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que, quels que soient les progrés de la slatique, des matériaux et de leur
connaissance, la qualité et le soin de mise en ceuvre resteront toujours des
facteurs dominants de la valeur des ouvrages en béton armé.

Depuis la remise de mon rapport d’introduction au Secrétariat général du
Congres, outre le mémoire de M. Dumas et les articles parus dans Beton und
Lisen a propos des suggestions de M. von Emperger, d’autres travaux ont été
publiés, parmi lesquels je crois utile de citer un rapport important de M. Ch.
S. Whitney, intitulé « Plain and Reinforced Concrete Arches » paru dans le
Journal of the American Concrete Institute, March 1932 (1l contient une abon-
dante bibliographie).

Enfin, M. Caminade a consigné des remarques intéressantes pour le pro-
bleme traité dans la séance de ce jour sous le titre « Le réglement de la
Chambre syndicale francaise sur les constructions en béton armé et les pres-
criptions officielles étrangeres ». (Le Génie Civil, 1932)

VIz2

ELASTICITE, PLASTICITE ET RETRAIT
ELASTIZITAT, PLASTIZITAT UND SCHWINDEN
ELASTICITY, PLASTICITY AND SHRINKAGE

Oscar FABER,
D. Sec., Consulting Engineer, London.

Voir « Publication Préliminaire », p. 565, -— Siene « Vorbericht », S, 565.
See ‘ Preliminary Publication”, p. 565.

Participants a la discussion des questions VI, et VI,
Diskussionsteilnehmer an den Fragen VI, und VI,

Participants in the discussion of questions VI, and VI, :

Dr. Ing. E. PROBST,

Professor an der Technischen Hochschule, Karlsruhe i. B.

Die Bedeutung der plastischen Forminderungen fiir die Spannungsvertei-
lung in Eisenbetonquerschnitten wird z. Zt. in der Fachwelt lcbhaft bespro-
chen. s ist nicht zu erwarten, dass man zu einer Klirung des Problems auf
anderen als experimentellen Wegen gelangen wird. Wesentlich sind hierbei
Feinmessungen der Forménderungen bezw. der Rissweiten an Beton- und
Eisenbetontrigern bis moglichst nahe an die Bruchgrenze unter Dauerbela-
stungen, hiufig wiederholten Lastwechseln und unbelastet.

Es scheint mir zweckmissig von den einfachsten Fillen auszugehen,. wie
sie bel einem axial beanspruchten Betonprisma vorliegen. Dabei ist zu beach-
ten, dass Beton ein Material ist, das sich nach Beendigung des Abbinde-
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prozesses wederrein elastisch noch rein plastisch verhilt. Der erhirtende Beton
entwickelt zur gleichen Zeit sowohl elastische wie plastische Eigenschaften und
zwar Je nach seiner Zusammensetzung, nach dusseren Einfliissen und mit
fortschreitender Erhiirtung in verschiedenem gegenseitigem Verhiltnis. Bereits
unter niedrigen Spannungen treten neben elastischen Forminderungen auch
plastische auf, vorausgesetzt, dass der Zusammenhang des Gefuges nicht
gelockert ist.

iine reinliche und einheitliche Scheidung wiire sehr am Platze. Es miisste
in den Laboratorien allgemeine Uebung werden, neben den belasteten Kérpern
auch gleichartige unbelastete zu beobachten. Erst dann wird es moglich sein,
die Verformungen unter Belastung von denen durch andere Rinflitsse zu
trennen und damit die Vergleichsmoglichkeiten wesentlich zu verbessern.

In engerem Sinn mogen die elastischen Forminderungen als solche erklirt
werden, die unter dusserer Belastung entstehen und umkehrbar sind, die
plastischen als solche, die unter dusserer Belastung entstehen und beim
Entlasten nicht mehr riickgiingig gemacht werden konnen. Unter den blei-
benden Forminderungen verstehen wir die Gesamtheit der nicht umkehr-
baren, das sind die plastischen in engerem Sinn sowie die durch Schwinden
erzeugten, soweit diese als endgiiltig betrachtetl werden kénnen. Die totalen,
gesamten Forminderungen endlich umfassen mit den bleibenden die ela-
stischen (federnden), dazu die teils in den elastischen, teils in den plastischen
Rigenschaften des Betons begriindeten Volumeninderungen infolge wechseln-
der Feuchtigkeitund Temperatur.

Die bedeutsamsten Kennzeichen
e e it ;_l)er plast_ischf%n Eigenschafte‘n des
e A Jetons sind : Beschaflenheit des
spruchung aufseton Materials und Einfluss der Zeit.
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a:pem:m:f;faﬁif,fi,,,,,,:j,,,, o des verwendeten Zements (damit
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und dem spiteren Feuchtigkeits-
: gehalt des Betons, und schliess-
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Die Wirkung dauernder Belastung auf die Zunahme der plastischen Formin-
derungen wird mit dem Alter der Konstruktion immer geringer.

Die elastische Hysteresis ist offensichtlich ein theoretischer Begriff, der

bei Beton eine andere Bedeutung hat als bei anderen Baustoffen. Es gibt
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keine bleibende Verformung des Betons, die unabhiingig von der Zeit
auftritt.

Die elastische Nachwirkung tritt in erhéhtem Masse bei Betonkérpern auf,
die in jungem Alter belastet werden. Die Plastizitit des Materials spielt hier
eine grossere Rolle als seine Elastizitat, die plastischen Verformungen, auch
unter haufig wiederholter Belastung, werden im Lauf der Lastwechsel grosser
als die federnden Forminderungen.

Aus den Untersuchungen meines Instituts will ich an einem Beispiel ver-
schieden alter Betonprismen den Einfluss des Alters erliutern,

Die drei Gruppen von Druckprismen waren 10 Wochen, 7 1/2 Monate und
2 Jahre 7 Monate alt. Im Anschluss daran wurde eine vierte Rejhe hergestellt,
die im Alter von 8 Wochen z. T. unter hiufig wiederholter Belastung, z. T.
gleichzeitig im unbelasteten Zustand beobachtet wurde. Bei den unbelasteten
Prismen wurden innerhalb von 11 Tagen Lingeniinderungen gemessen, die
den 10. Teil der bleibenden Lingeninderungen der belasteten Prismen inner-
halb der gleichen Zeit und nach fast 900 000 Lastwechsel ausmachten. Hier-
bei wuchsen die bleibenden Forminderungen stindig, ohne Beharrungszu-

stand zu erreichen — ein fiir junge Kérper typisches Zeichen —, die federnden
wurden konstant.
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Ebenso verandert die wiederholt aufgebrachte Last in erster Linie die
bleibenden Lingenianderungen und zwar umso stirker, je jiinger der

Kérper ist. Das Verhiltnis g-ist bei dem 8 Wochen alten Beton 1 : 1,68
c

und wird nach 2 Jahren und 7 Monaten 1 : 18,7.

Das Verhiltnis der bleibenden Lingeninderungen nach dem ersten Last-
wechsel zu denen nach tber 1 Million Lastwechsel betrug 1 : 11 bei dem
10 Wochen alten, 1 : 1,8 bei dem 2 Jahre 7 Monate alten Beton.
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Traduction voir Addenda.
Translation see Addenda.

Ende des Versuchs betrug bei den 8 Wochen alten Prismen 1 : 1,47, bei den
10 Wochen alten 1 : 1, bei den 7 1/2 Monate alten 1: 0,2 bei den 2 Jahre
7 Monate alten1: 0,06. Der starke Kinfluss des Alters auf die Herabmin-
derung der Plastizitit ist erkennbar. Vergleicht man diese Verhiiltniswerte
mit denen zu Beginn der wiederholten Belastung, so erkennt man das Wach-
sen der bleibenden Lingeninderungen mit der Zuhl der Lastwechsel, wobei
fast gleichbleibende Elastizitit vorhanden ist.

Eine I'rage, die hier hereinspielt, ist die der Belastungsgeschwindig-
keit.

Bet einem T-Balken von 3,00 m Spannweite, der zuerst mit 90 ITithben in
der Minute hiufig wiederholt beansprucht, dann unter Dauerlast gehalten
wurde, konnte festgestellt werden, dass die Dauerlast von 7,2 t wihrend
12 Tagen die Betondruckzone plastisch intensiver beanspruchte als die zuvor
aufgebrachten 1120000 Lastwechsel zwischen 0,6 und 7,2 t. (Abb. 2).

Ein anderer Balken gleicher Grosse wurde zuerst 23 Tage lang unter Dauer-
last von 7,2t gesetzt und dann 242000 Lastwechseln bei gleicher Geschwin-
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digkeit zwischen 0,6 und 7,2 t ausgesetzt. Diese Lastwechsel konnten die Bal-
kendruckzone nicht weiter verformen, als es die Dauerlast bereits getan hatte.
Aber als nun die Hubzahl von 90 auf 22 je Minute verringert wurde (Verklei-
nerung der Belastungsgeschwindigkeit um 15°/,), nahmen die bleibenden Liin-
geniinderungen wiederum zu, wihrend sich die federnden nicht inderten. Die
bleibenden Liingeniinderungen erreichten dann nach 272 000 Lastwechseln ein
Maximum, das auch durch 30 000 weitere Hiibe nicht mehr gesteigert werden
konnle. Es zeigte sich, dass die totalen Lingeniinderungen der Biegungs-
druckzone des ersten Balkens ungefihr so gross waren wie die des zweit
obwohl die Reihenfolge der Beanspruchungsart (Dauerl
holte Last) in beiden Balken wechselte. (Abb. 2)
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dargestellt. Daraus sieht man nach den ersten Rissbildungen die stindige
Zunahme der ¢, bis zu einem Beharrungszustand, der nach etwa 513000
Lastwiederholungen erreicht ist. Neben einer Vorspannung von o, = 474kg/em?
ist in den Eisen eine Spannung s, = 984 kg/em?. Dem entspricht eine Gesamt-
spannung im Eisen von (o, + ¢, = 1458 kg/em?. Mit anderen Worten zwi-
schen dem ersten und dem 513’000 sten Lastwechselist die gesamte Eisenspan-
nung von g, = 1150 auf 1458 kg/ecm? angewachsen.

Vergleicht man den Verlauf der 5-3 -Linien der Betondruckzone, gemessen
an Balkenoberkante (Abb. 4), so erkennt man die Beziehung der bleibenden
Lingeninderungen zu den Eisenvorspannungen, Das Verhiltnis der bleibenden
Lingeninderung 4 im Beton zu der Vorspannung in den Lingseisen war zu
Beginn der Lastwiederholungen 1 : 4,9 und am Ende des Versuchs bezw.

Biegungsdruckzone Melslele 1
L8 o
E.  f6/

Fig. 4.
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nach dem Eintritt in den Beharrungszustand 1 :4,8. Das Verhiltnis blieb
also nahezu konstant, und es ist der Ausdruck dafiir, dass die Vorspannung
im Hisen sich nach dem plastischen Verhalten der Biegungsdruckzone
richtet.

Obwohl das Eisen unterhalb der Elastizititsgrenze beansprucht wurde,
machte sich die plastische Verformung des Betons in der Druckzone als eine
bleibende Vorspannung in den Hisen geltend. Messungen zwischen 2 Rissen
in der Hohe der Lisen ergaben so gut wie keine Formiinderungen im Zug-
beton.

Iar die Berechnung und Konstruktion von Eisenbetonbauten méchte ich
nach den bisherigen Irgebnissen der Untersuchungen in meinem Institut nur
eine Folgerung ziehen, die in der Richtung meiner bisherigen Auffassung
liegt :

Die Wandlungsfihigkeit des sich verformenden Betons infolge der Einfliisse
von Volumeniinderungen beim Erhiirten, der Temperaturen und der Belastung
verlangen weniger nach einer Verfeinerung als nach einer Vereinfa-
chung der statischen Methoden. Diese miissten allerdings summarisch die
verschiedenen genannten Einflisse im Zusammenhang mit der I‘rage einer
sich in Grenzen der Wirtschaftlichkeit bewegenden Sicherheit berticksich-
tigen. '

Traduction.

L 'importance des déformations plastiques en ce qui concerne la répartition
des lensions dans les sections des ouvrages en béton armé a fait, 1l fut un
temps, dans les milieux spécialisés, I'objet de vives discussions. Il ne faut pas
s'attendre & pouvoir apporter a ce probleme une solution autre que celle qu’olfre
la recherche expérimentale. Il est essentiel de pouvoir effectuer ici des mesures
de précision portant sur les déformations et les fissurations des poutres en
béton et en béton armé, en les poussant aussi prés que possible de la charge
de rupture, scus l'influence de charges constantes et de charges alternées, et
sans charge.

Il me semble tout indiqué de partir des cas les plus simples, tels que repré-
sente celui du prisme de béton soumis & une charge axiale. On pourra ainsi
observer que le bélon est précisément un matériau qui, aprés la fin du pro-
cessus de prise, ne se comporte ni purement élastiquement, ni purement plas-
tiquement. Le béton en cours de durcissement accuse des propriétés aussi bien
¢lastiques que plastiques, dans des proportions qui varient d'ailleurs avec sa
composition, avec les influences extérieures et avec les progres du durcisse-
ment. Deés 'application de contraintes encore relativement faibles, et outre les
délormations élastiques, i1l se manileste déja des déformations plastiques,
a condilion naturellement que la cohésion intime du matériau ne soit pas
détruile.

Il serait (rés opportun de pouvoir faire ici une distinction nette et détermi-
née. Il faudrait pour cela soumettre & 'observation, au laboratoire, des éprou-
vettes chargées, et, simultanément, des éprouvettes non chargées. Ce n'est
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qu’alors qu'il serait possible de séparer les déformations qui se produisent
sous l'influence des charges de celles qui résultent d’autres influences et
d’améliorer nettement les possibilités de comparaison.

Au sens strict, les déformations élastiques doivent étre définies comme.
des déformations qui se manifestent sous l'influence de charges extérieures et
qui sont réversibles et les déformations plastiques comme des déformations
qul se produisent également sous l'influence de charges extérieures, mais qui,
apres suppression de ces charges, ne sont pas susceptibles d’une réversibilité.
Par déformations permanentes, nous entendons 'ensemble des déformations
non réversibles, qui comportent les déformations plastiques au sens strict du
mot, de méme que celles qui se produisent sous l'influence du retrait, pour
autant qu’elles puissent étre considérées comme définitivement acquises. Les
déformations totales, générales, d’ensemble, comportent en définitive les
déformations permanentes, les déformations élastiques ainsi que les variations
de volume produites par 'humidité ou les changements de température, et qui
ressortent tant des propriétés élastiques que des propriétés plastiques du béton.

Les caractéristiques les plus significatives des propriétés plastiques du béton
sont : 'aspect du matériau et l'influence du temps. L’aspect du matériau
dépend de la qualité et de la proportion du ciment employé (ainsi d’ailleurs
que de propriétés chimiques dont I'influence est rarement prise en considéra-
tion), de la nature et de la composition granulométrique des éléments addition-
nels, de la proportion d’eau de malaxage, du degré d’humidité ultérieur du bé-
ton et enfin de la température.

La variation des propriétés du matériau sous l'influence du temps constitue
I'un des facteurs les plus importants qui conditionnent la sécurité de nos
ouvrages en béton et en béton armé. L'influence des charges permanentes sur
I'augmentation des déformations plastiques est de plus en plus faible lorsque
I'age de l'ouvrage augmente.

L’hystérésis élastique est nettement une notion d’ordre théorique, qui se
traduit, en ce qui concerne le béton, par une autre signification que dans les
autres matériaux. Elle ne conduit pas & une déformation permanente du béton,
dont la déformation permanente est indépendante du temps.

La déformation élastique retardée se produit principalement dans les piéces
de béton qui sont soumises & une charge peu de temps aprées leur constitution.
La plasticité du matériau joue ici un role plus important que son élasticite ; les
déformations plastiques, méme sous l'influence de charges rapidement alter-
nées, sont, avec les variations de la charge, plus importantes que les déforma-
tions élastiques.

Je me propose, en me basant sur les recherches qui ont été elfectuées a mon
Institut, et sur 'exemple de prismes de béton de différents ages, d'expliquer
ci-aprés l'influence de 1'age.

Les trois groupes de prismes de compression avaient les ages suivants :
10 semaines, 7 mois 1/2 et 2 ans et T mois. A ces lrois groupes, s'ajoute égale-
ment un quatrieme, dont les prismes ont été, a partir de I'age de 8 semaines,
les uus soumis & des essais de charge rapidement répétés, les autres observés
a ’étal non chargé. Sur les prismes a 'état non chargé, on a mesuré au bout
de 11 jours, des modifications de longueur équivalentes a la dixiéme partie des
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variations permanentes de longueur des prismes chargés au bout du méme
temps et aprés un nombre d’applications de charges €gal, & peu de chose pres,
2 900.000. Les déformations permanentes accusérent une croissance réguliére,
sans atteindre un état d'équilibre — ce qui est un indice caractérislique chez
un béton jeune — les déformations élastiques restant constantes.

Le rapport entre les valeurs des déformations permanentes el des déforma-
tions élastiques en charge varient d'une part avec I'dge de la piece soumise &
'essal, d'autre part avec le nombre des applications de charge, en admettant
des intervalles réguliers (figure ik

Au début de I'applicalion des charges fréquemment répétées les rapports
entre les modifications de longueur élastiques et les modifications permanentes
ont atteint les valeurs suivantes :

pour les prismes de 8 semaines, 170,25 (4/1);

pour les prismes de 10 semaines, 1/0,09 (11/1) ;

pour les prismes de 2 ans et 7 mois, 170,03 (31/1).

L’écart entre les déformations élastiques el permanentes est donc de plus
en plus important avee le temps. Toutelois, la variation de ce rapport porte
beaucoup plus sur les déformations permanentes que sur les déformations
€lastiques ; c’est qu'en effet l'accroissement des déformations ¢élastiques avec
le temps est faible, tandis que la diminution des déformations permanentes
est par contre trés accusée; en d’autres termes : la plasticité du béton

diminue avec le temps, d’une maniére beaucoup plus accusée que

son élasticité n"augmente.

De méme, 'influence d'une charge fréquemment répétée s'exerce en premier
lieu sur les déformations permanentes et cela d’une manitre d’autant plus
accusée que la piéce est plus jeune. Le rapport /2 est de :

1/1,68 pour un béton de 8 semaines ;

1/18,7 pour un béton de 2 ans 7 mois.

Le rapport entre les déformations permanentes constatées d'une part apres
la premiére application de charge, d’autre part aprés plus de 1 million d’ap-
plications atteint 1/11 pour le béton de 10 semaines, et 1/1,8 pour le béton de
2 ans T mois.

Le rapport =/7 entre les déformations élastiques et les déformations perma-
nentes a la fin de l'essai a atteint les valeurs suivantes :

pour les prismes de 8 semaines, 1/1,47;

pour les prismes de 10 semaines, 1/1;

pour les prismes de T mois1/2, 1/0,2;

pour les prismes de 2 ans 7 mois, 1/0,06.

On remarque I'influence notable de I’dge sur la diminution de la plasticité.
Si 'on compare les rapports ci-dessus avec ceux qui ont été obtenus au début
de l'essai, on peut remarquer également l'augmentation des modifications de
longueur permanentes avec le nombre d’applications de la charge, 'é¢lasticité
étant presque constante.

Une question se pose ici, c’est celle de la vitesse d'application de la
charge. . _

Sur une poutre en T ayant une portée de 3 métres, et qui a été soumise
tout d’abord a une charge répétée a une vitesse de 90 applications a la minute,



Elasticité, plasticité et retrait ; 453

puis soumise ensuite & une charge permanente, on a pu constater (ue la charge
permanente de 7,2 tonnes appliquée pendant 12 jours soumettait la zone com-
primée du béton, du point de vue plastique, & une contrainte plus intense que
les 1.120.000 applications répétées qui avaient été effectuées auparavant et qui
correspondaient a des variations de charge comprises entre 0,6 et 7,2 tonnes
(higure 2).

Une autre poutre de mémes dimensions a été soumise tout d'abord, pendant
une durée de 23 jours, & une charge permanente de 7,2 tonnes, puis soumise
ensuite a 242,000 applications de charge, correspondant & des variations com-
prises entre 0,6 et 7,2 tonnes, & la méme cadence que précédemment. On a
constaté que ces applications successives n’étaient plus susceptibles de provo-
quer une déformation dans la zone comprimée du béton, la charge permanente
ayant déja exercé son influence. C'est alors que 1'on réduisit la cadence d’ap-
plication de la charge de 90 & 22 par minute (ce qui correspond & une réduc-
tion de 75 °/,); les déformations permanentes augmentérent alors & nouveau,
tandis que les déformations élastiques restaient les mémes. Apres 272.000 ap-
plications de charge, les déformations permanentes atteignirent un maximum,
qu’il n’a d’ailleurs pas été possible de dépasser apres 30.000 applications nou-
velles. On a constaté que les modifications tolales de longueur dans la zone
comprimée a la flexion et dans la premiére poutre étaient & peu de chose pres
aussl importantes que dans la seconde poutre, quoique l'ordre de succession
dans les deux poutres ait été inversé (figure 2).

Les résultats intéressants communiqués par Faber au sujet de 'influence
des déformations plastiques du béton sur la répartition des ellforts, dans les
poutres en béton armé ont été obtenus al'observation d'une poutre de 5.12,7 cm.
de section ayant une portée de 4,60 meétres; les armatures, de 265 mm., avec
une section de 0,3 em?, représentant un coefficient de 0,66 °/,. Ces données ne
sont pas normales. On a constaté que pour des contraintes de traction a la
flexion atteignant jusqu’'a 56,6 kg/ecm?® dans le béton, aucune fissure ne se pro-
duisait dans les poutres 3 et 4.

A mon avis, il est difficile, si 'on ne mesure pas les déformations dans le
béton lui-méme et dans les fers, de se faire une 1dée exacte des relations réci-
proques qui existent entre 1'élasticité, la plasticité et l'influence du retrait dans
les poutres en béton armsé.

Si l'on mesure la largeur des fissures, on constate qu’il existe, en particulier
dans le cas des fissures de largeurs constantes, des différences qui ne sont pas
visibles & 1'ce1l nu.

On a porté, sur la figure 3, & gauche, les rapports entre les modifications de
longueur mesurées dans le fer ¢, et les contraintes s, en fonction de la charge
extérieure. On voit qu'aprés la formation des premiéres fissures, 'augmenta-
tion de la contrainte s, a été réguliére jusqu’a ce que soit atteint un état d’équi-
libre, auquel on est arrivé aprés 513.000 applications de la charge. Outre une
contrainte s, préliminaire yo, = 474 kg/em?, les fers admettent alors une con-
trainte ¢, = 984 kg/em?. 1l en résulte donc une contrainte totale dans les fers
de oo | 50 1458 kg /em?. En d’autres termes, entre la premiere et 1la513.000° ap-
plication de la charge, la contrainte totale dans les fers est passée de 1150 &

1458 kg/cm?.
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Si l'on examine, par comparaison, l'allure des courbes 5-
primée du béton, basées sur des mesures effectuées au bord supérieur de la
poutre (figure 4), on remarque la relation qui existe entre les modifications de
longueur permanentes et la contrainte initiale des fers. Le rapport entre la
variation permanente de longueur dans le béton n el la contrainte initiale dans
les fers longitudinaux était, au début de lapplication des charges répétées, de
1/4,9, pour passer, & la fin de Lessai, ¢'est-a-dire au moment ot a été atteint un
¢tal stationnaire, 4 1/4,8. On peut donc dire que ce rapport est resté sensiblement
constant et on peut en déduire que la contrainte initiale dans les fers se regle en
quelque sorte surle comportement plastique de la zone comprimée a la flexion.

Quoique le fer soit soumis a une contrainte inférieure & sa limite d’élasticits,
la déformation plastique dans le béton, zone comprimée, s'est traduite, dans
le fer, par une contrainte initiale permanente. Des mesures effectuées entre
deux fissures dans le sens de la hauteur des armatures n’ont pour ainsi dire
mis en évidence aucune déformation dans la zone du béton travaillant a la
traction.

En ce qui concerne le caleul et la construction des ouvrages en bhéton armé,
et d'apres les résultats auxquels ont abouti les recherches effectuées jusqu’a
maintenant 4 mon Institut, je puis tirer la conclusion suivante, qui reste dans
le sens général de I'opinion que jai exprimée jusqu’a maintenant :

Les transformations que subit le béton par suite des variations de volume que
provoquent le durcissement, la température et I'influence des charges imposent
la nécessité d'une simplification des méthodes statiques plutdt que leur évo-
lution dans le sens d'une plus grande complication. Cette simplification doit
toutefois étre réalisée, en tenant compte des influences ci-dessus mentionnées,

sans perdre de vue la question de la sécurité et dans le cadre des exigences
économiques.

3 pour la zone com-

Dr. Ing. h. c. M. ROS,

Professor an der Eidg. Techn. Hochschule,
Direktor der Eidg. Materialpriifungsanstalt,

Das von Prof. F. Gampus so systematisch und klar behandelte und fiir die
Diskussion vorbildlich zergliederte Thema ist hochster Beachtung wert. Ganz
besonders in der jetzigen Zeit des Bestrebens nach weitestgehender Ausniitzung
der materialtechnischen Eigenschaften der beiden fiir den Eisenbeton in Frage
kommenden Baustoffe des Betons und des Armierungsstahles bei Eisenbeton-
bauwerken grosser Stiitzweiten (Balken-und Bogenbriicken), sowie bei Platten-
und Schalen bedeutender Ausmasse und relativ geringer Wandstiarken, gewin-
nen die zur Diskussion gestellten Probleme der Festigkeit, Stabilitit, Verfor-
mung, des elastischen und plastischen Verhaltens, der Einflisse der Wiirme-
schwankungen und des Schwindens, sowie der Rissbildungen an Bedeutung.
Zudem wird auch noch die grundlegende Frage nach der zutreffenden
Statik des Eisenbetons aufgeworfen.

Gestutzt auf die Versuchsergebnisse der Eidg. Ma terialprifungsanstalt
sowie die Versuchspraxis mit ausgeftihrten Bauwerken in der Schweiz, be-
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ziehe ich zu den Ausfithrungen unseres hochgeschitzten Kollegen, Prof. Cam-
pus, Stellung wie folgt :

Den Ergebnissen der Beobachtungen und Erfahrungen muss das gleiche
Mitspracherecht eingerdumt werden, wie den auf wissenschaftlich-versuchs-
technischer Grundlage aufgebauten Gesetzen. Laboratoriumsforschung allein
reicht zur Kenntnis der Physiologie und Pathologie unserer Bauwerke nicht
aus. Grundsatz der Untersuchungen im Laboratorium darf nicht eine Nach-
ahmung der Natur, der Wirklichkeit sein. Laboratoriumsuntersuchungen kommt
ndmlich die Aufgabe zu, « Charakteristiken » zu schaffen. Erst die engste,
folgerichtige Verbindung dieser Material-Charakteristiken mit der Versuchs-
praxis an ausgefithrten Bauwerken ermoglicht es uns so zu konstruieren, dass,
unter Beachtung der Festigkeitseigenschaften und des Verformungsvermogens
des jeweiligen Materials, iiber den Spannungs- und Verformungszustand,
sowle den Sicherheitsgrad unserer Bauwerke Klarheit und Gewissheit vorlie-
gen'.

Entsprechend den materialtechnischen Eigenheiten des Betons bezw. Kisen-
betons, zu welchen zu zihlen sind die gesamten Forminderungen, getrennt
in elastische und plastische, der Einfluss dauernd wirkender Kriifte auf die
Verformung (Zeiteinfluss), die Auswirkung der sich wiederholenden Bela-
stungswechsel (Ermiidung), die Verinderung der Festigkeitseigenschaften und
des Verformungsvermégens im Laufe der Zeit und die Folgen der Schwinder-
scheinungen und des Temperaturwechsels sind bei der Beurteilung der Ver-
suchsergebnisse 1m Laboratorium und am fertigen Bauwerk die Krafteinfliisse
zu trennen in Kraftwirkungen, welche sich innerhalb kiirzerer Zeitdauer aus-
wirken (Verkehrslasten, Winddruck, Schnee) und in Einflisse zufolge standig
andauernder Belastung (Eigengewicht).

Gesondert von den Auswirkungen dieser beiden Gruppen von #usseren
Kriften (Eigengewicht, Verkehrslasten) sind die Auswirkungen der Tempera-
turschwankungen und des Schwindens auf den Spannungs-und Verformungs-
zustand und damit die Sicherheit zu beurteilen, da Schwinden und Temperatur
keine dusseren Kriifte sind und sich nur spannungserzeugend auswirken. Nur
auf Grundlage einer solchen prinzipiell berechtigten Trennung wird die inge-
nieur-technische Klarheit geschaffen, die erkennen lisst, dass es gerechtfertigt
ist, die Llastizitiatstheorie als Grundlage der Berechnung und Bemessung von
Eisenbetonbauwerken beizubehalten, dass man dem plastischen Verformungs-
vermogen des Betons sinngemiss das Mitspracherecht einriumen muss und
dass den durch das Schwinden und die Temperaturschwankungen wachgeru-
fenen Spannungen grundsitzlich nicht die gleiche Bedeutung und Tragweite
fir den Sicherheitsgrad beigemessen werden kann, wie der Auswirkung der
vorerwithnten dusseren Kriifte (Eigengewicht, Verkehrslast), weil sie sich
gegen den Bruchzustand hin vermindern und sich zum grassten Teil auslosen,
ja verschwinden konnen. Die Mitheriicksichtigung dieser Einfliisse rechtfertigt
hohere zuliassige Spannungen.

Innere Spannungen von der Art der Wechselwirkung zwischen der

1. « Erster Internationaler Kongress fiir Briickenbau und Hochbau Ziirich, September
1926 » — Vorwort.
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Stahlarmierung und dem Beton, durch das Schwinden der letzteren wachgeru-
fen, verindern wohl den jeweiligen Spannungszustand, sind jedoch nicht von
nennenswertem Einflusse auf die Traglihiglkeit (Bruchlast) des betreffenden
Konstruktionsgliedes, bezw. Konstruktion. Innere Spannungen dieser Art
dirfen bei der Bemessung von Iiisenbetonbauten, Ausnahmefille vorbehal len,
(Rissbildungen, Dichtigkeit, Frostschiaden, Rostgefahr) ausser Acht gelassen
werden. ‘

Die Sicherheit bei Wechselbelastung — Ermidung — wird heute bei
einem ausreichenden statischen Sicherheitsgrade als gewihrleistet betrachtet,
weil die zulissigen Beanspruchungen geringer sind als die entsprechéenden
Dauerfestigkeiten (Ursprungsfestigkeit). Das Problem der Ermiidung von Eisen-
beton ist heute nicht als gelost zu betrachten, aber die bisherige Erfahrung
zelgt, dass dem Einflusse der Wechselbelastung im Eisenbeton nicht die-
Jenige Bedeutung zukommen diirfte, wie im Stahlbau.

Die Folgen von unvermeidlichen Rissbhildungen bei Eisenbetonbauwerken
an der Lult lassen sich nicht gut auf Grund theoretischer Ueberlegungen allein,
sondern in richtiger Weise gestiitzt auf reiche Erfahrung mit ausgefithrten
Bauwerken beurteilen. :

Das Bestreben, das ganze plastische Verformungsvermégen als Grundlage
fiir die Bewertung der Sicherheit heranzuzichen, ist als zu weitgehend zu be-
zeichnen. Man darf das Material nicht seiner letzlen, oft in erwartetem Masse
nicht vorhandenen Reserven berauben. Fir die weitgehende Ausniilzung der
Plastizitit kann nur der Geschicklichkeit und Erfahrung des Konstrukteurs
die Verantwortung itberbunden werden. Allgemeine Regeln sind hier grundsiitz-
lich zu verwerfen und nur in Sonderfillen ist eine wohlabgewogene Ausniit-
zung durch prizise Vorschriften zulassig (umschniirte Saulen, Knicken).

Sorgliltig durchdachte und eingehend durchgefihrte Versuche an ausgefiihr-
ten Eisenbetonbauwerken beweisen, dass sie sich wie elastische Tragwerke
verhalten. Die Erfahrung rechtfertigt die Beibehaltung der klassischen Theorie
der Hlastizitat fir sachgemiiss durchkonstruierte und sorgfiltig ausgeliihrte
Beton- .und Eisenbetonbauwerke. Die Beurteilung der Uebereinstimmung
zwischen Theorie und Wirklichkeit muss aber nach grundlegenden Gesichts-
punkten erfolgen und nicht auf eine zu weitgehende, zahlenmissige Gleichheit
der berechneten und gemessenen Werte bestchen.

Theorien diirfen im gesamten Ingenieurwesen nicht missverstanden werden ;
sie sollen die Grundlage unserer technischen Einstellung zu den Problemen
bilden, sie miissen uns fithren und von grundsitzlichen Fehlern schiitzen ; sie
sollen uns diejenigen Grundsiitze erkennen lassen, nach welchen die Berech-
nung durchzufithren, das Baumalerial zu wihlen, die Baustelle zu organisierenund
die baulichen Massnahmen zu treffen sind. Nicht weil die Ingenieur-Theorien
restlos wahr sind, wenden wir sie an, sondern weil Bauwerke auf Grundlage
dieser Theorien konstruiert, den an sie gestelllten Anforderungen inbezug auf
Spannungszustand, Verformung und Sicherheit entsprechen, wollen wir sie
nicht verlassen, bis nicht Besseres an Stelle des Guten und Bewiihrten gestellt
werden kann. Nicht alle Vorschldge in dieser Hinsicht kénnen als ein Fort-
schritt gewertet werden, da solche oft verwirren statt Abklirung zu bringen.

Unsere heutigen Kenntnisse tiber das Spannungs-Verformungsgesetz des
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Betons und Armierungsstahles, tiber die Verhiltniszahl n im elastischen
Bereich und im Bruchzustand, iiber die Beziehung zwischen der Prismendruck-
festigkeit .2 und dem Elastizititsmodul des Betons Ly, sowie Uber die
Bruchgefahr mehraxig beanspruchten Betons (Theorie von Mohr), rechtfertigen
es, bel Aufrechterhaltung engster Beziehungen zwischen dem Konstruktions-
bureau, dem Laboratorium, der Baustelle und dem Bauwerk selbst, Iisenbe-
tontragwerke nach der elastischen Theorie zu berechnen, ermoglichen uns
konstruktive Massnahmen (Gesamtordnung und Details) richtig vorzukehren
und die Organisation der Baustelle, sowie die Erstellung des Bauwerkes so
durchzufihren, dass wir uns iiber den Spannungszustand und die Arbeitsweise
diejenige Gewissheit verschaffen, welche uns die ausreichend genaue Beurtei-
lung des effektiven Sicherheitsgrades ermoglicht.

Die Kenntnis des Spannungs- und Verformungszustandes, auf Grund der
Elastizitatslehre, wird auch fiir die nichste Zukunft die Grundlage fir die
Beurteilung der Sicherheit von Lisenbetonbauwerken bilden, wobei dem Ein-
flusse der Plastizitit des Betons auf die Traglihigkeit gebiihrend Rechnung zu
tragen ist.

Die Vorschlige der Eidg. Malerialprisfungsanstalt zu den neuen schweize-
rischen Vorschriften fiir Eisenbeton, welche auf ein kithnes und wirtschaftliches
Bauen, ohne Kinbusse an Sicherheit, abzielen, tragen den Erkenntnissen der
Elastizititstheorie und des plastischen Verformungsvermaogens gebithrend
Rechnung, bei Kinhaltung eines Sicherheitsgrades von

3-4 far axialen Druck und Knickung
e ?—‘ffu‘ Biegung sowie Biegung mit Druck

2

bezogen auf die Fliessgrenze des Armierungsstahles, bezw. die Prismen-
druckfestigkeit des Betons sowie die jeweils ungiinstigste Gesamtlast.

Den Ausfuhrungen und Begrindungen von Prof. I'. Campus in seinem
Referate stimme ich zu. Die Zusammenarbeit der Internationalen Vereinigung
fir Briickenbau und Hochbau (I.V.B. I.) mitdem Internationalen Verband fir
Materialpriiffung (I.V.M.) in Form eines gemeinsamen Arbeitsausschusses zur
Abklirung von Meinungsverschiedenheiten, Lésung von Problemen und Schaf-
fung von einheitlichen internationalen Grundlagen f[ir das gesamte Gebiet
des Betons- und Eisenbetonbaues, halte ich fur dusserst wiinschenswert und
befurworte dieselbe auf das Wiirmste.

Traduction.

Le sujet traité par le Professeur I'. Campus d'une facon systématique et
parfaitement claire est au plus haut point digne de retenir I'attention et se
préte tout particulierement a la discussion grace a son plan trés net.

Les questions mises en discussion et concernant : la résistance, la stabilité,
la déformation, 1'état élastique et plastique, les influences des variations de
température et du retrait, ainsi que la formation des fissures ont une impor-
tance incontestable, & notre époque o 'on s’efforce d'utiliser aussi complete-

ment que possible les propriétés techniques des deux matériaux constitutifs du
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béton armé : le béton et 'acier, dans les ouvrages en béton armé a grande
portée (ponts a poutres rectilignes et ponts en arc) ainsi que pour les dalles et
enveloppes minces de dimensions considérables.

La question fondamentale d'une statique plus parfaite du béton armé
est en méme temps mise en discussion.

J'aurai I'honneur d’exprimer ci-dessous mon point de vue en ce qui concerne
le mémoire de notre trés honoré collegue, le Professeur Campus. Je me baserai
pour cela sur les résultats d'essais du Laboratoire fédéral d’essais des
matériaux ainsi que sur les essais exécutés en Suisse sur des ouvrages ter-
minés.

[l faut accorder aux résultats découlant des observations et des expériences la
méme importance qu'aux lois reposant sur des principes scientifiques d’études
et d'essais des matériaux. Les recherches du Laboratoire ne suffisent pas &
elles seules pour atteindre & la connaissance de la physiologie et de la patho-
logie de nos constructions. Les essais de laboratoire ne doivent pas avoir pour
objectif d'imiter la nature, de tendre a la réalité ; ils ont avant tout pour but
d’établir des « caractéristiques ». Ce n’est qu’'en groupant d'une facon étroite
et logique ces caractéristiques des matériaux avec les résultats des expériences
sur des ouvrages terminds qu'il sera possible de construire en toute connais-
sance de I'état de sollicitation et de déformation et en toute certitude sur le
degré de sécurité des constructions', en tenant compte bien entendu des pro-
priétés de résistance et de la capacité de déformation des matériaux utilisés.

Parmi les particularités techniques concernant le béton et le béton armé,
nous citerons : les déformations totales, comportant des déformations distinctes
élastiques el plastiques, I'influence des efforts prolongés sur la déformation
(influence de la durée d'application) ; I'action des charges alternées (fatigue),
la variation des propriétés de résistance et de la capacité de déformation avec
le temps et les effets de température.

En tenant compte de ces particularités, lors de la mise en valeur des résul-
tats d'essai au laboratoire sur constructions terminées, on séparera les influences
des forces qui sont en jeu, de la facon suivante : forces qui n’agissent que pen-
dant de courtes périodes (charges accidentelles, pression du vent, neige)
charges permanentes (poids propre)

Outre 'action de ces groupes de forces exlérieures (poids propre, charges
accidentelles), il faut, pour juger de la sécurité d'un ouvrage, tenir compte de
l'effet des variations de température et du retrait sur 1'état de tension et de
déformation car retrait et température, tout en n’étant pas des forces exté-
rieures, créent cependant un état de tension. Ce n’est que grace & une discrimi-
nation de ce genre, parfaitement fondée, qu'il sera possible a l'ingénieur de
mettre en évidence, avee toute la clarté voulue, des constatations suivantes -
qu’il est légitime de conserver la théorie de Iélasticité pour le calcul des
ouvrages en béton armé ; quon doit accorder a la capacité de déformation plas-
tique du béton 'importance qui lui est due et qu'on ne peut en principe attri-
buer aux tensions dues au retrait et aux variations de température, la méme

b

.

1. Premier Congrés International de Construction des Ponts et Charpentes, Zurich, Sep-
tembre 1926. Avant-propos.
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importance et la méme portée, en ce qui concerne le degré de sécurité, qu’i
l'action des forces extérieures énumérées plus haut (poids propre, charge acci-
dentelle) du fait que les premi¢res diminuent et peuvent méme disparaitre lors-
quon approche de I'état de rupture. En tenant compte de ces influences, I'in-
troduction de fatigues admissibles plus élevées se justifie parfaitement.

Les tensions internes entre l'acier et le béton, produites par le retrait
de ce dernier, ont bien pour effet de modifier I'état de tension existant mais
n’exercent cependant pas d'influence notable sur la charge de rupture de
I'élément de construction ou de la construction en question. Les tensions
internes de ce genre peuvent en général étre négligées lors du caleul des
ouvrages en béton armé, exceplé dans les cas suivants : formation impor-
tante de fissures, imperméabilité, dégits occasionnés par le gel, danger de
rouille.

La sécurité dans le cas des charges alternées — fatigue — est considé-
rée aujourd’hui comme assurée lorsque les calculs sont basés sur un degré de
sécurité statique sullisant, du fait que les fatigues admissibles sont plus faibles
que les résistances & la fatigue correspondantes. Le probléeme de la fatigue du
béton armé doit étre considéré actuellement comme non encore résolu, mais
I'expérience acquise dans ce domaine montre que l'influence des charges alter-
nées ne présente pas, pour la construction en béton, I'importance qu’elle a
dans la construction métallique.

L'intfluence de la formation des fissures, inévitables dans les constructions
en béton armé exposées a l'air, ne peut pas élre déterminée en se basant uni-
quement sur des principes théoriques, mais bien également & I'aide d'une large
expérience, acquise par l'observation des ouvrages terminés.

Les ellorts faits pour baser la sécurité sur la capacité totale de déformation
plastique du béton sont exagérés. On ne doit pas priver le matériau de ses
derniéres réserves qui ne sont pas toujours aussi importantes que 'on s’y
attend. Lorsque 1'on veut mettre largement & profit la plasticité des matériaux
on ne peut que se reposer sur I'habileté et I'expérience du constructeur. Il faut,
dans ce domaine, repousser toute réegle générale et n'admettre cette maniére de
voir que dans certains cas parliculiers, en s’appuyant sur des prescriptions
précises (colonnes frettées, flambage).

Des essais soigneusement préparés et exécutés avec grande précision sur des
ouvrages terminés en béton armé prouvent qu'ils se comportent comme des
systemes élastiques !. L'expérience justifie le maintien de la théorie classique

1. Lerapporteur fait passer des projections lumineuses concernant la mesure des fléches,
des lorsions, des tensions et des oscillations, exéculées sur les ouvrages en béton sui-
vants, construits en Suisse :

Ponts & poutres rectilignes : Pont sur 'Aa & Rempen, aménagements hydro-élec-

triques du Wiiggital.
Pont sur la Thur & Flach-Ellikon, Canton de Zurich,
Passerelle sur la Toss, Winterthour,
Passerelle a Oerlikon.
Pont du Bleicherweg & Zurich,
Ponts en arc : Pont de Hundwil, Canton de St-Gall,
Pont de Baden-Wetlingen, Canton d’Argovie.
Pont de la Lorraine, Canton de Berne.
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de I'élasticité pour les ouvrages en héton et en héton armé construits avee
compétence et exécutés soigneusement. La concordance entre la théorie et la
réalité doit étre jugée d'un point de vue suffisamment large et non pas repo-
ser sur une équivalence numérique exagérée entre les valeurs calculées et
mesurées.

Les notions théoriques ne devraient pas étre cause de divergences de con-
ception dans le domaine de lingénieur ; elles doivent former la base de notre
interprétation pratique des problémes qui se posent ; elles doivent étre pour
nous un guide et nous permettre d’éviter des erreurs fondamentales ; enfin
elles doivent nous permettre de reconnaitre les principes selon lesquels il faul
établir les caleuls, choisir les matériaux, organiser et controler le chantier et
prendre les mesures constructives nécessaires. Nous appliquons les théories
de I'ingénieur non pas parce qu’elles sont vraies mais parce que les ouvrages
construits en se basant sur ces théories satisfont aux exigences concernant
I'état de tension, la déformation et la sécurité ; ¢’est pour ces raisons que nous
ne voulons pas les abandonner tant (ue nous n'aurons pas mieux pour rem-
placer ce qui a fait ses preuves. Toutes les suggestions qui ont été faites dans
ce domaine ne peuvent pas étre considérées comme un progres, car au lieu
d’éclaircir les problemes, elles les compliquent.

Nos connaissances actuelles concernant la loi de tension et de déformation du
béton et des fers d'armature, le chiffre n pour le domaine élastique et I'état de
ruplure,la relation entre la résistance des prismes debout a la compression .4
et le coeflicient d'élasticité du béton ol0y, ainsi que la théorie de la rupture du
béton sollicité selon plusieurs axes (théorie de Mohr), justifient pleinement le
calcul des ouvrages en héton armé selon la théorie élastique, & condition de main-
tenir des relations étroites entre le bureau des études et des projets, le labo-
ratoire, le chantier et la construction elle-méme ; ces connaissances nous per-
mettent en outre de prendre les mesures constructives voulues (dispositions
générales et détails), de prévoir lorganisation du chantier et I'exécution de
l'ouvrage de telle sorte que nous ayons, quant & I’état de tension et au mode
d’exécution adopté, la certitude qui nous permettra de juger avec une exacti-
tude suflisante du degré de sécurité effectif!.

Pont du Kornhaus, Zurich,
Pont sur la Salgina, Canton des Grisons.
Pont sur le Rhin prés de Tavanasa, Canton des Grisons.,
Pont de Merjen, Canton du Valais.
Pont sur la Maggia prés de Locarno.
Viaduc de Langwies, Canton des Grisons.
Viaduc de Wiesen des chemins de fer Rhétiques, Canton des Grisons .
Pont surla Landquart & Dalvazza, Canton des Grisons.
Ponls-routes & Bergell.
Pont du Rossgraben, Canton de Berne.
Constructions civiles : Dalles a champignons a Chiasso, Béle, Zurich, Mulhouse,
Dépot des tramways, Zurich .
Palais des Nations, Genéve.
Le L. F. E. M. fera paraitre en été 1934 une publication détaillée de toutes ces épreuves
de charge et des mesures exéculées. ;
1. Association inte.rl’mtlonale pour l'essai des matériaux, Livre du Congrés, Zurich,
1931, pages 964-1213, Edition A. I. E. M., Zurich, Leonhardstrasse 27,
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La connaissance de 1'état de tension et de déformation, basée sur la théorie
de l'élasticité, restera encore un certain temps la base d'aprés laquelle nous
pourrons juger de la sécurité des ouvrages en béton armé, tout en tenant compte,
comme il se doit, de l'influence de la plasticité du béton sur la répartition des
efforts et sur les charges de fatigues et de rupture.

Les propositions du Laboratoire Fédéral d'Essai des Matériaux en ce qui
concerne le nouveau Reglement IFédéral concernant les Constructions en
Béton Armé, qui a pour but de permettre des constructions audacicuses et
économique, sans préjudice pour la sécurité, tiennent compte trés largement
des connaissances de la théorie de I'élasticité et de la capacité de déformation
plastique, en admettant les degrés de sécurité suivants :

pour la pression axiale |

et le flambage \
pour la flexion simple ainsi

3a 4.

! ; > 24 21/2
que pour la flexion composée
Ces coeflicients sont basés sur la limite d’écoulement des fers d’armature et
sur la résistance & la compression du béton sur prismes debout, ainsi que sur
la charge totale la plus défavorable.

J'appuie chaleureusement les arguments et les preuves apportées par le
Professeur I'. Campus au cours de sa conférence. La collaboration de I’Asso-
ciation Internationale des Ponts et Charpentes (A. 1. P. C.) avec 1'Association
Internationale pour I'Essai des Matériaux (A. I. E. M.), sous la forme d’une
commission de travail en commun, dont le but serait d’éclaireir les dilférences
d’opinion, de résoudre les problemes actuel et de créer des bases internatio-
nales uniformes dans tout le domaine de la construction en béton et en béton
armé, me parait extrémement désirable et je recommande vivement cette pro-
position.

M. I'. DUMAS,

Ingénieur des Ponts et Chaussées, Port de Rouen, Rouen.

Je tiens tout d’abord & m’élever contre I'impression de pessimisme que 'on
pourrait me préter.

Pessimiste quant au béton armé, a ses possibilités, & son avenir ? Non.
Les dizaines de milliers de m?* que j'ai déja mis en ceuvre, les quantités que je
continue & employer journellement dans notre 1°* Port francais en sont un sir
garant.

Sceptique quant aux procédés de calculs actuels et a leurs résultats compa-
rés a la réalité? Oui.

Car tandis que la pratique guidée par l'expérience a progressé a pas de
géants permettant de réaliser des ouvrages d'une hardiesse inouie dont vous
avez eu maints exemples ces jours derniers, dans d’autres Congrés et dans
diverses publications, la théorie, elle, parait avoir marqué le pas, quand elle
n’a pas régressé en s'engageant dans des voies inexactes qui 1'éloignaient de
plus en plus de la réalit¢ en lui faisant perfectionner les procédés de calculs
d'un matériau fictif qui n'existe que sur le papier.
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J'ai déja dit ceci dans un petit article paru dans le Génie Civil sous le titre
« Le béton armé et ses hypotheses ».

Dans son remarquable rapport d'introduction M. le Professeur Campus
veut bien altacher quelque importance a ce petit résumé d’un préambule a
des expériences sur le béton armé que j'al entreprises.

Mais tout en attachant quelque importance & ce travail, I’éminent rapporteur
conclut en somme que malgré les critiques que je formule quant aux hypo-
theses de base des calculs, les erreurs commises n’ont pas grande importance
et que l'on peut passer outre.

A ce sujet, et sur les points particuliers traités dans ce mémoire, je répon-
drai presque d’accord.

Je prie tout d'abord de noter que les critiques en question étaient des cri-
tiques formulées & priori avant d’avoir confronté le raisonnement et 1'expé-
rience.

Un des points sur lequel j'attirais I'attention était relatif 4 la non conser-
vation des sections planes au cours des déformations.

Sur cette question j’étais du reste d'accord avec les idées premiéres de la
Commission qui a présidé a 1'élaboration du réeglement frangais de 1906. On
peut lire en effet dans le rapport qui 'accompagne :

« A priori il était possible de contester 'application au béton armé qui est
hétérogeéne de I'hypothéese de la conservation des sections planes qui bien que
n’étant pas rigoureusement exacte sert de base a la science classique de la
résistance des matériaux. On pouvait craindre notamment qu’elle ne fut mise
en défaut par les fissures du béton tendu et par les glissements des arma-
tures ».

Toutefois un trés grand nombre d’expériences avaient montré a la Commis-
sion que « le gauchissement des sections primitivement planes ne moditie pas
notablement les déformations longitudinales qui servent de base au calcul des
pieces fléchies et qu’on peut négliger ce fait dans le calcul des elforts longitu-
dinaux : tensions ou pressions »,

S'il 0’y avait que ceci je crois que tout en maintenant les objections que jai
présentées au sujet de cetle hypothése de base de la Résistance des Matériaux
on pourrait en jouant sur les mots tourner facilement la difficulté. 11 suffirait
de dire non plus qu'une section plane reste plane pendant la déformation, mais
que les déformations varient peu d’une section a l'autre. Et la science de la
Résistance des Matériaux retrouverait de fait une base logique.

Malgré tout le gauchissement des sections aurait pour conséquence qu'a
I'intérieur d'une section la valeur des contraintes serait trées différente de
celle a laquelle conduisent I'hypothese de Navier dune part, la méthode
d'homogénéisation des sections d’autre part.

Au point de vue pratique il suffirait cependant de choisir convenablement
ses coelficients de sécurité pour que l'on ait néanmoins des garanties suffi-
santes.

Alnsl sur ce premier point je suis d'accord avec 'éminent rapporteur pour
conclure que la non conservation des sections planes peut ne pas provoquer
d’erreurs capitales.

Pour 1'étude du second point, Loi de Hooke et valeur du coefficient m,
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Je vais me référer & un certain nombre d’expériences que jai faites il y a trois
ans. Le but de ces expériences a été précisé dans le Génie Civil ef les Annales
des Ponts et Chaussées. Je n'y reviendrai pas. Je regrette toutefois que la
derniére partie du mémoire qui leur est relatif n'ait pas encore pu étre publiée
(elle le sera sous peu) et que des nécessités de mise en page m'aient contraint
4 ccourter certains passages et a supprimer nombre de graphiques intéres-
sants. -

On pourrait au sujet de ces expériences me faire bien des critiques :

— charge unique au milieu au lieu d'un dispositif sans effort tranchant,

— mise en place d’appareils Manet Rabut & cheval sur les charges,

— emploi d’appareils courants au lieu d’appareils spéciaux mieux appropriés
aux recherches que j'ai entreprises, e

— mode de fixation des appareils, etc...

Ces critiques je me les suis faites et on en trouve trace dans mes mémoires.
J'ajoutais que pour des expériences précises 1l serait bon de mesurer direc-
tement les déformations des armatures et non celles de la fibre extréme ten-
due et de supprimer toute liaison matérielle entre la piece i étudier et les
appareils enregistreurs, etc...

Je pourrais réclamer le droit 4 bien des circonstances alténuantes.

Je me bornerai i dire que j'ai fait de mon mieux dans le peu de temps et
avec les moyens restreints dont je disposais. :

J’a1l done cherché non pas a faire des mesures précises mais a fixer I’allure
des phénomenes,

Cest cette allure que je vais résumer.

Si l'on considére une piece en béton armé soumise i\ une force progressive-
ment croissante il est hors de doute que la loi des déformations en fonction
des lorces n'est pas linéaire.

Ceci est déja tres net dans le cas du béton travaillant a la compression et
Bach I'a montré et a proposé une lo1 de la forme :

e =2z R?

¢ déformation de 'unité de longueur

R elfort moléculaire correspondant

a et p coeflicients

p étant toujours supérieur a ..

Ce fait est encore bien plus marqué duns le cas du béton tendu puisqu’au fur
et & mesure (ue l'effort augmente la résistance du béton diminue et que ce
que l'on appelle coefficient d'élasticité du béton tendu tombe rapidement de
200.000 ou 400.000 a zdéro. :

[l serait donc surprenant que dans l'association du béton comprimé au béton
tendu on ait des déformations linéaires en fonction des forces.

La présence d'armatures a coefficient d’élasticité constant dans une zone
importante, permet d'éviter la désagrégation du béton tendu et d’étaler les
phénomenes. v

De ce fait malgré les ruptures d’adhérence plus ou moins élendues, malgré
des fissurations locales, 1'ensemble de la poutre conserve une rigidité plus
grande que si le béton tendu n'existait plus; et en laissant pour l'instant de

30
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cOté les cas de charges répétées, on peut dire que les déformations de 1'en-
semble de la piece restent comprises entre ce qu'elles seraient d’une part si ce
béton tendu conservait sa compléte résistance et d’autre part si ce héton dis-
paraissait.

Mais les déformations varient plus vite que ne l'indique la loi linéaire.

On ne peut done plus parler de coefficient d’élasticité constant, on doit envi-
sager soit un coefficient d’élasticité moyen valable entre deux limites
détermindes soitune sériede coefficients d'élasticité instantandésautre-
ment dit E;, est fonction des contraintes.

Donc E; variera non seulement dune section &4 'autre mais aussi a4 'inté-
rieur d’une section.

On pourrait espérer cependant obtenir des résultats convenables en tablant
sur des moyennes. — Car 1l ne faut guére songer a vouloir suivre par le calcul
ces varlations.

J’al donné dans les Annales des Ponts les formules des déformations aux-
quelles on aboutit lorsqu’on suppose le cas d'une poutre homogéne posée sur
2 appuis simples ot le moment d’inertie I décroit linéairement des appuis au
milieu, dans les 2 cas d'une charge i1solée placée au milieu de la portée et d'une
charge uniforme.

La complexité des formules auxquelles on aboutit suffit a oter I'envie de les
utiliser. Que serait-ce alors dans des cas plus complexes?

Malheureusement il semble difficile de conserver encore 'espoir d’arriver &
des résultats de calculs satisfaisants en tablant sur des moyennes et ceci pour
les raisons suivantes.

On pourrait me faire remarquer que les courbes (ue j'ai obtenues au cours
de mes expériences différaient peu dans les limites normales de travail des
matériaux de lignes droites et que l'on pourrait dans ces conditions admettre
que dans les limites ci-dessus les coeflicients d'élasticité instantanés s'écartent
peu du coefficient moyen.

Ceci est exact pour certaines courbes de déformations notamment pour celles
ou la piece est sollicitée par des efforts toujours de méme sens.

Ce ne l'est plus dans le cas des ellorts alternatifs tantot > o tantot < o, les
courbes ayant alors une forme sinusoidale trés accusée autour d'une courbe
moyenne. ’

Mais méme dans le 1°" cas je ne conclurais pas comme M. Campus. Evi-
demment si 'on considére une section déterminée et pour cetle section une
déformation déterminée on peut trouver pour la déformation considérée un
coefficient d’élasticité moyen trés acceptable.

Mais je crois avoir signalé dans mon mémoire que ces coefficients moyens
variaient de fagon importante d'une fibre & l'autre et de facon également con-
sidérable d’une section & l'autre. ~

Dans ces condilions quel coefﬁment adopter pour I'étude de la poutre
entiére ?

Une moyenne arithmétique ou plus ou moins géométrique de ces moyennes ?
En un mot réaliser & une plus grande échelle ce que l'on fait déja en passant
outre dans l'étude des matériaux a la loi fondamentale de continuité qui est
a la base de la théorie de I’élasticité.
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Et ce faisant quelle approximation pourra-t-on espérer d’abord pour l'en-
semble de la piece ensuite pour ses différentes parties ?

Quelles conséquences auront les dépassements de certains taux de travail
par rapport aux moyennes calculées ?

Quels coefficients de sécurité admettre pour n’avoir pas de points dangereux ?

(lest tout le probleme que j'ai voulu poser et sur lequel j'al fait mon pos-
sible, sans espérer le résoudre, pour attirer l'attention des chercheurs.

Je ferai remarquer d'autre part que les extrémités des différentes courbes de
déformations partielles pour des charges croissantes peuvent fort bien étre sur
une ligne droite sans que chacune de ces courbes de déformations partielles
soit une ligne droite. Considére l'avait montré dans un cas particulier.
M. Peret également. J’ai généralisé les résultats qu’ils avaient obtenus.

Par ailleurs lorsqu’on envisage le cas de surcharges dont 'application n’est
plus continue, le cas de surcharges répétées soit de méme sens, soit de sens
opposé, on s’apercoit qu’il subsiste apres chaque déchargement des déforma-
tions résiduelles importantes, déformations qui ne paraissent pas s'atténuer
avec le temps et qui s'accompagnent d’efforts résiduels notables & lintérieur
des sections. Ces faits sont trés accusés méme pour des efforts extérieurs
minimes. :

De plus par suite de ces efforts résiduels, la valeur des déformations dues
a l'application de surcharges successives est différente de celle que 1'on obtient
lorsque les surcharges croissent progressivement sans déchargements inter-
médiaires.

Enfin et surtout les déformations totales et la charge de rupture dépendent
non seulement de la valeur des surcharges appliquées mais aussi de tous les
étals successifs antérieurs de la pitce considérée et en particulier de l'ordre
d’application des surcharges successives. Ce que j'exprimals en disant que la
mémoire est une propriété intrinséque du béton armé. Le systeme n’est donc
pas conservatif puisque 1'état final dépend du chemin suivi,

Tous ces faits peuvent s’expliquer, d'une part par les effets des ruptures,
d’adhérence et de la fissuration progressive du béton tendu, d’autre part par
la non valabilité de la loi de Hooke :

Au cours des opérations de rechargements et déchargements successifs le
point de passage de la fibre neutre dans une section déterminée subit des dépla-

cements importants_ i

Les poutres en béton armé ne prennent du reste pas immédiatement leur
position d’équilibre ¢lastique qui correspond & l'état des charges qu’elles
subissent. i

Je me suis demandé dans ces conditions si I'application répétée d’'une
méme surcharge n'entrainerait pas des déformations résiduelles croissanles.

S'il en était ainsi on pourrait rompre n'importe quelle piéce en béton armé
en falsant agir sur elle une série suffisamment grande de forces successives.
L’expérience montre que sous l'action de surcharges croissantes le phénoméue
de fleches résiduelles di a la superposition d’'un phénomeéne de fr‘ottemeﬁ’ﬁ
croissant et d'un phénomeéne décroissant de rigidité allait en s’alténuant pro-
gressivement. On peut présumer qu'il doit en étre de méme lorsqu’on opere
avec des surcharges successives de valeur constante. :
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De méme les phénomeénes de déformations résiduelles des différentes fibres
dues a la différence entre les effets du phénomeéne de Résal et ceux du phéno-
mene de fleche résiduelle doivent également tendre vers une limite. Mais ces
limites probables seront-elles atteintes avant rupture ?

Plusieurs expériences prolongées que j'ai faites et que je décris dans un
petit mémoire qui va paraitre dans les Annales des Ponts et Chaussées m’ont
montré que l'équilibre était bien atteint avant rupture (je ne dis pas avant
fissuration) pour des surcharges qui conduiraient a des taux de travail normal
des matériaux d’apres les méthodes de calcul de la circulaire de 1906, et ceci
est rassurant, mais que la poutre s’écrouissait, donc devenait plus fragile,
plus cassante et que les déformations résiduelles augmentaient et méme dépas-
salent dans certains cas de facon trés importante les déformations dues aux
surcharges, et ceci est moins rassurant.

Toutefois, lorsque des déformations résiduelles ont été produites dans une
piéce en béton armé par certaines conlraintes, ces déformations n'augmentent
par la suite que si les contraintes auxcuelles la piéce est soumise dépassent
celles qui ont produit ces déformations. — La picce s’est aduptée.

J'ai profité de ces expériences pour tracer par points les
courbes de déformations sous l'action de surcharges successives,

Les courbes que j’ai obtenues pour toutes les déformations
ont une forme lenticulaire comme si la poutre hésitait a
se mouvoir, & quitter son état d’équilibre quel qu'il soit que
celui-ci soit en charge ou en repos. — Ces états d'équilibre suc-
cessifs sont donc stables.

Tout ceci montre combien les propriétés du Béton armé different de
celles qu'on lui attribue couramment et explique que les regles de
calculs de la Résistance des Matériaux d'application courante con-
duisent dans le cas du béton armé & des résultats trés éloignés de la réa-
Lité. .

Il en est ainsi notamment de toutes les formules de déformation
qui sont faites pour le cas des corps prismatiques homogénes, alors que les
picces i calculer sont souvent loin d'étre prismatiques (variations de forme,
variations brusques de sections d’acier etc.), qu'elles sont des plus hétérogenes
déja a létat de repos et que cette hétérogéndité s’accentue en période de tra-
vail puisque méme dans le cas d'une picce de section constante au départ la
résistance des sections varie d'un point de la fibre neutre & l'autre, puisqu'il
subsiste apres déchargement des efforts résiduels internes qui varient d'une
section & l'autre et qui font que deux sections différentes réagiront tout a fait
ditféremment sous 'action d’efforts identiques, puisque les dilférentes sections
ne s’adaptent pas en méme temps et de la méme fagon.

Je rappelle les déplacements de la fibre neutre qui n’est jamais une ligne
droite.

Je pense aussi contrairement a I'opinion émise par M. le Professeur Campus
qu’il n'est pas certain que le théoréme général de Maxwell puisse toujours
s’appliquer au béton armé puisque méme pour des efforts trés faibles le sys-
téme ne revient pas a son état initial lorsque les forces ont cessé d’agir, c'est-
a-dire puisque le corps ne décrit pas un cycle fermé. Tout au plus peut-on

e e e  r———,
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espérer d'apres ce que j'al dit précédemment et d’aprés les résultats de mes
expériences quaprés une période d’adaptation plus ou moins longue le systéme
devienne conservatif, 'état initial et 1’état final devenant alors bien déterminés
pour un systeme de charge donné.

J'al dit en effet que toutes les déformations lendaient vers des limites et que
les déformations résiduelles en particulier restaient constantes tant que les
contraintes ne dépassaient pas celles qui ont produit ces déformations. Le
corps continue alors a ne pas suivre la loi de Hooke mais la différence est
moins accusée que pendant toute la période d’adaptation.

En ce qui concerne la méthode des lignes d’influence le moins qu’on
en puisse dire est que son application doit conduire a des résultats aléatoires
dans toute la période d’adaptation dont j’ai parlé.

Par contre les théories énergétiques modernes et toutes leurs consé-
quences (formules de Castigliano)

V
_dW 4w

- ~ do

{théoréme de Menabrea ou du travail minimum etc.) ne peuvent
s’appliquer au béton armé puisqu'elles supposent quil n'y a aucune dissipa-
tion d’énergie au cours du cycle que déerit le corps, ce qui n’est pas puisque
les phénomenes de rupture, de glissement et de frottement prennent une place
prépondérante dans le cas du béton armé, la période élastique, c’est-a-dire
celle pendant laquelle aucun glissement interne ne se produit, étant des plus
restreintes dans le cas de ce matériau, comme dans celui de tous les corps
fragiles du reste. ; .

En résumé, on peut dire que les propriétés du béton armé ne sont en géné-
ral pas réversibles et que les formules quiles expriment ne peuvent
étre limilées au 1" terme du développement en série des équations réelles.

Ceci c’est la théorie. Mais que faire en pralique? Chercher & suivre de plus
pres la réalité en perfectionnant ses calculs? C'est & peu prés impossible, On
ne pourrait le faire en partie qu'une fois la période d’adaptation terminée. Mais
il faut bien relier celle-ci & l'état de repos. Ce sera sans doute l'aflaire des
coeflicients de sécurité.

Ce que nos calculs devront pouvoir traduire c’est non pas une
succession d'états d’équilibre réels, mais la courbe enveloppe des
cas les plus défavorables.

De méme que 'on doit envisager pour les calculs des forces extérieures les
courbes enveloppes des moments fléchissants, des efforts tranchants, ete..... ,on
devra pour le calcul des elforts intérieurs envisager uniquement les courbes
enveloppes des résistances de la piece, courbes qui devront dans le
temps rester homologues &4 la courbe des contraintes, cette derniére
étant fonction de la fréquence d'utilisation de 'ouvrage. C’est seulement ainsi
que I'on pourra conserver des coefficients de sécurité constants dans la
durée des temps.

Clest dire que les efforts mesurés pour un cas de charge donné pourront étre
tres inférieurs aux elforts calculés.

C’est dire qu'il sera encore le plus souvent impossible de vérifier par I'expé-
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rience les résultats de ses calculs ou plutdt que I'on devra se borner & vérifier
que les contraintes sont inférieures aux limites que 'on s’est imposdes.

Le béton armé restera donc une sorte de matériau mystérieux, invérifiable
qui ne satisfera que difticilement un esprit critique et positif.

Mais grace & ces précautions il restera un matériau possible et qui ne con-
duira pas & des déboires.

Je tiens en passant & souligner une phrase de M. le Professeur Ros qui
figure dans le rapport de M. Gampus et sur laquelle son auteur vient d’insis-
ter au cours de son intervention. M. le Professeur Ro§ estime que des cons-
tructions en béton armé convenablement armées et soigneusement exécutées
se comportent pratiquement comme des corps élastiques, et il appuyait cette
affirmation sur l'autorité de M. Séjourné qui déclarait que l'on pouvait
se permettre de calculer les constructions en maconnerie par les méthodes de
I’élasticité puisque I'expérience prouvait que des ouvrages établis sur ces bases
tenaient, mais cet ingénleur ne manquait pas d’ajouter : « Mais la matiére est
bonne fille », et ceci donne son véritable sens a ces prémisses.

Apres cet exposé on comprendra que je n’attache pas une importance pri-
mordiale aux procédés de calculs qui seront utilisés. Je ne pousserai pas la
chose en ce qui les concerne jusqu'a dire comme M. Freyssinet le faisait
vendredi & propos d'une piece en béton armé sollicitée de diverses parts, que
le meilleur moyen pour que cette picce résiste et ne donne pas de déboires était
de supprimer d'une part le béton, d'autre part I'acier, done la picce entiére.

Je n’irai pas jusque li pour les calculs eux-mémes que certains estiment assez
précis, qui laissent sceptiques d’aulres personnes.

Je dirai seulement :

que 'on prenne pour L un coefficient d'¢lasticité moyen je veux bien,

que l'on prenne pour m une valeur constante m = 10 p. ex. parce que c’est
plus commode que m = 15, que c’est moins inexact surtout, ou une valeur
inférieure m == 6 p. ex. pour certains bétons, je veux bien aussi,

que l'on conserve les méthodes de calculs de la résistance des matériaux,
les méthodes de ligne d’influence, que I'on applique les théoremes de Maxwell,
Castigliano, je le veux bien encore,

bref que 'on choisisse des intermédiaires raisonnables, pratiques, d’applica-
tion simple, mais que 1'on sache que le tout n’est pas exact, et que l'on con-
naisse enfin les degrés d’approximation de ces calculs de facon que leurs résul-
tats restent réellement dans les limites de sécurité que l'on s’est fixées.

En un mot que les circulaires nous permettent d'effectuer des calculs de
sécurité sullisante et ne créent pas un matériau fictif que I'on pourrait croire
réel aprés un certain temps d’oubli.

C’est ce que souhaitait Morsch. Clest ce que s’étaient attaché a faire les
auteurs du reéglement francais de 1906 qui sauf quelques points particuliers
était un document remarquable pour l'epoque.

Et cect m'améne tout naturellement & souhaiter avec un grand nombre
d’entre vous, qu'un réglement international du béton armé se substitue dés
que possible & la floraison des circulaires et réglements divergents actuels.

Ce réglement devrait étre basé sur I'expérience, bien sir; mais surtout sur
le bon sens.
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Tous nos efforts devront tendre & permettre aux différentes parties des
pieces en Béton Armé de s'adapter progressivement et sans dommages aux
situations qu’on leur impose. Si l'on est prudent le corps le fera de 1111—meme
comme tous les étres vivants et 'on sait que le béton armé en est un ou du
moins en présente bien les caractéristiques.

On sait que les matériaux peuvent, sous réserves du flambement et de pré-
cautions a prendre pour équilibrer les efforts de lension et de glissement con-
comitants des efforts de compression, on sait que les matériaux peuvent
résister a des efforts de compression qui ne sont limités que par les
réserves que je viens de dire.

On sait que la technique de la fabrication des ciments a fait ses progrés
notables, qu’il en est de méme des procédés de mise en ceuvre des betons

Le Iewlement devrait en tenir compte.

On salt que le béton supporte mal des allongements importants.
Leréglement devrait imposer tous les procédés connus pour les lui
éviter. ‘ ,

Il devrait imposer I'emploi d’aciers plus durs, la mise en tension préalable
des aciers avant coulage du béton toutes les fois que faire se pourrait! par
décintrement anticipé de certains ouvrages par exemple, ou par tout autre pro-
cédé, inciter & couler par temps chaud, faire augmenter peut-étre le dosage du
ciment au voisinage des armatures pour accroitre en ces points les elfets du
retrait et leur action bienfaisante dans les parties tendues, ete.

Il devrait surtout imposer que les armatures soient disposées le plus pos-
sible suivant les isostatiques de tension.

Enfin puisque le béton et I'acier ne conduisent au béton armé et a ses pro-
priétés que par une véritable symbiose, on devrail tout faire pour rendre plus
intime cette association el en particulier réglementer de facon trés stricte les
conditions d'adhérence.

Comme on n'ignore pas que malgré toutes les précautions que l'on pourra
prendre on n'évitera pas les fissures locales et leurs conséquences, on
devrait accepter l'idée des déformations résiduelles quitte a préciser I'impor-
tance de celles qui sont admissibles dans la zone d’utilisation normale des
matériaux.

Mais comme ces fissures locales, si elles suppriment & peu pres compléte-
ment la résistance des parties de béton tendu intéressées, n’entachent que dans
une certaine mesure leur rigidité, on devrait dans les calculs de flexion faire
intervenir dans une certaine mesure le béton tendu dans la déter-
mination de la fibre neutre, quitte a n’en plus tenir compte dans
le calcul des résistances.

On devrait continuer dans une certaine mesure a tenir compte de ce
béton tendu dans la détermination des déformations.

1. On pourra méme pousser 'opération plus loin et faire que la tension préalable don-
née aux armatures dépasse celles qu’elles auront a subir dans la pratique sous I'action des
charges permanentes et de Lelle partie de surcharges que 'on voudra de telle sorte qu’apres
décintrement de Pouvrage des aciers subissent une réduction de tension qui se traduira
par la création d’efforts de compression dans le béton voisin, ce qui permettra de le faire
intervenir dans la résistance.
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On sait que les méthodes de calculs dont nous disposons ne permelttent
pas de suivre la réalité. On pourra donc leur apporter des simplifications
importantes et compatibles avec les pourcentages d’erreurs commises. Clest ce
que jappelleral « justifier ses taux de sécurité ».

Telles sont quelques idées que je vous soumets.

Toutefois avant de mettre ce travail de rédaction en route il serait indispen-
sable d’entreprendre de longues séries d’expériences précises et méthodiques
au cours desquelles on chercherait aussi & tirer enfin au clair les effets des
actions dynamiques.

En ce qui concerne les expériences a faire, les effets de la température, du
retrait de l'influence de I'humidité de lair, on sera aidé par les expériences
nombreuses qu'a entreprises M. Freyssinet au Pont de Plougastel. Au cours
de ces essais on pourrait se laisser guider par la théorie remarquable basée sur
les phénomenes de capillarité qu'il en a tirée.

Jestime que 'on arrivera de cette facon a un réglement cohérent, logique
et d'emplol commode. On évitera ainsi aux Ingénieurs le ridicule d’essayer de
calculer a 10 °/, ou 5 °/, prés et plus un matériau dont on ignore a 100 °/, pres
et plus les propriétés réelles.

Ainsi donc malgré les réserves que J'ai faites au cours de ce trop long
exposé on voit comme je I'indiquais au début que mes conclusions ne différent
pas trop de celle du rapport imprimé de M. le Professeur Campus auxquelles
Je suis prét & m'associer pleinement i condition que l'on modifie la phrase ci-
apres (Je cite le contexte) : « Il conclut avec quelques réserves mineures a la
validité des méthodes de calculs existantes basées sur I'hypothése de 1'élas-
ticité. » i

Comme il l'avait fait et aprés vous avoir remercié, Messieurs, de votre trop
bienveillante attention, je désire en terminant rendre hommage & la sagesse
des grands précurseurs du béton armé : Maurice Levy, Considere, Morsch,
Bach, Rabut, M. Mesnager et surtout Resal qui dans son cours de sta-
bilité de constructions laissait prévoir la plupart des phénomeénes que j'ai
rappelés : non validité de la loi de Hooke, existence de déformations rési-
duelles, conséquences de ces déformations, ete. ... .

De Resal qui, dés 1901, posait le point d'interrogation que je renouvelle
aujourd’hui et se demandait (je cite a peu pres textuellement) st dans 'avenir
le béton distendu conservera sa cohésion grice a la présence du fer qui cons-
titue en lui un squelette indéformable (Je voudrais pouvoir ajouter mais non
périssable) et grice a la propriété qu'il possede d’acquérir une résistance plus
élevée avec le temps ou si au contraire il subirait une désagrégation lente et
progressive par leffet soit des causes agissant de facon permanente comme les
charges, soit de causes accidentelles ou périodiques comme les changements
de température, les chocs, les vibrations, ete... Les expériences du professeur
Abrams qui tendraient a laisser supposer que les fissures se recollent avec le
temps (j'estime pour ma part que pour qu’il en soit ainsi une immobilité abso-
lue doit étre nécessaire), I’état des innombrables ouvrages construits depuis le
début du siécle nous pousseraient a conclure avec oplimisme.

Mais 30 ans c'est bien court dans la Vie d’un ouvrage.

Quoi qu'il en soit, et dans 1'état actuel de nos connaissances jestime qu’il
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serait facheux de tomber d'un exceés dans I'autre et que sans shypnotiser sur
l'état de fissuration local de certains ouvrages, état qui parait étre 1’état nor-
mal du béton tendu, et qui n’a rien de catastrophique, sans se laisser hypnoti-
ser non plus par les divergences constatées entre les prévisions de théorie et de
calculs plus ou moins inexacts et la réalité, on peut a condition de se laisser
guider par 'expérience et par le bon sens, regarder avec confiance l'avenir de
ce matériau remarquable qu’est le béton armé.

W. PASZKOWSKI,

Professeur & I'Ecole Polytechnique, Varsovie.

Les expériences dont il est question dans le présent rapport ont pour but
d’étudier les phénoménes qui se produisent dans une poutre en béton armé
fléchie, en se basant sur I'observation des flexions. Pour que les mesures des
flexions permettent d’éclaircir ces phénomenes, il faut que la poutre soit solli-
citée, & chaque inslant donné, par des moments constants sur toute la lon-
gueur sur laquelle porte la mesure de flexion. La maniere dont se comporte le
béton tendu, ainsi que la variabilité du rapport des

modules Young, font que les phénomeénes de flexion du ‘PP

béton armé ne se prétent pas aussi bien que ceux de 300 —— "

Vacier & I'étude par observation immédiate des défor- ¢ '

mations alasurface des poutres. Au moment oli le béton r g /(jt?cm

tenducede ou se fissure (sans méme qu’on puisse déceler

les fissures par quelque moyen que ce soit), le moment i
I

d’inertie de la section diminue considérablement sans (\M

qu'on puisse juger exactement de la valeur de cette :
diminution qui, d’ailleurs, dépend de la valeur du
moment fléchissant qui I'a produite. Kn conséquence,
une poutre a section constante aura bien un moment Fig. 1.
d’'inertie constant avant la charge, mais du fait qu'on

aura appliqué une charge produisant différents moments fléchissants dans
dilférentes sections de la poutre, celle-ci deviendra une poutre a2 moment
d’inertie variable. Ceci ne permettra ni de calculer exactement sa flexion ni
de la comparer avec les résultats expérimentaux. Si, au conlraire, on applique
a la poutre un moment fléchissant constant sur toute sa longueur & chaque
instant donné, les flexions mesurées donneront une idée plus nette de ce qui
se passe dans le béton, toutes les sections de la poutre subissant le méme
régime de sollicitations.

Pour faire I'expérience, nous avons adopté le dispositif suivant : une poutre
en béton armé sollicitée par un moment fléchissant est encastrée verticale-
ment, par une extrémité, dans une fondation, une poutrelle horizontale étant
fixée & son extrémité supérieure comme on le voit, sur les schémas de la fig. 1
et de la fig. 2. Aux extrémités de la poutrelle, sont appliquées deux forces
verticales PP de directions opposées, produisant le moment fléchissant. Alin
d’éliminer toute compression axiale et d’obtenir une flexion pure, le poids de
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la poutrelle est équilibré par le contrepoids W. Les poulies sont fixées & une
hauteur suffisante pour que les mouvements de la poutrelle ne produisent pas
de biais importants des cordes verticales. Les charges égales placées successi-
vement dans les récipients C C augmentent progressivement le moment
fléchissant. Un flexometre note les flexions produites.

Les poutres étudiées ont une section 8 x 10 cm., rectangulaire ou en té, a
armature variant dans certaines limites dont nous ne mentionnons que les
suivantes :

a) seclion rectangulaire & deux fers du coté tendu :

b) section en té 4 deux fers du cité tendu ;

¢) section rectangulaire & trois fers du coté tendu, tous les fers étant de

6 mm. de diamétre.

150m

| 150m
o
L | i 1
P Flexometre :
:@/:- H

1.00m
&

%r
Lot |

'z
Ja
Fig. 2.
Flexométre = Durchbiegungsmesser = Deflection indicator

En admettant pour l'acier le module d'Young :
E, = 2.100.000kg/em?
et le méme module variant, pour le béton, dans les limites :
Ey = 105.000 & 280.000 kg/cm?,

nous calculons les moments d’inertie de notre poutre pour les deux cas envi-
sagés couramment dans la pratique, & savoir : le cas ou le béton travaille a la
tension et le cas ou le béton est entiérement fissuré du coté tendu Jusqu’a
I'axe neutre.

Pour la poutre a 2 fers tendus les valeurs des moments d’inertie sont les
sulvantes :
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1
- Moments‘dﬂuertie
m Ey le béton Lravaillant le bélon ayant cédé
a la tension jusqu’a l'axe neutre
cm* cm'
20 105,000 809 4206
15 140.000 T 350
10 210.000 T43 260
T 280,000 723 208

En nous basant sur ces données, nous calculons les flexions comme fonc-
tions des moments tléchissants pour les deux cas précités et pour dilférents
rapports des modules Young, d’aprés la formule connue :

1M 2

B 2E, I

ou [ désigne la longueur de la poutre, qui, dans notre expérience, est égale

a 100 cm.

15 | - =8cmn
2
3
S
L] 2l v
Zx6mmo
10
[ 3
3 8
b by
Q N
/e beton fra-
- Y varllant du du
ﬂ\ - nf
m.jg core fend| [1E]
m210 4
¢ 50 700 150 kgrm. Moments fléchissants

Moments flechissants
Fig. 3 ct 4.
Le béton ayant cédé du coté tendu.
Ohne Mitwirkung der Zugzone im Beton.
Without cooperation of the tension zone of the concrele.
Le béton travaillant du c6té tendu.
Bei Mitwirkung der Zugzone im Beton.
With cooperation of the tension zone of the concrete.
Moments fléchissants = Biegungsmomente = Bending moments.
Flexion = Durchbiegung = Deflection.

Les résultats de ces calculs sont représentés par le diagramme de la fig. 3.
En supposant que le béton armé se comporte de la maniére couramment
admise, nous pourrions nous attendre a voir les flexions augmenter a mesure
de 'augmentation des moments fléchissants, d’aprés une courbe analogue &
celle que représente le diagramme de la fig. %, c’est-d-dire que tant que les
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y . * b 2 4 ’ J A -
moments fléchissants sont de peu d 1mportance — le héton travaillant du cote

tendu — les flexions augmentent lentement. Une certaine limite une fois
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I'ig. 54 8.
Age environ 3 mois = Alter ca. 3 Monate == Age aboul 3 months.
Fissures visibles = Sichthare Risse = Visible cracks.
Moments fléchissants = Biegungsmomente = Bending moments,

Flexion = Einsenkung = Deflection.
Section rectangulaire = Rechteck-Querschnill = Rectangular Section,
Premié¢re charge = Erste Belastung = First loading.
Deuxiéme charge = Zweile Belastung = Second loading.

dépassée, les flexions devraient augmenter plus rapidement pour atteindre
bientot les valeurs qui correspondent au cas ou le béton a compléetement cédé.
Il est intéressant de noler que les courbes obtenues par 'expérience different
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considérablement des prévisions ci-dessus. En examinant l'allure de ces
courbes nous remarquons, en eflet, que seules les premiéres parties corres-
pondent assez bien a ces prévisions, les flexions augmentant & peu prés pro-
portionnellement aux moments fléchissants et la poutre subissant la loi de
Hooke, jusqu’a un taux de charge de tension du béton pour lequel celui-ci doit
commencer & céder. Les parties des courbes correspondant aux tensions plus
considérables du béton mettent en évidence une résistance de ce dernier aux
tensions bien plus importante que celle qui est admise dans nos calculs.

Les diagrammes des figures 5 et 6 se rapportent & deux poutres qui ne dif-
ferent que par leur dge.

Nous observons que dans la premiére partie le rapport m des modules
d’Young pour la poutre de 7 mois est ostensiblement égal a 7.5 — c'est-ia-dire
E;, = 280.000 kg/ecm?, tandis que pour la poutre de 3 mois, ce rapport se tient
entre 10 et 15 — E;, ayant par conséquent une valeur comprise entre 210.000
et 140.000 kg/em?. Les taux de charge du béton a la tension, calculés pour
les points ot la courbe s'écarte de sa direction ini- ;
tiale s’expriment par 23 kgf/em? pour la poutre de 3 ?
mois et par 33 kg/em? pour la poutre de 7 mois. A partir
de ce point, I'augmentation des moments fléchissants,
tout en faisant dévierla courbe d’'une maniére prononcée,
ne produit pas de fissures visibles, et ne correspond pas
aux flexions pouvant résulter uniquement d'une fissura- E 7
tion complete du béton tendu. Tout au contraire, nous i 7
constatons que les flexions sont bien moindres que celles Big o
qui ont été caleulées théoriquement, c’est-a-dire que le
béton ne cesse de travailler a la tension. Etant donné que notre poutre, cal-
culée d’aprés les méthodes jusqu'ici usitées. serait destinée 4 supporter un
moment fléchissant de 50 kgm environ, nous voyons qu'elle aurait a ce
moment une réserve importante de rigidité.

La poutre en té, & section de béton tendu trés réduite (fig. 7) accuse nette-
ment une rigidité bien moindre, prouvant ainsi que la résistance du béton a
la tension est bien la cause de la grande rigidité des poutres rectangulaires.

La poutre dont les flexions sont mises en évidence sur la fig. 8 a une arma-
ture de 3 fers de 6 mm. d’épaisseur, a la tension. Elle a été chargée a deux
reprises consécutives et nous voyons les déformations permanentes quelle a
manifestées.

Il est aussi intéressant de constater que 1'allure de toutes ces courbes est
tout a fait continue bien que — étant donné le mode de charge -— la fissura-
tion du béton edt di se produire simultanément sur toute la longueur de la
poutre et, & un moment donné, se manifester par une déviation rapide qui fait
entierement défaut, prouvant que le phénomene est d’'une continuité compléte.

Si nous considérons les deux hypothéses acceptées couramment pour expli-
quer les phénoménes mentionnés plus haut, et notamment : 'hypothése sui-
vant laquelle le diagramme effort-déformation du béton prend 'aspect de la
fig. 9 a et celle qui admet une fissuration du béton jusqu’a la limite de sa
résistance a la tension (fig. 9 b), — nous devons convenir que la premiére
parait étre plus vraisemblable.
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L'incompatibilité de I'’hypotheése des fissurations avee les faits observés peut
¢tre démontrée — avecun certain degré de vraisemblance — de la maniére sui-
vante : si, en prenant pour base les flexions observées, nous calculons a ’aide
de la formule citée plus haut les moments d’inertie de la poutre pour différents
moments fléchissants, nous pouvons obtenir facilement les tensions maxima
du béton & la limite de la fissure. I1 serait juste de supposer que cette ten-
sion devrait étre plus ou moins constante sous toutes les charges, étant donné
qu'elle représente uniquement la limite de résistance du béton & la tension.

Les calculs effectués dans ce but donnent des résultats qui sont loin de con-
firmer cette hypothése, la tension maximum ainsi calculée prenant des
valeurs tres différentes et montant 4 des taux inacceptables.

Résumé.

En observant les flexions des poutres en béton armé soumises & un moment
fléchissant, constant sur leur longueur, on peut étudier certains phénoménes
se produisant dans les matériaux et ne se prétant pas aussi bien & l'observa-
tion au moyen d’autres méthodes connues.

Les applications de cette méthode citées dans le présent article démontrent
qu’elle est applicable a2 la recherche du rapport entre les modules d'Young,
Elles démontrent aussi & quel point les phénoménes de plasticité et de résis-
tance dilféerent des suppositions théoriques acceptées dans les calculs, en don-

nant aux poutres rectangulaires une grande réserve de rigidité.

Zusammenfassung.

Bei der Betrachtung der Durchbiegungen von Eisenbetonbalken, die durch
emn auf ihre Lingen konstantes Biegungsmoment beansprucht werden, kionnen
gewisse Lrscheinungen studiert werden, die sich in den Materialien bilden
und die sich fiir die Beobachtungen mit Hilfe anderer bekannter Methoden
nicht so gut eignen. >

Die Anwendung der im vorliegenden Aufsatz entwickelten Methode zeigt,
dass sie auf die Bestimmung des Verhiltnisses zwischen den Elastizititsmoduli
anwendbar ist. Sie zeigt auch inwieweit die Erscheinungen der Plastizitit
und der Festigkeit von den in den Berechnungen angenommenen theore-
tischen Voraussetzungen abweichen, indem die rechteckigen Balken eine
grosse Reserve an Steifigkeit aufweisen. b

Summary see Addenda.

r

Dr. Ing. H. OLSEN,

Miincnen.

Die Bemiihungen um den Ausbau der Statik des Eisenbetonbaues gehen
bekanntlich dahin, die Berechnungsgrundlagen den jeweils vorliegenden
tatsichlichen Verhiltnissen moglichst anzupassen. Zur Erzielung einer derar-
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tigen Anpassung gehort in erster Linie die gesetzmiissige Erfassung der Form-
anderungen des Betons.

Von den bisher bekannten Formiinderungsgesetzen ist an erster Stelle jenes
von Bach-Schiile zu nennen. Dasselbe hat bekanntlich die Form eines
Potenzgesetzes und lautet, wenn ¢ die auf die Lingeneinheit bezogene Stauchung
des Betons, g, die zu dieser Stauchung gehorige und als tatsichlich vorhanden
anzusehende Betondruckspannung und E, das Verformungsmass des Betons
bezeichnet,

op

Eh d

g =

wobei der Beiwert m ebenso wie das Verformungsmass I, von den Festig-
keitseigenschaften des Betons abhingen. Bekanntlich besteht fiir die Anwen-
dung dieses Gesetzes die Einschrinkung, dass es nur fiir Betondruckspannungen
bis zu etwa 60 kg/em? gilt.

Weitere Forminderungsgesetze wurden als hyperbolische und parabolische
Spannungsgesetze abgeleitet. I'iir Beton mit einer Prismenfestigkeit von
173 kg/em?2fand Wohlers!z. B. die bis in die Nahe der Bruchlast zutreffende

Gleichung
opy = 311000 (1 — 450 &).

Der praktischen Anwendung der bisher bekannten Forminderungsgesetze
steht insofern eine Schwierigkeit entgegen, als seither eine Auswertung der
jeweils erforderlichen Beiwerte in Abhingigkeit von den jeweiligen Festig-
keitseigenschaften des Betons vollstindig fehlt. Aus diesem Grunde ist z. B.
die bereits verschiedentlich behandelte Aufgabe, die unter Zugrundelegung
eines der genannten Forminderungsgesstze sich ergebenden teilweise recht
verwickelten Beziechungen zwischen den tatsichlichen Querschnittsbeanspru-
chungen des Betons und den jeweiligen dusseren Kriften in moglichst einfache
Gleichungen zu kleiden ohne jede praktische Bedeutung.

In den weiteren Ausfithrungen soll gezeigt werden, dass es moglich ist, die
Forminderungen des Betons in Abhingigkeit von seiner Drucklestigkeit bis
in die Nihe der Bruchlast gesetzmissig rechi zutreffend zu erfassen, wenn es
gelingt die Verinderlichkeit desindem von W. Ritter 2 aulgestellten bekannten
FForménderungsgesetz

. — a. & 1
Gle:G\v(1—e ) ()
enthaltenen Beiwertes a klarzustellen. In diesem Gesetz bedeutet o, die
Wiirfelfestigkeit des Betons und e == 2, 71828... Die iibrigen Bezeichnungen

sind bekannt.
Wird Gl. 1) nach a aufgelsst, so ergibt sich

1 G
a = — log nat. _— (2)
g Tw —— Obt

Um zu zeigen, innerhalb welcher Grenzen a schwanken kann, werden die
an verschiedenen Betonprismen vorgenommenen Stauchungsmessungen ausge-

1. Armierter Beton, 1918, S. 110.
2. Schweiz, Bauzeitung, 1899.
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wertet. Zunichst werden die in Heft 227 der Forschungsarbeiten auf dem
(Grebiete des Ingenieurwesens, Zusammenstellung 3, fir Beton mit einer
Wiirfelfestigkeit von 146 kg/em? angefithrten und von Bach und Graf
gemessenen federnden Stauchungen ausgewertet. Werden dieselben auf die
Lingeneinheit umgerechnet und in Gl 2) eingesetzt, so ermittelt sich fiir
verschiedene Belastungsstufen der fast durchweg gleichbleibende iiberraschend
hohe Beiwert a = 2090, sodass sich fiir den verwendeten Beton als Formiin-
derungsgesetz die Beziehung
— 2090¢

Opt — ’1’&6(1 — € )
ergibt.

Um zu zeigen, mit welcher Genauigkeit die Forminderungen des Betons
nach vorstehender Beziehung erfasst werden, sind in Tafel 1 [{ir verschiedene
Belastungsstufen die Abwelohunwen IVVI‘-}CheI] den an den Versuchspu‘;men
und den aus dieser Beziehung ermittelten Betondruckspannungen oy, in
kg/cm? ausgedrickt, /usammengestellt.

Tafel 1.

Vergleich zwischen den aus Forminderungsgesetzen abgeleiteten Betondruckspannungen
mit den tatsachlichen Betondruckspannungen.

owsy = 146 kg/cm?.

- = ¢\ || Versuchs- S '
Versuchswerte cmzdiﬁ(l—e 20005) chziftﬁ(i e ) W:_E:C L GhL:146< f-epltle )
Abweich Abweich. gl Abweich.
St &, Tpt in kg/em? 3y in kg/cm?2 Tyt in kg/cm?
kg/em? kg cm? kg/em? 10. Last-||kg/cm?
—+ o = + — ‘wechsel + e
16,1 [0,0000575| 15,4 — 0,7 8,1 — 8,0 [|0,0000576|| 16,8 | 0,7 —
32,3 10,000126 | 33,6 1,3 | — 18,1 — 14,2 []0,000127 || 33,6 | 1,3 —
48 4 [0,6G00195 (| 48,6 0,2 | — 25,6 — 22,8 1(0,00020% || 48,8 | 0,4 —
64,6 10,000276 || 64,0 — 0,6 || 34,3 - 30,3 1|0,00029% || 65,6 | 1,0 —
80,8 0,0()03.70 78,8 — 2,0 || 45,2 — 35,6 1|0,000400 (| 81,5 | 0,7 —_
97,0 {0,000485 || 9%,0 — 3,0 || 56,2 —_ 40,8 110,000532 || 97,0 | — —
Y der Abweichungen 1,5 | 6,3 —  |151,7 4 A —
Durchschnittliche 0,3 | 1,1 — 25,3 0,7 —
Abweichungen

Wie aus der Tafel ersichtlich, sind diese Abweichungen, selbst unter grossen
Belastungsstufen, so gering, dass die Giltigkeit des angefiithrten Formiénde-
rungsgesetzes blS in die Nihe der Bruchlast angenommen werden darf. Die
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grosste Abweichung betrigt lediglich 3 kg/em?2, die mittlere Abweichung
sogar nur 1,1kg/em?.

Zu Vergleichszwecken sind in Tafel 1 noch die mit dem seither iiblichen
Forminderungsgesetz

ap = 146 (1 — e—1000%)

sich ergebenden Abweichungen angefithrt. Wie ersichtlich sind dieselben so
I)etmohthch dass von einer auch nur rohen Anniherung nicht mehr gespro-
chen werden kann. So betrigt die grosste Abwelchunrr 40,8 kg/em?, die
mittlere Abweichung 25,3 Lg/cm2

Da das weiter oben anﬂefuhrte Forminderungsgesetz fiir die beim erstmali-
gen Belastungswechsel ermlttelten Stauchungen abgeleitet wurde, sei noch
def-;sen Vemnderhchkelt angefithrt, wenn Wlederholte Be- und Entlastun-
gen vorgenommen werden. Wird z. B. ein zehnmaliger Belastungswechsel
berticksichtigt, der unter den grosseren Belastunosstufen allerdlan noch
nicht den Beharrungszustand Jedocll eine gute Annaherung an denselben
herbeifithrt, so ergeben sich die in Tafel 1 angefithrten Stauchungswerte &',
Mit denselben errechnet sich fiir verschiedene Belastungsstufen der fast
durchweg gleichbleibende Beiwert a =2060, dessen Abweichung von a = 2090,
trotz der Verwendung von Beton geringer Druckfestigkeit, somit recht un-
erheblich 1st.

Tafel 2 enthiilt die bei der Auswertung weiterer Versuche aus den beim

Jeweils erstmaligen Belastungswechsel ermittelten Beiwerte a. Dieselben
ergaben sich ebenfalls ziemlich gleichbleibend.

Tafel 2.

Grosse des Beiwertes a der Gl. 1 nach Versuchen.

Wiirfelfestigkeit

Tw 30 a Abgeleitel aus

kg/em?
146 2090 Forschungsarbeiten, Heft 227, Zusammenstellung 3
204 1600 » » 227, » 7
225 1360 » »  166-169 » 22
228 1200 » » 45-47 » 39
229 1460 D.A.{.E., Heft 38, Sdulen Nr. 46 bis 48
247 1240 Forschungsarbeiten, Heft 45-47, Zusammenstellung 50
283 1150 Hdb. f. Eisenbetonbau, 1. Bd. 3. Aulfl. » 3k
284 1170 Forschungsarbeiten, Heft 227, » 7
320 1050 D.A.f. E., Heft 28, Siiulen Nr. 53 und 5%

- 376 1100 IIdb. {. Eisenbetonbau, 1. Bd. 3. Aufl. » 3%
%16 930 Forschungsarbeiten, Heflt 227, Zusammenstellung 7

31
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In der folgenden Abbildung sind die ermittelten Beiwerte als Ordinaten zu
den entsprechenden Wiirfelfestigkeiten als Abszissen aufgetragen und mittels
einer stetig verlaufenden Schaulinie, die durch Anpassung an die Versuchswerte
gefunden wurde, miteinander verbunden worden. Damit ergibt sich die
Abhingigkeil des Beiwertes a von der Wiirfelfestigkeit des jeweils
verwendeten Betons.

Die Kenntnis der Verinderlichkeit des Beiwertes a ermoglicht es, das
behandelte Forméinderungsgesetz fur die Klirung wichtiger statischer Probleme
des Eisenbetonbaues anzuwenden. Inwieweit es mit thm méglichist, z. B. dem
Knickproblem sehr schlanker Eisenbetonsidulen niherzutreten, wird in einer
demniichst erscheinenden Abhandlung ! ausgefiihrt.

Traduction.

Les efforts que 1'on consacre a la statique des ouvrages en béton armé ont,
comme on le sait, pour but d'adapter, dans toute la mesure du possible, les
principes du calcul aux conditions effectives qui se présentent dans la pratique.
Cette adaptation nécessite, en tout premier lieu, la connaissance des lois qui
régissent les déformations du héton.

Parmi celles de ces lois qui ont élé exprimées jusqu’a maintenant, il faut citer
tout particuliecrement celle de Bach-Schile. On sait qu'elle se présente sous
la forme exponentielle ; si I'on désigne par :

¢ la compression du béton rapportée a I'unité de longueur ;

spe la contrainte de compression du béton correspondant a cette compres-
sion et pouvant étre considérée comme effective ;

I le degré de déformation du béton,
on a

m
Oht

Y )
4
aly

relation dans laquelle 'exposant m, de méme que le degré de déformation,
dépend des caractéristiques de résistance du béton. On sait que cette loi fait
toutefois I'objet d'une restriction, car elle n’est valable que pour des contraintes
de compression du béton allant jusqu'a environ 60 kg/em?.

Au dela, on a établi des lois de déformation avant 'allure de fonctions
hyperboliques et paraboliques des tensions. Pour un béton accusant une résis-
tance au prisme de 173 kg/em? Wohlers ?* a donné par exemple la relation
suivante, qui est applicable jusqu'au voisinage de la charge de rupture :

ob = 311000 (1 — 450 ).

[’emploi dans la pratique des lois de déformation indiquées jusqu’a main-
tenant se heurte toutefois a4 une difliculté du fait qu'il n’est pas possible d’as-
signer, dans chaque cas, une valeur précise aux coeflicients qui sont néces-
saires, en fonction des caractéristiques correspondantes du béton. Pour cette

{. Owsen, Ueber den Sicherheitsgrad von hochbeanspruchten Eisenbetonkonstruktionen.
Berlin, 1932, Verlag W. Ernst & Sohn.
2. Armierter Beton, 1918, p. 110.
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raison, aucun résultat effectivement pratique n’a couronné les diverses tenta-
tives qui ont ¢été faites en vue de mettre en équation, dans des conditions
aussi simples que possible, les relations parfois passablement compliquées
que 'on déduit des lois ci-dessus mentionnées, entre les contraintes effectives
auxquelles sont soumises les sections du béton et les charges extérieures
correspondantes,

Je me propose, dans les lignes qui suivent, de montrer quil est possible de
traduire convenablement, sous la forme d’une loi, et jusqu’au voisinage de la
charge de rupture, les déformations que subit le béton en fonction de sa résis-
tance & la compression, a condition de pouvoir définir nettement la loi de

variation du coefficient « a », que contient la loi de déformation bien connue,
établie par W. Ritter ! :
( — a s) (1)
Oht = Ow 1 — e

Dans cette relation, s, désigne la résistance du cube de béton et e —
2,71828... Les autres symboles sont connus.
Si l'on résout 1'équation ! par rapport & a on a:
Ow (2)

Sw Oh,

a = log nat

W | e

Alin de mettre en évidence les limites entre lesquelles peut varier a, des
mesures de compression, effectuées sur dilférents prismes de béton, ont été
utilisées. On a tout d’abord interprété les essais mentionnés dans le fascicule 227
des « Forschungarbeiten auf dem Gebiet des Ingenieurwesens », tableau 3,
sur un béton admettant une résistance au cube de 146 kg/cm? et les compres-
sions élasliques mesurées par Bach et Graf. En reportant ces valeurs, rap-
portées & T'unité de longueur, dans 1'équation (2), on obtient, pour différents
régimes de charge, le coeflicient absolument constant et accusant une valeur
extrémement élevée :

a = 2090

de telle sorte qu’il vient, pour le béton employé, la loi de déformation sui-
vante :

one — 146 ('1 R it E)

Afin de montrer avee quelle précision la loi ci-dessus permet de suivre la
déformation du bhéton, on a groupé dans le tableau 1, exprimés en kg /em?2, les
écarts obtenus pour différents régimes de charge, entre les contraintes de com-
pression dans le béton provenant, d'une part, des mesures effectuées sur les
prismes d’essai, d'autre part, des caleuls effectués d’apres cette relation.

Ainsi qu'on peut le constater sur ce tableau, et méme pour des régimes de
charge élevés, ces écarts sont si faibles que I'on peut considérer la loi de défor-
mation indiquée comme valable jusqu’au voisinage de la charge de rupture.
[’écart le plus important atteint seulement 3 kg/cm?2, ’écart moyen étant de
1,1 kg/em?2.

1. Schweiz. Bauzeitung, 1899.
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Tableau 1.

Comparaison entre les valeurs des contraintes de compression du béton obtenues
a partir des lois théoriques de déformation et les valeurs effectives.

Twyy) — 14‘6 l{g /Cle.

Valeurs 1000 Yoleurt 2060 &/
.. cm:m(i-r%"“) o—h:wﬁ(a-e* 00 E) expéri- cmzm(i-e—“ 5 )
expérimentales ‘ i talad
Ecarts. Ecarts. o Ecarts.
apt 5 Ght en kg/cm?2 ay, en kg/ecm? Lde apnlioll. ot en kg/cm?2
kg/cm? kg/cm? kg/cm? o t-ﬁ}; kgl
+ | = + | - + | -
16,1 [0,0000575(] 15,4 — 0,7 8,1 — 8,0 {|0,0000576|[ 16,8 | 0,7 —
32,3 [0,000126 | 33,6 1,3 1 — 18,1 - 14,2 [|0,000127 || 33,6 | 1,3 -
48,4 10,000195 || 48,6 0,2 | — 25,6 — 22,8 ||0,000204 || 48,8 | 0,4 —
64,6 [0,000276 || 64,0 - 0,6 || 34,3 — 30,3 (|0,000294 || 65,6 | 1,0 =
80,8 [0,000370 || 78,8 — 2,0 || 45,2 — 35,6 1|0,000400 || 81,5 | 0,7 e=s
97,0 {0,000485 |, 94,0 — 3,0 || 56,2 — £0,8 [|0,000532 || 97,0 | — —
Sommes des écarls 1,5 16,3 — 54,7 b1 —
Ecarls moyens 0,311,1 — | 25,3 0,7 e

Pour comparaison, on a également indiqué sur le tableau 1 les écarts obte-
nus en appliquant la loi de déformation couramment utilisée _jusqu’a mainle-
nant ;

ot — 146 (1 —_ p— 1000 E)

Ainsi qu'on peut le constater, ces écarts sont si importants qu'ils ne peuvent
méme pas étre considérés comme donnant une approximation large. L’écart
maximum atteint en effet 40, 8 kg/em?2, I'écart moyen étant de 25,3 kg/cm?.

La loi de déformation indiquée ci-dessus a été déduite de compressions déter-
minées pour une premiére application de la charge. On peut cependant l'appli-
quer méme lorsque l'on envisage une succession répétée de mises en charge et
de suppressions de la charge. Par exemple, si 'on considére la dixieme appli-
cation de la charge, pour laquelle on approche de I'état stationnaire, sans tou-
tefois l'atteindre éftant donné les régimes élevés dont il est question, on
obtient les valeurs ¢ indiquées dans le tableau 1. En partant de ces valeurs,
et pour les différents régimes de charge, on oblient le coefficient presque cons-
tant a = 2060, qui ne s’écarte que peu de a = 2090, quoique I'on ait employé
un béton de plus faible résistance a la compression.

On trouvera dans le tableau 2 les valeurs du coeflicient a déterminées a la
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suite d’essais ultérieurs et, dans chaque cas, pour une premiére application
de la charge. Les résultats obtenus présentent une bonne uniformité.

Tableau 2.
Valeurs du coefficient a de I'équation (1) d’aprés les essais.
Rce du cube
de bélon a Origine
kg/cm?
146 2090 Forschungsarbeiten, n° 227, tableau 3
20% 1600 » 227 » 7
225 1360 » 166-169 » 22
228 1200 » &5-47 » 39
229 1160 D.A.f.E., n° 38, colonnes 406 a 48
247 1240 Forschungsarbeiten, n° 45-47, tableau 50
283 1150 Hdb. f. Eisenbelonbau, 1 vol., 3¢ éd., tableau 34
284 1170 Forschungsarbeiten. ne 227, tableau 7
320 1050 D.A.f.I5., n°o 28, colonnes 53 et 5%
376 1100 Hdb. f. Eisenbetoubau, 1t vol., 3¢ éd., tableau 3%
416 930 Forschungsarbeiten, n° 227, tableau 7.

Dans le graphique ci-contre, on a porté en ordonnées les valeurs du coefli-
clent 2 et en abscisses les résistances du cube de héton. En joignant les
valeurs qui concordent avec les résultats des essais, on a pu tracer une courbe
continue, qui exprime la relation entre le coefﬁment a et larésistance
du cube de béton, suivant la qualité du béton employé.

L.a connaissance des variations du coefficient a permet d’utiliser la loi de
déformatlion ainsi obtenue pour la résolution de problemes statiques présen-
tant une grande importance pour la construction en béton armé. Nous traite-
rons, dans un mémoire qui doit paraitre prochainement, le probleme du flam-
bage des colonnes en béton armé tres élancées et montrerons dans quelle
mesure 'emploi des données ci-dessus permet de serrer le probleme .

Zusammenfassung.

Es wurde gezeigt, dass es moglich ist, die IForminderungen des Betons n
Abhanowkut von seiner Druckfestlgkelt bis in die Nihe der Bruchlast ge-
setzmissig recht zutreffend zu erfassen, wenn es gelingt, die Veranderhchkelt
des in dem von W. Ritter aufgestellten bekannten FFormiinderungsgesetz?

1. Olsen, Ueber den Sichersheitsgrad von hochbeanspruchten Eisenbetonkonstruktio-
nen, Berlin, 1932, W. Ernst & Sohn, éditeur.
2. Schweiz. Bauzeilung, 1899.
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o = oy (1 —e—2¢)

enthaltenen Beiwertes a klarzustellen, Wird diese Gleichung nach a aufgelsst,
so ergibt sich

Ow

= = log nat
€ Sw — Oht
Um zu zeigen, innerhalb welcher Grenzen a schwanken kann, wurden die
an verschiedenen Betonprismen vorgenommenen Stauchungsmessungen ausge-

2300 wertet. Dabei ergab sich fir die in

2200 \\ Heft 227 der Forschungsarbeiten auf
j;’;‘; { dem Gebiete des Ingenieurwesens,
1500 \ Zusammenstellung 3, angefithrten Stau-
j“;" \ chungsmessungen, die fiir Beton mit
pd i = einer Wiirfelfestigkeit von 146 kg /cm?
1500 N gelten, der fast durchweg gleichblei-
gzg X bende iiberraschend hohe Beiwerta —
3o o\\ . 2090, sodass sich fir den verwendeten
L = Beton als Forminderungsgesetz die
o o Beziehung

Gw=W00 IS0 200 250 300 350 400 450 Kgfent

i A one = 146 (1 — e—2090.5)

ermittelt. Die Genauigkeit der Ableitung geht aus Tafel 1 hervor.

Tafel 2 enthiilt die bei der Auswertung weiterer Versuche ermittelten
Beiwerte a. In einer Abbildung sind dieselben aufgetragen und mittels einer
Schaulinie verbunden. Damit ergibt sich die Abhingigkeit des Beiwertes a von
der Wiirfelfestigkeit des Betons.

Résumé.

L’auteur montre qu'il est possible d’exprimer d'une maniére satisfaisante la
déformation du béton en fonction de sa résistance a la compression par une
loi mathématique, jusqu’au voisinage de la charge de rupture, a condition de
pouvolr suivre nettement les variations du coefficient a contenu dans la loi
de déformation connue, établie par W. Ritter ! :

— a &
ohe = Sw i\l — €
Si l'on résout cette équation par rapport & a, on a :

a = - log nat i
S OCw — Qb
Afin de montrer entre quelles limites peut varier a, des mesures de défor-
mation par compression, effectuées sur dilférents prismes de béton, ont été
utilisées. C’est ainsi que les mesures qui font I'objet du tableau 3 des « IFor-
schungarbeiten auf dem Gebiete des Ingenieurwesens », fascicule 227, onl

1. Schweiz. Bauzeitung, 1899,
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donné pour a une valeur extrémement élevée et presque constante ; ces essals
se rapportent & un héton accusant une résistance au cube de 146 kg/em?, de
sorte que pour le béton considéré, on obtient une loi de déformation, qui se
traduit par la relation suivante :

s T

Le tableau 1 met en évidence la précision que l'on peut atlendre de cette
relation.

Le tableau 2 donne des valeurs de a déterminées sur la base d'autres
essais. Ces valeurs sont portées sur une figure et donnent une courbe, qui
traduit la relation entre le coefficient a et la résislance du cube de béton.

— 2090 5)

Summary.

It has been shown that it is possible to find, in a manner well in accor-
dance with law, the change of shape in the concrete depending onits compres-
sion strength up to the neighbourhood of the crushing load, if the variation in the
index a in the well-known law of change of shape drawn up by W. Ritter,

Oht o o w (1 _e—as)
can be clearly determined. Putting this equation in another form we have

a = — log nat A
€ Sw — Ghbt

In order to show within what limits 2 may vary, the measurements of
« upsetting » made on various concrete prisms were calculated from. For the
measurements of ‘¢ upsetting 7’ given in n° 227 of the ‘¢ Forschungsarbeiten
auf dem Gebiete des Ingenieurwesens, Zusammenstellung 3, which hold for
concrete with a cubic strength of 146 kg/em?, the nearly constantand surpris-
ingly high value of a = 2090 was found, so that, for the concrete used, the
relation

opy =146 (1 _—e“m"e)

was determined as the law of change of shape. The accuracy of the deduction
is seen from Table 1.

Table 2 contains the values of a determined from the results of further tests.
They are shown plotted in a figure and are connected by a curve. From this
the dependence of the index a on the cubic strength of the concrete is given.

Dr.-Ing. V. MIHAILICH,

Professor.an der Technischen Iochschule Budapest.

Dank der finanziellen Unterstiitzung der Wissenschaftlichen Gesellschaft
« Széchenyi » konnten im Laboratorium fiir Eisenbetonbau an der Technischen
Hochschule in Budapest im Schuljahr 1931-32 Versuche mit einer grossen
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Anzahl stahlbewehrter Balken von T-formigem Querschnitt durchgefiihrt wer-
den. Durch diese Versuche sollte das Verhalten der stahlbewehrten Balken
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Fig. 1a.
Fig. 1a et 1 b. — Bruchrisse im #usseren Viertel — Rupture cracks in outer quarter.
Bruchlast = Breaking load.
Erste horizontale Risse = First horizontal cracks.
Erste Risse First Cracks.

Tonerde-Zement 7 Tage = Aluminous cement 7 days.
Waiirfelfestigkeit = Compression strength of concrete.
Biegezugfestigkeit = Bending tensile strength of concrete.
Biegedruckfestigkeit = Bending compression strength of concrete.
Fliessgrenze = Yield point.
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beziigl. der Tragfahigkeit und des Zeitpunktes des Auftretens, des Masses und
des Charakters der Risse gegeniiber jenem der Balken mit Flusseisenbeweh-
rung gepriift werden.
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Fig. 1 b.
(Méme légende que fig. 1.a page précédente).

Ausserdem hatten die Versuche den Zweck, durch direkte Spannungsmes-
sungen an den aufgebogenen Eisen und an den Biigeln, die Irage zu kliren,
ob die in diblicher Weise berechnete Schubbewehrung vermindert werden
konnte.
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Balken | o, kg/cm? oy kg/em? To kg/em? | o¢ kg/em? . i e
Biigel | Schrigeisen
1 1200 46.2 124 1277 — 1
2 » 1663 e 0.766
3 » 2252 — 0.562
& » 46.9 12.3 1387 1 —
5 » 1817 0.766 —
6 » 2456 0.562 —
7 ” 475 12 .4 1191 1
9 » 2009 0.587
10 » 46.9 12.1 1244 1
12 » 2362 0.515
Fig. 2.
Balken = Beam.
Etrier = Biigel = Stirrup.
Barre recourbée = Schrigeisen = Inclined bars.
T : N 7
) p 5 ;Aég B Zler%elultfestxgg- %33 éj?; 3 ";;_EN
s8]} = DYl Do T o 1 1 o L = = o=
it ) ¥ 7 = N'—\‘r._. .... o
= n g Druck| Zug 5 = o) e
A | st 36 PQ%“%J{;Z“’ 1: 0.5 43 | 58% | 200 | 0.65 | 323 | 23.7 | 353
B St. 49 I;%“tia/;em LA 43 | 38& | 209 | 0.69 | 243 | 200 | 347
G St 4 Tonerde Zem|, . o p -
By . 49 7 Tage 1 : 4.4 43 606 315 0.71 31 24.0 377
S o Port. Zem ) £ -
D St. 36 z 144 43 b4k 274 0.69 259 19.8 364
21 Tage.
E St. 49 Toge,}‘lzéem T B B Dl el N e S on O Y
2 b
Fig. 3.
Acier = Eisen = Steel.
Béton = Beton = Concrete.
Ciment alumineux = Tonerde-Zement = Aluminous cement.

Ballast = Schotter = Rubble.

Poids = Gewicht = Weight.

Résislance du ciment = Zementfestigkeit = Strength of cement.
Compression = Druck = Compression.

Traction = Zug =

Tensile

Rapport eau/ciment = Wasser-Zementfaktor = Water cement factor.
Resislance 4 la compression = Wiirfelfestigkeit = Strength of cube.

Résistance du béton a la traction par flexion = Biegezugfestigkeit = Bending tensile strength.
Résistance du béton a la compression par flexion = Biegedruckfestigkeit

= Bending compression slrength,
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Die Aussendimensionen aller Balken sind einander gleich. Der Querschnitt
der gezogenen Eiseneinlagen ist in der Balkenmitte bei allen Balken fast der
Gleiche. Die Daten fiir alle Balken enthalt Fig. 1, u. Fig. 1;. Auf Grund der
Schubbewehrung in den dusseren Vierteln der Balken sind aber vier Grup-
pen zu unterscheiden. In diesen aus 3-3 Balken gebildeten Gruppen ist die
Schubbewehrung eine derartige, dass der Querschnitt der Schubeiseneinlagen
stufenweise abnimmt. Fig. 2.

Tension de rupture — Bruchiestigkeit — Breaking strength o. kg/cm?.

5 Acier Poutre. Balken. Beam.
5 Eisen
72 Steel 1 2 3 | i ' 5 I 6 H 7 l 9 10 | 12
299N 20() 201 4 9~ o= g A
A |SL 36, p.7.28| 3225 | 2903 | 2014 | 2700 | 2760 | 2764
1 1 | 1 1 1
4265 | 2121 | 3774* | 3527 | 3454 | 3652*
B |5t.49.P.Z. 28| 7 395 |7 420 | 1.20% | 1.306 | 1.251 | 1.321
1.345 1.293
k435 | 4232 | 4226 | 4024 | 4123 | 3931
CISL&9.T.Z.7 |1 375 | 1.458 | 1.450 | 1.490 | 1.494 | 1.422
1.428 1.468
D ISt 36.P.7. 91 2885 | 2525 | 2892 | 2736
1 1 1 1
k208 | 3782* | 4201 | 4256
E |St.49.T.Z.3 1.459 | 1.498 | 1.453 | 1.556
1.479 1.50%
Fig. 4

Fiinf Arten von Beton kamen zur Anwendung, so dass sich fiinf Serien
A, B, G, D, E unterscheiden lassen, wie dies Fig. 3. zeigt.

Alle Betonarten enthalten 270 kg Zement fiir den m? fertigen Beton. Die
Dehnungen der Eisen wurden in der Balkenmitte und in den Vierteln, wie
auch an den Schrigeisen und Bigeln mittels Tensometer-Huggenberger gemes-
sen. Ausserdem wurden noch die Betonverkiirzungen an der oberen und
unteren Seite der Platte, an vier Stellen des mittleren Balkenquerschnittes
gemessen. Mittels Messuhren wurden die Durchbiegungen in den Lastenebe-
nen gemessen. i

Die Resultate der an 52 Plattenbalken vollzogenen Versuche konnen folgen-
dermassen zusammengefasst werden :

1) Die Tragfihigkeit der Balken ist bei Ueberschreitung der Iliessgrenze



Sixiéme séance de Iravail

P Oe :
10,287, 7020 kg/erm? 2374 2397 2560 2943 3035 (2989)
k 7 7
K vl
[ i
O p e
Y i v
S 3500 o 7/ ( /
300 4 |2516 7 | 2692 2702)
T 7B 3028
Ry Ve 7
A I
a3045229 A s ,-'zzgy -7 2570\ Zassz8rr (2420
777 13000 oy, (2292)

154
129
103
a77
a38 il
Gemelssene: Jpa{lﬂuﬂgen wn den Jc/)ﬁéyelflsen - /rg/z‘m 2 Enflbﬂs mela'uﬂe'e.s' dons les barres refevees
i\ 4 . ! 1 }
00 200 300 400 500 500 700 800 960 1400 1700 2«00 2700 J#00 3500
1000 2000 Jooo 4000
o oe z
1077 3000kg fom JO68 3476 3678 JE78 (3569)
b R 7]
335 3500 2667 . (3720}
ik 5 1
p.02.|3020 - 2ast] 458, | 2754 3227, o7y (2577/)
77542697 266 2562 8583 55 7 e (2480)
g 7 L5 -
L %25776‘ | —
ss812500 (2206)

5354

g
P

/

407

36r 7 3
g s
A j = ]eVee
2.94 . // o n re
267 U —
e
22’:: d n eje74 d aﬂs 4l
o prech Jees 1 c 49777
ié> ; B Lt T 49 PLZ
134 Tons1 2 Y24 /1367228
107
08 i
ar que.rs!ene JpaﬂﬂUﬂgE(J mn den Schnagessen -kg/om 2. Jensions mesurees dans les barres refevees,

=

1

I

i

100 200 J’MW!‘MEBD?MBIMMO

1000

oo

1700

20600

2400

Fig. 5 et 6.
Berechnete (gemessene) Spannungen in den Schrigeisen
= Calculated (measured) stresses in the inclined bars.

2700 Jo00 J400 J700 2000



Elasticité, plasticité et retrait 493

der Liseneinlagen an der Stelle des grossten Momentes erschépft. Ausnahmen

bilden nur die Balken 4, 5, 6 der Serie B (St. 49, P. Z. 28), bei denen das Ende
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Fig. 8
g. 8.
Ciment alumineux, 7 jours = Tonerdezement, 7 Tage = Aluminous Cement, 7 days.
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des Tragvermogens mit Rissen im #usseren Viertel verbunden war, wobel
gleichzeitig wagrechte Risse und solche, die eine starke Beanspruchung der
Haken beweisen, auftraten. Eine Ausnahme bildet auch der Balken Nt. 3. der
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Serie B, bei welchem das zweite der aufgebogenen Eisen unmittelbar vor der
Autbiegung zu fliessen begann.
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Fig. 10.

2) Das Tragvermogen der stahlbewehrten Balken ist um 29,3-34,5, res-
pektive 42,8-50,4 °/, grosser bei der Serie B, resp. C und E, als die der Balken
mit Flusseisenbewehrung. (Fig. 4.) Diese Zunahme entspricht bei Serie C und
i der hoheren Fliessgrenze des Siliciumstahles. Die Fliessgrenze des Silicium-
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stahles war niamlich um 43,0-56,2 9, grosser als die des Flusseisens (Fig. 1
Ah):

Die Witrfelfestigkeit des Betons der Serie B (P.-Z.) war im Durchschnitt
nur 243 kg/em?, dagegen die der Serie C und E (Tonerde-Z.) 431, resp. 335
kg/cm?. ;

3) Von den Balken mit Stahlbewehrung haben die der Serie C — welche mit
dem hohere Festigkeiten aufweisenden Tonerdezement angefertigt waren — und
zwar die Balken 1, 2, 3 um 6,15 %,, die Balken 4, 5, 6 um 13,6 °/, hohere
Tragfihigkeit ergeben, als die der Serie B aus Portlandzementbeton. Es
scheint der Tonerdezementbeton, mit einer grisseren Wiirfelfestighkeit, eine
grossere IHaftung am Hisen zu entwickeln.

Zu bemerken ist, dass der Tonerdezementbeton eine kleinere Biegedruckfe-
stiglkeit aufweist, als die Wiirfeldruckfestigkeit (Fig. 3).

4) Die Verminderung des Querschnittes der Schubbewehrung von 43,8-48.5°/,
beeinflusste nicht das Tragvermogen der Balken. Ausnahme davon bildet der
Balken Nr. 3 der Serie B und der Balken 9, der Serie E (Fig. 4).

Die an den Schrigeisen und Biigeln vollzogenen Dehnungsmessungen erga-
ben, dass die Beanspruchungen kleiner sind, als diein iiblicher Weise berech-
neten (Fig. 5, 6, 7).

Das Tragvermogen der Balken Nr. 3 ist in der Serie A um 9,6 °/,, in der
Serie G um 4,7 °/, kleiner, als die der Balken Nr. 1, aber dies ist in erster
Linie der niedrigen I'liessgrenze der stirkeren Eisen zuzuschreiben.

5) Die ersten Zugrisse sind bel ¢, = 342-628 kg/em? beobachtet worden.
Bel . = 1200 kg/cm? wiesen auch die Balken mit Flusseisen viele Risse auf.
Die Risse haben bis 5, = 1800 kg/em? bei stahlbewehrten Balken eine Stirke
von Haarrissen (Fig. 8, 9, 10). Bei 5, = 3600 kg/cm? hatten diese Risse eine
Starke von beilidutig 0,1 mm. Die bei der Grenze von s, = 1800 kg/cm? heo-
bachteten Risse waren grosstenteils, etwa zweidrittel von ihnen, schon bei
se = 1200 kg /em? vorhanden, die Risse sind also nach Anzahl und Ausdeh-
nung mit wachsendem Zug des Eisens bis zur Grenze von g, = 1800 kg/cmn?
nur in geringem Masse gewachsen.

as

Traduction.

Grice a l'assistance matérielle de la Société Scientifique « Széchenyi » on a
pu faire procéder par les soins du Laboratoire pour le Béton Armé de 1'Univer-
sité des Sciences Techniques a Budapest, & des essais sur un grand nombre de
poutres a section en T, aveec armatures en acier doux, et en acier siliceux.
Ces essais avaient pour but de faire des comparaisons entre des poutres avec
armatures en acier siliceux et d’autres poutres avec armatures en acier doux,
essals portant sur leur capacité de charge, sur I'apparition des fissures et sur
leur nature, ainsi que sur l'étendue de ces derniéres. En outre, grice a des
mesures directes des tensions dans les barres cintrées et dans les étriers, ces
essals devalent élucider la question de savoir si la section des armatures de
cisaillement, calculée suivant la méthode habituelle, pouvait étre réduite.

Les résultats des essais effectués sur 52 poutres sont actuellement & notre
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disposition. Toutes ces poutres ont les mémes dimensions extérieures : portée
3,00 m, hauteur 0,40 m, largeur de la nervure 0,12 m, largeur de la dalle
0,50 m, épaisseur 0,10 m. La section des aciers subissant la traction est a peu
prés la méme au milieu de toutes les poutres. Suivant les armatures de cisail-
lement qui sont disposées aux quarts extrémes des poutres, quatre groupes
peuvent étre distingués. Les armatures de cisaillement des poutres n° 1, 2 et
3 consistent en barres cintrées a 45° seulement, les poutres n* 4, § et 6 ne
sont pourvues que d’étriers (I'ig. 1 a), les poutres n° 7, 8 et 9 possédant trois
barres cintrées et des étriers, enfin les poutres n* 10, 11 et 12 ont deux barres
cintrées et des étriers (Fig. 1 b). Les armatures de ces groupes, qui sont
formés de 3 poutres chacun, sont composées de telle sorte que la section des
armatures de cisaillement diminue graduellement. La premiére poutre de
chaque groupe a notamment été armée sur la base des taux admissibles (en
kg/em?) suivants : résistance des aciers & la traction : ¢, = 1200,

résistance du béton a la compression o), = 43,

résistance du béton au cisaillement 7, = 12, résistance des barres cintrées
et des étriers a la traction ¢, = 1200

Dans les deuxieme et troisicme poutres, les armatures calculées sur la base
des données sous-indiquées, sont réduites graducllement, donc les efforts cal-
culés dus a la traction s'éleéveront ; par exemple, le rapport entre les sections
des barres cintrées des poutres 1, 2 et 3 est 1:0,766 : 0,562, et les efforts
calculés dus a la traction sont de 1277, 1663 et 2252 kg /cm?, tandis que les
aciers du milieu de la poutre sont sollicités a 1200 kg/em?. La fig. 2 fournit les
données se rapportant a toutes les poutres.

L.es armatures consistent en aciers doux et en aciers siliceux,

Cinq différentes compositions de béton ont été employées: on peut donc
distinguer cinq séries (A, B, G, D et E) comme la fig. 3 I'indique.

Les poutres 1 a 6 constituent les séries A, B et C, les poutres 7 & 12 les
séries D et I&. Tous les bétons contiennent 270 kg de ciment, rapporté au
metre cube de béton préparé. Les poutres des séries A, B et D ont été main-
tenues humides pendant 10 jours, celles de la série C pendant 4 jours et celles
de la série I pendant 2 jours. La résistance du béton & la traction a été déter-
minée au moyen de poutrelles de 0,15 sur 0,15 m de section et de 1,20 m de
portée. Au milieu de ces poutrelles, deux poids égaux ont été appliqués a une
distance de 0,20 m l'un de l'autre. La résistance du béton & la compression
par la flexion a été déterminée au moyen des poutrelles d’essal prescrites par
la circulaire allemande pour le béton armé.

Les poutres onlt été soumises & l'action de trois charges concentrées, appli-
quées a des distances égales au quart de la longueur de la poutre. L'allonge-
ment des aciers a été mesuré, au moyen de tensometres Huggenberger, au
milieu et aux quarts de la portée des poutres, ainsi que sur les barres cintrées
et les étriers. in outre, & quatre points de la section au milieu de la poutre,
on a mesuré également la contraction du béton dans les plans supérieurs et
inférieurs de la dalle. Dans le plan d’application des charges, les fleches ont
été déterminées au moyen d'appareils de mesure.

Les résultats obtenus a la suite d'essais exécutés sur 52 poutres a section en
T, peuvent étre résumés comme suit :
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1) Les poutres ont perdu leur capacité portante apres que la limite d'écoule-
ment des aciers a 6té dépassée et & I'endroit ot les moments fléchissants ont
attemnt leur maximum. Toutefois les poutres 4, 5 et 6 dela série B (S P
7. 28) font exception; en elfet I'épuisement de leur capacité portante s’est
produit en méme temps que des fissures se formaient sur le quart extréme.
A ce moment, se produisirent également des fissures horizontales et des
fissures révélant la forte fatigue des crochets. La poutre n° 3 de la série B
fait également exception ; la deuxiéme barre cintrée de cette poutre a com-
mencé a s’étirer tout prés de I'endroit ou elle a été cintrée.

2) La capacité portante des poutres avec armatures en acier siliceux est
supérieure de 29,3-34,5 respectivement de 42,8-50,4°/,, pour les séries B,
respectivement C et K, a celle des poutres avec armatures en acier doux
(Fig. 4). Cette augmentation correspond pour les séries Cet E & peu pres a la
limite d’écoulement plus élevée des aciers siliceux.

La limite d’écoulement des aciers siliceux était supérieure de 43,0-36,2°/, a
celle des aciers doux (Fig. 1 a, 1 b).

La résistance du béton a la compression du cube de la série B (Cim. Portl.)
était en moyenne de 243 kg/cm? seulement, par contre, celle des séries C a E
(Gim. al.) était de 431, et respectivement de 335 kg/cm?

3) La capacité portante des poutres de la série C, avec armatures en acier
siliceux, confectionnées avec du ciment alumineux de grande résislance,
dépasse celle des poutres de la série B, en béton de ciment Portland. Notam-
ment les poutres n° 1, 2 et 3 de la série C possédent une capacité portante
supérieure de 6,15°/,, les poutres n° &, 5 et 6, de 13,6 °/,. Il semble, que le
béton de ciment alumineux, d'une résistance plus grande, adhére mieux aux
aciers.

Il faut faire aussi remarquer que la résistance & la compression par flexion
du béton de ciment alumineux (Fig. 3) a été inférieure & la résistance a la
compression du cube. ;

&) La diminution de la section des armatures de cisaillement, allant de 43,8
a 48,5 n'a pas influencé la capacilté portante des poutres, 4 I'exception des
poutres n° 3 de la série B el des poutres n° Y de la série I (Fig. 4).

Les mesures effectuées sur les barres cintrées et aux étriers dans le but de
déterminer leur allongement, ont prouvé que les fatigues étaient inférieures
aux valeurs calculées suivant la méthode habituelle (Fig. 3, 6, 7).

La capacité portante des poutres n°3 de la série A, était inférieure de 9,6 ¢/,
celle des poutres n° 3 de la série C de 4,7 °/, & celle des poutres n° 1. Cela
doit étre attribué en premier lieu & la plus faible limite d’écoulement des
aciers de plus grande section.

5) Les premieres fissures dues a la traction, se sont manifestées a 342-628 kg /
cm?. Pour g, = 1200 kg/cm* les poutres avec armatures en acier doux présen-
taient aussi de nombreuses fissures. Jusqu'a g.== 1800 kg/cm? les fissures des
poutres avec armatures en acier siliceux étaient extrémement fines, pour g, =
3600 kg/cm? leur épaisseur était de 0,1 mm environ. La plupart, environ
deux tiers, des fissures qui ont été observées a la limite de g. = 1800 kg/cm?
existaient aussi & 5, = 1200 kg/em?, donc jusqu’a la limite de 1800 kg/cm?2,
le nombre et I'étendue des fissures n'ont augmenté que dans une mesure res-

32
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treinte par rapport a la contrainte de traction croissante des aciers (Fig. 8, 9

10).

H

Zusammenfassung.

1) Die stahlbewehrten Plattenbalken stehen solchen mit Flusseiseneinlagen,
was die Rissebildung anbelangt, nicht viel nach und haben bei Nutzlast noch
eine Stirke von Haarrissen, so dass es auch bei stahlbewehrten Plattenbalken
begriindet erscheint, die zulissigen Beanspruchungen mit Riicksicht auf die
héhere Fliessgrenze des Stahles zu erhohen, vorausgesetzt, dass der Beton
eine Mindestdruckfestigkeit von 333 kg/em? aufweist.

2) Der in der iiblichen Weise berechnete Querschnitt der Schubbewehrung
liesse sich bei Balken auf zwei Stiitzen mit Stahlbewehrung um rund ein
Drittel vermindern.

Résumé.

1) En ce qui concerne la sécurité contre les fissures, les poutres a section
en T avec armatures en acier siliceux ne sont guére inférieures a celles dont
les armatures sont en acier doux. Done, il semble raisonnable d’augmenter les
taux de travail admissibles pour les poutres a section en T avec armatures en
acier siliceux, dans la mesure ou s'éleve la limite d'écoulement, & condition
que la résistance a la compression du béton soit de 335 kg/cm? au minimum.

2) La section des armatures de cisaillement, calculée suivant la méthode
courante, pourrait étre diminuée du tiers environ, en cas des poutres a deux

appuis avec armatures en acier silicieux.,

Summary.

1) Rafts with girders reinforced with high-carbon steel bars are not much
inferior to those with low-carbon steel bars, as far as cracking is concerned,
and at working load they have only hair cracks, so that it seems justifiable
also for rafts with girders reinforced with high-carbon steel bars to increase
the permissible stressesin accordance with the higher yield point of the high-
carbon steel, provided that the concrete has a cube-strength of at least
335 kg/em?,

2) The cross-section of the shearing reinforcement computed in the usual
way, may be reduced by about one-third in beams on two supports and rein-
forced with high-carbon steel.

E. SUENSON,

Professor, Kopenhagen,

Die plastische Nachwirkung macht sich besonders bei grossen, kreuzbe-
wehrten Platten bemerkbar.

Fig. 1 zeigt eine Platte von 16 em Dicke mit 850 kg/m?2 stindiger Last.
Die Durchbiegung dieser Platte ist im Laufe von einigen Jahren um ca. 4 cm
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gewachsen. Das Zement : Sand : Kies-Verhiltnis war 1 : 3 : 3, die Platte war
mit 8 Rundeisen 12 mm per m in beiden Richtungen bewehrt. Die Platte, die
in einem Operationszimmer als Fussboden diente, wurde im Winter [924-25
angefertigt und verblieb lange in der Schalung. Spiter wurde sie mit der auf
Fig. 1 gezeigten Isolierschicht und Tonplatten versehen. In der Mitte des
Raumes, wo der Operationstisch stehen sollte, wurden die Tonplatten mit 2 cm
Ueberhohe verlegt.

[Im Lauf der Jahre senkte sich die Mitte der Platte so viel, dass der Opera-
tionstisch im Wasser stand, und im Sommer 1930 machten die Durchbiegungen
der Tonplatten ca. 3 em und die der Unterseite der tragenden Platte wenig-

% Fléche ca.3cm
A ;
VA Fleche ca.4cm
B8-5 &,0cm Carreaux 103 kg/m?
A IR &7 . Beéton 128 «
) 87 + Befon arme 122
02 + Carton d'asphatte 2 «
0 + Scorre 88
180 » Dalle principale 39¢ -
20 . Flagueen ligge 6
10 » Enduit de plafond 17 »
Charge au repos 850 kg /m?

Fig. 1.
Carrecaux = Platten = Slabs
Béton = Beton = Concrete
Béton armé = Kisenbeton = Reinforced concrete
Carton d’asphalte = Asphaltpappe = Asphaltic sheeting
Scorie = Schlacken = Clinker
Dalle principale = Deckenplatte = Ceiling plate
Plaque en liege = Korkplatte = Cork slab
Enduit de plafond = Deckenputz = Ceiling plaster
Charge au repos = Stindige Last = Dead load
Fléeche = Durchbiegung = Deflection

stens 4 cm aus. Dass die Tonplatten sich weniger durchgebogen haben als die
Unterseite der tragenden Platte, erklirt sich daraus, dass sie nur am letzten
Teil der Durchbiegung teilgenommen haben.

I'ig. 2 zeigt eine Platte von 23 cm Dicke mit 600 kg/m? standiger Last
und ausserdem 3 steinerne Wiinde tragend, welche auf die Platte aufgemauert
waren. Die Schalung wurde Mitte November 1911 entfernt, und die Winde
wurden 1 Monat spiter aufgemauert.

Im daraulfolgenden Jahr begannen diese Winde rissig zu werden (Fig. 2),
und die Risse erweiterten sich und wurden bis zu 7 mm breit. Eine Unter-
suchung Mitte Januar 1914 zeigte, dass die Platte unter den Winden einge-
sunken war, sodass diese sich selbst als Wolbungen trugen, und dass die
grossen Senkungen der Platte also nicht auf Wandlast, sondern auf die
gewohnliche, auf der Platte ruhende Last zuriickzufiithren war.

Das Zement : Sand : Kies-Verhiltnis war 1 : 3 : 4, und die Platte_war mit
6 Rundeisen 19 mm per m parallel mit den kurzen Wianden und 3,3 Rundeisen
17 mm per m parallel mit den langen Winden bewehrt.

Die bewegliche Last dieser beiden Platten war ganz klein. Man sieht, dass
eine stindige Last gefahrlicher sein kann als eine bewegliche.
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Um solchen Nachwu‘]\unwen vorzubeugen sind mehrere Massnahmen em-

pfehlenswert :

1) Ein zementreicher Beton und eine niedrige Betondruckspannung.

c-¢
/ . ¥/ fﬂ-l
89m
&
<
=
i
AT ,
2 77727 A—1
Fig. 2.

Chargean repos = Stindige Last = Dead load.

2) Ein hochwertiger Zement.

3) Die Platte soll moglichst lange in
der Schalung verbleiben.

4) Die Platte soll moglichst spit
belastet werden.

Die plastische Nachwirkung scheint
ein Schwindphédnomen zu sein. Wiih-
rend des Schwindens entstehen zahl-
reiche Mikrorisse im Beton und damit
Gleichgewichtsstorungen und kleine
Bewegungen zwischen den Kérnern.
Wenn der Korper unter Druck steht,
miissen diese Bewegungen bleibende
Zusammendriickungen hervorrufen.

Die plastische Nachwirkung macht
eine Vorbelastung der Druckeisen in
Briickenbogen, wie Professor Melan
es seinerzeil eingefiihrt hat, tiberfliissig.

Traduction.

La déformation plastique retardée se
fait particulierement sentir dans les
dalles de béton de grandes dimensions
armées en croix.

La figure 1 représente unec dalle de
16 cm. d'épaisseur, soumise & une
charge permanente de 850 kg par metre
carré. Le fléchissement additionnel
accusé par cette dalle au bout de 3
années était d’environ 4 cm.

La figure 2 représente une dalle de
23 cm d'épaisseur, supportant une
charge permanente de 600 kg par metre
carré, non compris le poids de 3 murs
de mac¢onnerie, qui ont ¢été élevés sur
celte dalle. La dalle a subi un fléchis-

sement addltlonnel si prononcé qu'elle a cessé de pouvoir fournir un appui
aux murs ci-dessus, dans lesquels se sont manifestées d'importantes fis-

sures.

La charge mobile que ces deux dalles avaient a supporter était tres faible.
On constate quune charge permanente peut étre plus dangereuse qu'une charge

mobile.
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Pour prévenir de telles déformations retardées, certaines précautions sont
i recommander :

1) Employer un béton riche en ciment et adopter, pour le béton, des taux
de travail laibles ;

2) Employer un superciment ;

3) La dalle doit rester aussi longtemps que possible dans le coffrage ;

k) La dalle doit étre chargée aussitard que possible.

La déformation plastique retardée parait constituer un phénoméne de retrait
Pendant leretrait, de nombreuses fissures microscopiques se manifestent dans
le béton et en conséquence des perturbations d’équilibre et des déplacements
relatifs des éléments du béton les uns par rapport aux autres. Lorsque la piece
est chargée, ces déplacements doivent produire des compressions permanentes,

La déformation plastique retardée rend inutile la charge préliminaire des

armatures travaillant a la compression dans les arcs de ponts, disposition que
le Professeur Melan a introduite.

Dr. Ing. W. PETRY,

Geschifltslithrendes Vorstands-Milglied des Deulschen Belon-
Vereins, Obercassel-Siegkeis.

Gestatten Sie, dass ich Thre Aufmerksamkeit auf eine Arbeit von Dr. Ing,
Schreyer, Lssen «Elastizitit und Festigkeit des Betons auf Grund von
Wirfelversuchen und relativen Span-

nungen » lenke, von der mir der Ver- f:ﬂkﬂﬁm i
fasser kurz vor meiner Abreise hierher ' et
einen Abdruck gesandt hat, und die i gyﬁ;:_,o,:_:m_.sp
demniichst m einer deutschen Fachzeit- g8 E?; e
schrift verollentlicht wird. Es handelt a7 gf
sich um die Auswertung von iilteren Qﬁ__;z"
und neueren Versuchen, die die Grund- ool
lagen der Elastizitit und Festigkeit : j’*
des Eisenbetons beriihren. H% T

Aus Wiirfelversuchen mit Beton aus 24 E:r é"?é"“*#
Kiessand verschiedener Zusammen- o2l fix
setzung, verschiedenem Zementgehalt 5 gL =
und Wirfelfestigkeiten zwischen 100 gasof | 0 L 0 | | | |
und 300 kg/cm?2, bei denen die Deh- *° %‘;ﬁi”’ A A T s B
nungen bis zum Bruch gemessen wurden, z, ':'.:o
ergab sich, dass die jungfriuliche Span- Bi LU
nungsdehnungslinie fiar alle unter- Dr“‘fél;"_:_(‘fé“ngiljss“’“'
suchlen Betonsorten fiir ein bestimm- Wiirrel = Ginbe.

tes Verhaltnis ¢ : W, d. h. fur die

relative Spannung o, nahezu konstant ist, dass also die zu den gleichen
relativen Spannungen gehorenden Dehnungen nahezu gleich sind und bleiben.
I'iir die relativen Dehnungen kann eine einzige hyperbolische Kurve angenom-
men werden. Sie folgt fiir die Druckelastizitat und fiir die Zugelastizitiit nihe-
rungsweise den in Abb. 1 angegebenen Gleichungen.
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Die Brauchbarkeit des hyperbolischen Elastizitiitsgesetzes wurde
an der Biegedruckfestigkeit nachgepriift. Bei Biegedruckbeanspruchung
kann die Spannungsverteilung in der Druckzone unter der Annahme des
Ebenbleibens der Querschnitte und gerissener Zugzone angegeben werden,
sobald 5, fur die Betonrandspannung bekannt ist. Das Ergebnis zeigt Fig, 2

c a
Gp=08W Ep =08 W
| 2

Ep = 105W

.0=06336,6.x
ik

|

;o,uar

1
e e e

aus der die Verinderung des Spannungsdiagramms mit wachsenden s, deutlich
zu erkennen ist. Die Spannungsverteilung ergibt sich nahezu dreieckformig
fiir

or = 0,2 (g, Rand = 0,2 W) und nahezu rechteckig
finie — 105, .

Im Bruchzustand schwankt die relative Randspannung o, zwischen 0,9
und 1,1 je nach der Belastung. Sie ist umso kleiner, auf eine je grissere
Strecke das Grosstmoment wirkt und umso grosser, je konzentrierter die
Belastung angreift. Ifs wurden einige Balken aus vorhandenen Versuchs-
veroffentlichungen nachgerechnet. Das Ergebnis zeigt die Tabelle. Die letzle

Ber-| Batken- |Beweh| Bruch-|Winfer| Belastungs- | 1 X m em |Ggin kg Jem?|Gem kg/cmz 65 : W
\sore/| g | Pung F|festrg- anrt nach mit mit mit mit

. Kert Ayper| 1 \Mypen| 1 \Hyper-| 1 |Hyper-| 1 |Hyper
a/b W bel- | = | bel-| = bel/- | = bel- | = | bes-
cm %o | kg cm k_g/m:? \gese/2| 15 \geserz| 15 |gesetz| 15 |gesefz| 75 |gesefz

254/183 | 719 |415000 | 109 E;%—‘:—_, 792 |%667|199 |1646 (1032 | 837 |1070 |148|0947
65/100 |159 \8s500000 143 | 58 6130.0 (394 | 242 7347 | 37404370 |169 0942
192/154 |54¢ | 120200 | 220 rj% 463|652 | 74 336 |2137|2765|2530|153|0977
83/149 |7 77 | 78000 | 210 p—}ﬂ 8068|542 |645 352 (2148|1825 |2280\168|7023
101/152 (5568 (111700 |170 | k= |223|647 |86/ [323 [187 (2040|2775 |1 50|7065

G A NN~

Fig. 3 — Exemple = Beispiel = Example.
Dimensions des poutres = Balkenabmessungen == Beam dimensions.
Armature. = Bewehrung — Reinforcement.
Moments de rupture = Bruchmoment — Breaking moment.
Résistance du béton sur le cube = Wiirfelfestigkeit == Strength of cube.
Mode de mise en charge = Belastungsart = Type of loading.
n, d'apres la loi hyperbolique = n nach Hyperbelgesetz — n according to hyperbolic law.
zen cm daprés n = 15;  in cm mit n = 15; z in em with n — 15.
xzencm d'apres la loi hyperbolique = zin cm Hyperbelgeselz =z in cm hyperbolic law.
op en kg/ecm? avec n =15;6;, in kg/em? mit n = 15; g5 in kg/cm? with n = 15.
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Spalte beweist, dass der Wert 5, : W bei Berechnung nach dem Hyper-
belgesetz zwischen 0,947 und 1,065 schwankt. Bei der tblichen Berech-
nung mit n = 15 schwankt der Wert zwischen 1,48 und 1,90. Wir wissen
alle, dass diese Werle nur Rechnungswerte sind und dass sich eben infolge
des iiblichen Rechnungsverfahrens eine scheinbar grossere Biegedruckfestig-
keit im Vergleich zur Wirfelfestigkeit ergibt.

Der letzte Teil der Arbeit beschiiftigt sich mit dem Wert n und den
Sicherheitszahlen im Eisenbetonbau. Es wird klargelegt, dass E;, und n mit
wachsender Festigkeit und relativer Spannung verinderlich sind.

Eb4l nA
2:
kg/cm : e w | .
500 000 |\, | ] 100 | i | ﬂ
N | I
N, go | | 8
400000 |\ N ‘ 80 ”
N 7] B o
N %‘Jo | 70 / ]
300 000 h \\x\{ 60 A1
ARNNAN | 50 /]
~ N N 'v
200000 b | R TS0 NN\ 40 ne
\\\": 2 %}\ %0 4 y
100 000 = E%E\\ 20 W Al
\gm 10 == :ﬁ’_‘:“:ﬁ e
| | e N JIE I =

>N o
af 02 03 a4 65 a6 97 08 99 10 116, 0 07 0z 03 04 G5 Q6 Q7 Q8 g9 10 G,

Fig. 4.

Der Wert n = 15 entspricht danach fir die normalen mageren Betonmi-
schungen mit Wy, = 120 kg/em? keineswegs den Bruchspannungen, sondern
nur den Gebrauchsspannungen. Erst tir W;, = 200 kg/cm® ergibt sich fir
die Bruchspannungen beim Ueberwinden der Streckgrenze des Eisens n =13.
Den Bruchspannungen des normalen Betons mit normaler Bewehrung kommt
der Wert n = 25 bis 32 zu.

Der Verfasser hilt es fiir erwiinscht, dass die zuldssigen Beanspruchungen
des Betons und Eisens so gewiihlt werden, dass die Sicherheiten bei beiden
Baustoffen hinsichtlich des als gefithrlich anzusehenden Spannungszustandes
ungefihr gleich gross werden. Dies bedeutet eine wesentliche Iirhohung der
zuliissigen Biegungsdruckspannung.

Bei nachgewiesenem dauernd kontrolliertem hochwertigem Beton und
entsprechend hohen zulissigen Beanspruchungen wiiren die Berechnungen dann
allerdings nicht mit n = 15, sondern mit dem wirklich vorhandenen Mittel-
wert von n durchzufihren, der ungiinstigere Betonbeanspruchungen ergibt.

I'ir stetig kontrollierten hochwertigen Beton sollten keine hoheren Sicher-
heiten gefordert werden als fiir den normalen nicht kontrollierten Beton. Sonst
wiirden der Anwendung hochwertiger Betonsorten unnétige wirtschaftliche
Schwierigkeiten bereitet.

Der Verfasser kommt zum Schluss, dass das vorgeschlagene hyperbolische
Elastizititsgesetz mit einer einzigen relativen Dehnungslinie bis zum Bruch fiir
alle praktisch in Frage kommenden Betonfestigkeiten von 100 bis 300 kg/cm*
brauchbare Ergebnisse sowohl hinsichtlich der Beurteilung der Biegedruck-
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festigkeit sowie der Veriinderlichkeit und Bedeutung des Wertes n als auch
hinsichtlich einer genaueren Erfassung der Sicherheitsverhiiltnisse liefert.

Da die den Ableitungen des Verfassers zu Grunde gelegten Wiirfelversuche
und Messungen mit den einfachsten Mitteln durchgefithrt werden mussten, so
bedarf die zahlenmiissige Auswertung noch einer Nachpriifung durch Versuchs-
rethen in gut ausgeriisteten Materia]prﬁfungsanstalten.

Traduction.

Je me permettrai d’attirer I'attention sur un travail du D Ing. Schreyer,
d’Essen, ayant pour objet I’étude de la résistance et de I'élasticité du béton sur
la base des essais du cube et des contraintes correspondantes !. L'auteur vient
enelfet de me remettre, peu de temps avant mon départ, une épreuve de cette
¢tude, qui doit étre publiée tout prochainement dans une revue technique
allemande. I1 s’agit de la mise en ceuvre d’essais anciens et récents, essais qui
intéressent les principes mémes de l'élasticité et de la résistance du béton.

Il résulte d'essais effectués sur des cubes de béton constitué avec un sable
de composition variable, avec des teneurs également variables en ciment, avec
des résistances variant entre 100 et 300 kg/em?, les allongements ayant été
mesurés jusqu'a la rupture, que la courbe initiale de déformation en fonction
de la tension, pour toutes les sortes de béton étudiées et pour un rapport
déterminé 5 : W, c’est-a-dire pour la contrainte relative or est presque une
droite de sorte que les allongements correspondant aux mémes contraintes
relatives sont presque constants. Pour les allongements relatifs, on peut adop-
ter une courbe d’allure hyperbolique unique. Cette courbe suit approximati-
vement, pour I'élasticité & la compression et pour l'élasticité a la traction, les
équations indiquées sur la figure 1.

Les possibilités qu’olfre la loi hyperbolique d’élasticité ont été controlées
par la résistance a la compression en flexion. Sous linfluence d'une con-
trainte de compression a la flexion, on peut déterminer la répartition des
contraintes dans la zone comprimée, en se basant sur I'hypothese de la
constance de la section et dans la zone fissurée correspondant & la traction
a condition de connaitre s, pour la contrainte périphérique dans le béton. Le
résultat obtenu est représenté par la figure 2, qui met nettement en évidence
la variation du diagramme de tension lorsque ¢, croit. La répartition des con-
traintes est sensiblement triangulaire ponr g = (}, 2 (op & la périphérie = (), 2 W)
et sensiblement rectangulaire pour s, = 1,05,

A la rupture, la contrainte périphérique relative s, oscille entre 0,9t 1.1
suivant la charge. Elle est d’autant plus faible que le moment maximum inté-
resse une distance plus grande et d’autant plus grande que la charge est plus
concentrée. Les calculs ont été effectuds pour quelques poulres dont les résul-
tats d’essais ont été publiés. Les résultats obtenus sont indiqués sur le tableau
de la figure 3. La derni¢re colonne montre que la valeur de ¢, : W, dans le
calcul d’apres la loi hyperbolique, varie entre 0, 947 et 1,065. Dans le calcul

1. Dr. Ing. Scurever, Elastizitit und Fesligkeit des Betons aul Grund von Wiirfel-
versuchen und relativen Spannungen.
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courant, avec n =135, cette valeur varie entre 1, 48 et 1,90, Nous savons bien
que tous ces chiffres ne représentent que des valeurs calculées et que le calcul
d'apres la méthode courante donne une valeur apparente plus grande, pour
la résistance a la compression par flexion, que celle que l'on obtient sur le
cube de béton.

La derniere partie du travail se rapporte a la valeur de n et aux coefficients
de sécurité dans la construction en bélon armé. Il y est clairement établi que
L, et n varient avec l'augmentation de la résistance et de la contrainte
relative.

La valeur n =15 ne correspond par suite nullement, pour les mélanges
maigres normaux accusant Wyes = 120 kg/em?, aux contraintes de rupture,
mals seulement aux contraintes d’utilisation. Ce n'est que pour Wy, = 200 kg/cm,
que l'on a n =15 pour les contraintes de rupture, lorsque l'on dépasse la
limite d’écoulement des fers.

Pour les contraintes de rupture du béton normal, avec armalures normales,
on a n =25 a 32,

L’auteur exprime I'opinion qu'il serait désirable que les contraintes admis-
sibles pour le bélon et les fers soient choisies de telle sorte que les sécurités
dans les deux matériaux, pour I'état considéré comme dangereux, soient i peu
pres équivalentes. Ceci impliquerait une notable augmentation de la contrainte
admissible pour la compression & la {lexion.

En ce qui concerne le béton a haute résistance faisant I'objet d'un controle
constant et étant donné les contraintes admissibles élevées, les caleuls ne
devraient pas étre elfeclués avec n=—=15, mais bien avec la valeur moyenne
effective de n, qui donne pour le béton des contraintes moins favorables.

Dans le cas du béton & haute résistance faisant I'objet d'un contréle perma-
nent, on ne devrait pas exiger des coelficients de sécurité plus élevés que pour
le béton ordinaire ne faisant pas l'objet d'une surveillance. Il en résulte en
elfet des inconvénients d'ordre économique bien inutiles dans l'emploi des
qualités du béton & haute résistance.

L’auteur en arrive & cette conclusion que la loi d'élasticité hyperbolique
indiquée, avec une courbe relative d’allongement unique donne des résullats
suffisants jusqu’'a la rupture, pour toutes les valeurs de résistance du béton
considérées, entre 100 et 300 kg/em?, tant en ce qui concerne I'évaluation de la
résistance a la compression en flexion que la variation et I'importance exacte
des valeurs de n, ainsi d'ailleurs qu'en ce qui concerne la valeur exacte du
coefficient de sécurité.

Les déductions de l'auteur ont été appuyées sur des essais au cube de béton
et sur des mesures effectuées avec les moyens les plus simples ; il serait donc
bon de contioler les chilfres fournis par des essals systématiques dans un labo-
ratoire d’'essal de matériaux bien équipé.

Dr. Ing. L. BERGER, Haifa.

Die Feststellﬁngen des Herrn Ing. G. Faber, dass die Durchbiegungen eines
Fisenbetonbalkens selbst unter der Gebrauchslast zu einem betriachtlichen Teil
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