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Deuxieme Séance de travail.
Zweite Arbeitssitzung.
Second Working Meeting.

DALLES ET CONSTRUCTIONS A PAROIS MINCES EN BETON ARME
PLATTEN UND SCHALEN IM EISENBETONBAU
SLABS IN REINFORCED CONCRETE STRUCGTURES.

IT 1.

DALLES ET CONSTRUCTIONS A PAROIS MINCES EN BETON ARME
RAPPORT DINTRODUCTION

PLATTEN UND SCHALEN IM EISENBETONBAU
EINLEITENDES REFERAT

SLABS IN REINFORCED CONCRETE STRUCTURES
INTRODUCTORY REPORT

Dr. M. RITTER,

Professor an der Lidgendssischen Technischen Hochschule, Zirich.

Voir « Publication Préliminaire », p. 171. — Siehe « Vorherichl », S. 171.
See ‘* Preliminary Publication ™, p. 171.

Participant a la discussion.
Diskussionsteilnehmer.
Participant in the discussion.

Dr.-Ing. . SCHLEICHER,

Professor an der Technischen Hochschule Hannover,

« Elastische Gewebe » wurden schon lange vor den auf Seite 175 des Vor-
berichtes erwihnten Arbeiten durch L. Luler zur Untersuchung der Schwin-
gungen von Trommelmembranen benutzt (1764), die Methode des « Trager-
rostes » fand bereits im Jahre 1787 durch J. Bernouilli D. J. fiir die angeniherte
Berechnung von ebenen Platten Verwendung. Die von Bernouillli zur lj.}estin.\‘
mung der Knotenlinien von schwingenden Platten gebrauchte Dilferentialglei-
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chung fir die Biegungsfliche des Triigerrostes 1st (natiirlich bis auf das Bela-

stungsglied) mit der Gleichung 3 auf Seite 190 des Vorberichtes identisch.
Dass die Ergebnisse der Trigerrost-Theorie nicht mit der Wirklichkeit

tibereinstimmen, wurde schon 1809 von Chladni nachgewiesen 1.

Traduction.

La méthade du « Tissu élastique » a été utilisée par Fuler pour I'étude des
oscillations des membranes, bien avant les travaux signalés a la page 182/183
de la Publication Préliminaire (1764); la méthode de la grille, ou systéeme de
tranches perpendiculaires était déja employée en 1787 par J. Bernouilli pour
le calcul approché des dalles planes. L’équation différentielle utilisée par Ber-
nouilli pour la détermination des lignes de ncuds des dalles en oscillation,
dans 'étude de la surface fléchie du systéme de tranches perpendiculaires est
(évidemment jusqu'au terme concernant la charge elle-méme) identique &
I'équation (3) de la page 225 de la Publication Préliminaire.

Chladni a déja signalé en 1809 que les résultats de la théorie de la décom-
position en tranches perpendiculaires (grille) ne concordaient pas avec la réa-
lité?

II 2.

DALLES RECTANGULAIRES REPOSANT SUR LES QUATRE COTES
RECHTECKIGE, ALLSEITIG AUFLIECENDE PLATTEN
RECTANGULAR SLABS SUPPORTED ON ALL SIDES

Dr. Ing. W. GEHLER,

Professor der Technischen Hochschule und Direktor beim Staatl.
Versuchs- und Materialpriifangsamt. Dresden.

Voir aussi « Publication Préliminaire », p. 187. — Siehe auch « Vorbericht », S. 187.

E]

See also ‘¢ Preliminary Publication ”, p. 187.

Rechteckige, allseitig aufliegende Platten.

Die ureigensten und zweckmissigsten Grundformen des Lisenbetons sind
die Saulen und Platten, wihrend die Eisenbetonbalken belkanntlich den
Nachteil haben, dass die ersten Betonzugrisse bereits bei einer Kisenspannung
von 500 kg/em?® auftreten, also bei einer Laststufe, die noch unter der Halfte

1. Man vergl. Navier-Saint Venanr, De la résistance des corps solides, Paris, 1864,
p. ccriv, Historique.

2. Voir Navier-Saunr-Vexast, De la rvésistance des corps solides, Paris, 1864,
p. ccurv, Historique.
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der zulissigen Grenzspannung von 1200 kg/cm? liegt. Die hauptsiichlichsten
I'ragen hinsichtlich der Platten sind nun

1. Wie kénnen die Kisenbetonplatten in einfacher Weise bemessen werden ?

2. Wie gross ist ihre Rissicherheit ?

Auf Grand der Stuttgarter und Dresdner Versuche des Deutschen Aus-
schusses fiir Eisenbeton in den-Jahren 1915 bis 1930 konnten diese Fragen
ausreichend beantwortet werden, wie aus der « Zusammenfassung » S. 245
des « Vorberichtes » hervorgeht.

1. Diskussionsfrage: Ist es berechtigt, fiir kreuzweise bewehrte
rechteckige Kisenbetonplatten im Stadium I die Berechnungs-
welse der 1sotropen Platte zu Grunde zu legen?

Allseitig aufliegende, kreuzweise bewehrte Kisenbetonplatten verhalten
sich im Stadium I (bei ungerissener Belonzugzone) vollig wie isotrope
Platten. Bei den vorliegenden Dresdner Versuchen sind durch Festhalten
der Plattenecken die theoretischen Randbedingungen erfillt worden ; die
Forminderungs- und Dehnungsmessungen geben im Vergleich mit der
Bemessung der Platten einen aufschlussreichen Einblick in das elastische
Verhalten.

In einer Dissertation hat mein Mitarbeiter im Materialpriifungsamt, Dipl. Ing.
Heide, an zahlreichen frei aufliegenden und eingespannten Platten die vollig
befriedigende Uebereinstimung mit den errechneten Werten nachgewiesen.
Diese Uebereinstimmung zeigt sich sowohl fiir die Durchbiegungen als auch
fir die Beanspruchungen. Hierbei ist als Elastizititsmass fiir das Stadium I
der bei den Versuchen an Malerialprobekérpern gefundene Wert von I =
215000 kg/em® und als Querdehnungszahl der ebenfalls versuchsmiissig be -
stimmte Wert von m = 6, 4 eingesetzt worden.

1. Beispiel : Bei der frei auflicgenden Platte der Versuchsreihe 2
ergibt sich fir eine Belastung von A ¢ = 1000 kg/m? die Durchbiegung der
Plattenmitte im Stadium [ nach der Rechnung : 3z = 1,64 mm, wiithrend
beim Versuch 2y = 1, 68 mm gefunden wurde. Die Eisenbeanspruchung in
Plattenmitte wurde nach der Rechnung zu sz = 125 kg/em? ermittelt,
withrend beim Versuch s,y = 127 kg/cm? gemessen wurde.

2. Beispiel : Fiir die eingespannte Platte der Reihe 7 ergibt sich unter
denselben Voraussetzungen die rechnungsmiissige Durchbiegung 3r = 0,597
und beim Versuch 2y = 0,57 mm. Die Eisenbeanspruchung in Plattenmitte ist
nach der Rechnung s.r = 64 kg/em?2, nach dem Versuch s.v = 61 kg /em2,

Ergebnis : Man ist somit berechtigt, fir kreuzweise bewehrte Eisenbe-
tonplatten im Stadium I die Berechnungsweise der isotropen Platte zu
Grunde zu legen.

2. Diskussionsfrage : Erscheint es berechtigt, auch im Sta-
dium II (also nach der Rissbildung) kreuzweise bewehrte Eisen-
betonplatten nach der Berechnungsweise der isotropen Platte zu
bemessen ? ;

Die Betrachtung der Spannungsverhiltnisse der quadratischen, allseitig
aufliegenden Kisenbetonplatten bei ansteigender Belastung ergibt nach oben
genannter Dissertation folgendes Bild :
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) Im Stadium I gelten die aus der Mitwirkung des Drillungswiderstandes
abgeleiteten Momentenwerte der Platten-Theorie, also fiir die quadratischen

1
Platten M = 57’_’1: (Ilz.
.@) Der Verdrillungswiderstand nimmt mit fortschreitender Belastung und
Rissbildung (Stadium II; immer mehr ab. Dann tritt an Stelle des unter z)

genannten Momentes der Wert von rd. 2% ql* bis % ql2.

~) Im Augenblick des Bruches bildet sich (wohl infolge der betrichtlichen
Formanderungen) ein durch Messungen nicht mehr verfolgbarer neuer
Spannungszustand aus, wobel zu der Biegungswirkung die sogen. « Mem-
branwirkung » hinzutritt. (Dass diese zusitzliche Wirkung fir die dinneren
Platten der Versuchsreihe 2 grosser ist als fir die dickeren der Reihe 3,
entspricht der Vorstellung einer Membranwirkung.) Diese Wirkung verrin-
gert nun die Bruchmomente bei den betrachteten Versuchsreihen auf Werte,
die sogar noch etwas unter den nach der Plattentheorie berechneten Momen-

gl? s. S. 210 des

ql? gegeniiber M =

tenwerten liegen (M — %

27, &
« Vorberichtes » |.

Beispiel : Vergleich der gemessenen Durchbiegung, der Iisendehnung
und der Betondruckdehnung in der Mitte der Platte bei festgehaltenen Iicken
der Reihe 2 mit den entsprechenden Werten fiir Plattenstreifen als Balken
auf 2 Stitlzen. (Der Plattenstreifen ist 50 em breit und ist aus der Platte in
Richtung der unteren Eisenlage herausgeschnitten gedacht.)

Die Belastungen, welche gleich grossen Durchbiegungen bei der Platte
und dem Plattenstreifen entsprechen, stehen in einem bestimmten Verhiltnis,
das (z. B. bei Reihe 2) von 3,12 auf 2,76 abnimmt und sich gegen den Bruch
einem bestimmten Grenzwert von eltwa 2,5 nihert.

Da beim Plattenstreifen das Biegungsmoment zu g!? anzunehmen ist,

1

erhalt man fiir diese Platten Werte der Biegungsmomente, die von =73
y

1 1 1 1

3

== 2 oyt o el B sl : 9 : . N ‘
8(][ 25 ql® bis auf T Sql 30 ql? in der Nidhe des Bruches
anwachsen.

Der Vergleich der Bruchmomente von Platte und Plattenstreifen ergibt aber

(s. 5. 210 einen Momentenwert fiir die Platte von 1. M. ‘_2531_7_ gl®. Die ;\rb-

| :
weichung dieses Wertes von =0 ¢12 muss einer Aenderung des Spannungs-

zustandes im Augenblick des Bruches (Membranwirkung) zugeschrieben
werden, die zweifellos mit der sehr betrachtlichen Form#anderung (bis 21 em
Durchbiegung in Plattenmitte) zusammenhéngt.

Ergebnis : Da aber die Anteile der beiden Wirkungen (der Biegungs- und
Membranwirkung) sehr schwer abzuschitzen sind, empfiehlt es sich, auch
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fir das ganze Stadium IT die Berechnungsweise der drillungssteifen isotropen
Platte zu Grunde zu legen, die, wie aus den Schlussfolgerungen (S. 217,

Ziff. %) hervorgeht, durch die Versuche mit Plattenstreifen auch fir die
Bruchlast erwiesen worden ist.

3. Diskussionsfrage (Vorschlag M. Ritter) : Ist zur Berechnung der
Biegungsmomente die Poissonzahl m = 4 einzusetzen oder recht-
fertigt sich eine grossere Poissonzahl und warum ?

Hinsichtlich der Querdehnungszahl m muss stets unterschieden werden
ZwisChen M. — m —ie Jeg UNd 7 o — m — D 3q

1) Berechnet man die Querdehnungszahl aus den gemessenen elastischen
Forminderungen, also meast = m, ermittelt also die zweite Materialkonstante
der Elastizititslehre, so ergibt sich fiir Beton ein mit wachsender Spannung
fallender Wert, und zwar bei Druck von m = 6 bis m = & (s. Referat Gehler,
Materialpriifungskongress, Zirich 1931, S. 1095). Zu beachten ist hierbei
jedoch, dass man diese Rechnungsweise nur so lange anwenden darf, als die
bleibenden Forminderungen  verhiltnismiissig gering sind, also bei gebo-
genen Eisenbetonbalken etwa bis zur Nutzlast.

2) Bildet man dagegen die Werte mya = m = 3 : 3q » so zeigt sich in der
Nihe des Bruches, dass die Werte & stirker anwachsen als die Werte &qs
dass also die Werte m3 mit wachsender Belastung steigen.

3) Welche Querdehnungszahl emplfiehlt sich bei einer Plattenberechnung
zu withlen, mepag oder miga ?

Wir vermogen nur fiir me,s, = m bestimmte Geselze anzugeben, also fin
den Fall, dass man sich auf die elastischen Anteile beschriankt (Stadium 1
unserer Plattenversuche). Fir das Stadium Il werden die Verhaltnisse durch
Hinzutreten der plastischen Anteile der Forminderung ausserordentlich
untibersichtlich.

Ergebnis : Die Frage von M. Ritter ist daher zu beantworten : Zur
Berechnung der Biegungsmomente bei Eisenbetonplatten ist die Querdeh-
nungszahl m = 6 einzusetzen.

Traduction.

Dalles rectangulaires, reposant sur leurs quatre cotés.

Les formes essentielles qui répondent le mieux a la nature méme du béton
armé sont les poteaux et les dalles. Les poutres en béton armé ont en effet
cet inconvénient ue les premieres fissures qu'elles manifestent se produisent
pour une contrainte de 5 kg/mm? seulement dans les armatures, c’est-a-dire
pour une charge qui n'est méme pas égale a la moitié de la charge admissible
limite de 12 kg/mm?2. Les principales questions que posent les dalles en béton
armé sont les suivantes :

1. — Comment les dalles en béton armé peuvent-elles étre calculées
d'une maniére simple ?

2. — Quelle sécurité a la fissuration assurent-elles ?

12
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Premiere question de discussion : Est-il légitime d’adopterpour
les dalles de héton rectangulaires armées en croix, dans le stade
I, le mode de calcul des dalles isotropes?

Les dalles de béton armé en croix et reposant librement sur tous leurs cotés
se comportent entierement dans le stade I (pour laquelle la zone qui travaille
ala traction ne manifeste pas de fissures) comme des dalles isotropes. Au
cours des essais de Dresde, on a réalisé les conditions théoriques des bords
des dalles, en maintenant leurs angles ; la comparaison entre les dimensions
propres des dalles et les déformations et allongements mesurés permet
d’aboutir & des conclusions fécondes au sujet de leur comportement élastique.

Au cours d'une thése, mon collaborateur au Laboratoire d’Essai des Maté-
*riaux, le Dipl. Ing. Heide, a mis en évidence la remarquable concordance
entre les valeurs calculées et les valeurs mesurées relevées sur de nom-
breuses dalles tant encastrées que reposant librement. Cette concordance se
manifeste d'ailleurs aussi bien pour les contraintes que pour les fléchisse-
ments. Dans les calculs en question, on a adopté comme coellicient d’élasti-

cité pour le stade I la valeur E = 215.000 kg/cm2, déterminée au cours
d’essals sur des éprouvettes et pour coefficient d’allongement transversal la
valeur m = 6,4 qui a été également déterminée expérimentalement.

Exemple 1 : Pour la dalle reposant hibrement, 2¢ gérie d'essals, on obtient
le fléchissement caleulé du milieu de la dalle dans le stade I, pour une charge
Ag = 1.000 kg/m?: 3p = 1,64 mm, tandis que I'essai donne : 3y = 1,68 mm.
Pour la contrainte dans les fers au centre de la dalle, le calcul a donné :
son = 123 kg/em?, tandis que l'on a obtenu expérimentalement @ soy ==
127 kg/cm?2.

Exemple 2 : Pourla dalle encastrée de la série 7, et dans les mémes con-
ditions, on obtient pour le fléchissement, par le calcul : 2p = 0,597 mm. et
expérimentalement : 3y = 0,57 mm ; pour les contraintes dans les fers, le calcul
donne : sen = 64 kg/em?, tandis que la valeur mesurée est : ey = 61 kg/cm?2.

Conclusion : Il est done légilime d’adopter, pour le calcul des dalles de
béton armées en croix, dans le stade I, la méthode de calcul des dalles
isotropes.

Deuxieme question de discussion : Dans lestade II (aprés appa-
rition des fissures), est-il également légitime de calculer les dalles
de béton armées en croix d apreés la méthode de calcul des dalles
isotropes?

La considération des contraintes qui se manifestent dans les dalles en béton
armé carrées reposant librementl sur tous leurs cotés, sous I'influence de
I'accroissement de la charge, conduit, d’aprés la thése citée plus haut, aux
résultats suivants :

%. — Dans le stade I, sont valables les valeurs des moments déduites de la
théorie des dalles, en faisant intervenir la résistance a la torsion, soit, pour des
dalles carrées :

1
M S ?7’—4— .ql2

g. — La résistance & la distorsion augmente sans cesse lorsque la charge
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augmente et que la fissuration s’accentue (stade II). Au lieu de la valeur
indiquée en z, on aura alors pour le moment :

1 1

M = 35 ql? a Q‘—sqﬁ

v. — Au moment de la rupture et sous l'influence des déformations impor-
tantes, se manifeste un nouveau régime de contraintes, que les mesures ne
sont plus susceptibles de suivre ; et il s’ajoute au phénoméne de flexion un
phénomene dit « elfet de membrane ». (Le fait que cette influence addition-
nelle est plus réduite pour les dalles épaisses de la série 3 que pour les dalles
plus minces de la série 2 correspond précisément a la notion d’effet de mem-
brane). Cette nouvelle influence provoque, pour les séries d’essais considérés,
une diminution des moments de rupture jusqu'a des valeurs qui se trouvent
méme au-dessous des valeurs des moments calculés d’apres la théorie des
dalles (M = 1/28,7 ¢l2 contre M = 1/27,4 ¢l2. Voir page 210 de la Publica-
tion Préliminaire).

Exemple : Comparer les valeurs mesurées des fléchissements et des allon-
gements dans les fers et dans le béton au milieu de la dalle de la série 2, avec
angles maintenus, aux valeurs correspondantes pour des tranches de dalles
considérées comme poutres repesant sur deux appuis. (La tranche de dalle a
une largeur de 50 em. et est supposée découpée dans la dalle suivant la direc-
tion des armatures inférieures.)

Les charges qui provoquent, dans la dalle et dans la tranche, des fléchisse-
ments de méme valeur, sont entre elles dans un rapport déterminé qui (par-
exemple pour la série 2) diminue de 3,12 a 2,76 et atieint presque 2,5 ala
rupture.

Comme, pour la tranche de dalle, le moment doit étre considéré comme
égal a 1/8 ¢i%, on obtient pour ces dalles des moments fléchissants qui
croissent de :

1 (| 1
jusqu’a -1— ! (A — L glE

T e Ty

au voisinage dela rupture,

La comparaison des moments de rupture de la dalle et de la tranche donne
toutefois (voir page 210} pour la dalle un moment moyen de 1/28,7 ¢l2. L'écart
entre cette valeur et 1/20 ¢i2 doit étre attribué & une modification du régime
de contrainte au moment de la rupture (effet de membrane), qui dépend sans
aucun doute de l'importance des déformations (alteignant jusqu'a 21 cm. de
fléchissement au centre de la dalle).

Conclusion : Il est trés difficile d’estimer la part qui revient & chacune des
deux influences (flexion et elfet de membrane) ; il est donc & recommander,
pour le stade II tout entier, d’appliquer le mode de calcul des dalles isotropes
tenant compte de la torsion, que justifient, méme pour la charge de rupture
(ainsi qu'il résulte des conclusions de la page 241, paragraphe 4), les essais
effectués sur des tranches de dalles.
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Dans le calcul desmoments fléchissants, doit-onemployer le coef-
ficient de Poisson m==4%, ou est-il justifié d’adopter pour ce coef-
ficient une valeur plus élevée et pourquoi?

Troisiéme question de discussion (proposée par M Ratten):

En ce qui concerne le coefficient d’allongement transversal m il faut toujours
distinguer entre :

Mglast, =M == ¢ ! g et
Miotal = M =23 © q
1. — Si l'on calcule le coefficient d’allongement transversal a partir des
déformations ¢lastiques mesurées, donc Mmyast. =— M, ¢’est-a-dire la deuxieme

constante de la théorie de élasticité, on obtient pour le béton une valeur qui
diminue lorsque la contrainte croit ; pour la compression, par exemple,
m diminue de m = 6 4 m = 4 (voirrapport du Dr. Gehler au Congrés pour I'lssai
des Matériaux de Zurich, 1931, page 1095). Il faut toutefois observer ici que
I'on ne peut employer ce mode de calcul que tant que les déformations 4 per-
manentes restent relativement faibles, donc, pour les poutres en béton armé,
environ jusqu'a la charge utile.
2. — Si, par contre, on détermine les valeurs de :
Mol — 0 — ¢ 3(1

on conslate, au voisinage de la charge de rupture, que les valeurs de ¢ aug-
mentent plus que celles de 3, et que par suite les valeurs de m augmentent
lorsque la charge croit.

3. — Quel coefficient d’allongement transversal convient-il d’adopter pour
le calcul d'une dalle, mgst. 0U Mgl ?
On ne peut indiquer de régle déterminée que pour Mmaas. = m, cest-a-dire

pour le cas ou I'on se limite au domaine élastique (stadeI de nos essais de
dalles). Pour le stade II. on se trouve dans des conditions trés peu claires
) P )
par suite de l'intervention des influences de déformation plastique partielle.
Conclusion: La réponse & la question de M. Ritter est donc la smivante :
Pour le calcul des moments fléchissants dans les dalles de béton armé il faut
b2
adopter le coefficient d’allongement transversal m = 6.

Participants a la discussion.
Diskussionsteilnehmer.
Participants in the discussion.

Dr.-Ing. F. SCHLEICHER,

Professor an der Technischen Hochschule, Hannover,

I. — Ueber die Steifigkeit der quadratischen Eisenbetonplatten.

Es ist interessant, die Durchbiegungen der freiaufliegenden, an den Ecken
festgehaltenen quadratischen Platten mit den theoretischen Werten fur die
isotrope Platte zu vergleichen. Der Elastizititsmodul wire dabei von den
Biegungsversuchen mit den Plattenstreifen zu entnehmen, iber die im Vor-
bericht leider noch keine nitheren Angaben gemacht sind.
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Nach A. Nuadailist die grosste Durchbiegung einer gleichmissig belasteten
isotropen quadratischen Platte von der Seitenlinge a fiir die oben genannten
Randbedingungen gleich

2t

1) f ==(L004065%3~.

Der Elastizititsmodul E des Plattenmaterials, der praktisch mit der Grosse
m? - B e

N\ ! R i IS o5 / ey 0

2) E ] 0,0487 R

iibereinstimmt 2, kann bei Giiltigkeit des Hooke'schen Gesetzes aus den « Kenn-
zitfern » 3 fiir die Durchbiegungen berechnet werden. Fiir die Reihen 1 bis
& der Dresdner Versuche (vgl. Seite 210 des Vorberichtes) erhilt man aus Gl. 2

Stadium I E = 197 232 200 200 im Mittel 207 t/cm?
Stadium II E = 211 249 20,0 26,5 im Mittel 23,1 t/cm?

Der Vergleich mit den Plattenstreifen ist mit den im Vorbericht angegebe-
nen Daten leider noch nicht moglich. Es konnen aber schon jetzt die Unter-
schiede zwischen den Stadien I und II studiert werden.

Der mittlere Wert B = 207 t/cm?2 des Elastizititsmoduls fiir die isotrope
Platte ohne Risse entspricht wohl dem, was zu erwarten ist. Dagegen 1st die
Steifigkeit nach Eintritt der Risse wesentlich kleiner, als man fur eine 1sotrope
Platte erwarten wirde.

Nimmt man fiir einen Ueberschlag an, dass die Risse im Stadium 1I alle bis
an die Nullinie reichen, dann hat man fiir die Plattensteifigkeit in den {ibli-
chen Bezeichnungen

3
3) Iy (%—1- n B (b — $)2) — B gt

(&N

o]

egentber dem Wert
) D= E’. 0,0833. d3im Stadium L.

Wenn die Platte auch nach Eintritt der Risse noch wie eine isotrope Platte wir-
ken wiirde, d. h. mit den gleichen Eigenschaften wie im Stadium 1, nur mit ent-

=

0 a/h Jiidn x/h Ji/du S11/81
cthe hid bh/F beobach-
Reihe AL /¢ e el oo L =

t 12 0,858 229 0,205 6,8 0,302 3,2 9,3

2 10 0,830 185 0,224 6,3 0,330 3,0 9,3

3 12 0,858 263 0,192 7,6 0,285 3,6 10,0

4 12 0,850 200 0,217 6,2 0,321 3,0 7,6
ML ELA BT E oo v by 5o St & s sotiis s imile: siaie iomie 5 6,7 3,2 9.1

sprechend verminderter Steifiglkeit, so miisste die Zunahme der Durchbiegungen
elwa in den Grenzen bleiben, die ausdernicht mehr mitwirkenden Zugzone folgen.

1. A. Nipar, Elastische Platten, Berlin, 1925, Seite 127.
2. Der Unterschied zwischen E und E' betriigt fiic m — 6 nur 3 °/,.
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Fiir die Verhaltnisse der Dresdner Versuchsreihen 1 bis 4 ergeben sich die
folgenden Werte.

Die Zahlen fur n = 6 stellen wohl eine extreme Grenze dar, die durch die
wirlklichen Verhiltnisse kaum tberschritten wird. Wenn die Zugzone nicht
ganz gerissen ist, werden die Verhiltniszahlen far Jy /Jy, etwas kleiner sein als
die obigen Werte. Der Unterschied gegeniiber der Beobachtung wird dann
noch etwas grosser. Schitzt man das Verhiltnis der Steifigkeiten im Mittel
gleich Ji/Ji; = 3, so wiire der Unterschied 9 gegen 5 aufzuklaren,

Der beobachtete Unterschied wird teilweise dadurch erklirt, dass der Iila-
stizitaitsmodul des Betons mit steigenden Spannungen abnimmt. In der Haupt-
sache ist er jedoch nur dadurch zu erkliren, dass die Platte nach Eintritt der
Risse nicht mehr als isotrope Platte wirkt, sondern als Triigerrost ohne nen-
nenswerte Drillungssteifigkeit.

Die Durchbiegung des Triigerrostes ist etwa doppelt so gross, als die der
isotropen Platte mit unverminderter Drillungssteifigkeit. Fiir den Trigerrost
ist also eine rd. zweimal so grosse Kennziffer 3y fir die Durchbiegung als beim
isotropen Anfangszustand zu erwarten. Rechnet man nach Obigem eine Ver-
minderung der Stelhgkelt durch die Risse auf 1/5 des urspriinglichen Betrages,
so wird dlt, Kennziffer nach Risseeintritt insgesamt rd. 10 mal so gross als fiir
die Platte im Stadium 1, was geniigend mit der Beobachtung tibereinstimmt.
Der noch verbleibende Unterschied 1st dadurch erklirt, dass in der Platte
neben Gebieten ohne Drillungssteifigkeit auch noch solche mit einer gewissen
Drillungssteitigkeit vorhanden sind, ausserdem reisst die Zugzone nicht tiber-
all gleichmiissig tief ein.

Der verschiedene Charakter der Biegungsflichen fir die Stadien I bezw. II
miisste tibrigens bei Messung der Durchbiegungen leicht festgestellt werden
konnen, da die Biegungsformen fiir den Tréagerrost in den Ecken der Platte
voller sind als fir die isolrope Platte.

[I. — Bemerkung tber die Knickung von Eisenbetonplatten.

Bei den diinnen Platten der neuzeitlichen Eisenbetonkonstruktionen ist in
manchen Fillen auch die Stabilitiat zu untersuchen.

Fiir eine isotrope Kisenbetonplatte mit gleichmissigen Druckspannungen,
die an allen vier Rindern gelenkig gelagert ist, ergibt sich im elastischen

Bereich mit & = 200 t/cm? und m = 6 eine kleinste Knickspannung von
) min 05 = 675 (h/b)2, in t/cm2.
Nach dieser Gleichung folgt i, g =) ,2 t/em?2, wenn die Plattenbreile b=

08 hst, und i, 5%1 = 01t lem? fup bl =820 /1

Fir das Stadium 11, nach Eintritt der Risse, ist die Steifigkeit der Platte
nach dem Referat Gehler nur noch etwa 1/9 des Wertes fiur die Platte ohne
Risse. Nimmt man an, dass auch fur die Koickung im Stadium IT noch mit
gentigender Genauigkeit die Gleichung fiir isotrope Platten verwendet werden
kann, so wird mit Dy/D; = 1/9 als Knickspannung etwa

6) min T K — i (b/h) 2, n t/Clle,
gefunden. Der dabei vorausgesetzte Zustand II wird eintreten, wenn ausser
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den Druckspannungen (gleichzeitig oder frither) auch Biegungsspannungen
wirken, die die Rissgrenze tiberschreiten. In solchen IMillen kann man die Gl.
6 wohl mit geniigender Genauigkeit fiir eine erste Schitzung der Grossenord-
nung benutzen. Es ergeben sich danach die folgenden grosstzulassigen Platten-
breiten :
min 0g = 02 041 0,05 t/em? fir
blh= 19 271 39.

Man erkennt daraus, dass die Stabilitit durchaus nicht so gross ist, als man
erwarten wirde. Bei der Schilzung dieser Zahlen ist dabei weder die Abmin-
derung der Knickspannungen im unelastischen Bereich, noch die Abnahme
des Elastizititsmoduls mit steigenden Spannungen berticksichtigt.

Auch bei den dinnwandigen Schalen und Kuppeln ist es manchmal not-
wendig, auf die Stabilitit zu achten, wobei unter Umstinden die unvermeid-
lichen Abweichungen von der theoretischen Form eine Rolle spielen kinnen.

Traduction.

1. — Rigidité des dalles carrées en béton armé.

11 est intéressant de faire une comparaison entre les fléchissements qu’ac-
cusent les dalles carrées reposant librement sur leurs appuis, avec fixation aux
angles, et les valeurs théoriques obtenues pour la dalle isotrope. Le module
d’élasticité devrait en outre étre calculé a partir des résultats des essais effec-
tués sur des tranches élémentaires, question qui n'a fait 'objet d’aucune indi-
cation précise au cours des Rapports Préliminaires.

Suivant A. Nadai?l le fléchissement maximum d'une dalle carrée isotrope
chargée uniformément, ayant une longueur a, et soumise aux conditions péri-
phériques indiquées plus haut est donné par l'expression :

s Lo6 2 at
f—0,00406 22 (1)

Le module d’élasticité E du matériau constituant cette dalle et dont la
valeur concorde en pratique avec la valeur? :

: m?. for D at ;
,: —_—— 2
E = 0,0{81[”]13 (2)

peut étre calculé a partir des chiffres caractéristiques pour les fléchissements,
en considérant la loi de Hooke comme valable. Pour les séries 1 & 4 des essais
de Dresde (voir page 210 de la Publication Préliminaire), on obtient en appli-
quant I'équation (2) :

Phase I : B/ = 197 232 200 200 moyenne 207  t/em?

PhaseI1: E'— 241 24,9 20,0 26,5 moyenne 23,1 t/em?

Malheureusement, il n'est pas encore possible d’établir, avec les chillres

indiqués dans la Publication Préliminaire, la comparaison pour les tranches
élémentaires de dalles. On peut toutefois étudier dés maintenant les différences
entre les phases I et 11.

1. A. Nadai, Elastische Platten, Berlin, 1925, p. 127.
9. L’écart entre E et E, pour m = 6, n’est que de 3 /.
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La valeur moyenne B/ = 207 t/cm? du module d'élasticitc, pour la dalle
isotrope sans fissure, correspond bien i ce que 'on peut prévoir. Par contre,
la rigidité apres lissuration est sensiblement plus faible que 1’on ne pourrait le
prévoir pour une dalle isotrope.

Si l'on suppose & titre d’approximation que dans la phase II, les fissures

s'étendent Loutes jusqu'a la ligne neutre, on a pour la rigidité de la dalle, avec
les désignations courantes :

3
D=E (F4nF. oo = B0 (3)
alors que pour la phase I, on a :
D=E’. 0,0833 d3 (4)

Si la dalle se comportait, méme aprées apparition des fissurations, encore
comme une dalle isotrope, c'esl-a-dire suivant les mémes propriétés que dans
la phase [, mais avec une rigidité réduite en proportion, 'accroissement du
fléchissement resterait & peu de chose dans des limites correspondant & la zone
de traction, qui d'ailleurs est hors de cause.

Dans les conditions qui correspondent aux séries 1 4 4 des essais de Dresde,
on obtient les valeurs suivantes :

/ J1/J Ji/J S11/8
Série g hjd bhF, s |y N Be
£1a pour n — 6 pour n = 15 OI)SCIVOS

1 12 0,858 229 0,205 6,8 0,302 3,2 9,3

2 10 0,830 185 0,226 | 6,3 1330 Bis g 9,3

3 12 0,858 263 0,192 7,6 0,285 3,6 10,0

% 12 0,850 200 0,217 | 6.2 0,321 3,0 7,6

Valeurs moyennes. . ... £l ey e O ey e O e AL 6,7 3,2 9,1
Les chiffres qui correspondent & n = 6 représentent une marge extréme

qui doit étre & peine dépassée dans des conditions pratiques effectives. Si la
zone de traction n’est pas entiérement fissurée, les coefficients correspondant
a Ji/Jy seront légerement plus faibles que les valeurs ci-dessus. [écart par
rapport aux observations sera donc encore un peu plus accentué. Si l'on
admet pour le rapport des rigidités au milieu

Jifilg =5
Iécart s’établira & 9 au lieu de 5.

L’écart observé s’explique en partie de ce fait que le module d'élasticité du
béton diminue lorsque la contrainte augmente. Toutefois, il ne s'explique, dans
I'ensemble, que parce que la dalle ne se comporte plus comme une dalle iso-
trope apres l'apparition de la fissuration, mais plutét comme un systéme de
tranches perpendiculaires ne possédant aucune rigidité de lorsion déterminée.

Le fléchissement de ce systéme est & peu pres le double de celui qu'accuse-
rait une dalle isotrope admettant une rigidité de torsion intégrale. Il faut donc
tabler, pour ce systeme, sur un chiffre caractéristique 3;; environ deux fois plus
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élevé que pour le fléchissement correspondant a 1'état d’isotropie. Si d’apres
ce qui précéde, on compte la réduction de la rigidité, par suite de la fissura-
tion, comme atteignant le 1/5 de la valeur initiale, on arrivera, aprés la fissu-
ration, a un chiffre caractéristique environ 10 fois plus élevé que pour la dalle
lorsqu'elle se trouvait dans la phase I, résultat qui concorde suffisamment bien
avec les observations. La différence qui subsiste s’explique de ce fait qu'il existe
dans la dalle, a coté de régions ne possédant aucune rigidité de torsion, des
régions qui accusent encore pour cette rigidité une certaine valeur; en outre la
zone de traction ne subit pas partout une tissuration d'une profondeur uniforme.

La différence d’allure entre les déformations de fléchissement dans les phases
I et Il devrait d’ailleurs pouvoir étre mise en évidence facilement par la
mesure, car les surfaces de délormation que prend ce systeme de tranches

perpendiculaires dans les angles de la dalle, sont plus netlement accusées que
dans le cas de la dalle isotrope.

2. — Remarque sur le flambagedes dalles en béton armé.

Dans les dalles minces que I'on emploie pour les constructions en béton
armé modernes, il importe d'étudier, dans de nombreux cas, la question de la
stabilité.

Si l'on considére une dalle isotrope en béton armé soumise i des contrainles
uniformément réparties et admettant des appuis articulés sur ses quatre bords,
la contrainte minimum de flambage, dans le domaine élastique, avec 1i = 200
t/cm2 et m = 6 est de

ain 05 = 675 (k/b)? en t/em?® (5)

D'aprés cette relation, pour une largeur de dalle

b= 38 h on oblient :
o a‘fé —u0 282
it pour b= 382 I on obtient :

En ce qui concerne la phase II et apres apparition de la fissuration, d’apres
le rapport de M. Gehler, la rigidité de la dalle n’est plus que le 1/9 de la
valeur qui correspond pour cette dalle a I'absence de fissuration. Silon admet
que méme pour le flambage dans la phase I, on puisse employer I'équation des
dalles isotropes avec une précision suffisante, on aura, avec Dy/Dy=1/9 comme
contrainte de flambage,

E iy (b/R)2, en t/em? (6)

Le passage a la phase II, ici admis, se produira lorsqu’aux conlrainles de com-
pression viendront s’ajouter, simultanément ou ultérieurement, des contraintes
de flexion telles qque la limite de [issuration se trouve dépassée. En pareil cas,
on peut pour une premiére estimation de 'ordre de grandeur, faire appel avec
une précision suffisante a l'équation (6). On en déduit pour les largeurs des
dalles ci-dessous, les valeurs maxima admissibles suivantes :
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m Gl = 0,2 0,4 0,05 t/cm?2 pour :
bih = 19 7Y

On voit que la stabilité n'est pas tout a fait aussi élevée que l'on pourrait
prévoir Dans l'estimation approximative de ces valeurs, on ne tient compte
ni de la diminution des contraintes de flambage dans le domaine élastique, ni
de la diminution que subit le module d’ elasl;lclte lorsque les contraintes croissent.

Dans les coupoles et les vottes minces elles-mémes, il est fréquemment
nécessaire de veiller & cette considération de stabilité, car dans certains cas,
les dérogations qu'il est impossible d’éviter par rapport aux formes théoriques
peuvent intervenir dans des proportions importantes.

Dr. Ing. M. HUBER

Professeur a I'Ecole Polytechnique, Varsovie.

[. — Die wirtschaftliche Ausnutzung der statischen Wirkung der Pilzdecken
erfordert eine moglichst genaue Erforschung ihres Formianderungs- und Span-
nungszustandes im Zusammenhano’e mit dem Sicherheitsgrade bel jeder mogli-
chen Belastungsart. In meinem Bemchte habe ich versucht den heutigen Stand
des Problems einer zuverldssigen statischen berechnun«r der Pllzdecken Zu
schildern. Ich bin mir bewusst, dass vielleicht manche schdtzenswer‘te Frgeb-
nisse und Arbeiten meiner Aulfmerksamkeit entgangen sind und werde
etwaige Beitrige der Herren Kongressteilnehmer gerne zur Kenntnis nehmen
und priifen. Ich bemerke aber dabei, dass gewisse Naherungstheorien und
darauf gegriindete Berechnungsverfahren vor vollkommeneren, wissenschaftlich
besser begriindeten Methoden zuriickweichen miissen. Letztere wurden deshalb
vor allem behandelt.

In der Einleitung meines Berichtes habe ich auf die zahlreichen Schwierig-
keiten einer vollstindigen und exakten Losung des Problems hingewiesen und
Zwar .

1. Die steife Verbindung der Siaulen mit der Deckenplatte.

JSie verursacht, dass bei unsymmetrischen Belastungen der Decke ihre allge-
meine Biegung von der Siulenbiegung stark abhingig ist. Betrachtet man die
Decke als « diinne », elastische, niaherungsweise isotrope Platte, so wird die
Losung der klassischen Biegungsgleichung von Lagrange durch statisch unbe-
stimmte Ilichensliitzung ausserordentlich erschwert.

2. Die ungleichférmige Biegungssteifigkeit der Decke und die
Wirkung der Sidulenkopfplatte.

Die Unterschiede der Biegungssteifigkeiten in verschieden orientiert gedach-
ten Plattenstreifen sind zwar im Stadium I praktisch vernachlissigbar; dieses
gilt aber nicht immer im Stadium II, nach welchem bekanntlich die Sicherheit
beurteilt wird. Die Siaulenkopfplatte bildet eine plattenférmige, elastische Stiit-
zung dieser Deckenteile, welche ohne Kopfplatte ausserordentlich beansprucht
wadaren.

3. Der starke Wechsel der Biegungssteifigkeit beim Uebergange
in das Stadium II der Decke wirkt insofern erschwerend, als der neue
(verminderte) Wert der Biegungssteifigkeit nur gewisse Teilgebiete der Plat-



Dalles rectangulaires reposant sur les quatre colés 187

tenfliiche beherrscht. Infolgedessen wirkt die Decke etwa wie eine heterogene
Platte, welche aus homogenen Ilecken von verschiedener Stirke zusammen-
gefiigt ist.

Trotzdem fiithren die bisherigen Versuche mit Eisenbetonplatten in Deutsch-
land (Stuttgart und Dresden) zu dem iiberraschenden Ergebnis, dass in guter
Anniherung eine lineare Abhingigkeit der Durchbiegungen bezw. Forménde-
rungen von den Belastungsgrissen (bezw. Spannungen) auch im Stadium II
statttindet. Abb. 1 zeigt diese Abhangiglkeit, wobei die Durchbiegungen w als
Abszissen und die Spannungen (bzw. Biegungsmomente und dgl.) als Ordinaten
gemessen sind.

Ich glaube, dass die kiinftige Entwicklung der Theorie dieses Schema als
Ausgangspunkt withlen wird.

II. — Die bisherigen Theorien und Berechnungsmethoden beziechen sich
hauptsiichlich auf das Stadium I und verfolgten den Zweck, die wirklichen
Spannungen, welche von der Nutzlast herrithren, zu berechnen. Dabei durfen
die durch verschieden starke Bewehrung bedingten Unterschiede der Biegungs-
steifigkeiten in der Regel vernachlissigt werden, folglich kommt die klassische
Theorie der diinnen isotropen Platten zur Anwendung. :

Die entsprechenden, strengen Losungen im Falle einer totalen, gleichfor-
migen Belastung einer unbegrenzten Platte, welche nach Abb. 2 gestitzt ist,
tindet man bereits in einer halb vergessenen Arbeit von Lavoinne aus dem
Jahre 1872. Die Ergebnisse sind in den Formeln (3bis 7) zusammengestellt.
Die nach diesen Formeln errechneten Momentwerte sind in den Abb. 3 und
4 ubersichtlich dargestellt.

Die Losung im wichtigen in der Abb. 5 dargestellten Belastungsfalle ver-
dankt man der Arbeit 2 von Dr. Lewe, welcher auch gebrauchsfertige
Tabellen fir diesen und andere Fille berechnet hat.

Obige Losungen gelten nicht mehr fiir Deckenfelder, welche durch Umfas-
sungswiinde gestiitzt sind. In diesen Fallen geben aber viele im Bericht zitierte
Arbeiten entweder die fertige Losung, oder es kénnen die dort gefundenen Ergeb-
nisse zur Losung der in der Abb. 6 veranschaulichten Iille verwendet werden.

Beispiele wichtiger Einzellssungen geben Abb. 7 mit der Formel (8) und
Abb. 8 mit den Formeln (9) und (10). Ich mochte noch hinzufiigen, dass Herr
E. Melan ® eine der Losung (9) dquivalente Formel gefunden hat. Im Falle
freler Auflagerung der kreistérmigen Réander einer Pilzdecke ist freilich die
Michell-Melansche Lésung nicht anwendbar. Angesichts dessen ist Herr
K. Hajnal-Kényi ¢ von der Fopplschen 8 Losung in Form einer Fourierschen
Reihe ausgegangen, um die Stiitzkrifle und Biegungsmomente in praktisch

1. V. Lewe, Die Losung des Pilzdeckenproblems durch Fouriersche Reihen. Bauinge-
nieur, 1920, No 22 1922 Ne¢ 4, 10, 11.

2. V. Lewe, Pilzdecken, Berlin, 1926.

3. E. Merax, Die Durchbiegung einer exzentrisch durch eine Einzellast belasteten Kreis-
platte (Eisenbau, 1920, N°¢ 10].

&, K.HasNaL-Konve, Die Berechnung von kreisférmig begrenzten Pilzdecken, Berlin, 1929.

5. A. Foepr, Die Biegung einer kreisférmigen Platle, Sitzungsbericht der Akad. Min-
chen, 1912, S. 155.

A. u. L. Forer, Drang und Zwang, Bd. I, 2. Aull., 1924.
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wichtigen Spezialfallen zu berechnen. Die seiner Arbeit heigefigten Zahlenta-
feln erleichtern die praktische Anwendung,

IIT. — Esgibt aber sehr viele praktisch wichtige Stiitzungsbedingungen und
Belastungsfille, welche einer praktisch verwertbaren, exakten Losung nicht
zuginglich sind. Dann leistet die Methode der Differenzengleichungen in Ver-
bindung mit der Methode der elastischen Gewebe von Herrn H. Marcus sehr gute
Dienste. Iis muss hier hervorgehoben werden, dass diese Methoden zur unmittel-
baren Anwendung durch den Konstrukteur ebensowenig geeignet sind wie viele
sehr verwickelte Losungsformeln der strengen Theorie diinner Platten. Ihre
Bedeutung beruht vielmehr darauf, dass sie zur Prifung und Korrektur der
rohen Annahmen in vereinfachten Berechnungsvorschriften bequem herange-
zogen werden konnen. (Die Arbeiten von Nielsen und Marcus.)

III, IV. — Bei der Berechnung der Saulen einer Pilzdecke wird die ungiins-
tigste (gleichformig verteilte) Belastung nach dem in Abb. 10 veranschaulichten
Schema angenommen. Dem gegeniiber zeigt Abb. 11 die ungiinstigste Bela-
stung fur die positiven Biegungsmomente in der Mitte der Plattenfelder. Die
grossten negativen Biegungsmomente in der Deckenplatte rings um die Séulen-
kopfe finden infolge einer totalen Belastung der betreffenden Decke statt.

Wenn man auf eine genauere Berechnung an Hand der Losungen und Zah-
lentafeln von Lewe verzichten muss, so gibt die in meinem Berichte kurz skiz-
zierte Methode des stellvertretenden Rahmens, welche besonders von Marcus

entwickelt worden ist, eine gute Anniherung.

Als Beispiel einer Berechnung in erster Annitherung wurde endlich die
Methode angefiihrt, welche in den Ver, Staaten von Amerika seiner Zeit als
Grundlage fir amtliche Vorschriften gedient hat. Diese gewissermassen « theo-
retisch-empirische » Methode beruht auf einfachen Betrachtungen des Gleichge-
wichts der dusseren und inneren Kriifte in einem Oktanten eines quadratischen
Deckenfeldes (Abb. 13), alseinem System von doppelter Symmetrie. Die
Verallgemeinerung der Anwendung des Hauptergebnisses: Mo =M (- M (4,
aul rechteckige Plattenfelder diirfte aber nur dann als geniigend angenihert
gelten, wenn das Seitenverhiltnis a : b nicht viel von 1 abweicht.

Traduction.

[. — L’utilisation pratique des dalles & champignon nécessite une étude aussi
précise que possible de leur régime de tensions et de déformations, en faisant
wtervenir le coefficient de sécurité et pour chaque mode possible d’application
des charges. Dans mon rapport, je me suis efforcé de montrer 'état actuel du
probleme que constitue le calcul rationnel des dalles & champignon. Quelques
travaux intéressants m’ont certainement échappé et je serai heureux de prendre
connaissance des communications que feront MM. les Congressistes a ce
sujet. Je dois toutefois signaler que certaines théories approchées et certaines
méthodes de calcul basées sur ces théories doivent laisser place a des méthodes
reposant sur des bases plus exactes. Ce sont ces derniéres que nous avons prin-
cipalement étudiées.

Dans U'Introduction de mon rapport, j’ai attiré 'attention sur les nombreuses
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difficultés que présente la solution complete et exacte du probleme et qui
sont les suivantes :

1° La connexion rigide entre les colonnes et les dalles.

Elle a pour conséquence, dans le cas des charges dlssvmetrlques que la flexion
des dalles dépend étroitement de la (1ef01‘mat10n des poteaux st 'on considére
le plancher lui-méme comme une dalle 1sotrope élastique mince, la solution de
I'équation classique de la flexion d’apres Lagrange est rendue considérablement
plus difficile, par suite de ce souténement superficiel statiquement indéterminé.

2° La flexibilité variable de la dalle et I'influence des chapiteaux
couronnant les colonnes.

Les différences de rigidité dans des tranches élémentaires d'orientations
différentes sont négligeables, en pratique, dans le stade I; il n’en est toute-
fois pas toujours de méme dans le stade II, d’apres lequel se trouve défini le
coefficient de sécurité, Le chapiteau forme un souténement élastique plan, pour
les parties du plancher qui subiraient sans lui des efforts trés élevés.

3° LLe changement dans larigidité au moment du passage dans le
stade 1I complique le probleme étant donné que la nouvelle valeur réduite
de la rigidité ne se rapporte qu’a certaines zones du plancher. 1l en résulte que
le planche[ se comporte en quelque sorte comme une dalle hétérogéne, cons-
tituée par des parties de différentes épaisseurs.

Les essais effectués jusqu'a maintenant en Allemagne (Dresde et Stuttgart)
conduisent toutefois & ce résultat surprenant que, avec une approximation assez
bonne, on peut admettre pour le stade II également, une relation linéaire entre
les fléchissements (ou les déformations) et les valeurs des charges (ou tensions).
La figure 1 met en évidence cette relation ; les fléchissements w sont portés en
abscisses et les elforts (moments fléchissants) en ordonnées.

Jestime que le développement ultérieur de la théorie des dalles-champi-
gnons sera basé sur cette relation.

II. — Les théories et méthodes de calcul présentées jusqu’'a maintenant con-
cernent principalement le stade I et ont pour but de permettre le calcul des
tensions effectives qui se trouvent mises en jeu par suite de 'application de la

charge utile. Dans ce cas, on peut négliger les dilférences de rigidité prove-
nant des sections différentes des armatures et on en arrive a
rie classique des dalles isotropes minces.

Les solutions correspondant au cas dune charge absolument uniforme, répar-
tie sur une dalle illimitée, avec appuis disposés ainsi que le montre la figure 2
ont déja été exposées par Lavoinne, en 1872, dans un travail a moitié oublié ;
les résultats sont groupés dans les formules 3 a 7. Les valeurs des moments
caleulés d'apres ces formules sont représentées par les figures 3 et 4.

Nous sommes redevables au D' Lewe - 2(p. ’190) de la solution correspondant
au cas tres intéressant que représente la figure 5. Le D* Lewe a d'ailleurs établi
des tables, tant pour ce cas que pour d’ dlltleS.

Les solutions qui précédent ne sont plus valables pour des parties de la dalle
qui reposent sur des murs de souténement de pourtour. Dans ce dernier cas,
de nombreux travaux cités dans le rapport donnent soit des solutions com-

emplover la théo-
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plétes, soit des résultats partiels qui peuvent étre mis a contribution pour la
solution des problemes indiqués sur la figure 6.

La figure 7 et la formule 8, d'une part, la figure 8 et les formules 9 et 10,
d'autre part, constituent des exemples intéressants de solutions particulieres,
Il faut ajouter ici que M. E. Melan a trouvé une formule 3 équivalente & la solu-
tion 9.

Dans le cas d'un appui libre de la périphérie circulaire d’une dalle-cham-
pignon, la solution de Michell-Melan ne peut évidemment pas étre employée.
(est pourquoi M. Hajnal-Kényi 4 s’est basé sur la solution de Foppl > présen-
tée sous la forme d'une série de Fourier, pour calculer dans certains cas spé-
ciaux de la pratique, les réactions sur les appuis et les moments fléchissants

X »

Les tableaux annexés a son étude en facilitent I'emploi pratique.

ITI. — Il existe toutefois, dans la pratique, de nombreux cas de charge et d’ap-
pui intéressants qui ne sont pas susceptibles de recevoir une solution pratique
exacte. Ici, la méthode des équations a différences finies rend d’excellents ser-
vices, en liaison avec la méthode du tissu élastique de M. H. Marcus. Il
importe d’ailleurs de signaler ici que ces méthodes se prétent mal a une utili-
sation par le constructeur lui-méme; il en est de méme des nombreuses for-
mules compliquées de la théorie exacte des plaques minces. Leur intérét pro-
vient plutot de ce qu’elles permettent le controle des hypothéses sur lesquelles
sont basées les prescriptions simplifiGes coneernant le caleul pratique.

HI. TV. Pourle calcul des poteaux d'un plancher-champignon, on suppose le
cas le plus dangereux (charge uniformément répartie), suivant le schéma de la
figure 10. La figure 11 indique la répartition de charge la plus dangereuse, pour
des moments fléchissants positifs dans le milieu des panneaux. [Les moments
négatifs maxima tout autour de la Léte du potean se manifestent lorsque 1'on
charge toute la surface du plancher,

Sil'on ne peut pas elfectuer un calcul plus exact, en se basant sur les solu-
tions et sur les tableaux de Lewe, on pourra adopter la méthode des cadres
suppléants, indiquée brievement dans mon rapport et qui conduit & une bonne
approximation; cette méthode a été particulierement développée par M. Mar-
cus. '

On a enfin choisi, & titre d’exemple d'un calcul de premiere approximation,
la méthode qui a, en son temps, servi de base a 1'établissement des Reéglements
Officiels aux Etats-Unis. Cetle méthode, que l'on peut considérer a la fois
comme théorique et empirique, repose sur les considérations simples de 1'équi-
libre des tensions extérieures et intérieures dans la huitieme partie du panneau

1. V. Lewe, Die Loésung des Pilzdeckenproblems durch Fouriersche Reihen. Bauinge-
nieur, 1920, N° 22,1922 Ne 4, 10, 11,

2. V. Lewgs, Pilzdecken, Berlin, 1926.

3. E. Meran, Die Durchbiegung einer exzentrisch durch eine Einzellast belaslelen
Kreisplatte (Eisenbau, 1920, Ne¢ 10).

k. K. Haswar-Kéxvr, Die Berechnung von kreisférmig begrenzten Pilzdecken, Berlin, 1929.

3. A. Foeer, Die Biegung einer kreisférmigen Platle, Situngsbericht der Akad. Miin-
chen, 1922, S, 155,

A. et L. Férper, Drang und Zwang, vol. I, 2¢ &dilion, 1924,



Dalles rectangulaires reposant sur les quatre cotés 191

carré (figure 13), considéré comme constituant un systeme de double symétrie.
Toutefois, la généralisation de I'emploi du résultat principal

Mo = M) + My,
aux dalles rectangulaires ne doit étre considérée comme donnant une approxi-

mation suffisante que lorsque le rapport entre les deux dimensions du rectangle
ne s'écarte pas trop de I'unité.

Dr. M. RITTER,

Professor an der Eidgendossischen Technischen Hochschule, Zirich.

Die Versuche von Herrn Prof. Gehler mit rechteckigen, allseitig aufliegen-
den Eisenbetonplatten gewithren einen trefflichen Einblick in das statische
Verhalten dieser Konstrulktionen ; die Deutung der Versuchsergebnisse wird
durch die Einfithrung der verschiedenen Kennziffern wesentlich erleichtert.

Von besonderer Wichtigkeit erscheinen mir die Kennziffern fiir die Einsen-
kung in Plattenmitte. Im Stadium I verhalten sich die kreuzweise bewehrten
Platten praktisch wie isotrope Platten. Im Stadium 1I (Stadium der Rissebil-
dung) steigt die Kennziffer der Einsenkung unvermittelt auf den sieben- bis
neunfachen Betrag an. Diese grosse Zunahme der Kennziffer der Einsenkung
liisst sich durch die Abminderung der Trigheitsmomente durch die Rissebil-
dung des Betons allein nicht erkliren und ist auch bei den vergleichsweise
gepriiften Plattenstreifen nicht vorhanden. Es ist wohl zu beachten, dass die
bedeutende Zunahme der Kennziffer der Einsenkung bereits bei einer Belastung
erfolgt, bei der die LEisenspannungen noch weit unterhalb der Fliessgrenze
liegen. Fiir die Zunahme der Kennziffer der Einsenkung gibt es zwei verschie-
dene Erklirungsmoglichkeiten : Entweder kommt darin die sogenannte Mem-
branwirkung der Platte zum Ausdruck oder die Ursache liegt in der Vermin-
derung der Drillungssteifigkeit der Platte durch die Rissebildung. Es ist
darauf hinzuweisen, dass sich die beobachteten Durchbiegungen aus der
Abminderung der Trigheitsmomente im Verein mit der Verkleinerung der
Drillungssteifigkeit infolge der Rissebildung zwanglos erkliren lassen und fur
eine Membranwirkung meines Erachtens keine Anhaltspunkte vorliegen. Die
Membranwirkung ist im Bruchstadium der Platte vielleicht vorhanden, ist
jedoch ohne Bedeutung fir die iiberraschend grosse Aenderung der Kennzilfer
der Durchbiegung im Stadium IL.

Traduction.

Les essais effectués par M. le Professeur Gehler sur des dalles de béton
armé rectangulaires, reposant sur leurs quatre cotés, permettent d’obtenir une
représentation remarcuable du comportement statique de ces éléments de
construction. L'interprétation des résultats fournis par ces essals est d’ailleurs
largement facilitée par l'introduction des différentes grandeurs caractéristiques
considérées.
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“ A mon avis, les caractéristiques de fléchissement au centre de la dalle sont
d'une importance toute particuliere. Dans la phase I, les dalles armées en
croix se comportent pratiquement comme des dalles isotropes. Dans la phase
I (phase de fissuration), les valeurs de la caractéristique de fléchissement
montent brusquement jusqu’a atteindre le rapport 7 ou 9. La diminution que
subit le moment d'inertie par suite de la formation des fissurations dans le
béton ne peut pas sullire, a elle seule, pour justifier cette considérable aug-
mentation de la caractéristique de fléchissement, qui n'a d'ailleurs pas été
constatée dans les essals comparatifs effectués sur des tranches. Il est a
remarquer que cette importante augmentation de la caractéristique de fléchis-
sement se manifeste lorsque l’on atteint une charge pour laquelle les contraintes
des fers d’armature se trouvent encore notablement au-dessous de la limite
d’écoulement. Deux theses différentes se présentent pour expliquer cette aug-
mentation : il s’agit soitd'une mise en jeu de l'effet dit « de membrane », soit
d’une réduction de la rigidité de la dalle a la torsion sous l'influence de la for-
mation des fissures. Il est a observer a ce sujet que les fleches observées
peuvent en effet s’expliquer aisément par l'intervention simultanée des
influences résultant de la diminution des moments d'inertie et de 'affaiblisse-
ment de la rigidité de lorsion de la dalle. A mon avis, il n’y apas lieu d'envi-
sager une mmtervention de l'effet de membrane. Cette influence se manifeste
peut-étre dans la phase de rupture de la dalle ; toutefois, elle n'intervient pas
dans la variation extrémement importante qu'accuse la caractéristique de flé-
chissement dans la phase II.

II 3

THEORIE DES DALLES A CHAMPIGNON
THEORIE DER PILZDECKEN
THEORY OF « MUSHROOM » SYSTEMS

Dr. M. T. HUBER,
Professeur & I'Ecole Polytlechnique, Varsovie.

Voir aussi « Publication Préliminaire », p. 249. — Siehe auch « Vorberichl », S. 243,
Sce also ‘* Preliminary Publicalion 7, p. 249,

Im Vorbericht findet man (S. 188) folgende Behauptung des Herrn Kollegen
Gehler : « Bei den Platten besteht Einigkeit dartiber, dass sie unterhalb der
Risslast (Stadium I) als homogene und isotrope Platten wirken. » Es handelt
sich hier gewiss um eine Feststellung, welche den seiner Zeit in Stuttgart und
jetzt in Dresden ausgefithrten Versuchen praktisch gut entspricht. Wenn man
aber bedenkt, dass die Unterschiede der beiden Biegungssteiligkeiten

Bl(zEx’-Jx)§ By (= Eyf'JS);

bei allen Versuchen nur verhiltnismissig klein waren und dabel nur die
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Wirkung praktisch gleichféormig verteilter Belastung untersucht worden ist,
SO lxonnte auch auf theoretmchem Wege vomus"‘esehen werden, dass eine
strengere Berechnung an Hand der Theoue orthotroper Platten nur praktisch
unmerkliche Unterschiede aufweisen wird. Geht man aber zu grosseren
Unterschieden von B, und B, iber, und berticksichtigt man dabei noch den
praktisch sehr wichtigen Fall einer Kinzellast, so muss man zu der Ueber-
zeugung gelangen, dass die angefithrte Behauptung nur als eine angeniherle,
nllcremun Regel mit VVlClltlU‘E‘n Ausnahmen gelten darf. Ich werde dleqes an
Zwel emfachen durdlgerechneten Beispielen demonstmelen.

Zuvor will 1ch bemerken, dass in der vollstindigen Biegungsgleichung
einer orthotropen Platte, welche i meinem Berichte als Founel (2) (mweluhrt
worden 1st, der Betwert H des mittleren Gliedes aus drei Summanden ].)esteht
und zwar ;

18 B, =
H—r= =L + = _n1+20,

.
2 m,

i der entsprechenden Gleichung (13) des Gehler'schen Berichtes fehlt der
dritte Summand, d. h. die Platten Drillungssteifigkeit 2 C; wahrscheinlich
deshalb, weil 1ch mich 1n meiner ersten Veroﬂ'enthchunfr ddrubel‘ iy g 191 &
(Leltschrlft d. osterr. Ing. u. Arch. Ver.) gettussert habe, dass im Stadium 11
diese Grosse praktisch verschwinden dirfte.

Die Ergebnisse der seit dieser Zeit in Deutschland durchgefithrten Versuche
scheinen aber zu bezeugen, dass diese Vorsicht, welche auch der leider nicht
mehr lebende Prof. Leitz geteilt hatte, etwas tibertrieben war. Man dirfte
vielmehr annehmen, dass bel steigender belagtun(r der Platte der Abminderung
der Werte von B, u. B,, die Abmmderunw des \Vertes; von C gleichen Schritt
hilt. De,mgemdss wird man fir das Stddlum I mit grosser Genauwigkeit
H? = B,. B, ansetzen konnen, um die Berechnung nach der strengen FllLOI‘lL
orthotroper Platten zu vereinfachen. Danach habe ich folgende zwei [Falle
durchgerechnet :

1. Die gleichformig total belastete Platte W }
(Abb. 1) fir den Wert =1 des reduzierten Seiten- 2z 6
verhillinisses ¢

gt AT il
=N B Fig. 2.

(Freie Auflagerung der Rinder, Ecken fest). In der Plattenmitte gelten
allgemein die Formeln fiir die beiden Biegungsmomente :

T 1. /By ;
Ml—\/m Vi1t Poe — my B. )q b

/.E- 1 By 2
1\]2 — \/ E—; (@22 —|—— Y11 ]—ﬁ_l ]—31 q. 1)

Die Zahlengrossen p. sind Funktionen von ¢, deren Werte in einer Zahlentafel

meiner Arbeit zusammengestellt sind.
13
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Fir : =1 1st :

1 .

a} Im Falle B, = B, ist dann a= 1 (quadratische isotrope Platte) und Dbei
Annahme m; = my==6 wird :

P‘ll = :Jzz = 0,0368 =

1
M;=M;=0,0429 7 a%= Z%qu
b) Im Falle B,=2B;, ¢e=1 wird : a=0,8411
folglich :
1
My= 00290 g J2 == g b = 0,041 a2 = 2:’3@2
05 1
M, = 0,0455 g H2 = 55 390 q b?

Wenn also die Biegungssteifigkeit B, um 50°/, kleiner ist als B,, so wird
| dadurch die Grisse des Zahlenbeiwerles
f i fir M; um ca. 5 °/, verkleinert und

6 F‘_f_' fir M, um ebensoviel vergrossert.

{ | » 2. Lange Platte von der Spann-
| weile b frei aufgelagert.
Fig. 1. Die Einzellast P in der Plaltenmillte

dargestellt durch linienférmige Belastung
einer kurzen Strecke b,. I'ir die massgebenden Momente an der belastelen
Stelle gelten die Formeln :

M= R M
[.. L bl b l L 1
3 BE g 20 2%
ist b = 0,273, | 9,337, | 0,351,

21, %g sind abkiirzende Bezeichnungen fur theoretische Zahlenberwerle

/13( 1 B s Ta;‘( le e
Jl__\/ B,y \ e Fz)’ = B_1 »\1+;’—1\\/ 1—1)

die Ausrechnung mit den Werten my; = m, = 6 liefert folgende kleine Zahlen-
talel :

ek

/3

o
ey
-
o

o — ‘ 1,696 1,469 1,167 0,9%0 0,833

Olp— ’ 0,833 0,940 1,167 1,469 1,696
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Dieser Tafel ist zu entnehmen, dass, wenn z. B. die Biegungsfestigkeit B, umn
30 °/, kleiner ist als B, (d. h. By =2DB,), dadurch die Grosse des Zahlenbhei-
wertes [ir M, um ca. 20°/, verkleinert, dagegen fiir M, um ca. 26 ¢/,
vergrossert wird. Der Kinfluss der ungleichen Biegungssteiligkeiten ist jetzt
offenbar bereits so bedeutend, dass es auch praktisch nicht zulissig wire, die
Platte als isotrop zu behandeln.

Aus derartigen Rechnungen findet man immer, dass die beiden Biegungs-
momente sich gewissermassen den Biegungssteifigkeiten anpassen.

Traduction.

Dans son Rapport Préliminaire (voir p. 224), notre collegue, M. Gehler,
s’exprime de la maniere suivante : « Pour les dalles on admet, d’'une maniere
unanime, (uau-dessous de la charge de fissuration (phase 1), elles se com-
portent comme dalles homogenes, ou isotropes. » Cette opinion correspond
pratiquement bien aux essais elfectués a cette époque i Stuttgart et actuelle-
ment & Dresde. Si lUon considére toutefois que la différence entre les deux
rigidités

B, (=F_ .J) ot B, (= E'.J,)

a toujours été relativement faible dans tous les essais el que, en oulre, on a
seulement étudié I'influence d’une charge pratiquement répartie uniformément,
on pourrait également prévoir d’aprés des considérations d’ordre théorique,
qu'un caleul-plus rigoureux, basé sur la théorie des dalles ortholropes, ne con-
duirait qu’a des écarts pratiquement insensibles. Or, si l'on fait intervenir des
différences plus importantes entre B, et B, et si l'on tient en outre compte du
cas extrémement intéressant en pratique que constitue une charge localisée,
on en arrive & cette opinion que le point de vue ainsi exprimé mne constitue
quune reégle approchée et générale, comportant des exceptions intéressantes.
Je me propose de développer cette opinion en Pappuyant sur deux exemples
simples.

Tout d’abord, je remarquerai que dans I'équation de flexion compléte d'une
dalle orthotrope, qui figure comme formule (2) dans mon rapport (p. 249),

le coeflicient I qui entre dans le deuxieme terme est la somme de trois éléments
et que l'on a :

1 B, 1 B

e e i S e
11_2.”12—}—2,'%1—{—2(]

Dans I'équation (13) correspondante du rapport de M. Gehler (p. 229), le
troisieme terme de la somme ci-dessus manque, ce lerme représentant la rigi-
dité de torsion de la dalle, 2 C; il faut attribuer ce fait, vraisemblablement, a
ce que, dans ma premiére publication a ce sujet, en 1914 (Zeitschrift d. dsterr.
Ing. u. Arch. Ver.) j’a1 indiqué que dans la phase II, cette quantité peut pra-
tiquement disparaitre.

Les résultats des essais qui ont été effeclués depuis en Allemagne semblent
toutefois montrer que cette maniere de voir, que le regretté professeur Leitz
avait d’ailleurs parlagée, est quelque peu exagérée. 1l conviendrait plutot d’ad-
mettre que pour une augmentation de la charge, la diminution des valeurs de
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B, et de B, s’accompagne d'une diminution corrélative de C. Par suite, on
pourra poser avec une bonne précision, pour la phase II :
B =,

2

afin de simplifier le calcul tel qu'il résulte de la théorie rigoureuse des
dalles orthotropes. Sur ces bases, j'ai effectué les calculs pour les deux cas
sulvants :

1. — Cas d’une dalle chargée entiérement et uniformément
(figure 1). . .
Pour la valeur ¢ = 1 du coefficient réduit :

f D i

o /B
= E\/l Bl

(appui libre sur les bords, rigide aux angles). Au milieu de la dalle sont appli-
cables d'une maniére générale les formules concernant les deux moments flé-
chissants :

/B,

M, = 1 ( ,B— h2
LT \/ B, (“u i 2 m \/ B, )([ ’
M, = \/Bl &’22 + v ml\/ g b2

les p. étanl des fonctions de e dont les valeurs sont indiquées dans un tableau
(que j’ai établi.
Pour ¢ =1

Ly le — 0 0368 — 573
a. — Dans le cas o B, = B, on aalors a = b (dalle carrée isotrope) et en
admettant que m; = m, = 6, on a :
MO e g
L
h. — Dans lecas ot B,=2 B,, e=1,0n a: a =084l b d'ou il résulte :
1
ol e o 2
M,=0,0291 ¢ L 34",&([]) — 0001 ra 3L d([a
|
M- B0 sgios — 0 S e R e 220({])

Si done la rigidité de flexion B, est égale a la moitié de B, la valeur du
coefficient numérique correspondant 2 M; diminue d’environ 5°/, et celui qui
correspond &4 M, augmente d’autant.

2, — Cas d'une dalle de grande longueur ayant un appui libre
sur sa largeur b.
La charge localisée dans le milieu de la dalle est représentée par un “élément
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linéaire de charge ayant une faible longueur h,. En ce qui concerne les
moments principaux, on a les relations :

Nfl =qa; P NIz=er 'LP

4 b ;
dans lesquelles Y est donné en fonction de 7)1 par le tableau suivant :

by 1 1 1
o 9 20 2%
¢ 0,2733 0,3370 0,3517

oy el xy désignant par ailleurs les coefficients théoriques suivants :

S R
s=V BV B oy o 'tV B

En elfectuant les calculs avec m, = m, =6, on arrive au tableau suivant :

=L : 2 2

N 3 1 1/ 1/3
oy 1,696 1,469 1,167 0,940 0,833
2, 0,833 0,940 1,167 1,469 1,696

On peut conclure de ce tableau que si, par exemple, la rigidité de flexion B,
est égale a la moitié de B, la valeur du coefficient numérique correspondant &
M, se trouve réduite d'environ 20 °/,, tandis que celle du coefficient qui corres-
pond & M, est augmentée d’environ 26 °/,. L’influence de linégalité des rigi-
dités de flexion devient déja si nettement importante qu’il ne serail plus
possible, méme pour les besoins de la pratique, de traiter la dalle comme
1sotrope.

De tels calculs montrent toujours que les deux moments fléchissants
s'adaplent dans une certaine mesure aux rigidités de flexion.

Participant a la discussion.
Diskussionsteilnehmer.
Participant in the discussion.

R. MAILLART,

Genéve.

Alfin de soulager les sommiers que 'on jugeait indispensables au commence-
ment du sicele, on imagina entre autres d’en multiplier le nombre en les dis-
posant, non seulement dans les deux sens principaux, mais aussi dans celui
des diagonales (Fig. 1). Trés onéreux au point de vue collrage, ce genre de
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construction n'a pas duré, mais la méme idée est certainement & l'origine de
la construction américaine des dalles-champignons. En exagérant la largeur
des poutres au profit d’'une réduction de leur hauteur, les espaces triangulaires
compris entre ces poutres finissent par disparaitre. La dalle qui en résulte est

formée de tranches orientées el armées dans les quatre directions principales
(Fig. 2). Ce systéeme n’a ¢été connu en Furope qu'apres la parution, en 1909,
de l'ouvrage de Turner : « Concrete Steel Construction ».

Par I'emploi de plaques de grande portée, toujours préférable au systeme
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Fig. 2.

des nervures multiples, je fus conduit & la conclusion que la dalle en héton
armé pouvait et devait étre considérée elle-méme comme un é¢lément construc-
tif, contrairement aux théories habituelles, copiées de la construction en bois
ou en fer, et traitant la dalle comme une juxtaposition d’éléments en forme de
poutres. Dés lors, I'emploi d'une dalle placée direclement sur des colonnes
sans lintermédiaire de poutres pouvait donner des résultats inléressants.
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J'admis a priori que deux directions d’armatures devaient suftire pour suppor-
ter les fléchissements en tous sens, puisqu’il est possible d’armer obliquement

b-b
e
BT
3l e w )
7
60 =
H ot
\‘!. 270
¥z = - t" _
v oo
; § b
0 STER
| 13 Vit g Vil
g ‘ - ®
P ;3 +
% 2w |
r 4 13 |
v 3= H Sl Ve v
3 s | s |25 $ |55 fo3 |25 |asfas s nsil g
5 @ ;.‘:
P N P P P ) 7
: i ‘4 " ‘ \‘id Y { &
g o0 | s | | 5bas 50| 00 | 2 kas | oo i ‘
s S g
02|12 |22 |52 ]es |s2|e2 |22 |az |0
2| | ! ‘ "
o,{, |50 [ne we Lo | %
‘ t 5 el ki ojer |
00|10 |20 |30 w0 50| | 0|00 | 50 mo|aol [ 13 T
e il S i 0 [t S e
i N TTIIECE = Tes
S % & o »niw oA @ e @ om N 5
=
c-C
|os
7 ] Voute 4724 111
T 5
g, & o - s
7 b Z B
D s

=
Fig. 3. —Mur de béton avec articulations en téte et en pied = Betonwand mit Kopf- und Fuss-
gelenken = Concrete wall with joints at top and bottom.
Mur de béton armé avec encastrement en téte et en pied = Eisenbetonwand an Kopf und Fuss
eingespannt = Reinforced concrete wall fixed at top and bottom.
Poutre d’angle en béton armé — Eisenbetonrandbalken = Reinforced concrete angle beam.
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Fig. 4. — Charge sur le panneau = Belastung des Feldes = Loading of the panel.

une dalle portant sur deux appuis paralléles, en utilisant le métal déployé, par
exemple. Cette conception, qui supprime la nécessité de faire courir les arma-
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tures d'une téte de pilier a 'autre, constitue la différence fondamentale entre
ce systeme et celulr qui est préconisé en Amérique. :
Dans le seul but de pouvoir juger de la tenue générale d'une telle construc-
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Suite de la légende de la fig. 7.

Sens I — Richtung 1, — Directlion 1; ; ds l'axe colonne — in Siulenaxe — in column axis; au quarl — im Vier-
tel —ata quarter ; au milieu — in der Mitte — in the middle; Panncau intérieur — Innenfeld — Inner panel

Panncau extérieur — Aussenfeld — outer panel. . ;

Moments positifs de la dalle par unité de largeur — Positive Plattenmomente pro Breiteneinheit — Positive
moments of the slab per unit width.

Remarque : Dans le cas ou la dalle repose sur un de ses cotés, on appliquera les coeflicients raoyens aq ¢t g —

Bemerkung : Falls die Platie auf einer ihrer Seiten auflagert, wird mand die mittleren Koelfizienten aq und
q anwenden — Remark ; If the slab rests on one of its sides, the mean coefficienls oq and @q are used

Moments neg. au pourtour des téles — Neg. Momente am Umfang der Siulenkdpfe — Negative moments at
the periphery of the heads of columns. ak
Moment d’encastrement au droit de la colonne extérieure — Einspann-Momenl an der Aussensiule — Fixing

moment to the right of the outer column.
Moments de la colonne extéricure A — Moment der idussern Siule A — Moments of the outer column A.
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frormules pour fe Calcul des planchers sans nervures
Systeme Maillart.
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Fiz. 7. — Formules pour le calcul des planchers sans nervures. Systéme Maillart = Formeln
zur Berechnung der unterzugslosen Decken, System Maillart = Formulae for calculating
floors without ribs, Maillart system.
Dimensions — Abmessungen — Dimensions; Remarques — Bemerkungen — Remarks; Dalle — Platte —
Slab ; Téte des Colonnes — Siulenkopfe -— Heads of columns ; Colonnes — Siulen — Columns ; Moments fon-

damentaux — Fundamentalmomente — Fundamental moments ;
g = Poids mort de la dalle par m2 — Stindige Last der Platte pro m* — Dead weight of slab per m?.
p = Surcharge accidentelle — Zufillige Last — Chance load. ]
Valeurs limites des rapports — Grenzwerte der Verhiltnizsse — Limit values of the ratios. ) .

Quand les 4 colonnes A el Bont les mémes dimensions on a = Wenn die 4 Siulen A and B die gleichen Abmes-
sungen haben, ist = When the 4 columns A and B have the same dimensions we have . ) < S,
La hauleur minimum dune téte de colonne est donnée par la formule — Die minimale Siulen-Koplhohe ist

durch die Formel gegeben — The minimum height of the head of a column is given by the formula.
Pourtour colonne — Siulenumfang — Periphery of column. e .
Effort de cisaillement admissible — Zulidssige Scherspannung — Admissible shearing stress,

Voir suile de la légende page 200.
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tion et de sa valeur pratique, et afin d’établir si l'idée valait d’étre suivie, je
lis exécuter en 1908 un modele destiné a étre chargé jusqu’a la rupture
_voir Schweizerische Bauzeitung, 1926, Vol. 87, page 263]. Cet cssai initial
m’encouragea i poursuivre le probléme, sans cependant chercher a établir
une théorie, en raison des difficultés résultant de la multiplicité des facteurs
entrant en ligne de compte et parmi lesquels je ne citerai que l'influence des
chapiteaux et la résistance ¢lastique des piliers. Ainsi, sans vouloir appro-
fondir la question dans son ensemble, mais simplement atin d’acquérir les con-
naissances nécessaires a4 la garantie de la séeurité d'ouvrages de ce genre, une
nouvelle construction d’essai fut établie (Fig. 3). Elle permettait I'étude d’un
panneau normal ainsi que de huit panneaux de rive de conditions dilférentes

Fig. 8. — Magasin Zurich-Gicsshiibel.
Lagerhaus Zirich-Giesshiibel.
Storehouse, Zurich-Giesshiibel.

d’appui : libre, encastré dans un mur ou reposant sur des poutres de rive sur
colonnes. Une charge de 1000 kg. pouvait étre appliquée en 144 points de la
superficie et les inflexions mesurées successivemenl sur 46 lignes paralldles,
a 0,25 m. les unes des aulres et comportant chacune 46 points de mesure
distants de 0,25 m. (voir Schweizerische Bauzeitung, Tig. 3 et 4). Iessai
complet comportait donc environ trois mille déplacements de la charge, don-
nant autant de lignes d'inflexion dans chaque sens principal. En voici un spé-
cimen (Iig. 4). ‘

Des mesures semblables furent effectuées sur deux poutres-témoins, d’épais-
seur el d’armature identiques a celles de la dalle, appuyées librement et
bétonnées le méme jour. La comparaison de I'intensité des courbures permit
ainsi de juger de la fatigue de la dalle. Pour déterminer la fatigue maximum
ou minimum en un point quelconque, on n'eut qu’a superposer les résullats
de méme sens de courbure. Il fut également facile de délimiter les zones
nécessitant une armature pres de la face supérieure ou inférieure, ou encore
prées des deux simultanément. La superposition correspondant a la charge
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totale de quelques panneaux donne une bonne conception d’ensemble (I'ig. 5).

La forme des chapiteaux fut tout d’abord déterminée uniquement dans le
but d’éliminer les risques de cisaillement. Afin d’opposer une résistance uniforme
aux efforts de cisaillement, le conlour devait étre une hyperbole, l'une des
asymptotes étant dans le plan supérieur de la dalle, l'autre coincidant avec
I'axe de la colonne (Tig. 6). Cependant on reconnut par la suite I'eflicacité d'un
¢largissement des chapiteaux pour diminuer les efforts dans la dalle, et on

adopta, toulen conservant I'hyperbole comme minimum, une courbe plus plate,
sensiblement parabolique.

Fig. 9 — Dépol a grains fédéral & Alldorf = Eidg. Gelreidelager, Altdorf.
Federal Grain Stores, Altdorf.

[.es armatures furent nettement coudées, afin de les faire travailler au maxi-
mum et aux endroits déterminés par les essais et 1’expérience.

e systeme Turner emploie des chapiteaux & pente plus raide. Les arma-
tures ne comportent aucune courbure prononcée. Pour ces raisons et du fait
qu'il existe quatre couches d’aciers sur les colonnes, les ¢éléments inférieurs
¢lant passablement éloignés de la face supérieure, I'armature est nécessairement
d'un rendement restreint. D’autre part 'angle vif entre le chapiteau et la dalle
provoque des- fatigues locales importantes, qui, la position trop basse des
armatures aidant, laissent crainlre la fissuration au pourtour des chapiteaux.
Pour parer & cet inconvénient, les construcleurs américains ont été amenés a
intercaler une dalle, disposition qui a également pris pied en Europe.

La silhouette ainsi obtenue est suffisante lorsqu'elle circonserit la silhouectie
continue et certes plusrationnelle. Mieux vaudrait done I'adopter franche-
ment puisqu'elle simplifie le colfrage, supprime du béton inutile et les
angles vifs rentrants, toujours indésirables dans une construction en béton, en
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raison des fatigues locales quils provoquent. On s'étonnerait certainement de

rencontrer pareille silhouette prés des appuis d'une poutre, le cas est cependant
identique !

Fig. 10. — Magasin a Pétersbourg, construit en 1912. Entre-sol.
Charge accidentelle, 1.100 kg/m?.
Lagerhaus in Petersburg. Erbaul im Jahre 1912,
Zwischengeschoss, Nulzlast 1100 kg/m?.
Storehouse in Petrograd. Built in 1912.

Le systéme que je viens de décrire a eu des applications multiples dans dif-
férents pays d’Europe, suivies en Suisse d'essais de charege minutieux. qui ont
3 pe, 8 » q
. ‘. . ) .ot ’ K :
permis d'élargir I'expérience et d’améliorer la construction.

Fig. 11. — Frigorifique Gerhard & Hey, & Pétrograd.
Ktihlhaus Gerhard und Hey, in Petershurg.
Cold Stores, Gerhard and Hey, Petrograd.

Un tableau a été établi pour le calcul pratique (Fig. 7). On y remarque les
coeflicients suivants :
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k dépend de la largeur des chapiteaux.
n dépend du rapport des portées et de la situation de la sec-
tion considérée.

Fig. 12. — Menuiscrie, I'rehiner, Herisau — Schreincrei Frehner, Herisau.
Carpenter’s Shop, E. I'rehner, Herisau.

Fig. 13. — Fabrique de cibles. Pirelli y Cia. Villanueva y Geltru, 1914,
Kabelfabrik, 1914, Pirelli y Cia. Villanueva y Geltru.
Electric Cable Works, 1914, Pirelli y Cia. Villanueva y Gellru.

« tient compte des conditions d’appui des travées extérieures.
5 détermine l'influence des charges mobiles et dépend des
conditions élastiques de la dalle et des colonnes.
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La premiere exécution importante d’aprés ce systeme est celle d'un entrepot
a Zirich en 1910 (Fig. 8). On y remarque la silhouette hyperbolique des cha-

piteaux.

Fig, 14. — Palais des Expositions, Geneve, 1926, Sous-sol.
Ausstellungsgebdude Genf. Untergeschoss.
Exbibition Building, Geneva, 1926. Basement.

(Fig. 9) Une construction semblable, entrepot de céréales pour le Gouver-
nement suisse, exécutée en 1912.

Fig. 15. — Magasins généraux, Chiasso, 1923/25,
Lagerhaus Chiasso, 1923/25.
General Stores, Chiasso, 192325,

(Fig. 10) Entrepot a Pétrograd en 1912,
(I'ig. 11) Local frigorifique dans le méme bitiment. La plaque de fonda-
tion est du méme systéme.
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(Fig. 12) Usine démontrant la facilité de fixation des lransmissions et de
passage des canalisations.

IFig. 13) Encore une construction a chapiteaux hyperboliques : Usine de
la maison Pirelli en Espagne.

Fig. 16. — Bitiment des Postes « Sihlpost », Zurich. Sous-sol.
Postgebiude an der Sihl, Ziirich Erdgeschoss.
Sihl Postal Service Building, Zurich. Basement.

Fig. 17. — Installation pour la combustion des ordures ménagéres. Bitiment de service, garage.
Surcharge ulile, 1000 kg/m?.
8 ) Y
Kehrichtverbrennungs-Anstalt Dienstgebiude: Garage, Nutzlast 1000 kg/m?2.
Refuse Destruction Plant Service Building; Garage. Permissible loading 1000 kg/m?>.

(Fig. 14) Le sous-sol du Palais des Expositions & Genéve. Décoration el

itlumination en vue d'utiliser ce local comme restaurant.
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(Iig. 15) Construction plus moderne avec chapiteaux élancés : Entrepots &
Chiasso.

Fig. 18. — Nouveau baliment de la fabrique Felber et Cie.Widenswil.
Fabrikncubau Felber und Co., Wiidenswil.
New Factory Building, Felber & Co., Wadenswil.

(I'ig. (16) Nouvelle Poste a Ziirich. Portées tres inégales (5,00 et 10,00 m.)
avec chapiteaux asymétriques.

(I'ig. 17) Garage a Ziirich, portée 10,00 m. pour 1000 kg/m? de surcharge.

(Iig. 18) Une dalle épousant la forme dune toiture inclinée.

II 4

PAROIS ET VOUTES MINCES EN BETON ARME.
SCHEIBEN UND SCHALEN IM EISENBETONBAU.
SLABS AND STRUCTURES WITH THIN PARTITIONS.

Dr. Ing. Wilhelm PETRY,
Geschiiftstithrendes Vorstandsmitglied des Deulschen Beton-Vereins,
Oberkassel-Siegkreis.

Voir aussi « Publication Préliminaire », p. 267. — Siehe auch « Vorbericht», S. 267. — Sec also
« Preliminary Publication », p. 267.

Es handelt sich um rdumliche Tragwerke, bei denen die Lastiibertragung
im wesentlichen nur durch Dehnungskrifte bewirkt wird, wiahrend die Bie-
cungspannungen lkaum eine Rolle spielen. Solche I'lichentragwerke kénnen
aus ebenen Scheiben oder aus gekriitmmten Schalen bestehen.
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Das Wesentliche beiden Scheiben ist die Beanspruchung in der Scheiben-
ebene. Hier tritt das Problem der tragenden Wand auf, d. h. eines Trii-
gers, dessen Hohe im Verhaltnis zur Spannweite gross ist.

Im Jahre 1923 veroffentlichte Dr. Bleich eine Arbelt Im « Bauingenieur »,
die die Unterlagen fiir die Berechnung von durchlaufenden Wanddrtlgen Tm—
gern enthalt, Auf dem Wiener I&ongress 1928 teilte Dr. Craemer die Ergeb-
nisse einer statischen Untersuchung eines hohen \Vd[lddl‘tlge[l Trigers mit, der
sich ber feldweise wechselnder belastung itber unendlich viele Felderrelhen
erstreckt. In der Aussprache erhob Professor Bortsch Bedenken gegen den
von Dr. Craemer vorgetragenen Rechnungsgang und dessen LErgebnisse, da
er bei seinen Berechnungen zu anderen Ergebnissen gelangt war.

Im Jahre 1927 untersuchten Prof. Dr. Karman und I'. R. Seewald das
gleiche Problem mit Hilfe von Einflusslinien. Die Spannungen ergaben sich
als Summe einerseits der Biegungsspannungen nach dem \Ia\flerschen Bie-
gungsgesetz und andererseits der Spannungen, die sich aus der Einfithrung
der Siulenlast in der Scheibe ergeben.

Das noch ungeloste Problem einer rechteckigen Scheibe, die als frei auflie-
gender Triger zw1schen zwel Stittzen wirke, behandelte mlt einem Niherungs-
verfahren Dr -Ing. Bay 1930/31. Er fand, ddSS bei der freiaufliegenden Wand
nur ein quadratisch begrenzter Teil iiber der Unterkante der ded ber der
Aufnahme der Biewungs -und Schubspannungen mitwirkt.

Vergleicht man dieses von Dr. Bay entwickelte Bewehrungsbild fiir mehr-
feldrige Silowinde (Abb. 1) mit der vor mehr als Zwanzig Jahred ausgelithrten
Bcwehrung der Trigerwiinde und der angehdnfften lrlchter eines 7ement51los
in Hagendingen (Abl) 2), so kann man eine weilgehende Uebereinstimmung
feststellen (Jesundes konstruktives Gefithl hat dort den richtigen Weg gewie-
sen. Zur Lrmittlung der Elseneml(lgen wurde ein geschiitzter Teil der VVand-
hohe als Trager ])erechnet und i diesen auch die Aufhingeeisen fiir die Trich-
ter hineingefiihrt.

Ein Flichentragwerk entsteht, wenn manzwei oder mehrere Scheiben in
den Lingskanten miteinander verbindet. Das Wesentliche ist dabei die syste-
matische Ausnutzung der Tragerwirkung aller Wandflichen unter Beriicksich-
tigung ihrer gegenseltlwen Verbindung, also der Zusammenhang der Winde

und 1thr Zusammenwirken.

Die Theorie dieser Flichentragwerke wurde, unabhingig voneinander und
mit etwa gleichen Hrgebnissen, von Dr. Ing. Craemer und von Dipl. Ing.
Ehlers aufgestellt. Gewisse Meinungsverschiedenheiten sind noch vorhanden.
Allein mit Hilfe von theoretischen Untersuchungen, die ein homogenes Mate-
rial voraussetzen, wird das Problem wohl kaum zu lésen sein, sondern es wer-
den Versuche hinzukommen miissen.

Im Bunkerbau wird die fortschreitende Entwicklung gut gekennzeichnet
durch die Gegeniiberstellung dieser Querschnitte ausgefihrter Bauten. (Abb. 3).

Bunker A stammt aus dem Jahre 1915, Er enthilt im Innern zur Aussteilung
ein umfangreiches System von Rippen und Quertrigern, ja sogar noch von
Ldnostmweul um wmdel‘ diese Rippen auszusteifen. Schwele Bodentriger
smd voxhanden, auf denen die Last des gesamten Bunkerinhaltes ruht.

Beim Bunker B aus dem Jahre 1921 smd die Bodentriger verschwunden

14
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und durch die schrigen Bodenflichen selbst ersetzt. Die senkrechten Wiinde
sind aber auch hier noch fiir sich, also ohne Berticksichtigung des Zusammen-
hanges mit den schrigen Bodenflichen, betrachtet worden; dies zeigt sich
ausserlich in den Verstirkungen am IFuss dieser Wiinde.

Bei dem Bunker C aus dem Jahre 1925 wird das gesamte Tragwerk in senk-
rechter und waagrechter Richtung ausschliesslich von den Wand-und Boden-
flichen selbst gebildet, die unter Beriicksichtigung ihrer gegenseitigen Ver-
bindung als zusammenhingendes I'lichentragwerk aufgefasst sind. Rippen
oder Triiger sind nicht vorhanden.

Abb. 4 zeigt den Entwurf eines Daches als Flachentragwerk von Dr. Crae-
mer (« Faltwerk ») mit 30,00 >< 24,00 m Spannweite. An seinen Enden ruht
das Fliachentragwerk auf Eisenbetonwiinden.

Die grosste Ausfithrung dieser Art in Deutschland ist das Dach tber dem
Betriebsgebiiude des Milchhofes in Niirnberg mil einem freien Raum von
24,00 >< 24,00 und zum Teil 37,00 >< 24,00 m Weite (Abb. 5). Zur Ueber-
dachung dieses Raumes wurden ebenflichige, waagerechte und schrige Winde
so zusammengeschlossen, dass sie im gegenseitigen Zusammenwirken ihre
Lasten auf wenige Punkte tibertragen.

Sind die Flichen ridumlicher Tragwerke nicht eben sondern gekrimmt, so
sprechen wir von Schalen. Dr.-Ing. Dischinger hat in einer Arbeit « isen-
betonschale als Raumtriiger » nachgewiesen, dass bei Schalenkuppeln mit
runden Grundrissen (Rotationsschalen) grosse Siulenabstinde dadurch
erzielt werden konnen, dass Ring und Schale zwischen den Siulen als einheit-
licher Raumtriger zusammenarbeiten. Um diese Tragwirkung zu erreichen,
ist es notwendig, die Schale am Kiampfer kriftig auszusteifen.

Ein Beispiel ist der Querschnitt einer Rotationskuppel von 75,00 m Spann-
weite (Abb. 6), die auf 6 Siaulen mit einem Abstand vor 40,00 m aufgelagert
ist. Ausgesteift wird die Rotationsschale durch die horizontale Decke des brei-
ten Umbaues.

In den letzten Jahren sind nach den Vorschligen von Dr. Dischinger viel-
fach zylindrische, quer versteifte Schalendicher tber rechteckigen
Grundrissenund Vieleckskuppeln,die aus versteiftenZylinderschalen
zusammengesetzt sind, erbaut worden.

Die Querschnittsform der Schalen ist heute meist ein ganz flaches Kreisseg-
ment mit hohen Randbalken (Abb. 7). Das schwierige Randproblem ist von
Dr. Ing. Finsterwalder in einer Arbeit « Eisenbeton als Gestalter » geldst
worden.

Der kithnste Bau, der nach dem Schalensystem ausgefithrt wurde, ist die
Grossmarkthalle in Budapest (Abb. 8. Beiihr besitzen die Tonnen eine Spann-
weite von 41,00 m bel einer Schalendicke von 0,06 m.

Den richtigen Eindruck vom Wesen dieser Dachform vermittelt erst ein Blick
in das Innere des Bauwerkes (Abb. 9). Die Spannweite in der Wolbrichtung
tritt vollkommen zuriick gegeniiber der Spannweite senkrecht zur Woolbrich-
tung. Nicht ein Gewolbestreifen bildet das Bauelement, sondern ein ganzer
Zylinderabschnitt, dessen Réinder ausgesteilt sind.

Durch Verschneidung solcher Tonnengewdolbe und Aussteifung der Schnitt-
grate lassen sich Kuppeln iiber rechteckigen oder vieleckigen Grundrissen
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herstellen. Die bekanntesten Bauten dieser Art sind die 76,00 m weit gespann-
ten Kuppeln iiber der Grossmarkthalle in Leipzig mit 0,09 m Schalendicke
und die 60,00 mweit gespannte Kuppel iiber der Grossmarkthalle in Basel mit
10,085 m Schalendicke (Abb. 10).

Infolge der Kuppelwirkung entstehen, ebenso wie bei einer Rotationsschale,
Ringkrifte, durch die die Grate biegungsfrei gehalten werden. Zu dieser [Cup-
pelwirkung tritt jedoch noch eine Trigerwirkung hinzu, denn die durch die
Grate ausgesteiften zylindrischen Schalengewdlbe wirken als grosse Raumtri-
ger zwischen den Graten und iibertragen die Lasten der Dachfliche nach den
Graten und durch diese nach den Ecksiulen. In dieser Vereinigung von Kuppel-
und Trigerwirkung liegt der wesentliche Vorteil dieses Kuppelsystems gegenti-
ber den bisherigen Rotationsschalen, Bei grossen Spannweiten kommen doppelt
gekrimmte Schalen in Frage. Bei diesen spielen die Biegungsmomente nur
noch eine ganz untergeordnete Rolle; die Dehnungskrifte werden wesentlich
geringer und die Knicksicherheit erheblich grosser.

Eine derartige Kuppel mit quadratischem Grundriss (Abb. 11) steht als
Modell in Wiesbaden-Biebrich. Die Kugelschale wird auf allen 4 Seiten durch
vertikale Binderscheiben begrenzt. Die Binderscheiben wirken mit der Schale
zusammen als ein einheitlicher grosser Raumtriger, der die gesamten Lasten
bel ganz geringen Dehnungsspannungen nach den 4 Eckpunkten abtrigt. Die
Grundfliche dieser Modellkuppel betriigt 7,30 x 7,30 m, die Schalendicke
0,015 m ; sie ist am Uebergang zu den Bindern auf 0,025 m verstirkt. Die
Schale ist durch ein 3 mm Maschennetz bewehrt, und an den Ecken sind
Zulageeisen angeordnet. Bei der Probebelastung wurde diese nur0,015 m starke
ICuppel mit 300 kg/m?2 sowohl ganzseitig wie auch halbseitig belaslet; ausser
dem wurde ein Belastungsversuch mit 50 dicht beieinanderstehenden Menschen
durchgeftihrt. Die Schale blieb dabei vollkommen rissefrei.

Dieses Kuppelsystem ist auch sehr geeignet fir die Herstellung von Vielecks-
kuppeln (Abb. 12). Es lassen sich damit noch wesentlich grossere Siulen-
abstinde erzielen, als mit den vorher genannten Vieleckskuppeln, die aus ver-
steiften Zylinderschalen zusammengesetzt sind. Zusammenfassend kann man
sagen, dassim Eisenbetonbau durch die bewusste Ausnutzung des streng genom-
men meist vorhandenen réaumlichen Spannungszustandes im letzten Jahrzehnt
gewaltige Fortschritte erzielt worden sind. Es liegt kein Anzeichen dafiir vor,
dass diese Entwicklung bereits abgeschlossen ist.

Traduction.

1l s’agit ici d’éléments portants spatiaux, dans lesquels les efforts de trans-
mission des charges se manifestent principalement sous forme de conlraintes
d’allongement, les contraintes de flexion n’intervenant qu'a peine. Ces éléments
peuvent ¢tre constitués soit par des parois planes, soit par des votites minces.

La considération la plus importante, dans les parois planes, est celle des
contraintes se manifestant dans le plan de la paroi. C'est ici que se pose le
probléme de la « paroi portante », ¢’est-a-dire d'un élément dont la hauteur est
considérable par rapport a la portée.

En 1923, le D Bleich publiait dans « Bauingenieur » une étude qui contenait
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les bases du calcul des poutres continues & parois pleines. Au cours du Congrés
de Vienne de 1928, le D" Craemer a communiqué les résultats d'une étude
statique sur une poutre a parois pleines de grande hauteur, cette poutre com-
portant un nombre infini de panneaux, avec des alternatives de charge sur les
différents panneaux.

Au cours de la discussion, le professeur Bortsch a d’ailleurs élevé des
objections contre le mode de calcul adopté par le D* Craemer et contre les
résultats ainsi obtenus, étant parvenu lui-méme, par ses propres calculs, & des
résultats différents.

En 1927, le professecur D' Karman et I'.IR. Seewald reprirent le méme
probléeme en faisant intervenir les lignes d'influence. Les contraintes ctalent
obtenues comme sommes, d'une part des efforts de flexion suivant la loi de la
flexion de Navier, et, d'autre part, des efforts résultant de l'introduction des
réactions dues aux appuis.

Le D" Ing. Bay, en 1930-1931, a étudié, a I'aide d’'une méthode approchée,
le probléme non encore résolu d'une paroi rectangulaire se comportant comme
une poutre reposant librement entre deux appuis. Il a constalé que dans une
paroi reposant librement sur deux appuis, seule, une portion limitée & un carré
situé au-dessus de 'aréte inférieure de cette paroi intervient pour supporter les
contraintes de flexion et de cisaillement.

Si I'on compare le schéma du dispositif d’armature proposé par le D* Bay
pour les parois de silos & plusieurs panneaux (figure 1) avec les dispositions
d’armatures adoptées depuis plus de vingt ans pour les parois portantes et les
trémies suspendues d'un silo & ciment & Hagondage (figure 2), on peut constater
une étroite correspondance. Dans ce dernier cas, le choix judicieux de la dis-
position a été guidé par un sens naturel exact de la construction. Pour la déter-
mination des armatures, on a calculé comme poutre une partie déterminée de
la hauteur de la paroi et on y a introduit également les armatures de suspen-
sion des trémies.

On réalise une paroi portante, lorsque l'on assemble suivant leurs arétes
longitudinales deux ou plusieurs éléments plans. Il importe alors d’obtenir une
utilisation systématique des capacités porlantes de tous les ¢léments de la
paroi, en tenant compte de leur assemblage, c'est-a-dire des actions mutuelles
qui interviennent.

[.a théorie de ces parois portantes a été établie par le D* Craemer et par I'Ing.
Dipl. Ehlers, dans des travaux d‘ailleurs indépendants I'un de l'autre et abou-
tissant a peu prés aux mémes résultats. On y constate loutefois encore certaines
divergences de points de vue. Le probleme ne peut d’ailleurs pas étre résolu en
faisant intervenir I’étude théorique seule, basée sur I'hypotheése d'un matériau
homogene ; on est obligé de faire appel aux essais pratiques.

Le développement de la construction des silos est nettement mis en évidence
par la comparaison des sections de différents ouvrages, d'aprés la figure 3.

Le silo A a été établi en 1915, Il comporte intérieurement, en vue d’assurer
sa rigidité, un systeme complet de nervures et d'entretoises, et méme de lon-
gerons destinés eux-mémes a renforcer les entretoises. Un radier trés lourd
supporte la charge totale que conlient le silo.

Dans le silo B, qui date de 1921, les poutres des radiers ont disparu et sont
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remplacées par les parois inclinées des radiers elles-mémes. Les varois verti-
cales ont été ici calculées indépendamment les unes des autres, sans tenir
compte de l'influence que peut exercer leur assemblage avee les parois inclinées
des radiers; ce point est nettement visible aux renforcements que comportent
les pieds de ces parois verticales.

Dans le silo G, qui a été construit en 1925, les parties portantes sont uni-
quement composées des parois latérales verticales et des radiers, l'ensemble
ayant élé étudié en tenant compte cette fois de la solidarité réciproque des
parties qui sont ainsi assemblées. Il n’existe pas de nervures ni d’entretoises.

La figure 4 représente un projet de couverture concu comme un ensemble de
parois portantes sans poutres, par le D* Cracmer, avee portées de 30 x 24 métres.
A ses extrémités, le systéme repose sur des murs de béton armé. I.’exécution
la plus remarquable en Allemagne, dans cet ordre d’'idées, est la couverture du
batiment d’exploitation de la Laiterie de Nuremberg, qui olfre une surface libre
de 24 X 24 métres, avec élargissement partiel & 37 x 24 metres (figure 5).
Pour couvrir cet espace considérable, on a eu recours & des élémenis plans
disposés horizontalement et obliquement, assemblés de telle sorte que les
charges soient reportées en quelques points seulement.

Si les surfaces des systémes porteurs spatiaux ne sont plus planes mais
courbes, on aaffaire & des vottes minces. Dans son ouvrage « Eisenbetonschale
als Raumtriger », le D* Ing. Dischinger a montré que dans les volites
minces admettant unebase circulaire (coupoles de révolution), il
était possible de réaliser de grands intervalles entre les colonnes d’appui en
faisant travailler simultanément la ceinture et la voite proprement dite, entre
les appuis, comme éléments porteurs spatiaux homogénes. Pour réaliser ce
comportement, il est toutefois nécessaire de prévoir un renforcement notable
de la voite elle-méme aux retombées.

La figure 6 représente un exemple de coupole de révolution de 75 meétres de
portée, reposant sur b colonnes avec un intervalle de 40 métres entre appuis.

Au cours de ces derniéres années et suivant les projets du D* Dischinger,
ont été construites de nombreuses voftites cylindriques, renforcées
transversalement, reposant sur planrectangulaire, ainsi que des coupoles
polygonales, composées d’éléments de votutes renforcés.

La forme de section la plus généralement adoptée aujourd’hui est celle d’'un
segment d’arc trés surbaissé, avec poutres de bordure a4 4me haute (figure 7).
Le probléme treés difficile que posent les conditions en bordure a été résolu par
le D' Ing. Finsterwalder et publié dans son ouvrage « Eisenbeton als Gestal-
ter »,

La construction la plus hardie qui ait été réalisée dans le systéeme des vottes
minces est celle du Grand Marché de Budapest (figure 8). Les vottes élémen-
taires ou berceaux y accusent une portée de 41 métres, pour une épaisseur de
voltte de 6 centimetres. Un examen de l'intérieur de l'ouvrage permet de se
rendre compte exactement de sa conception (figure 9). L'importance de la portée
suivant la direction axiale des éléments de voute est tres faible par rapport a
la portée réalisée dans la direction perpendiculaire. L'élément de construction
ici adopté n’est pas constitué par un fragment de voute; mais bien par un
segment de cylindre dont les bords sont renforcés.
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En assemblant plusieurs voutes en berceau ainsi constituées et en renforgant
leurs arétes, on peut obtenir des coupoles reposant sur plan rectangulaire ou
polygonal. Les exemples les plus connus de réalisations de cetl ordre sont les
coupoles de 76 meétres de portée du Grand Marché de Leipzig; I'épaisseur
de la volte est de 9 centimetres; la coupole du Grand Marché de Bale a
une portée de 60 metres, avec une épaisseur de voute de 8,5 centimétres
(figure 10).

[’adoption de la disposition en coupole permet de faire intervenir, tout
comme lorsqu'il s'agit de coupoles de révolution, des eflorts de ceinture ;
grice a ces efforts, on peut éviter de [aire travailler les aréles d'intersection &
la flexion. A ce comportement semblable a celui de la coupole, vient également
s'ajouter un effet de poutre portante, car les éléments de volite renforeés aux
arétes interviennent comme des élémenls porteurs spatiaux ; il en résulte que
les charges sont transmises aux arétes, et, par l'intermédiaire de ces arétes,
aux colonnes d'angle. C'est précisément dans cette combinaison des modes de
comportement en coupole et en poutres portantes que réside tout 'avantage
de ce systéeme de coupole, par rapport au dispositif de la coupole de révo-
lution.

Pour les portées les plus importantes, on fait appel aux coupoles a double
courbure ; dans cetle disposition, les moments fléchissants ne jouent plus qu'un
role secondaire ; les efforts d'extension sont notablement plus faibles et la sécu-
rité au flambage est considérablement plus élevée.

Une coupole répondant a cette disposition a éL¢ installée a titre de modéle,
a Wiesbaden-Biebrich (figure 11); elle repose sur plan carré; la coupole de
forme sphérique est limitée sur les quatre c¢otés par des éléments plans verticaux,
qui constituent avec elle un systeme porteur spatial ; les charges se trouvent
ainsi intégralement reportées aux quatre angles, avec des efforts dextension
tres faibles. La surface couverte par cette coupole-modéle est de 7,30 x 7,30
métres ; 1'épaisseur de la voute est de 1,5 cenlimetre ; elle est d’ailleurs renforcée
2 2,5 centimeétres au raccordement avec les éléments plans latéraux. L'arma-
ture est constituée par un systéeme maillé de mailles de 3 mm. ; des armatures
supplémentaires sont prévues aux angles. Au cours de I'essai de charge, cette
coupole qui ne posséde, ainsi que nous venons de le voir, qu'une épaisseur de
1,5 centimetre, a pu supporter une charge de 300 kg/m? soit sur la moitié de
la surface, soit méme sur toute la surface ; un aulre essai a été elfectué avec
50 hommes serrés les uns contre les autres sans qu'aucune fissure ne se pro-
duise.

Ce systeme de coupoles se préte également parfaitement bien a la con-
struction de coupoles polygonales (figure 12). On peut ainsi obtenir encore de
beaucoup plus grands intervalles entre colonnes qu’avec la disposition indiquée
plus haut pour la constitulion des coupoles polygonales constituées par la
juxtaposition de volles cylindriques renforcées.

Pour résumer, on peut dire que des progrés extrémement remarquables ont
¢té réalisés, au cours de ces derniéres années, grice & la mise en ceuvre systé-
matique des contraintes spatiales ; il n'est d’ailleurs nullement & prévoir que
cette évolution doive étre dés maintenant considérée comme touchant a sa
fin.
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