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Le probléme de la sécurite . )
dans les constructions précontraintes

L'Autore, d?FO aver rapidamente tratteggiato lo sviluppo raggiunto dal cemento precompresso nei vari

Paesi, prende in esame le condizioni di sicurezza delie costruzioni precompresse. Tali condizioni egli

esamina dapprima secondo gli schemi classici; in un secondo tempo

colo delle probabilita. Sulla base di queste ultime considerazioni egli indica quali dovrebbero essere

a suo awiso i concetti informatori del proporzionamento dlle travi dprecompre$e ed in quai senso i

ricercatori dovrebbero indirizzare i loro studi per stabilire le bas di una utilizzazione intégrale dei
materiali in opéra.

plicando al precompresso il cal-

L'Auteur esquisse tout d'abord trés rapidement le développement qu'a pris au cours de ces derniéres
années le béton précontraint. Successivement il étude le probléme de la sécurité des poutres précon-
traintes, probléme quiil aborde auss bien du point de vue de la sécurité classique qu'en ap-
pliguant au béton précontraint le calcul des probabilités. En partant de ce dernier point de wvue
M. Guyon indique quels devraient étre a son avis les principes essentiels du dimensionnemenl. En ter-
minant |'Auteur fait appel aux chercheurs de tous les Pays pour qu'ils orientent leurs études de maniére

a fournir aux calculateurs les données qui leur sont nécessaires.

Pendant le premiére moitié de ce
siecle, le constructeur a pensé béton
arme.

S l'on se place a un point de vue
terre a terre, I'habileté qu'il avait pu
acquerir dans cette technique, jointe a
des conditions locales particulieres, lui
assurait une suprématie incontestée. Les
économies en acier, d'une importance
encore plus essentielle en ltalie qu'ail-
leurs, en étaient la raison principale.

Actuellement le béton précontraint
Permet de pousser encore plus loin
‘avantage, €t le constructeur qui, par
paresse intellectuelle, ne se tiendrait
pas au courant et n'essaierait pas de
sadapter a ces techniques nouvelles,
risque d'étre emporté comme un féu
de paille. Spécidement en Italie, ou la
main-d'oeuvre est abondante et I'acier
rare, les économies massives d'acier per-
mettent de limiter I'importation de cet
acier dans une proportion de 70 % et
dincorporer aux tonnages importés,
pour du produit brut aux pro-
duits de haute qualité dont le béton

Fig. 1. - Céblage du Pont du Gdion a Rio de Janeiro

précontraint a besoin, une main-d'oeu-
vre nationale.

Dans les ouvrages courants, la dé
monstration est maintenant faite que le
béton précontraint se place économique-
ment dans une position de premier plan.
Plus de 100 ponts faits en France et
50 hors de France, des batiments indu-
striels dont le nombre Saccroit rapide-
ment, en France, en Hollande, en Be-
3ique, en Angileterre, aux Etats-Unis,
les ouvrages a la mer tels que ceux que
I'on construit au Havre et a Cherbourg,
des conduites forcées, des barrages, des
pylénes de transport de force, des ré
servoirs, ont été décrits dans la littéra-
ture technique et donnent la preuve de
l'essor grandissant de la précontrainte
dans le monde. Les résultats d'adjudi-
cation enregistrent les progrés. Des da
tistiques seraient peut étre prématurées,
mais chague jour, du terrain est gagné.

Est-ce au prix de coerréplications d'exé-
cution que certains rédoutent. En au-
cune fagcon, au contraire. Dans une
piece en béton, on met des armatures

Fig. 2. - Céblage des poutres de I'Usine Rivierre-
Casdis a Orléans

et on les tend. Ce n'est pas plus dif-
ficile que de les fagonner.

Voici un ferraillage de pont * (Pont
du Gdion a Rio-de-Janeiro) (figure 1),
un ferraillage de batiment industriel
(Usne Rwiérre Casdis a OrIéans?.
Quelle différence y-ail avec un ferrail-
lage courant? Aucune complication com-
plémentaire, mais seulement les formes
voulues résultant de calculs beaucoup
plus simples que ceux du béton arme.

Voici le dessn des dales préfabri-
quées a double gousset utilisées pour
la Tranchée et le Parking couvert de
Rouen ; solution particuliérement smple
permettant de poser les dalles sur leurs
ossatures les unes au bout des autres
et d'en assurer la continuité par des
cables rectilignes placés aprés pose et
tendus d'un seul coup sur des longueurs
théoriquement illimitées.

"Il na pas é&é posshble de projeter
ces vues, dont les plagues avaient éé
préparées, lors de la conférence.

Fig. 3. - Ensemble des poutres de I'Usine Rivierre-
Casdis a Orléans
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Fig. 4. - Couverture de I'Usine Richard a Cholet

Voici une photographie de caissons
utilisés pour la reconstruction de quais
a Cherbourg: des viroles préfabriquées
assemblées par des cébles rectilignes;
le coffrage se trouve réduit a celui de
petits élements faciles a mouler et ma
niables.

Constamment le domaine des appli-
cations saugmente. Quelques photo-
3raph|&s vous montreront la diversité

e ces applications. Voici un batiment in-
dustriel a Cholet, ou une construction
monolithe par a&emblage de poutres
préfabriquées a été réalisée; le pont de
Vallesella que vous connaissez bien, re-
marquable par sa légéreté la galerie
d'essais de carénes a Toulouse qui est
une démonstration remarquable de la

uplesse des procédés: 1200 meétres
cou és sur place par trongons de 50 meé-
tres, précontrainte transversale par c&
bles courbes, précontrainte longitudinale
faite sans un acier a l'aide de vérins
introduits dans les joints entre trongons,
et ou le tonnage total d'acier, prévu
dans le projet initial en béton armé a
1100 tonnes a pu étre ramene a 100
tonnes; voici encore des réservoirs au
Danemark. Les exemples pourraient
étre multipliés dans tous les domaines
de la construction.

Les grands avantages de la précon-
trainte résident dans la transformation

Fig. 6. - Pont de Valesdla (Italie)

du matériau hétérogéne qu'est le béton
armé en un matériau hom%gene capable
de subir les sollecitations de tout sens;
dans la possibilité pour I'ingénieur de
créer comme il le veut les forces les
plus favorables. Sil sagit dun systéme
Isostatique on créera des compressions
dans les zones qui se trouveront ulté-
rieurement tendues. Sil Sagit de syste-
mes hyperstatiques, cela pourra étre Ius
compliqué mais on pourra dans

des cas modifier les réactions par Ia
création de déformations de sens favo-
rable.

Pour un portigue par exemple on
pourra en donnant aux cébles de pre-
contrainte de la traverse supérieure une
forme déterminée, créer des déforma-
tions telles que I'on réglera la poussée
a la valeur que I'on désire.

Pour une voute f)arabollque supportée
f)ar des arcs, on cherche & ecarter

plus pos;be pour réduire les po-
teaux au minimum, on pourra tendre
dans les retombées des cables parabo-
liques qui créeront en chague point de
leur parcours une poussée égde a la
poussee de la volte, et on éevite ans
tous les moments dans le sens trans-
versal, dus dans la construction en bé-
ton armé, aux déformations trasver-
sdes des poutres de rive (fig. 12).

Des méthodes du méme ordre peu-
vent étre employées pour la construc-
tion de sheds sous formes de voites

Fig. 7-8. -

Fig. 5. - Réservoir a essence de Noestved (Danemark)

minces, comme il en existe un grand
nombre en Italie.

Dans d'autres cas, on pourra régler,
sil sagit de systémes hyperstatiques,
les réactions d'appui a l'aide de vérins.
Les vérins plats imaginés par M. Freys-
sinet permettent de tels réglages avec
des dépenses insignificantes par rapport
aux résultats obtenus.

Les combinaisons de tous ces moyens
smples et puissants, cables, ancrages,
vérins, qui ne nécessitent qu'un outil-
lage sommaire, permettent a I'ingénieur
une liberté dans ses conceptions qu'au-
cune des techniques traditionnelles ne
pouvait lui donner.

Ce tour dhorizon rapide sur quel-
ques applications de la précontrainte me
semblait nécessaire avant d'aborder le
sujet sur lequel je voudrais centrer cette
causerie, c'est a dire sur la sécurité.

Ca s personne ne conteste plus, les
ayant vus en oeuvre ou ayant lu la
littérature technique, les avantages de
la précontrainte et les possibilités qu'elle
Ioermet on a pafois la sensation que
e point de vue de la sécurité est mal
compris.

Il'y a une premiere fagon de définir
la sécurité. Nous verrons tout a I'heure
qu'une discussion plus serrée est néces-
saire, mais comme cette définition est
la plus usuelle, commengons par elle.

Basdn d'essais des carénes a Toulouse
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Fig. 9. - Mise en place degdalles de couverture parking couvert
a Rouen

On < fixe, plus ou moins arbitraire-
ment, un coefficient de  sécurité par
exemple 2 ou plus généralement k et on
dira qu'une poutre ou une piece quel-
conque présente ce coefficient de sSécu-
rité¢ s Bour provoquer la rupture il
faut doubler (ou multiplier par k) les
charges nominales. Cette définition n'est
certainement pas correcte, mais elle a
le mérite de pouvoir étre vérifiée par
des essais et on appellera coefficient de
séeurité expérimental le rapport de la
charge de rupture & la charge de ser-
vice.

Or, quand on discute avec les cons-
tructeurs qui n'ont pas fait de béton
précontraint, on sapercoit qu'ils n'ont
souvent pas compris que le coefficient
de sécurité ains défini et presque
toujours, en béton précontraint, supé
rieur & celui du béton armé.

D'ou vient cette incompréhension?

Je crois qu'elle a deux causes.

La premiere et que I'on a beaucoup
insisté sur le fat qu'en béton précon-
traint |'acier n'était plus de I'acier, mais
une force, et que d'autre part cette force
restait constante dans tous les états de
charge. On ne voit plus alors trés bien,
s I'on n'a pas beaucoup réfléchi a la
question, comment la constance de cette
force va nous permettre, s je puis ains
m'exprimer, d'obtenir des moments de
rupture trés supérieurs au moment de
service. De la a conclure qu'il ny a
pas de marge de sécurité, il n'y a qu'un
pas.

Ce qu'on oublie, en faisant ce raison-
nement plus ou moins implicitement,
cest que, aprés fissuration, et par con-
séquent bien avant la rupture, le
fonctionnement du béton précontraint se
transforme radicalement. Pourquoi la
force de précontrainte restait-elle cons-
tante? parce que l'on avait ,dans la vie
normale de l'ouvrage, remplacé les
dlongements de l'acier (phénomene
béton armé) par une décompression du
béton, avec par conséquent alonge-
ments trés fables, donc variations de
tension également faibles. Mais aprés
fissuration, et méme apres étirage, |l
ny a plus décompression du béton; il

décomprimé ou fissuré. Nous nous
trouvons onc, dans un stade qui pré-
céde la rupture, dans le cas du beton
armé, avec des aciers en plus petites
guantltes (de I'ordre du 13 de celles

u béton armé) mais présentant des ré-
sistances beaucoup plus grandes.

Le rapport des résistances unitaires des
aciers et denviron 6. En béton armé

Fig. 10-11. -

en effet, ce qui compte, cest la limite
elasthue des aciers doux utilisés car
lorsque I'acier atteint cette limite €lasti-
que, il salonge énormément sans aug-
mentation de tension, et la piéce périt
par ouverture des fissures et en general
f)ar éclatement du béton comprlme2 cette
mite éastique est de 24 kg/mm*® pour
les aciers courants.

En béton précontraint, les aciers durs
utilisés n'ont pas a proprement parler
de limite élastique. On a bien défini une
limite éastique conventionnelle, mais
elle na aucun sens physique, car il
ny a sous cette tension aucun écoule-
ment du métal. Ce qui compte, Cest
donc la résistance a la rupture de |'acier;
pour les aciers durs les plus couramment

/ployes cette résistance et de 150

mm?, ce qui est bien environ 6 fois
Ia limite elasthue des aciers doux de
construction.

Il ne faut pas en conclure que le mo-
ment de rupture en béton precontramt
est 1/3x6=2 fois plus grand qu'en bé-
ton armé. La réalité est plus modeste;
un cacul smple donne immeédiatement
I'ordre de grandeur du rapport.

S en dfa on admet que, sous le
moment de service, la fibre inférieure
et revenue a 0, le centre de pression
est remonté au bord supérieur du noyau
central. Le moment de service est donc

a & Fx3- 3 éant le bras de levier,
distance de Il'armature au bord supé-
rieur du noyau central, et F I'effort de
précontrainte que nous supposons étre
resté constant puisque nous Sommes
encore dans la vie normale de la piéece.

Lorsque I'on fait croitre les charges
jusqu'a la rupture, le béton se fissure,
il ne reste plus qu'une toute petlte
partie comprimée et tous les essas
(nous en avons fait des centaines) mon-
trent que cette partie comprimee est
denviron les 2/10eme de la hauteur de
la piece.

Le bras de levier devient 3' et la piéce
case lorsgue l'acier atteint la tension
de rupture. En général ce n'est pas
I'acier qui casse le premier: dans 99 %
des cas cest le béton qui éclate, mais
cet éclatement ne provient que de l'al-
longement excessf des aciers au mo-
ment de la rupture. Si F ext |'effort de
rupture de l'acier, le moment de rup-
ture et donc egal a

F' x3

Le coefficient de securlte expérimental

et donc égd &

k

Caissons flottants des quais de Cherbourg

ou s l'on aPpeIIe T la tension de rup-
ture et Tp la tenson permanente
!r " 5

Dans les conditions courantes Tr=
=150 kg/mm® et Tp=85 kg/mm’.

On a donc:

I# 3 i
L1
=] i 1

S l'armature est au /10eme inférieur,
3 et égd a 09x09h=08h environ,
h éant Ja hauteur de la piece. 3 peut
sévaluer facilement pour les différentes
formes de section puisque cest la
distance du centre de gravité de l'ar-
mature au bord supérieur du noyau
central. On trouve facilement les va
leurs suivantes pour les coefficients de
sécurité pour des profils courants avec
des formes usuelles:

Double té

Rectangle symétrique Té simple
1
- 142 125 108
coef. de
sécurité k 25 22 19

Pour le béton armé on a le méme 3
en sarvice et a la rupture et k est égd

Limgie  #list HJUE @PErT,
Al Fagiguirl Chald
TINEMRImE PE AETYIE

s la limite élastique est de 24 k/mm
et la contrainte en service de 14 k/mm?:
74 8
h 4 L7l

Donc, et tous les essais le montrent,
une construction en béton précontraint
calculée suivant les régles actuellement
admises a une sécurite  supérieure a
celle du béton armé.

Tous les essais confirment les chiffres
que je viens de vous donner. Actuel-
lement on a fait en béton précontraint
lus de deux cents essais systématiques
a rupture sur des poutres de formes
diverses, et ce nombre passe a plusieurs
milliers s on y goute les essais de
réception faits chague jour dans les
usines. Or, quand on en récapitule les
résultats, la formule gue je vous a
donnée:

Moment de rupture=effort de rupture
de l'armaturex 09 h'
se vérifie a moins de 10 % pres.

On peut donc affirmer, puisque la va
leur du moment de rupture est pratique-
ment indépendante de la résistance du
béton — tout au moins dans les condi-
tions normales, et nous reviendrons tout
a I'heure sur ce point — et qu'elle suit
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les variations de la résistance de |'acier,
gue cest bien cette résistance de l'acier
qui est déterminante. L'explication en
et simple. Lorsque la fissure Sest éten-
due suffisasmment et que en conséquence
les aciers se sont suffisamment allongeés,
la forme du diagramme déformation-
traction des aciers et telle, avec une
partie trés plate pour des allongements
dépassant une certaine limite, que les
tensions de tous les aciers ségalisent
pratiquement et atteignent une valeur
tres voisine de la tension de rupture.
Il en résulte que le point d'application
des efforts de traction coincide avec le
centre de gravité de l'armature et que
I'effort de traction est sensiblement éga
a w Tr, o éant la section totale des
aciers. La résultante des compressions
et dautre part égae a l'effort de trac-
tion. Donc s b et la largeur de la
poutre sur l'aréte comprimée et y la
hauteur de la fibre neutre, et § R est
la contrainte du béton, on aura: by
R= o Tr.

La fissure continuant a croitre par
suite de l'dlongement des aciers, la
hauteur y diminuera jusqu'a ce que la
contrainte du béton ateigne sa ré
sistance a la rupture; c'est donc le béton
qui cassera, mais cette rupture du béton
n'est qu'une conséquence de I'allonge-
ment des aciers. La hauteur y au mo-
ment de la rupture sera égde &

R

Ikt

ou encore en appelant h la hauteur de
la poutre:

! T
] B T H g L i
Les pourcentages usuels sont de |'ordre
de 07 %, Tr ex de Iordre de 10
kg/mm? ou 15000 kg/cm® e R, rési-
stance du béton, est de Il'ordre de 500
kg/lcm®. On a donc:

T |

levier 3' et donc bien de l'ordre de
08 h.

Les essais démontrent avec une régu-
larité remarquable la validité des for-
mules que j'ai indiquées et que les
coefficients de sécurité sont en consé-
quence supérieurs aux coefficients usuels
du béton armé, lorsque dans ce dernier
I'acier est utilise & son taux normal.

Une deuxieme raison de l'incompré-
hension signaée me semble résider dans
une réserve sur les attaches, réalisées
par frottement. L& encore cda vient de
ce que en béton précontraint le role
du frottement apparait a nu, tandis que
dans dautres modes de construction,
cest bien également le frottement qui
joue mais on n'en percoit pas le méca
nisme.

Quest-ce en effet que I'adhérence,
snon du frottement, ans que le dé
montrent les essais les plus récents? et
quest-ce gu'une construction metallique
rvée — je ne dis pas soudée — sinon
une construction qui tient par des as
semblages par frottement, le rivet n'é-
tant pas autre chose qu'un organe ser-
vant a serrer les piéces les unes contre
les autres pour les lier par le frotte-
ment des tétes apres refroidissement du
rivet.

D'ailleurs,

indépendamment de ces
analogies,

I'expérience directe montre

que les cones et les ancrages résistent
a toutes les sollicitations auxquelles ils
sont soumis. Nous avons actuellement
environ 400000 cones en service, dont
certains depuis 10 ans. Il n'y a jamais
eu de désordre. Cest la un résultat sta
tistigue qui tient lieu de toute justifi-
cation.

Nous avons d'autre part fait des cen-
taines d'essais de rupture de poutres,
dans lesguels I'acier a atteint se tension
de rupture sans que les attaches n'aient
manifesté la moindre altération. Nous
avons soumis des ancrages a des efforts
aternés et, a pres d'un million dalter-
nances, cest le montage d'essai, et non
I'attache, qui a casst.

Un essa dynamique involontaire a été
fat en 1944, L'armée alemande ayant
fait sauter le pont de Longroy, celui-Ci
et retombé, apres sétre soulevé d'un
metre, sur s appuis. L'armée améri-
cane a pu y fare passer ses chars
lourds.

Jajoute dautre part que les injec-
tions augmentent d'une fagon considé-
rable la sécurité. Nous avons pu montrer
par des essais qu'avec une injection qui
n'était intentionnellement faite que sur
40 cm a chague extrémité, une poutre
sur laquelle on avait supprimé les an-
crages en enlevant les cones méaes pou-
vait résister, simplement par adhérence
des fils dans le mortier injecté, a un
moment supérieur au moment nominal.

* % %

Le point de vue auquel nous venons
de nous placer pour examiner la sécu-
rité, sil est auffisant, je pense, pour
donner confiance aux constructeurs qui
auraient besoin d'étre rassurés, ne nous
permet pas de raisonner le coefficient
de <écurité, c'est & dire de fixer les va
leurs de ces coefficients et les regles de
cacul des contraintes.

Evidemment ce n'est a nous,
constructeurs, de fixer ces valeurs. Ce
sont la des prérogatives des administra-
tions. Mas la réglementation sur le
béton précontraint étant encore prati-
gquement inexistante, chague maitre
d'oeuvre a un point de vue différent et
on se heurte pafois a des exigences
étranges. Et on court le risque de voir
se codifier des prescriptions que |'usage
aura consacrees, et qui seront nées sm-
plement d'une idée émise un jour, au
hasard, par quelquun qui ny aura
jamais refléchi a fond.

On a pu voir par exemple avec éton-
nement demander par certains des codf-
ficients de sécurité de 3, cest a dire,
puisque nous savons que la construction
périt par son acier, au moins une fois
et demi le coefficent de sécurité du bé-
ton armé.

Le coefficient de sécurité, ce n'est pas
un nombre fatidique qui, lorsgu'on I'a
fixé, nous prémunit contre tout acci-
dent, cest quelque chose qui se rai-
sonne. Sans doute, il est difficile de
préciser tous les éléments de la déci-
sion; au moins faut-il essayer de voir
sur quoi doit étre basée cette décision,
de fagon, si certains éléments ne peuvent
étre précises complétement, a suppléer
a cette imprécision par des évauations
raisonnables.

Nous avons pris tout a I'heure comme
définition du coefficient de sécurité le

rapport de la charge de rupture a la
charge de service.

En soi, cette définition n'a pas de
sens. Il est absurde de supposer que les
charges de service puissent étre multi-
pliées par 2 par exemple. C'est évidem-
ment absurde pour les poids propres;
cest égaement absurde pour les sur-
charges. Les auteurs d'un Cahier des
Charges doivent prendre leurs responsa
bilités et si I'on édicte qu'un pont doit
permettre la circulation de camions de
25 tonnes, ce sont des camions de 25
tonnes, et non des camions de 50 ton-
nes. Si l'auteur des prescription veut
ménager |'avenir en prévoyant I'ouvrage
pour une circulation plus lourde qui
pourra se produire un jour il faut qu'il
le dise en clair. Sil sSagit de charges
de neige ou de vent, ce sont des résultats
statistiques qu'il faut prendre pour base
des évaluations, et en principe, ce sont
les maximum observés qui doivent étre
imposés comme surcharges.

Mais par rapport aux maximum ob-
servés, il pourrait se faire que des cir-
constances exceptionnelles aménen cer-
tains dépassements. Ne pas en tenir
compte, se serait ignorer le cas aber-
rant. Et I'on voit ici apparditre |'idée de
risque. Par rapport a une vaeur fixée
comme maximum, le risgue d'un dépas-
sement de X °0 et d'autant plus faible
que x est plus grand et on peut se fixer
le dépassement maximum tel que la
probabilité d'atteinte de ce dépassement
soit inférieure a une valeur que I'on
peut considérer comme acceptable.

Evidemment, sil sagit de charges, il
est difficile, sinon impossible de faire un
calcul de probabilités dans le sens exact
du terme; mais on peut faire des éva
luations prudentes On sait bien par
exemple que les poids propres ne pour-
ront guere étre majorées que de 5 %;
gue les surchages ne pourront pas étre
par exemple magorées de plus de 30 %.
C'est dans ce cas une question d'espéece.

Les charges ne nous intéressent d'autre
part, au point de vue de la securité,
que par les moments qu'elles provo-
quent et par les contraintes qu'engen-
drent ces moments. Or que connais-
sons-nous sur ces contraintes? Nous les
avons calculées suivant une certaine for-
mule théorique. Supposons que cette
formule soit correcte; elle ne peut nous
donner gqu'une valeur moyenne, dont la
vaeur reelle sécartera plus ou moins,
et, comme pour les charges, nous se
rons amenés a nous fixer un dé
ment maximum correspondant a une
probabilité suffissmment faible pour pou-
voir étre acceptée. Nous considérons par
exemple que I'on ne peut avoir un dé-
passement supérieur a 10 %. Ce dépas-
sement et encore une question d'espéce
et peut dépendre de plusieurs facteurs:
pour une poutre a treillis isostatique
avec articulations parfaites aux noeuds,
la contrainte sera mieux connue que
pour une poutre rectangulaire hyper-
statique; le bras de levier 3' de rupture
gue nous avons calculé tout a I'heure
peut varier avec la résistance du béton,
avec l'allongement des aciers etc..

Supposons donc hotre contrainte maxi-
mum connue dans le cas le plus défa
vorable, cest a dire sous un dé
ment de la charge d'une part et d'autre
part pour un dépassement de a con-
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trainte par rapport a la valeur théorique
caculée sous ce moment majoré.

Il faut que la contrainte maximum
obtenue ne puisse atteindre la résistance
du matériau.

Or la résistance n'est connue que par
une valeur moyenne; sil sagit du béton,
par exemple, par un nombre suffisant
d'essais sur cubes.

Par rapport a cette moyenne, la valeur
réelle dans la section présentera des
écarts plus ou moins importants. Ici on
pourra évauer, s l'on a un nombre
d'essais auffisant la limite inférieure au-
dessous de laquelle la résistance ne peut
pratiquement descendre. Clest encore
une question d'espéce qui dépend de la
précision de la fabrication d'une part,
et du nombre dessais dont on connait
les résultats pour faire ['évaluation
d'autre part.

On voit donc, s on veut employer
cette maniére de sexprimer, qu'il faut
Ssassurer que la contrainte théorique,
majorée dans un rapport k;, soit au
plus égde a la résistance moyenne,
réduite dans un rapport k,. Soit si on
appelle n la contrainte théorique et R
la résistance moyenne, e s les con-
traintes sont proportionnelles aux char-
i
L'.

i k. byt H

C et ce codfficient kik, qui est notre
coefficient de sécurité de tout a I'heure
et il doit étre précisé par I'étude des
différents facteurs d'incertitude.

Jai employé a dessein jusqu'ici des
termes imprécis en parlant des maximum
pratiques des dépassements de contrainte
ou des réductions de contraintes.

S l'on dispose pour chaque facteur
de satistiques suffissamment nombreuses
pour pouvoir dresser un tableau don-
nant les fréquences observées dans I'in-
tervalle 1-1,05, dans l'intervalle 10511
etc.. on pourra tracer (figure 15 une
courbe de dispersion.

Ceci pose, dagr% les idées modernes
sur la sécurité © il faut se fixer une
probabilité maximum, que I'on consi-
dére comme acceptable, pour le phéno-
meéne dangereux considéré. Pour la rup-
ture, on saccorde généraement sur la
valeur d'un risque sur 100.000.

S on a pu tracer la courbe ou le
tableau de dispersion pour le facteur
isolé, on peut déterminer I'écart maxi-
mum correspondant & ce risque. Cest
un calcul de probabilité classque

S E est I'écart probable® I'écart pour

! ] ¥ I
mjwiol li prosbalbilis - T
de sSx écarts probables, soit 6 E. Que
I'on emploie cette notion de I'écart

2 Voir en particulier les communica-
tions de M. le Professeur CAMPUS, de
M. Robert LEVI et de M. PROT au Con-
gres de Liege de 1942 (Association In-
ternationale des Ponts et Charpentes).

3 L'écart probable est celui qui grou-
pe le 1/4 des résultats les plus voisins
de la moyenne; il y a donc un écart
probable pour les résultats au-dessous
de la moyenne, un écart probable pour
les résultats au-dessus de la moyenne,
sauf dans le cas de dispersion symétri-
que, que l'on n'observe pratiquement
jamais.

153



154

probable ou toute autre notion équiva-
lente, telle que I'écart-unité ou |'écart
quadrathue moyen, on peut, connaissant
la loi de dispersion, majorer ou réduire
les différents facteurs intervenant dans la
sécurité.

Mais il ne faut pas cumuler les sécu-
rités, sous peine d'arriver a des résultats
absurdes. S par exemple, pour ne
prendre que deux termes, il faut
majorer dans le rapport 1+a la con-
trainte pour que la probabilité de cette

1

R pardlinm el il - @l Pl
1 i s

dans le rapport 1+ [ la résistance pour
que la probabilite de cette reduction
snll mgalesien ils - lsi socioride g
10 T}

lNom oliismdeuin am fedvam

H
1B

i
Wik i 10, alas

Le coefficient de sécurité a adopter n'est
donc pas 1+a) (1+ B) mais un soeffi-
cient plus faible. En se basant sur une
proposition démontrée par M. Robert
LEVI, on peut prendre pour coefficient
de sécurité, pour conserver la méme
probabilité:

8 ) mo=l

vruit une stvaeied ik

IS T
s par exemple oo =B =40 % le coeffi-
cient de sécurité a prendre n'est pas
14x 14 soit sensiblement 2, mais
1= VO =006 == L56

Naturellement s la sécurité dépend de
différents facteurs indépendants tels que
les coefficients de majoration sépares,
correspondant chacun a une probabilité
1 :

i 100 i o' nltriete,
vl dn ppeficienl dde

Eile & premdes eer ] 4+ Fa? A0 $080

Ce que nous venons de dire est vaa
ble pour tout matériau. Revenons main-
tenant au cas du béton précontraint.
Nous avons a nous occuper: de la &
curité vis a vis de la rupture par com-
presson du béton, de la sécurité a la
fissuration, c'est a dire a la rupture par
traction du béton, et de la sécurité a
la rupture de l'acier.

Pour la sécurité a la rupture par com-
pression nous devons nous assurer que,
la contrainte de calcul multipliée par kj
ne dépasse par la résistance moyenne
réduite dans le rapport k,, soit:

R

soieml 14 &, |

peruTrl® f "snmem

L i

1
IIL
Le coefficient de sécurité et donc k; ko

e ces deux coefficients doivent étre
choisis pour que la probabilité de rup-
1

hiiFe fsle  Liderlsiare a . N =i
L i

bien évident, s on met ce coe‘flclent
ky ky wom lg Torme |4+ V3® & BT 4
dépendant des différents facteurs d|n-
certitude qu'il et profondément illo-
gique d'admettre, comme on le fait dans
presque tous les réglements, un coefi-
cient de sécurité uniforme quelles que
soient les circonstances. En France c'est
1

=147 spsdl b daie 1o e de

pylénes a treillis (contraintes presgue
exactement connues) fabriquées en usine
(résistances trés régulieres) que dans le
cas d'ouvrages coulés sur place, de for-
mes quelconques et ou les résistances
sont quelquefois évaluées par des essas
sur deux cubes. Si I'on admet que le
coefficient 0,28 est bon pour les condi-
tions les plus mauvaises, il faudrait logi-
guement permettre des majorations de
contraintes pour favoriser le constructeur
qui travaille bien.

11 y a sans doute une révision a opérer
dans ce sens, mais je pense que nous
ne pouvons en discuter ici. Admettons
donc que nous acceptions comme con-
trainte limite cette valeur de 028 R.
Cela dgnifie que notre contrainte de
calcul doit au plus atteindre cette limite
de 028 R que nous ne discutons pas.

Ce que je discuterai par contre cest
la méthode de calcul a employer pour
obtenir la contrainte maximum n dans
la section.

S ayant chois convenablement le
coefficient de sécurité nous écrivons
que la contrainte atteint la résistance
réduite dans le rapport choisi, cda s-
gnifie que nous obtenons la rupture s
la résistance tombe effectivement a cette
valeur limite, et le coefficent a été
chois de facon que cette éventualité soit
impossible (c'est a dire avec la proba-
bilité équivalente a l'impossibilité pra-
tique). Mais il faut faire le calcul avec
la loi de contraintes que I'on aurait si
la rupture se produisait effectivement.
Or s la contrainte maximum atteint la
résistance, on n'est plus en phase
élastique. Cest donc un calcul plasti-
que a la rupture qu'il faut faire.

Ja dga parlé a plusieurs reprises
de telles méthodes de calcul. Je crois
qu'il est nécessaire den parler encore
une fois, car il faut nous efforcer d'ar-
réter le gaspillage de matiére auquel
conduisent les méthodes actuelles de
calcul.

Javoue éprouver un certain sentiment
de géne en parlant plasticité devant un
auditoire s éminent dans ce domaine;
vous voudrez bien m'excuser de prendre
la question d'une fagon sans doute som-
maire, mais auss smple que possible,
et uniquement dans le cas de poutres
i sostati ques.

Jadmettrai d'abord la conservation
des sections planes. |l semble bien dif-
ficile de se passer de cette hypothése.

Jadmettra ensuite que, dans la sec-
tion, la loi des contrantes en fonction
des déformations et la méme que sur
une éprouvette de compression ou trac-
tion. On connait cette loi. Elle a une
alure telle que la suivante (figure 16).
Or puisque nous supposons que les dé-
formations sont planes, cest a dire que
les raccourcissements (ou allongements)
unitaires sont proportionnels a la di-
stance & un certain point neutre dans
notre section, le diagramme de contrain-
tes dans la section sobtiendra en gjustant
ce diagramme (aprés l'avoir tournée de
) sur la hauteur de la section, A
venanten A' et 0 en O' (figure 17).

On peut ensuite faire les deux ap-
proximations suivantes:

1° Négliger la partie tendue, comme
en béton armé;

2° Remplacer le diagramme réel par
un diagramme uniforme.

Cette deuxieme approximation revient
a ceci: on connait le centre de pression
Es et l'effort F & équilibrer.

Supposons pour simplifier qu'il sa
gise dune poutre a section rectangu-
laire d'épaisseur unité. Si I'on prend le
diagramme réel, on devra placer le point
0' de fagcon que le centre de gravité de
ce diagramme (réduit a la partie com-
primée) vienne en Es, et la contrainte
n sobtiendra en écrivant que la surface
du diagramme et égde a F. S on
prend le diagramme uniforme, on ob-
tiendra un point neutre 0" différent de
0" (et tel que Es soit au milieu de A'O"),
et on obtiendra, en écrivant que F est
égd a la surface du rectangle 0"0" A'A%
une valeur de n légérement différente de
la précédente, mais extrémement voi-
sine.

Ja fait le calcul des erreurs prove-
nant de ces approximations. Dans les
conditions usuelles, |'erreur et de 2 a
3 % pour la premiére (suppression de
la partie tendue) et de 1 a 2 % pour
la deuxieme (substitution d'un dia
granme uniforme au diagramme réel).

Le cacul devient aors le suivant: S
Eo et le centre de gravité des aciers,
€t par conséquent le centre de pression
a la précontrainte, le moment M, connu,
fat monter le centre de pression en

I |

Es bl ipus s Es o F saml Dol

i
de précontrainte. |l suffit de détacher de
la section une partie (hachurée sur la
figure 18) telle que Es en soit le centre
de gravité et on calculera la contrainte
n par la formule:
i

s étant l'aire de la partie hachurée.

Si I'on veut d'autre part que la con-
trainte de traction ne dépasse pas une
certaine valeur, il faudra que Es ne
prenne pas des excentricités trop gran-
des par rapport au centre de gravité G
de la section complete. Si pour simpli-
fier nous nous fixons de ne pas avoir
de traction, il faudra que le point Es ne
dépasse pas le bord du noyau central.

Il aurait la un point a expliquer plus
complétement, car, en nous imposant de
rester a l'intérieur du noyau central,
nous nous imposons une condition éla-
gtique. Ja dit quelques mots sur les
raisons de ce cdcul éastigue du coté
tendu au point de vue des fissurations
et donné quelques indications sur de
petites contradictions apparentes entre
les calculs en compresson et en trac-
tion dans une conférence que j'ai faite
a Rome et comme cette conférence sera
publiée je crois inutile d'allonger notre
discussion sur ce point.

Je me contenterai donc, pour fixer les
idées, de faire le calcul pour une sec-
tion rectangulaire, que je désire limite
auss hien a vide (c'est a dire sous .
précontrainte plus le poids propre) qu\
charge, en prenant pour limite Ir
rieure une contrainte nulle, et pour
limite supérieure une contrainte R.

Soient donc b e h les dimensions
inconnues de la section et Ms le mo-
ment d0 aux surcharges, connu, auquel
cette section doit résister.

Puisque la section est limite dans les
deux états de charge extrémes, les cen-
tres de pression doivent étre confondus
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dans ces deux états avec les bords A' et
A du noyau central dont les excentri-
T il - it F Melary e po

Fi
contrainte. Le déplacement AA' du cen-
tre de pression étant provoqué par le
moment M» on &

¥ b A .

kil

Pour vérifier notre section a la com-
pression nous supposons la compression
uniforme sur une partie de cette section
telle que A en soit le centre de gravité.
La hauteur de cette partle de section

Il Pl dlene i :

[

d ik
ce qui donne, dapres la valeur de F
écrite plus haut,

M. .- Iehi® H anin lahi®

i .

L R

on peut ainsi, ayant une relation entre
b et h, déterminer une des dimensions
guand on sest fixée l'autre.

L'effort F est connu par la premiere
ou la deuxiéme équation; il suffit donc
pour terminer le calcul de fixer sa po-
sition. Or nous connaissons maintenant
le poids propre, puisgue nous connais-
sons b et h, e par conséquent nous
connaissons le moment Mp dU au poids
propre. Le centre de gravité des aciers
devra donc se trouver au-dessous de A’
W,
I
puisgque ce centre de pression doit re-
monter de Eo en A' sous l'influence du
moment Mp .

On voit donc que, au lieu de: bh?=

M.
e
élastique, 1?In a en théorie plastique:

i Fea A"

ijal  poeresponil i théwrie

] L

]
Si on a conserve la méme vaeur de h,
on peut réduire la largeur b dans le

ijipmri W T I
[

béton est de 25 %.

Il n'y a aucune imprudence a dimen-
sionner de cette fagon les sections et il
faut bien voir a quoi cea revient. Nous
ne disons pas du tout que la contrainte

il
| swl 5O |-||I" Mpma gl

sons que, tant gque la construction reste

nakImnm

caatwarmbits

M.
bihy®
que s la résistance sSabaisse auffisam-
ment pour que la construction entre
dans la phase plastique, la contrainte
sgustera delleméme et qu'il n'y aura
pas rupture tant que la résistance ne
1.5 Al
[
Autrement dit, portons sur un méme
graphique, en fonction des moments, la
loi des contraintes maximum dans ['hy-
pothése élastique et la loi des contrain-
tes maximum dans I'hypothése de rup-
ture. Ce sont deux droites OE et OP.
Soit M le moment de service. Sur le
graphique, toutes les contraintes pos-
sibles sous le moment M seront repré-
sentées par des points placés sur la
paraléle a l'axe des contraintes menée
par M (figure 20).
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La construction sera stable tant que
la contrainte ne dépassera pas I'horizon-
tale R représentant la valeur réelle de
la résistance.
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teint juste cette résistance sous le mo-
ment de service: cest le calcul éasti-
que classique.

S la résistance Sabaisse en Rs la
contrainte restera élastique jusqu'au
moment Mg correspondant a I'intersec-
tion de Rg avec OE; puis la contrainte
n'augmentera plus sur l'aréte compri-
meée. Autrement dit lorsgque le moment
croit de Q a M, le point figuratif dé-
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crit d'abord la droite OE;z puis I'hori-
zontale de Rs.

S la résistance sabaisse en Ry la
contrainte reste élastique jusqu'en Eg,
puis suit I'horizontale R, jusgua la
rupture P, et celle-ci se produit sous le
moment M.

S la résistance sabaisse en Rs infé-
rieure @ Rj la contrainte reste élastique
jusqu'en Es puis sit I'horizontale Rs
jusqua ce que l'on attergne la rupture
en Ps; la sécurité n'est plus assurée.

En faisant le calcul éastique ( point
E;) on ignore donc la marge plastique
(point P4). On utilise completement la
marge plastique dans le cas ol R sa
baisserait a R4, cas dailleurs pratique-
ment jamais réalisé puisgue I'on a chois
la limite R, de fagon que la probabilité
d'atteinte soit 1/100.000eme.

Je répete qu'il faudrait en plus révi-
ser cette limite R, au lieu de lui donner
la valeur immuable des 28/100eme de
la résistance moyenne. Mais commen-
cons déa a gagner ce gque nous pouvons
gagner dans le cadre des reglements
actuels et limitons le gaspillage évi-
dent que nous faisons de la matrere
Quel est en €ffet le constructeur qui,
I'absence de reglements ne setonnerart
de voir toujours dans les essas ses
goutres perlr par |'acier, jamais par le

gton, et n'essalerait de diminuer le
béton jusqu'a ce qu'il arive a la rup-
ture par compression de ce matériau,
quitte a relever légerement la limite
ans trouvée sil estime devoir tenir
compte d'une dispersion plus forte?

* % %

Quoiqu'il en soit cest donc I'acier
qui est, avec les normes actuelles pour
le béton, (et méme quand on cdcule
plastiguement les sections), le facteur
déterminant pour la sécurité. Ici, il n'y
a pas de reglement sur la sécurité. Il
faut donc, réfléchir aux conditions essen-
tielles & imposer.

Nous n'avons parlé jusqu'ici que de
I'effort de précontrainte F nécessaire
pour assurer la sécurité du béton, et
nous n'‘avons pas précise la section
d'acier avec laguelle cet effort devait
étre exercé;, cest a dire la tension
limite que l'on devait Simposer.

S l'effort F et son excentricité ont
été choisis convenablement, ains que
les dimensions du béton, ce que nous
supposons réalise gréce aux regles don-
nees précédemment, nous avons évité
tout risque de rupture du béton auss
bien par compression que par traction.
Cest a dire, pour préciser, que nous
avons ramené la probabilité de ces deux
événements a des valeurs acceptables. La
fissuration en particulier qu'il va faloir
prendre en compte pour le calcul des
augmentations possibles de la tension
de l'acier, a été évitée.

Sil en éait bien ans en toutes
circonstances, cest a dire s l'on avait
fixé comme risque de fissuration une
valeur telle que 1/100.000eme, |'alon-
gement de l'acier égal a celui des bé-
tons qui |'entourent, ne pourrait étre
supérieur a celui résultant de |'allonge-
ment du beton a fissuration, allonge-
ment dont |'ordre de grandeur a partir
de ['état naturel du béton, est d'1/1000
environ.

Mais en réalité, la fissuration n'étant

pas, comme la rupture, une catastrophe
dont il faut a tout prix éviter la possi-
bilité, on admet un risque plus fort
c}ue pour la rupture par exemple
[/10.000eme ou méme [/1.000eme. Au
point de vue des moments, dont une
majoration éventuelle et un des fac-
teurs des risg_uas pris en compte, on
pourra donc dire que si, quand on rai-
sonne rupture, il faut escompter une
majoration possible de par exemple
30 %, on devra, quand on raisonne Tis-
suration, admettre un écart posable de
35 %. Ces valeurs ne sont qu'une indi-
cation, mais correspondent a peu pres
au rapport des écarts correspondant re-
ivement a une probabilité de
1/100.000eme, (6 écarts probables) et a
une .%robabilité de 1/1.000eme (5 écarts
possibl
On peut étre surpris de la fablesse de
I'écart supplémentaire a prendre sur les
moments pour passer d'une probabilité
100 fois plus petite; et cela parce que
I'on a dans I|'esprit I&s notions de sécu-
rité définies par les essais d'accroisse-
ments des charges jusqu'a rupture, sans
se rendre compte que I'on fat rentrer
pour codifier les essais de vérification
dans ces accroissements de charge, auss
bien les abaissements de résistance a la
traction du béton, qui peuvent étre
énormes, que. les erreurs sur la con-
trainte theorique; I'accroissement de
charge ains gini n'est donc qu'une
fiction dont il ne faut prendre qu'une
partie — et on voit qu'elle est faible
— s on veut évaluer raisonnablement
I'accroissement réel possible des charges.
En se mettant dans des conditions
extrémes, on pourra donc estimer que
le rapport du moment maximum qui
peut se produire au moment maoré
dont on a tenu compte pour la fissura

]
tlon s dlwli pos gosvelr  depasser 3

(je double les écarts de 30 % et de 25 %
estimés ci-dessus) soit 1,07. Et pour ar-
rondir dans le sens défavorable, nous
dirons 1,1.

Ceci posé, étudions les variations
possibles des contraintes de l'acier, et
pour nous représenter clairement ces
variations, tragons le diagramme des
déformations-tractions de notre acier
(figure 21).

Au début nous donnons a notre acier
une certaine tension initiale Ti. Par
rapport a cette contrainte, la tension va
sabaisser. On a d'abord une chute due
au fluege de l'acier, qui améne notre
point figuratif en Tj, puis une chute
due au retrait, puis une chute due a
I'enfoncement du cone; notre point figu-
ratif vient en T,. La chute T; T, et
définitivement acquise.

On a ensuite une chute due a la
déformation différée du béton sous I'ac-
tion de la precontrainte et des charges
permanentes et notre tension devient Tp
tension permanente.

Tous ces points figuratifs se placent
sur le diagramme, sur la droite Ti Tp
pardlléle a la tangente Eo a l'origine
du diagramme, et qui correspond a un
module de I'ordre de 20000 k/mm? en-
viron.

Lorsque l'on charge la piece, les bé
tons de la partie décomprimée par les
moments vont sallonger, par rapport a
I'état qu'ils avaient acquis, et par conse-

quent la contrainte de l'acier,’ qui suit
ces alongements, va augumentere. On
décrira donc la droite T, T, en sens
inverse.

Il est visible que s I'on prend pour
moment de service celui qui correspond
a la décompression compléete du béton,
on ne peut pas revenir au-dessus de Ti.
En effet, s la décompression se faisait
avec le méme module que la compres-
gon de précontrainte, on reviendrait a
I'état naturel sur l'aréte décomprimée;
et par conséguent l'acier étant revenu
a sa longueur initiale, le point figuratif
reviendrait en T, les pertes Ti T, étant
comme je l'ai dit, définitivement acqui-
ses. Mas en réalité, le module déla-
sticité a la décompression peut étre in-
férieur a celui sous lequel se sont faites
les déformations différées, s les charges
appliquées sont lentes; cest la une
circonstance défavorable. Par contre il y
a des circonstances favorables: vieillisse-
ment du béton, qui augmente les mo-
dules, non décompression au niveau des
aciers, qui ne sont qu'a une certaine
distance de la paroi...

Quand on fait le calcul on sapercoit-
que, a1 ou 2 kg/mm prés, et dans des
hypothéses minimum pour la marge Ti
T,, on revient a T; au moment de la
décompression.

Mais on peut arriver a la fissuration
s I'on a dimensionné le béton stricte-
ment pour cette condition.

Par conséquent entre Ti, point figu-
ratif correspondant a la decompron
et Tf, point figuratif correspondant a la
fissuration, on aura une différence de
déformations correspondant a I'allonge-
ment du béton a fissuration, soit 1/1.000
environ.

La différence de tension entre Tf et
Ti dépend de la pente du diagramme
en Ti. S on suppose que celte pente
corresp gnd a un module de 10.000
kg/mm?, 'augmentation de tension serait

T;—T;= 1000 X 10.000=10 kg/mmZ. Et

I
comme Ti est de I'ordre de 100 kg/mm?
on peut donc évaluer la tension, au
moment de la fissuration a 11 T; en-
viron.

Mais les moments peuvent avoir été
mal évalués; une partie de cette erreur
d'évaluation a été prise en compte pour
dimensionner notre béton a la fissura-
tion, et par conséquent pour déterminer
la valeur de l'effort de précontrainte. Il
ne faut pas compter deux fois cette
majoration supplementaire qui  repré-
sente l'augmentation d'écart — par rap-
port a la valeur théorique du mo-
ment — pour passer de la probabilité
1/1000eme a la probabilité 1/100.000eme.

Jai dit tout a I'heure que cet accrois-
sement réel était faible et que le moment
maximum possible pouvait raisonnable-
ment étre évalué a 11 fois le moment
de fissuration.

Or sous le moment de fissuration la
tension et Tf que nous avons estimée
étre de l'ordre de 11 T;. Sous le mo-
ment maximum, la tension serait donc,
S les bras de levier étaient conserves
augmentée de 10% par rapport & T'.
Or les bras de levier ne sont pas con-
servés, au moment de la fissuration, le
centre de pression et en A, voisin du
bord supérieur du noyau central; sous
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le moment maximum, s la malchance
veut que nous soyions prés de la rup-
ture le bras de levier et comme nous
I'avons dit, 09 h', supérieur a EOA.

Nous sommes donc certains de suré-
valuer la tension maximum en |'esti-
mant a 1,1x1,1=12 fois environ la ten-
son initiae.

Il faut que cette tension maximum ne
puisse pas devenir égale a la résistance
réelle a la rupture, dans le cas ou celle-
ci viendrait a sabaisser a sa limite infé-
rieure. Or pour des aciers normaux,
et méme parmi les moins réguliers de
ceux-ci qui nous sont livrés en France,
les écarts maximum constatés sont de
I'ordre de 10 % de la résistance moyen-
ne, et |'écart probable de |'ordre de 2 %.
S l'on considere comme écart maxi-
mun un écat de 6 écarts probables,
clet donc une réduction de 12 % de la
résistance moyenne qu'il faut prendre
en compte.

On arriverait donc a estimer pour va
leur limite de la tension initiale une
valeur telle crue

= Tr
12T = WE
(121 IS

T = .75 T,
En réalité cest pessmiste car nous cu-
mulons des probabilités; comme nous
l'avons dit plus haut, pour éviter ce
cumul il faut prendre, comme coefficient
de sécurité, non pas 1,2x1,12 mais:

U o2 4 k100 = 1.3

et on arriverait a la regle Ti = 08 T,
environ.
Telle est, pour les aciers utilisés cou-
ramment, la régle que I'on pourrait
roposer: tendre au plus & 80 % de la
imite de rupture. La tension perma
nente sera ce quelle sera, et cette sm-
ple régle sur la tension initiale tient

lieu de toute autre regle de sécurité.

On pourra évidemment contester cer-
taines des évaluations ci-dessus, mais
une chose ne peut étre contestée, c'est
|'expérience. Or, comme je vous l'ai dit
tout & I'heure, nous avons actuellement
fait 400.000 tensions. Et & combien ten-
dios-nous? Aux environs de 120 kg/mmz,
pour des aciers dont les résistances
moyennes sont de I'ordre de 150 kg/mm®.
Il n'y a jamais eu de désordre. Cest
14, s I'on peut dire, un cacul de pro-
babilité expérimental supérieur a tous
les caculs théoriques.

Il est toutefois nécessaire de faire une
réserve concernant |'allongement de rup-
ture de l'acier. Il ex désirable que le
moment de rupture ne soit pas diminué
par suite d'une vaeur trop faible de

cet alongement de rupture.

Or s I'on appelle toujours h' la di-
dance du centre de gravité des aciers a
I'aréte supérieure, la hauteur de la par-
tie comprlmee au moment de la* rup-
ture et 02 h'. Les distances de la fibre
neutre a |'aréte comprimeée et a l'acier
sont donc dans le rapport de 02 a 08
cest a dire de 1 a 4. Le raccourcissement
unitaire du beton a la rupture étant
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soit 14 %, a partir de la tension ini-
tiale (qui correspond au moment de
décompression compléete de l'aréte ten-
due).

Mais pour obtenir ce minimum, il
faut que la valeur moyenne soit plus
élevée, a cause de la drspersron et cda
nous ameéne a demander 3 a'4 %.

En plus il faut compter |'allongement
entre O et la tension initiale qui est de

I'ordre de 12 a 1 %. En plus encore,
il faut tenir compte de ce que les va
leurs indiquées par les laboratoires com-
prennent |'allongement de  striction
terme parasite qui, pour les éprouvettes
de 200 mm generalement employées, at-
teint un ordre de grandeur de 1 %. Au
total les cahiers des charges devraient
donc spécifier des allongements de I'or-
dre de 5 & 6 %. Des aciers a diagramme
trop raides et sans allongement sont
dangereux et I'on risque de voir la rup-
ture suivre de trés prés la fissuration.

B N

Telles sont, je pense, les ééments
princi paux dune codification de la
curité. Comme vous le voyez, elles se
classent en trois catégories; fixation de
limites des contraintes, regles de calculs
de ces contraintes, élaboration de cahiers
des charges pour |'acier.

Il'y ala un gros travail a faire, dont
une partie devrait étre faite sur le plan
international .

En attendant, nous pouvons continuer
a construire avec confiance, puisque
nous savons que la séecurité est au moins
égefe a celle des matériaux traditionnels.
Mais il faut aller plus loin dans la re-
cherche de la vérité, et, tout en avan-
cant avec prudence, n'accepter les idées
regues qu'aprées les avoir contrélées. En
ce domane, comme ailleurs, I'expé
rience seule peut nous donner les bases
de nos études.

Ces résultats expérimentaux, ces da
tistiques, nous ne les connaissons pas
suffisamment encore pour nous y ap-
puyer en toute certitude. Il est essentiel
que nous sachions au moins ceux qu'il
faut réunir et dans quel sens nous de-
vons y travailer.

Yves Guyon

Contributo allo studio statico delle volte
sottili sghembe senzarigidezza a flessione

Migliorata per il conoide di primo grado,

inteso corne pensilina,

la soluzione nota del sistema di

equazioni differenziali che ne esprime I'equilibrio, viene data, con eguale approssimazione, la soluzione
per lo stesso conoide di primo grado inteso come shed e per il conoide di secondo grado nelle due
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forme applicative di pensilina e di shed.

Il sstema di equazioni differenziali

esprime, corne & noto *

, I'equilibrio di una volta

sottile sghemba senza rigidezza a flessione Ny e N,

sono le tensioni unitarie oblique , Ny
tangenziale, parallele alle intersezioni

A ]

quella
del piano

! In forma leggermente diversa e con altre convenzioni

] sui segni,
L |

questo sistema si
|'étude générale de surfaces gauches minces » di

trova nella « Mémoire sur

B. LAF-

FAILLE pubblicata nel Il volume di memorie dell'Associa-
zione internazionale dei ponti e strutture e nella memoria
« Etude statique des voiles minces en paraboloide hyper-

{8 u-h) ]
nel 1V volume di

bolique travaillant sans flection » di F. AIMOND, comparsa
memorie délia stessa Associazione.

2 |n générale la forza interna che agisce su di un ele-
mento infinitesimo dell'area di una sezione, riferita all'area

dell'elemento stesso, e cioe la tensione nel punto consi-
derato, viene decomposta nella tensione normale, secondo
la normale nel punto in questione, e nella tensione tan-
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