yield Point

Yalues of %

by =Hk,—c L , Veffort de flexion est donc k,=
r

c_l— , représenté au diagramme des efforts de flambage (fig. 9) par les ordon-
T

nées entre la courbe de flambage et la ligne horizontale traversant le point de
rupture k,. )

Il est évident que chaque partie de colonne doit pouvoir résister & la
flexion correspondante a D'effort k,, autrement sa pleine force ne trouverait pas
son entier développement.
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Quelques barres de treillis sont en compressmn d’autres en tension. Celles
en compression doivent étre traitées de la méme maniere que la colonne elle-
méme, en employant la méme unité d’effort k,, mais réduite en proportion de

{ . . . .
leur — . Celles en tension deviennent inefficaces lorsqu’elles &’étirent,
T

attendu que leur allongement permettrait une intensité soudaine de flexion
sur la colonne; il faut donc les proportionner d’aprés le point de rupture en
tension, Une colonne ainsi proportionnée offre dans toutes ses parties unifor-
mité de résistance contre rupture, et si, au lieu de s’en tenir aux points de
rupture respectifs, on emploie les mémes tolérances d’unité d’efforts pour pro-
portionner la colonne et les treillis, on obtient pour toute la colonne homogé-
néité de sécurité.

Pour arriver & trouver la quantité de cisaillement due & la flexion, il faut
d’abord tracer au jugé la conforma-
tion de ’axe de la colonne en fle-
xion. Comme on I’a déja dit, la

P ligne d’élasticité d’une colonne
\ cirel y sous chayge axiale est une courbe de
\ frele. sinus. Si cependant la colonne a une
Farabola excentricité initiale, la ligne d’élas-
Sinus Curve. X ticité tiendra & une courbe circulai-
re, en raison directe de I’excentricité
comparée a la déflexion qui en ré-
sulte. Nous traiterons donc la ligne
d’élasticité comme une parabole cou-
1 P} rant entre les deux courbes. (Fig.
10.) ’
F’équation entre la ligne d’é-
/ % }as’gcité e’illes amzlotations prises de
a figure sera domc
/ y_m2£§et dy 83,
l dz o
/ k——J Nous avons pris comme maxi-
£ mum d’effort et de flexion

_
Y
ol

_—
-

P kb:c__l_ , ce qui doit &tre égale 4—
T

Mmax P34

R R

Fig. 10. Fig. I1. , 9 ar

ol R=moment de résistanceZ — ,

=1l'aire, r=le rayon de giration, d=
la largeur de colonne.

Nous avons done

M max=R ¢ —L:,‘Z ¢ _1=pP3
r d

Puisque le moment de flexion sur aucun point X est M =Py,
le cisaillement au méme point est
o M, dy 87
dz dx

En substituant & 23 la valeur ci-dessus, nous avons
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S=16 ¢ - ()
et pour :L’:i
2
ar
S III&X;¥8 ¢ (Z" . . . . . . . . . . . . . . . (2)

Norg.—r est le rayon de giration latérale et d la largeur de la mem-
brure, latéralement aussi; ¢’est-a-dire dans le plan du treillis, @ n’est pas ’aire
en usage actuel, mais I’aire requise pour le rayon de giration latérale et le [
correspondant., Dans les cas ordinaires cependant, l’aire actuelle peut étre
employée comme a.

De ’équation (1) ,il résulte que le cisaillement
décrolt vers le milieu de la colonne. Dans la pra
tigue cependant, les extrémités sont toujours plus ou
1 moins fixes, de sorte que la ligne d’élasticité pren-
dra la forme démontrée & la figure 12 ou & la figure
13, et I sera la distance entre les points de contie-
flexion.

Fig. 12 Fig. 13
Puisque .S max. (d’apres 1’équation (2) est tout & fait indépendant de la
lougueur de la colonne, et comme il se produit au point de contreflexion, il
s’ensuit qu’il peut se produire presque sur tous les points. Le treillis doit
done 8tre proportionné pour le maximum de cisaillement sur toute la longueur
de la colonne.

Voici pour le proportionnement de divers systémes de treillis de colonnes:
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. (1) Si la colonne consiste en deux segments (fig. 14) rac-
Fig. 14 cordés ensemble par un systéme de treillis simple, le cisaillement
S (ainsi doit &tre par la suite compris S Max) sera absorbé par
une barre de treillis. IL’aire requise A pour cette barre est

1
A= S sec a et puisque S=8 ¢
k d

“_ﬂ_ ¢ ar
A:S—E(—lsec.a B )

% étant le point de rupture en tension pour barre en tension, et %

c

! - .
=k,—c— pour barres en compression ; = étant constante pour cette
T

barre, les dimensions de cette barre sont une condition propre a la
Section de colonne genlement, et ne dépendent ni de la longueur de la
colonne ni d’aveun effort. On peut, dans tout cas dunné, sans
connaitre la charge de la colonne nila tolérance d’unité d’effort, juger
sile treillis est suffisant pour la section de colonne. Ainsi suivra-t-on

la pratique acceptée pour Ie tracé des raccords de maniére & développer la pleine
force d'une membrure. Comme les efforts n’ont que des valeurs relatives, on
emploiera A Pavenir comme tolérance d’unité d’effort 16,000 livres en tension et

16,000——707[ en compression, au lieu des valeurs finales de & tel que donné plus

haut.
Fig. I5 Fig. 186

Si le systome est double (fig.15) ou simple et
sur deux cotés de la colonne (fig. 16), 1’aire requise
pour la barre n’est naturellement que la moitié de
celle donnée 4 la formule (3).

Pour trouver le nombre de rivets /V requis pour
relier une barre de treillis, il ne faut pas perdre de
vue que la tolérance d’unité de cisaillement est pré-
sumée aux trois-quarts de la tolérance en tension. Si
A,~"Vaire du rivet, et 4 Vaire nette requise pour une
barre en tension, nous avons

A= i N4, dod

4 4
*3* Ar . . . . . . . . . (4)

J
Si les barres sont relies par un rivet comme dans la fig. 16, le rivet

transmet la résultante des deux efforts de treillis.

Fig. 17.

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

s
L’effort sur une barre de treillis sur les deux faces
est

gsec a
2
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Fig. 18
d-H62 Ezemple :—
e 18).
L Section de colonne 2 - 15 pouces [’s 50 1bs. (fig.
" Tt pour flambage dans 1'une ou 'autre direction soit
- ) la méme : a=294 pouces carrés, et que la colonne
B T doive avoir un treillis simple de a=30° sur les deux
faces.
:
:’__-'_T': .—_2;
r _|-se5"
Pour % =19 _0.0044
4 16,000 0

puisque sec =116, nous trouvons par la formule (3) I’aire nette de la barre,

A=3%x8x0'0044 wsxl'IG:O'l% pouces carrés.

16-2
Suffira amplement une barre 24 X =056 pouce carré.
Nombre de rivets § pouce requis:N% 9% =0.43

employant un rivet pour deux barres comme & la fig. 17.
%.—Colonnes a trois dmes: (Fig. 19).

Fig. 19
£ Aire de colonne requise a=a'+2a”, a’ et a” étant
les aires actuelles des nervures réduites dans la propor-
L tion de ’aire totale requise a & 1’aire actuelle.
i Le cisaillement longitudinal S’ entre deux nervures
—|~ ™ dans une longueur de panneau doit étre supporté par un
diagonale 1-2 de ce panneau.
On obtient le cisaillement longitudinal au pouce carré
d’aprés le cisaillement transversal par la formule

ot M =le moment statique de la nervure extérieure par
rapport & l'axe de colonne=aqa"e, ¢ étant la distance
du centre de gravité de la nervure 4 1’axe de la colonne.
Sans doute ¢ décroit avec S vers le point de défle-
/ xion, et S’ pourrait étre trouvé par intégration par la
" ' w  la longueur L. L’écart sera cependant de peu d’impor-
' tance si 1’on prend ¢ pour constante pour la longyeur de

e e panneau. On a alors

Sﬂ{L:SCE puisque S=80% N )

S'—=tL—
ar dr

et ’aire de barre requise
4

A=

coseca—_—S_;T'_ choseca B ()

ou moitié 8’il y a deux cotés de treillis.



RAPPORT DE C. C. SCHNEIDER . 217
PARLEMENTAIRE No. 154, A.D. 1908.

3.—Colonne ¢ quadruple dme: .

Fig. 20 Aire de colonne requise ¢=2 (a’'+ )
Dans ce cas, la figure donne un systéme com-
plet de treillis.

Le cisaillement longitudinal entre nervure
extérieure et intérieure pour une longueur de
panneau L” est égal &

{4 I T
gr=SM g ML
ar dr
ou M'= moment de statique a” e +ad'e/.

Donc, pour l’aire de barre extérieure re-

{ quise

i E _ S// "_ ¢ J‘/II/ g4 ”
kcoseca =8 T ar cosec a” (8)
ou moitié lorsqu’il y a treillis sur les deux
aa\ U l 1 au/‘ faces. .
f R Par corrélation, ou trouve pour le treillis
[

v

=3 entre nervures intérieures
" " nr

€ ! S=8¢ N ¢
e r) L ®
' et pour ’aire requise pour barre intérieure:

i’ 1Ty’

A= cosec a’=8% nr coseca’ .- (10)
k kdr

ou M =moment de statistique a” ¢’4-a’ ¢'.
TREILLIS DE LA 30Us-BANDE (L-9) DU PONT DE QUEBEC

Fig. 21 Considérons d’abord le treillis supérieur tel
qu’esquissé & la fig. 21 (ol les rivets sont indi-
qués par des cercles). '
Les cornieres de treillis entre nervures exté-

rieures et intérieures forment pratiquement un
systtme complet, d’insignifiantes flexions seules
sur les nervures étant causées par ce fait que les °
lignes centrales des diagonales me se rencon-
trent pas & la ligne centrale des nervures. On
L peut appliquer la formule (8) plus haut pour
trouver 1’aire qui serait requise & ces corniéres,
supposant des articulations aux points H.
Prenons pour acquis que Vaire actuelle a été trou-

‘f b od vée par la formule 16, 000—70_{, ol 7’ est pris pa-
p

|

|

b
/ ' rallélement aux dmes. Cette aire doit étre multi-
16,000—70— "~

r
pliée par———————— afin de trouver Paire a’ re-
16,000—70_%
p

a a a a

>T
quise pour flambage latéral. L’aire actuelle est 781 pouces carrés, r=197

pouces, [=684 pouces, —16-1.
Donc

a= 781i3£0,(l—_‘—746 poucss carrés.

13,600
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a .
et a'=a" = oy 1865 pouces carrés

¢ =58 pouces, ¢’ =272 pouces, d=675 pouces, L= 73 pouces.
M’ = a"¢" = 5,070.

i3 N wri 50/0><7 b ‘o -
8" = 870X BTEXI0T = 156,000 livres
Aire requise par diagonale
1 156,000

A net=_"_ 14= 340
nc. i 1(” OO() X pouces carrés.
16,0()0

18,700
On a employé ac‘tuellement
1 corniere 4 x 3 x =25 pouces carrés bruts=—1'1 pouce carré net, une joue
de corniére étant coupee A Dintersection ceatrale. Nombre de rivets de g % pouce
requis par corniére :
v 4 340
3 06
Nombre de rivets actuellement employés=2.
Entre les deux nervures intérieures, il n’y a pas de systtme de treillis
complet ; les diagonales d’intersection ont & transmettre le cisaillement longi-
tudinal S/ d’une longueur de panneau L/ dont on peut trouver l'expression par

la formule (9).

A brut=A4 net- =397 pouces bruts.

=8

M= _Z_(e’ + €’)==6060

, 608073 .
S=8 0 7~ ~ 186,000 1 .
X7 6755197 =136 ivres
Aire requise par diagonale,
A net= ’Alf %X1'4=4'07 pouces carrés.

Comme on !’a vu plus haut, Paire de travail réelle est—=1-1 pouce carré.

Il y a en outre des efforts secondaires sur les corniéres de treillis & raison
de leur continuité, du rivetage des raccords aux extrémités et de la présence
des contre-fiches latérales.

Les rivets de nervure intérieure ont & transmettre le cisaillement:

S—’8” = 30,000

Le nombre de ces rivets devrait &tre :

No_L 4 30000 1
-2 3 16,000 06

On a réellement employé 2 rivets de 74 pouce de diamétre.

La conclusion de cette démonstration, c’est que les diagonales de treillis
et leurs raccords sont décidément trop faibles. Il est évident que méme sous
des charges non excessives certaines parties doivent avoir été forcées.

Les treillis inférieurs sont relativement meilleurs. La téle d’assemblage &
Pintersection des corniéres protége le cisaillement longitudinal et est reliée &
chaque nervure par 4 rivets.

= 2 rivets de ¢ pouce de diamétre.
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APPENDICE D.
EFFORTS SECONDAIRES SUR LIS FERMES DU PONT DE QUEBEC

Dans le calcul des efforts primaires ou directs sur une ferme, on présume
que les fermes sont reliées les unes aux autres au moyen d’articulations exemp-
tes de frottement. Cette condition ne se réalise jamais : les membrures étant
soit rivetées, et dés lors incapables de jouer & leurs extrémités, soit articulées,
ce qui, pour cause de frottement, ne permet qu’un jeu partiel.

Lorsque la ferme fléchit sous sa charge, ’angularité entre les membrures
tend A varier, altération qui, du reste, ne peut se produire sans déflexion aux
extrémités des membres, d’ou 1l résulte des efforts de flexions en outre des
efforts directs. ‘

On appelle ces fléchissements efforts secondaires. Par suite du travail
que nécessite le calcul de ces efforts, qui d’ailleurs ne peuvent é&tre déterminés
qu’apres le tracé des fermes au point de vue des efforts primaires, on ne s’en
occupe que rarement ; on y pourvoit généralement lorsqu’on arréte une marge
de sécurité.

Il ne servirait de rien de calculer les efforts secondaires dans tous les cas,
puisqu’ils équivalent & peu prés au méme pourcentage que celui des efforts
primaires pour fermes du raéme type et de portée ordinaire;cependant, quand
il s’agit de projets d’étude qui sortent de I'ordinaire et de membrures de di-
mensions inusitées, il faut les étudier avec soin.

Ces efforts secondaires résulteront pour beaucoup des méthodes de fabrica-
tion et de montage. Dans I’élaboration des dessins, il faudra tenir compte des
pires désavantages, employant du reste, pour les efforts combinés, une plus
haute tolerance ¢ unité d’efforts, laquelle sera d’autant plus élevée que le sera
la proportion de 'effort scondaire par rapport & 1'effort direct.

Afin d’obtenir le maximum d’efforts secondaires pour toutes les membru-
res, il faut envisager diverses éventualités de charge ; mais généralement, pour
en établir la valeur possible, on pourra se borner & I’examen d’une seule éven-
tualité, par exemple, celle de la charge totale.

La somme des efforts secondaires est en raison directe de la profondeur de
la membrure, attendu qu’'une déflexion aux extrémités a moins d’effet sur une
barre mince que sur une large membrure.

Comme la recherche d’une théorie générale sur les efforts secondaires nous
ménerait trop loin, la démonstration qui suit sera limitée & la méthode suivie
pour le calcul de ces efforts sur la membrure inférieure du pont de Québec.

THEORIE GENERALE

La bande inférieure de cette ferme est continue sur tout le parcours du
bras d’ancrage et de console ; par centre, tous les autres membres sont articu-
16s & chevilles. Pour le moment, nous ne tiendrons pas compte du frottement
des chevilles ; on considérera donc toutes les membrures reliées & Iz sous-
bande comme jouant librement & leurs extrémités et ne subissent aucun effort
secondaire sous charge quelconque. Si les sections de sous-bande étaient
comme les autres membrures, & jeu libre aux extrémités,’angularité primitive
Zy, Z,, 7, (voir fig. 1) entre deux sections adjacentes, s’altérerait sous une charge
donnée, en Z, 4 NZy, Z, -+ N7y, Zy + NZ,  L’altération AZ, au nceud de pan-
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neau L est égale 4 la somme des altérations Na, Aas, Aa; et Aa, des angles a,, a,,
as Qg

4

8
\
8 ey
!
e
-~ S
A8, N 1
e b ,, N .
A VA
£ Z, L2

fig/

Les altérations A\ a en tout triangle de la ferme, par exemple ceux de 2--5--8,
sont obtenues au moyen des trois équations suivantes,—
EN ay - (Su5—Si2) ctg. a5 + (S5—8;2) ctg. a
E N a;=(8—55) cts. a; + (S50—5,) cig. a e e . (D
E N a5=(Sr—8;2) ctg, @ + (S52—5s5) ctg. a;
ot Sy, Sz et Ss, sont les unités d’effort direct de la charge donnée sur les membres
8--5, 8--2 et 5--2 formant triangle, et E—=module d’élasticité. L altération /\
a, dans le trapezoide 2--9--6--5 est ainsi obtenu :
Divisons le trapezoide en deux triangles par une diagonale 5--9 et appliquons
& ces triangles les équations ci-dessus, comme suit :—
ENa = (Sps — Spo) ctg. @y + (Sps— Sia) ctg. aq
E N ay= (Szx— Seo) otg. @y + (Sps— Sie) ctg. ay,
d’olt on obtient 'effort imaginaire dans la diagonale conventionnelle :
S = (Sos —8p) ctg. ag =+ (Ssc — Sio) ctg. a4 Ses ctg ay + S5, ctg. ay—F
BT (A gt a) ctg. ayt-ctg. ay,
(2)

ol
ENa+Na)=—FE(N s+ N apg+ A au+ N ag)

Ce qui nous permet de déterminer A\ a; d’aprés le triangle 2—5—9.  Ainsi seront
déterminées toutes les altérations /\ Z susceptibles de se produire sous une charge
donnée, en supposant les sections de sous-bande & jeu libre & leurs extrémités. A
raison de la continuité de la bande, ces altérations aux angles Z ne peuvent se pro-
duire sans faire fléchir la bande. En d’autres termes, les forces P aux extrémités
de chaque section de sous-bande ne sont plus & action axuelle, mais produisent
des efforts de flexion (voir fig. 2).

- y
__E_J _________________ P
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Ces efforts de flexion peuvent étre dérivés des moments de flexion aux extré-
mités du membre M;=Ff,, et M,=PFf,, Entre les moments d’extrémité MM, et
M, et les angles 17 et 7} que forment les tangentes d’extrémité, par rapport a I’axe
primitif, les relations suivantes existent :

1= Ol 1

61E
‘ R € |
7 (2 M.HLMI)J’
: 61k
Ces formules sont obtenues par- intégration de I’équation dlﬂerentlelle de la ligne
d’ élasticité.
by M
dey,  — IE
Voyons maintenant deux membrures adjacentes de sous-bande L—L, et L,—
Z; (fig. 3). Pour obtenir équilibre, les deux moments M. et MF au nceud de
panneau L, doivent égaler == 17,. La somnie des angles T} et T}F doit étre égale &
la déformation A\ Z, de Vangle Z,.

M
] :
VA
T --TR=N7Z, . N 3.
En substituant a 7, et T“ lcq valeurs (3), il suit que :

QM-I (2 MoA- M)l _ g
61, E 6L,k 7

he b , <

ou I, 7;-—#2/% ( 2 >+ M S6ENT ()

Chaque neud du panneau de la sous-bande fournit une équation analogue;
on obtient autant d’équations qu’il y a de moment de flexion inconnus, et I'on
peut ainsi déterminer ces moments. Les efforts secondaires sur la membrure
sont dérivés des moments A/ par la formule ordinaire

_ Me
S_T . . . . . . . - - . . . . . . . . . (6)

ol e=distance entre la fibre extréme et 1’axe neutre.

A raison de la continuité de la sous-bande, son propre poids produit des
moments de flexion aux neeuds de panneau, ce qui occasionne des efforts de
flexion en sus des autres efforts secondaires, Si la section de sous- bande
L, — L, jouait librement, par son propre poids W, elle fléchirait de méme qu’une
poutrelle uniformément chargée sur deux points d'appui; le moment de flexion
au centre serait

Wiy dyy

= 8 .. e e e P (7)
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et les angles B, formés par les tangentes terminales de la ligne d’élasticité par
rapport a ’axe primitif,
. IlVl 2 dl 2
:31-2 — 24 E I . . . . . . - . - . . . . . . (8)

L’ angle entre deux sections adjacentes de sous-bande 7, — L, et L, — L, s’accroi-
trait de la somme

D Ly=PB+ By . . . R )
A raison de la continuité de la bande cet accromsement ne peut se produire; par
conséquent, les moments de flexion se produiront a chaque nceud de panneau.
Ces moments de flexion doivent correspondre aux équatlons (5) ou les valeurs (9)
doivent étre substituées & N Z.

Les éventualités de charge suivantes ont été considérées dans la computa-
tion des efforts secondaires :

1° Pleine charge morte.

29 Charge de 3,000 livres au pied linéaire sur une ferme du bras de can-
tilever et travée suspendue.

3% Charge de 3,000 livres au pied linéaire sur une ferme du bras d’an-
crage.

4° Le propre poids de la sous-bande.

Les efforts correspondants sont donnés au tableau ci-joint, ainsi que les
plus grands efforts combinés.

Dans les conditions suivantes, les efforts secondaires de charge morte sur
la bande inférieure pourraient pratiquement &tre éliminés dans la structure
parachevée :

1° 5i pendant le montage les extrémités des membrures de sous-bande
pouvaient Jouer librement aux jointures,

2° Si apres que la pleine charge morte est appliquée sur le pont, les join-
tures arrivaient & porter partout uniformément.

L’une et autre de ces conditions ne peuvent qu’étre partiellement réali-
sées. Meéme si les sous-bandes étaient & articulation de cheville, et les assem-
blages rivetés seulement & la fin du montage, le frottement neutraliserait
jusqu’a un certain point le jeu des extrémités; et c’est presque une impossi-
bilité d’atelier de confectionner les piéces avec assez de précision pour remplir
la seconde condition, spécialement quand il s’agit d’une bande polygone
comme celle du pont de Québec.

Si, par exemple, une jointure terminale portait également au commence-
ment du montage, les efforts se répartiraient alors également sur la section
entiére, mais dés que commencerait la déformation, les efforts se transmet-
traient excentriquement, occasionnant des efforts secondaires susceptibles
d’atteindre autant d’intensité que s’il n’y avait pas de jointure du tout.

Vu I'impossibilité d’établir la condition exacte ol les jointures de sous-
bande arrivent & porter également partout, il est de méme impossible de véri-



)
[
o

RAPPORT DE C. C. SCHNEIDER
PARLEMENTAIRE No. 154, A.D. 1908.

fier que le pourcentage du calcul des efforts secondaires porterait sur ’une ou
I’autre partie des membrures.

Comme le maximum des moments de flexion se produit aux nceuds de
panneau, la section aditionnelle & I’épreuve du flambage peut servir & résister
aux efforts secondaires sur les noeuds o le flambage ne se produira pas.

Quelles que soient les conditions de charge pour lesquelles on ajuste la lon-
gueur des membres des fermes de maniére & faire porter également les join-
tures de sous-bande, il se produira des efforts secondaires, et 1’on peut raison-
nablement prévoir ceux du moins que produira la charge roulante dans tous
cas. Ces efforts varient de 3 & 20 pour cent du total des efforts directs.

Le total des efforts secondaires variera done des valeurs .S, au tableau aux
valeurs .S, -+ .53 + S, puisque .S, (d’aprés la charge sur le bras d’ancrage) est
toujours I’opposite du signe ,S,. :

Le plus grand effort secondaire se produit dans le membre Ls— 2, du bras
d’ancrage, ou il varie de 4,600 & 22,400 livres au pouce carré.

Les efforts secondaires sur la bande varient de 18 & 95 pour cent des efforts
directs correspondants; le moindre pourcentage est aux extrémités des bras de
cantilever et d’ancrage et 8’accroft vers la pile.

Dans le chiffrage des efforts secondaires, les chevilles sont présumées
exemptes de frottement. On a démontré par calcul que les efforts occasionnés
sur la sous-bande par frottement deg chevilles sont quantité négligeable, étant
de moins de 1 pour cent des efforts secondaires sur les points olt ces derniers
sont & 1’apogée.

L’effet du frottement aux chevilles est beaucoup plus considérable dans les
barres-ceillets de la bande supérieure. Des calculs approximatifs démontrent
que les efforts secondaires sur barres-oeillets, étant donné des jointures termi-
nales rigides, varient de 30 & 40 pour cent des efforts directs. Comme, pour un
coefficient de frottement de 0-15, les efforts causés par ce frottement supposé
ont & peu prés la méme valeur que sur les jointures terminales rigides,il résulte
que les extrémités sont exemptes de jeu sous aucune charge quelesnque, et dos
lors les efforts secondaires s’élevent aux pourcentages ci-dessus donnés de
Peffort direct.

I1 est tout de méme probable que pendant comme aprés montage, par suite
des vibrations produites par la marche des trains, les barres oeillets jouent gra-
duellement dans leur chevillage,éliminant ainsi les efforts secondaires résultant
de la charge morte.

L’éventualité 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 1a bande supérieure sont de 25 & 30 pour
ceat du total d’efforts ; conséquemment, si les efforts secondaires sont de 40
pour cent des efforts primaires produits par la charge vivante, ils atteindront®
pour le moins 10 & 12 pour cent du total des efforts directs.
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