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fait pour ne pouvoir supporter que le poids propre de l'ouvrage pendant la
construction, peut fort bien, l'intervention du beton de remplissage et d'enro-
bage aidant, supporter egalement la charge utile.

Ce mode d'execution reunit les avantages que presente l'ossature metallique
(gain de temps, prix de revient plus faible, possibilite de faire le montage sans
avoir ä tenir compte du temps) ä ceux du beton (securite contre le feu, parti-
cipation du beton ä la chargeä supporter, etc..) et permet d'elever le niveau
commun dutravail. Si la construction en beton arme en treillis, teile f a expo-
see Lossier parait constituer une fausse route, dejä critiquee d'ailleurs, la fusion
de l'ossature metallique et du beton arme n'en est pas moins l'une des Solutions

les plus interessantes de favenir. II ne suffit toutefois pas de determiner
uniquement dans quelle mesure l'armature metallique rigide et le beton de

remplissage et d'enrobage sont susceptibles de « s'associer » ; il est egalement
essentiel d'arriver ä une Solution satisfaisante en ce qui concerne la liaison
entre les appuis munis d'armatures rigides, les poutrelles de plancher et les

sous-poutres elles-memes. Les recherches experimentales doivent donc etre pour-
suivies dans le sens ci-dessus, en vue de realiser des assemblages parfaitement
sains et pratiques. C'est dans ce sens que le Groupement Allemand de la
Construction Metallique (Stahlbauverband) a etabli son programme.

VII A 4.

POUTRELLES METALLIQUES COMBINEES AVEC DU BETON
OU DU BETON ARME ET TRAVAILLANT A LA FLEXION

PROFILTRÄGER, KOMBINIERT MIT BETON ODER
EISENBETON, AUF BIEGUNG BEANSPRUCHT

GIRDERS, COMBINED WITH CONCRETE OR REINFORCED CONCRETE,
SUBJECTED TO BENDING

C. H. LOBBAN, D. Sc,
Chartered Civil Engineer, London.

Voir » Publication Preliminaire », p. 647. — Siehe « Vorhericht », 5. 64T.

See " Preliminary Publication ", p. 617.

Participants ä la discussion
Diskussionsteilnehmer

Participants in the discussion :

Dr. Ing. G. v. KAZINCZY.
Baurat, Budapest.

Es ist schon lange bekannt, dass die Durchbiegungen der einbetonierten

Deckenträger kleiner ausfallen, als die der nicht ummantelten. Da die

Spannungen von der Verformung des Trägers abhängen, entsteht die Frage,
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ob man solche Träger nicht günstiger berechnen könnte. Es gelingt nichi, lie
grössere Tragfähigkeit theoretisch nach der üblichen Berechnungsweise zu
ermitteln, weshalb das Problem durch Versuche erforscht werden muss.

I. — Amtliche Versuche des Verfassers.
Bei einem Neubau hat der Unternehmer kleinere Profile verwendet, als die

Baubehörde es ihm zugelassen hatte. Die nach Art Abb. 1 ausgebildete Decke
wurde durch Probebelastung untersucht. Die Decke lag unter dem Dachboden,

Fig. 1.

von Einspannung war somit keine Rede. In Abb. 2 sind die Durchbiegungen
aufgetragen.

Es ist zu ersehen, dass die Durchbiegungen tatsächlich kleiner sind als die
theoretischen, aber nach einer Ruhepause von 12 Stunden erreichen sie die
letzteren und es bleiben beträchtliche Durchbiegungen zurück.
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Fig. 2. — ilccliissemcnt Durchbiegung- deflection
— permanent bleibend permanent.

Weitere Versuche hat der Ungarische Deckenausschuss, dessen Mitglied
der Verfasserist, mit der materiellen Unterstützung des Vereins der Budapester
Baumeister durchgeführt. Späterhin hat der Verfasser diese Versuche im
Zusammenhang mit amtlichen Prüfungen eines neuen Leichtprofils ergänzt.

IL — Versuche des Ungarischen Deckenausschusses.
Die Art des Einbetonierens des Deckenträgers, welche durch Versuche erprobt

wurde, ist in Abb. 1 zu sehen.
Der Ausschuss wollte die I Träger-Eisenbetondecke so untersuchen, dass

ein Versuchsobjekt aus 4 gleich hohen I-Trägern (NP 22) mit 3

Eisenbetonplatten bestehen und nur die Platten belastet sein sollten. Es war nämlich
zu befürchten, dass sich der Beton während der Formänderung der Platte von
den Stahlträgern lösen und so auf die Träger keine versteifende Wirkung
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mehr ausüben würde. Wir haben diese Trennung in der Tat an mehreren
Stellen beobachten können. Die Auswertung der Versuche war aber fast
unmöglich, da man nicht feststellen konnte, wie viel von der Last auf die
einzelnen Träger entfiel, und so konnte man die wahren Durchbiegungen mit
den theoretischen nicht vergleichen.

In Abb. 3 sind die Durchbiegungen zu sehen. Sie sind so aufgetragen, dass
auch die Form der Deckenmittellinie zum Ausdruck kommt.

Nachher wurden Objekte mit kleineren äus-
¦3**KSicm' seren Balken (NP. 18) gebaut, die ungefähr

die halbe Last zu tragen hatten. Die
Durchbiegungslinien sind in Abb. 4 zu sehen. Man
erkennt, dass die Durchbiegungen in der Tat
anfangs viel kleiner sind als die theoretischen

Linie), aber bei Erreichung der Fliessgrenze

fallen sie ziemlich zusammen (Abb. 4).
Die Sicherheit der Träger gegen starke
Durchbiegung ist also durch das Einbetonieren nicht

Fi„ 5 grösser geworden.
Es war interessant zu beobachten, dass sich

die Risse im Mittelfeld ausschliesslich in der Richtung der Plattenarmierung-
ausbildeten. Dies ist auch begreiflich, da das Krümmungsmass der Platte in
der Richtung der I Träger etwa 6-mal so gross ist, als in der Richtung der
Plattenarmierung. Man sollte demnach die Platte parallel den I Trägern
armieren, was aber aus wirtschaftlichen Gründen nicht gemacht wird. Dass
solche Platten auf unrichtige Weise armiert werden und sich doch bewährt
haben, beweist die Zulässigkeit der Plastizitätslehre 1, nach welcher es

gleichgültig ist, wie man bei einer allseitig aufliegenden Platte die Momente
nach beiden Richtungen verteilt.

In den Platten der Seitenöffnungen traten schiefe Risse auf, ähnlich wie in
einer allseitig aufliegenden Platte, weil die Durchbiegungen der Randbalken
viel geringer waren. Diese schiefen Risse stellten sich für diejenigen Objekte
viel ausgeprägter dar, bei welchen die Randbalken stärker waren. Es ist
interessant, dass die Ilöchstlast bei diesen viel grösser und die Durchbiegung
viel kleiner war, als bei den Objekten mit schwächeren Randbalken. Dem

1230
Verhältnis der Widerstandsmomente von ¦ 1,25 entspricht das Verhältnis

ytso
10078

der Höchstlasten von R0QQ 1,6. Der Unterschied ist aber noch grösser,

weil die stärkeren Randbalken die Fliessgrenze nicht erreicht haben. Die
Verschiedenheit der Durchbiegungen ist in Abb. 3 und 4 zu sehen.

Diese Erscheinung kann nur durch den Drillungswiderstand der Platte
erklärt werden.

Nachher wurden Versuchsobjekte gebaut, die aus zwei Trägern und einer
Platte bestanden. (Durchbiegungsdiagramm in Abb. 5). Anfangs sind die

1. Zürcher Kongress für Materialprüfung 1931. Diskussion G. v. Kazinczy.
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Durchbiegungen um etwa 20 °/0 geringer, bei der Fliessgrenze aber erreichen
sie den theoretischen Wert. Höchstlast oi 3238 kg/cm2.

Vergleichshalber wurden ganz freie I Balken belastet. (Die Last wurde
mittels Bügel angehängt). Sie knickten bei er 1945kg/cm2 vor Erreichen der
Fliessgrenze aus (1 550 cm; h 18 cm.; W 183 cm3, gleichmässig
verteilte Last). Ma:i konnte beobachten, wie die Periode der seitlichen
Schwingungen während der Belastung grösser und grösser wurde.

Ausser diesen Objekten wurde noch eine Decke aus 4 Trägern mit zwischenliegenden

Ziegelgewölben hergestellt. Die Ziegelgewölbe vermochten die
seitliche Ausbiegung des Trägerflansches nicht zu verhindern und trotzdem
konnte die Belastung nach dem Beginn der Ausbiegung (er 2000 kg/cm2)
noch weiter gesteigert werden, bis er 2800 kg/cm2. Bei dieser Belastung
war schon die Durch- und Ausbiegung des Druckflansches sehr beträchtlich.

Die ersten Risse traten bei den Eisenbetondecken für <n 2770 kg/cm2
(Port. Zem. Beton aw 190; crbll =367 kg/cm2) und er, 2060 kg/cm2
(Tonerdezem. Beton 2 Tage alt. <rw 162; crbd =255 kg/cm2); bei den Decken
mit schwächeren Randbalken er, 1530 kg/cm2 (P. Z. jw 244 kg/cm'2; ai,j
263 kg/cm2) und a, 1350 kg/cm2 (T. E. zem. 1 Tag alt aw 255 kg/cm2; abj

280 kg/cm3) und endlich bei der Ziegelgewölbedecke bei a 845 kg/cm-.
Nachdem bei den bisher bekannt gegebenen Versuchen die Versuchsobjekte

mit freien Trägern durch Ausknicken zugrunde gegangen waren, und wir
deshalb die Wirkung des Einbetonierens auf die Tragfähigkeit nicht feststellen
konnten, müssten noch weitere Versuche durchgeführt werden, und zwar
mit freien I Trägern, bei denen das Ausknicken verhindert ist.

III. — Versuche der staatl ichen Stahl- und Maschinenfabrik.
Das Ausknicken der freien Träger haben wir folgendermassen verhindert :

Zwei um 1,50 m voneinander entfernte Träger wurden seitlich mit Bandeisen

6X120 so zusammen verbunden, dass horizontale und vertikale Bewegungen
möglich waren, aber in den zwei Endquerschnitten und in den Drittelspunkten
war die ursprüngliche Lage des Querschnittes gegen Verwindung gesichert.
In der Tat blieb das Ausknicken aus. Die berechnete Spannung (a 2452

kg/cm2) war höher als die ermittelte Fliessgrenze (an 2300 kg/cm2).
Es wurden auch zwei ganz frei gelagerte I Träger belastet (1 5,57 in,

h 18 cm, W= 182 cm3). Sie knickten bei er 1980 kg/cm2 aus. Der
theoretische Wert würde nach Timoschenko '

<jt 2050 kg/cm2 betragen.
Durch diese Versuche wurde die genannte Theorie bestätigt.

Ich beobachtete, dass die ersten Fliessfiguren an den gezogenen Flanschen
schon bei er 16S0 und 1800 kg/cm2 auftraten, trotzdem die Materialprobe,
die von Ende des Trägerstückes aus dem Flansch entnommen wurde, die Fliessgrenze

zu an 2300 kg/cm2 ergab. (Dabei war die bleibende Durchbiegung
3,5 %). Diese Erscheinung kann nur mit den Eigenspannungen erklärt werden,
die nach dem Walzprozesse zurückgeblieben sind, und zwar in den Flanschen
als Zug- und im Steg als Druckspannungen. Diese müssen zu den

Biegungsspannungen addiert werden. Bei der Berechnung können diese Eigenspannungen

1. Pariser Kongress 1032. Vorberichte, Seite 129.
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trotz deren beträchtlichen Höhe ganz vernachlässigt werden, da sie bei der
Biegung durch die bleibende Verlängerung der einzelnen Fliessfiguren
ausgeglichen werden.

Die Auflassung einiger Forscher, dass das Fliessen am äusseren Bande des
Mansches beginnt und bei der Belastung sich allmählich auf einen grösserenTed des Querschnittes verbreitet, ist nicht zutreffend. Wir haben die
Fliessfiguren gleichzeitig an der inneren und äusseren Seite des Flansches
beobachtet, es begann also der ganze Querschnitt des Flansches auf einmal zufliessen.

Die Rutschungen, die die Ursache der Fliessfiguren sind, können nur dann
entstehen, wenn die Rutschfläche eine Ebene, eine Kugel-oder Kreiszylinder-Fläche ist, so dass die Rutschung an der ganzen Fläche auf einmal stattfinden
kann. Erreichen aber die - Spannungen an einigen Stellen der Rutschfläche
die kritischen Werte noch nicht, so wirken diese Stellen verhindernd ein.

•«¦ b H

4« h

NP18 NPtB

M nos.

££M024 0.»
aoa

100

Fig. 6. Fig. Fig.

Die Rulschung kann nur dann entstehen, wenn die durchschnittliche Si>annun°-

~- *L ~\c den Wert von Tfi erreicht. (Sind aber zu grosse Unterschiede

zwischen den einzelnen x vorhanden, so können Rutschungen in zwei sich
kreuzenden Flächen abklingen. Bei I Trägern ist das zwar nicht der Fall, wohl
aber bei der Biegung rechteckiger Querschnitte).

Darum kann eine durch die PTiessgrenze gekennzeichnete Tragfähigkeit
eines I Querschnittes mit einer Spannungsverteilung gemäss Abb. 6 durch

r ;. „ ,/
die Formel Mk er. 2 a b ~ + d- (h- 2a) * ausgedrückt werden, und nicht
durch die Formel Mk crt W. Das gilt selbstverständlich nur dann, wenn
das Ausknicken des Druckgurtes verhindert ist(z. B. durch Einbetonieren).

In unserem Falle ist Mw W. j, 420000 kg cm und Mk 454000 kg
cm. Durch Versuche wurde Mmax 447000 kg cm festgestellt.

Bei weiteren Versuchsobjekten wurden die Träger (gleicher Profile)
einbetoniert, gemäss Abb. 7a. Die Belastung war direkt, aber die Decke
konnte entlastet werden, um die bleibenden Durchbiegungen festzustellen.
Erste Risse bei <r 1620 kg/cm2. Starker Knick im Diagramm bei akr
2300 kg/cm2, o-ma* 3860 kg/cm2 (berechnet die Last allein auf die Träger

crn 2150 kg/cm2). Versuchen wir in der Rechnung den Beton zu
berücksichtigen, so bekommen wir mit Ebd Ebz 210-000 kg/cm2, «=10,
für die Risstast abz 63,5; ac 51 0 kg/cm2. Mit n 15 und abz 0 für die
kritische Last erbd 57,7 ; cre 1800 kg/cm2 und für die Höchsttast erw 97,
ae 3100 kg/cm2.
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¦mbetonplatten unten (Abb. 72») so betrug für die Riss-
;c für die kritische Last ai =2380 kg/cm2 und für die

uauasi ai 3200 kg/cm2. Unter Berücksichtigung des Betons mit n 10,
betrug für die Risslast aj« 39,5; er m 66; cr„ 263 kg/cm2, für die kritische
Last aez 2220, abä 129 kg/cm2, und für die Höchstlast an 2980,
uM 179 kg/cm2.

Die Durchbiegungsdiagramme sind in Abbildung 8 dargestellt. Der Knick
im Durchbiegungsdiagramm ist bei ai 2380 kg/cm2, ein Beweis dafür, dass
an den Rissteilen der I Träger allein die Last zu tragen hat, und dass in der
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Zugzone die Fliessgrenze erreicht wurde. Der Spannungszustand entspricht
dem in Abb. 6 besprochenen. Die kritische Last ist also von der Einbetonierung
unabhängig und etwa um 7 °/0 höher, als M an. W. Die Ilöchstlast wird
aber erst dann erreicht, wenn im Steg der Fliessvorgang bis in die Näche der
Trägermitte rückt (Kistl und Fritsche 2j. Daher kann die Ilöchstlast um ca.
15°/o höher liegen. Wird aber im Druckflansch die Stauchgrenze nicht erreicht,
da auch der Beton an der Uebertragung der Druckkräfte teilnimmt, und die
neutrale Axe bis zum Druckflansch rückt, so kann die Höchstlast noch grösser
sein, etwa 35 °/0. In einbetonierten Trägern wird sich aber auch die Verfestigung
früher auswirken, da der Fliessvorgang auf einer kurzen Strecke des Trägers
stattfindet (Rissteile im Beton). Dagegen wird bei nicht einbetonierten Trägern,

1. Lütticher Kongress 1930.
2. Der Bauingenieur 1931. Heft 47.
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wo sich der Fliessvorgang auf eine längere Strecke ausdehnt, eine viel grössere
Formänderung (Durchbiegung) dazu nötig sein.

Bei der Höchstlast hatte sich die Betonschicht über dem breitesten Riss vom
Flansch gelöst, d. h. sie wurde durch den Druck zerstört. Diese Betonschicht
wurde atso erst nach Erreichen der Fliessgrenze im Druckgurt zerstört. Das
sogenannte Additionsgesetz wurde somit vollkommen bestätigt.

Gegenwärtig sind neuere Versuche mit in der Zug- und Druckzone eines
Eisenbetonbalkens einbetonierten Eisenbahnschienen im Gange. Es hat sich
gezeigt, dass der Querschnitt nach dem Bernoullischen Gesetz berechnet
werden kann, wenn die Verbundwirkung gesichert ist. Die weiteren noch
nicht abgeschlossenen Versuche habenden Zweck, die günstigste Schubarmierung

und die zulässigen Höchstspannungen zu bestimmen.

Traduction.

On sait depuis longtemps que les fleches qu'accusent les poutres de plancher

enrobees de beton sont plus faibles que celles des poutres non enrobees.
Comme les contraintes dependent de la deformation de la poutre, la question
se pose de savoir s'il ne serait pas possible de calculer de telles poutres d'une
maniere plus favorable. On ne peut pas, en employant les methodes de calcul
courantes, determiner les valeurs extremes theoriques de la capacite de charge ;

il faut donc aborder le probleme du cöte experimental.

I. —Essais officiels de l'auteur.
Dans une construction neuve, l'entrepreneur a employe des profiles plus

petits cpie ceux qu'admettaient les Services officiels de Contröle du Batiment.
Le plancher, constitue ainsi que l'indique la figure 1, a ete soumis ä une charge
d'essai. Ce plancher se trouvait au-dessous du grenier, de sorte qu'il ne pou-
vait pas etre question d'un encastrement. Les fleches correspondantes sont
indiquees sur la figure 2.

On peut constater que fes fleches sont effectivement plus petites que les
fleches theoriques; toutefois, apres une periode de repos de 12 heures, elles
atteignirent les memes valeurs que ces dernieres et il subsista des fleches
importantes.

Le Comite Hongrois des Planchers, dont l'auteur est membre, entreprit de
nouveaux essais, avec l'appui materiel de l'Association des entrepreneurs de
Budapest. Ulterieurement, l'auteur completa ces essais en y incorporant les
essais officiels d'un nouveau profil leger.

IL — Essais du Comite Hongrois des Planchers.
On notera sur la figure 1, le mode de betonnage adopte au cours des essais,

pour les poutrelles de plancher.
Le Comite se proposait de faire porter les essais de planchers en beton arme

avec poutrelles en I sur un plancher d'essai constitue par 4 poutrelles en I
de meine hauteur (PN 22) et 3 dalles de beton arme, les charges devant etre
appliquies uniquement sur les ddles. ll etait ä craindre en particulier qu'au
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cours de la deformation des dalles, le beton ne se decolle des poutrelles
metalliques et que, par suite, aucune action particuliere ne s'exerce plus
sur les poutrelles elles-memes. Nous avons en effet pu constater le fait, en

pratique, dans de nombreux cas. L'interpretation des resultats des essais fut
toutefois presqu'impossible, car il n'a pas ete possible de determiner quelle
fraction de la charge s'etait exercee sur les poutrelles elles-memes ; il n'a
donc pas ete possible de comparer les fleches effectives avec les valeurs
theoriques.

Les fleches sont portees sur la figure 3, de teile sorte que la forme de la
courbe moyenne soit mise en evidence.

Ulterieurement de nouvelles pieces d'essai furent montees, avec des poutres
exterieures plus petites (PN 18), ces poutres ayant ä supporter ä peu pres la
moitie de la charge. On a porte les fleches obtenues sur la figure 4. On remarque
qu'au debut, les fleches sont en fait beaucoup plus faibles que tes valeurs
calculees, qui sont marquees en traits discontinus ; toutefois, elles arrivent ä coin-
cider assez completement lorsque l'on arrive ä la limite d'ecoulement (figure 4).
L'enrobage de beton ne confere donc pas aux poutres une securite plus grande
contre les forts flechissements.

On a pu constater avec interet que, dans le panneau du milieu, les fissures

se formaient exclusivement suivant la direction de l'armature des dalles. Ceci

s'explique par ce fait que dans la direction des poutres en I, fa courbure de fa

dalle est environ 6 fois plus prononcee que dans la direction de l'armature des

dalles. II conviendrait donc de prevoir pour les dalles une armature dans la
direction parallele aux poutres en I, ce qui toutefois ne se fait pas pour des

raisons d'ordre economique. Le fait que des dalles ont pu etre armees d'une
maniere non correcte, tout en se comportant bien, confirme la possibilite
d'admettre la theorie de la plasticite suivant laquelle1 il est indifferent de

repartirles moments d'une maniere ou d'une autre, suivant les deux directions,
dans une dalle reposant sur tous ses cötes.

Dans les dalles situees aux ouvertures laterales, se manifesterent des fissures

obliques, de meme que dans une dalle reposant sur tous ses cötes, les fleches

des poutres de bordure etant beaucoup plus faibles. Ces fissures furent
d'ailleurs beaucoup plus marquees pour les pieces d'essai dans lesquelles les

poutres de bordure etaient plus fortes. II est d'ailleurs interessant de noter

que dans ces pieces, la charge maximum etait beaucoup plus etevee et fes

fleches beaucoup plus faibles que dans les pieces d'essai qui comportaient
des poutres de bordure plus faibles. Au rapport entre les moments resistants
de 1230/980 1,25 correspond le rapport entre les charges maxima de

10078/6298 =1,6. L'ecart est encore plus accuse du fait que les poutres de

bordure plus fortes n'ont pas atteint la limite d'ecoulement. Les differences

entre les fleches ressortent de l'examen des figures 3 et 4.

Ce fait ne peut s'expliquer que par la resistance de la dalle ä la torsion.
Ulterieurement furent etabfies des pieces d'essai constituees par deux

poutrelles et une dalle (diagramme des fleches suivant figure 5). Au debut de la

1. Congres pour l'Essai des Materiaux —Zürich 1931 — Contribution ä la discussion par
G. v. Kazinczy.
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mise en charge les fleches sont plus faibles d'environ 20 »/„ ; toutefois, lorsque1 on atteint la limite d ecoulement, elles sont trivalentes aux valeurs
theoriques. Charge maximum : Tl 3238 kg/cm2.

Par comparaison on a mis en charge des poutrelles en I absolument « libres »Les charges furent appliquees au moyen detriers suspendus. Ces poutrellesflamberent pour 9 ==1945 kg/cm* avant d'arriver ä la limite d'ecoulementl 550 cm.; h 18 cm.; W 183 cur* ; charge uniformement repartie).On a pu observer, au cours de la mise en charge, l'augmentation progressivede la periode des oscillations laterales.
Outre les pieces d'essai ci-dessus, on a egalement prepare un plancher constitue

par 4 poutrelles, avec voütins intermediaires en briques. Ces voütins de
briques permettaient de ne pas entraver la deformation laterale de l'aile des
poutrel es et malgre cela de pousser encore la charge apres le commencementde la deformation („ 2000 kg/cm*), jusqu'a a 2800 kg/cm2. Pour cette
Charge, la fleche et la deformation de l'aile comprimee etaient dejä tres impor-tantes. J l

Les premieres fissures ce sont manifestees, dans le plancher en beton armepour : '

i
"' onln ^ (Cm2 (,^ton de Ciment Portland ^ 190; ffbd 367 kg /cm2)

285T/cnÄ n °n ^ Ciment alUm'neUX de 2jOUrS *w= 162; abd

— dans le plancher comportant les poutrelles de bordure plus faibles, pour :

^ 1530 kg /cm2 (beton de ciment Portland *w 244 kg /cm2 ; 5bd 263
kg/cm2) et ffl 1350 kg/cm2 (beton de ciment alumineux de 1 iour aw= 255
kg /cm2; abd 280 kg /cm2).

J

— enfin, dans le plancher avec voütins en briques, pour :

a,= 815 kg/cm2.
Les pieces d'essai constituees par les poutrelles « libres ». ayant flambe au

cours des essais, ainsi que nous l'avons mentionne plus haut, ce qui nous
empecha de determiner l'influence de l'enrobage dans le beton sur la capacitede charge, il conviendrait de refaire de nouveaux essais, avec des poutrelles
en I « libres », en prenant soin d'eviter le flambage.

III. — Essais effectues par des Acieries et Ateliers de Construction
Mecanique d'Etat.

Le flambage des poutrelles libres a ete empeche de la maniere suivante :
Deux poutrelles ecartees de 1,50 metre l'une de l'autre ont ete reliees late-

ralement au moyen d'un fer plat de 6 X 120 de teile sorte que les deplacements
horizontaux et verticaux soient possibles, le gauchissement par rapport

ä la position initiale de la section etant toutefois empeche aux deux extremites
des sections et aux tiers. En fait, on a pu ainsi eliminer le flambage. La

contrainte atteinte (er 2452 kg /cm2) est plus elevee que la limite d'ecoulement
determinee (an 2300 kg/cm2).

On a egalement procede: ä la mise en charge de deux poutrelles en 1 reposant
absolument librement sur leurs appuis (l 5,57 m, h 18 cm, W
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182 cm3). Ces poutrelles ont flambe pour (j 1980 kg /cm2. La valeur
theorique suivant Timoshenko 1 atteignait er, 2050 kg /cm2. Ces essais confirment
le point de vue theorique correspondant.

On a observe que les premieres fissurations se manifestaient, sur les ailes
travaillant k la traction, des les charges er 1680 et 1800 kg/cm2, quoique
l'eprouvette prelevee ä l'extremite d'une aile ait accuse une limite d'ecoulement

jn =2300 kg/cm2 (flechissement permanent correspondant : 3,5 %). Ce
fait ne peut s'expliquer que par la presence de tensions internes consecutives
au processus de laminage et se manifestant elles-memes, dans les ailes, sous
forme de contraintes de traction et dans les ämes sous forme de contraintes de
compression. Ces contraintes doivent en somme etre ajoutees aux contraintes
resultant de la flexion. Dans le calcul, ces contraintes propres peuvent etre
negligees completement, malgre leur valeur relativement elevee, car au
cours de la flexion elles se trouvent compensees par l'allongement permanent
correspondant aux figures d'ecoulement.

L'opinion exprimee par certains investigateurs et suivant laquelle l'ecoule-
ment s'amorce sur les bords exterieurs des ailes, pour, au cours de la mise en
charge, s'etendre progressivement sur une grande partie de la section, n'est
pas exacte. Nous avons pu observer simultanement des figures d'ecoulement
sur les cötes externe et interne de l'aile ; la section tout entiere a donc
commence ä subir l'ecoulement en meme temps. ¦

Les phenomenes de glissement qui constituent la cause de l'ecoulement, ne
peuvent se manifester effectivement que si les surfaces de glissement
consistent en plans, spheres ou cylindres, de teile sorte que le glissement interne
puisse se produire simultanement sur toute la surface, Si toutefois, les
contraintes t en quelques points de la surface de glissement n'ont pas atteint la
valeur critique en meme temps qu'aux autres points, ies premiers entravent le
phenomene de gtissement. Le glissement ne peut alors se produire que lorsque
la contrainte moyenne /Fx e/F

atteint la valeur de xa (Si toutefois, il existe des ecarts par trop considerables
entre les differentes valeurs de t, les phenomenes de glissement peuvent alors
se resoudre suivant deux surfaces intersecantes. Ce n'est toutefois pas le cas
en ce qui concerne les poutrelles en I, mais seulernent lorsqu'il s'agit de la
flexion de sections rectangulaire).

C'est pourquoi une capacite de charge conditionnee par la limite d'ecoulement,

dans une section en I, avec une repartition de tensions suivant la figure 6.
peut s'exprimer par la relation suivante :

h — a d
Mk=al(2aÄ -=— + g (k — 2a)2

et non pas par la relation : M^ crt. W.
Ce qui precede n'est toutefois naturellement valable que lorsque le flambage

1. Congres de Paris, Publication Preliminaire, page 147
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de la membrure travaillant ä la compression est empeche (par exemple, parenrobage dans le beton).
Dans le cas qui nous occupe, Mw W jt= 420.000 kg cm et Mk =434.000

kg cm. Par des essais, on a pu trouver : Mmax= 447.000 kg cm.Au cours d'essais ulterieurs, on a enrobe les poutrelles dans le beton (memes
profils), suivant la disposition de la figure 7a. La charge a ete appliquee
directement, le plancher peut toutefois etre decharge afin de determiner les
flechissements permanents. Les premieres fissures se produisirent pour al== 1620
kg/cm2. Le diagramme accuse un coude tres prononce pour crkl. 2300 kg /cm2
(Si l'on calcule la charge sur la poutrelle seule : erf, 2150 kg /cm2). Si nous
voulons, dans le calcul, tenir compte du beton, nous trouvons, pour Ebd Ebz=
210.000 kg/cm2, n= 10 pour la charge de fissuration : cbz 63,5, ae 510
kg /cm2. Pour n 15 et abz 0, pour la charge critique abd 57, 7 ae
1800 kg /cm2 et pour la charge maximum erbd 97, ac s= 3100 kg /cm2.

Si les dalles de beton arme se trouvent ä la partie inferieure (figure 1 b), on
arrive ä : pour la charge de fissuration «j, ==' 1680 kg/cm2, pour la charge
critique a, 2380 kg /cm2 et pour la charge maximum c, 3200 kg/cm2.En tenant compte du beton, avec n 10, on atteint pour la charge de
fissuration abz 39, 5, <xbd 66, Gßz 263 kg /cm2, pour la charge critique
crez— 2220, crbd= 129 kg /cm2 et pour la charge maximum crez 2980 kg/cm2
abd=179kg/cm2

Les diagrammes de flechissement sont portes sur la figure 8. Le coude se
produit pour er, 2380 kg/cm2, ce qui montre qu'aux endroits oü se produisent
les fissures, la poutrelle seule a ä supporter la charge et que dans la zone
travaillant ä la traction, la limite d'ecoulement a ete atteinte. L'etat de tension
correspond ä ce qu'indique la figure 6. La charge critique est donc indepen-
dante de l'enrobage de beton et environ superieure de 7 % ä la valeur de
M=crn. W. La charge maximum n'est toutefois atteinte que lorsque, dans
käme, le processus d'ecoulement arrive au voisinage du milieu de la poutrelle
(Kist J et Fritsche 2). Par suite, la charge maximum peut etre plus elevee
d'environ 15 °/0. Si toutefois, dans l'aile travaillant ä la compression, la limite de
compression n'est pas atteinte, fe beton partieipant egalement ä la resistance
aux efforts de compression, et l'axe neutre se deplacant jusqu'a l'aile comprimee,

la charge maximum peut alors etre encore plus elevee, d'environ 35 %.
Dans les poutrelles enrobees de beton, la reprise des possibilites de resistance
peut toutefois se faire sentir egalement plus tot, car le processus d'ecoulement
interesse une faible portion de la poutrelle (fissure du beton). Par contre, dans
les poutrelles non enrobees de beton, et sur lesquelles le processus d'ecoulement

interesse une plus grande partie de Ja poutrelle, une bien plus importante
deformation est necessaire (flechissement).

A la charge maximum, la couche de beton s'etait detachee de l'aile ä
l'endroit de la fissure la plus large, subissant en somme une destruction par suite
de la compression. Cette couche de beton ne fut donc amenee ä destruction
qu'apres que la limite d'ecoulement fut atteinte dans la membrure travaillant
a la compression.

1. Lütticher Kongress 1930.
2. Der Bauingenieur 1931. Heft 47.
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De nouveaux essais sont actuellement en cours, avec rails de chemin de fer
enrobes de beton, dans les zones de compression et de traction d'une poutre
en beton arme. On a constate que la section pouvait etre calculee d'apres la
loi de Bernouilli lorsque l'intervention de l'enrobage de beton est certaine.
Des essais actuellement en cours egalement ont pour but de determiner quelle
est la meilleure disposition ä adopter pour les armatures de cisaillement et

quelles sont les contraintes maxima admissibles.

Zusammenfassung.

Bei der Bemessung freier I Balken muss die Knickgefahr berücksichtigt
werden. Ist aber der untere Teil dieser Balken durch Deckengewölbe beiderseits

seitlich gestützt, so kann die Belastung noch erhöht, d. h. die Träger können
bis zur Fliessgrenze beansprucht werden. Wird seitliches Ausknicken irgendwie
verhindert, z. B. dadurch, dass der Träger mit Beton ummantelt wird, welcher

wenigstens bis zu der unteren Fläche des oberen Flansches reicht, so stellt
sich die Grenze des Tragvermögens praktisch dann ein, wenn die Fliessgrenze
im ganzen Querschnitt des Flansches erreicht wird. Von da an wachsen die

Durchbiegungen (besonders die bleibenden) sehr schnell, was mit dem

Unbrauchbarwerden der Decke identisch ist. Wir wollen also diese Last als

kritische Last bezeichnen.
Die Durchbiegungen der nicht einbetonierten Träger über der

Proportionalitätsgrenze sind allgemein grösser, als die mit E 2100000 kg/cm-
berechneten.

Der einbetonierte Träger verhält sich bei niedriger Belastung wie ein

Verbundbalken aus zwei homogenen Materialien mit verschiedenen Elastizitätsmodulen.

Die bleibenden Durchbiegungen werden bald beträchtlich. Sie erreichen

schon bei eri =1400 — 1500 kg/cm2 die Hälfte der gesamten Durchbiegungen.

Befindet sich die Platte über dem I Träger, so sind bei dieser Belastung die

bleibenden Durchbiegungen nur 10 — 12 % der gesamten Durchbiegungen.
Letztere sindgrösser als nach der Theorie unter Voraussetzung eines homogenen
Materials Eb 210-000 kg/cm2 (auf Zug und Druck) und mit n 10 zu

erwarten wäre, aber kleiner als nach der Rechnung mitEM 140000 kg/cm2,
Ebz 0 kg/cm2, ti= 15.

Die kleinere Durchbiegung ist auf die Wirkung des Betons zwischen den

einzelnen Rissen zurückzuführen, da der Stahlträger (wenigstens auf der

Zugseite) an der Rissteile vollbeansprucht ist.
Beachtenswert ist weiterhin die ausserordentlich grosse (günstige) Bedeutung

des Drillungswiderstandes der Eisenbetonplatten bei verschiedenen Steifigkeiten
der benachbarten Träger.

Somit ist die kritische Last bei einbetonierten Trägern auch nicht höher als

bei den ausgesteiften, nicht einbetonierten, jedoch ist bei einbetonierten

Trägern die Tragfähigkeitsgrenze grösser. Daher könnte man sich also mit
einem kleineren Sicherheitsgrad gegen die kritische Last begnügen, statt mit
1,7 2,0, vielleicht mit 1,5 — 1,7. Bei freien Trägern sollte man einen

Sicherheitsgrad gegen seitliches Ausknicken von 2,5 — 3 verlangen.



' '• ' Septieme seance de Iravail

Resume.
Dans le calcul des poutres en I libres, il faut tenir compte des risques de

flambage. Si toutefois, la partie inferieure de ces poutres est protegee des deuxcotes par des voütins de plancher, la charge peut etre encore poussee plus loin
c est-ä-dire que les poutrelles peuvent etre chargees jusqu'a la limite d'ecoulement.

bi, d une maniere quelconque, le flambage lateral est empeche parexemple au moyen d'un enrobage de la poutrelle dans le beton, cet enrobage
s etendant au moins jusqu'a la face inferieure de l'aile superieure, la limite dela capacite de charge n'est atteinte en pratique que lorsque la limite d'ecoulement

est elle-meme atteinte dans la section de l'aile tout entiere. A partir de
ce moment les flechissements croissent (particulierement les flechissements
permanents) tres rapidement, ce qui equivaut ä la mise hors service du plancher.Nous designerons donc la charge correspondante comme charge critiqueLes flechissements des poutrelles non enrobees de beton au-dessus de lalimite de proportionnalite sont en general plus eleves que ceux que l'on peutdeterminer par le calcul avec E =2.100.000 kg/cm2.Pour les faibles charges, la poutrelle enrobee de beton se comporte comme unSysteme de deux materiaux homogenes possedant des modules d'elasticite dif-terents. Les flechissements permanents deviennent rapidement considerables;Pour ffl 1400 a 1500 kg /cm2, ils atteignent dejä la moitie de la valeur desflechissements totaux. Si la dalle se trouve au-delsus de la poutrelle en I epour -charges ci-dessus, les flechissements permanents n'atteignent que de

1 r dfuS.flechlssenients totaux. Ces derniers sont plus eleves que ne
oJooffk / .T TS rh^°thÖSe d™ ™«riau homogene avec"

Eb2 0.000 kg/cm2 (Traction et compression) et avec n 10 ;
ifs sont toutefoisplus faibles que ne 1 indique le calcul avec Ebd 140.000 kg/cm2, E7z-0kg/cm2 et n 15. ö '

Ces valeurs inferieures des flechissements doivent etre attribueesä Interventiondu beton entre les differentes fissures, car la poutrelle metallique, aumoins du cote de la traction, est soumise ä la pleine contrainte ä l'endroit des

II importe en outre de noter l'extreme importance, d'ailleurs favorable de la
dTnouTe

11
t0rS-^ deS daUeS ^ bÖtün arm6' P°Ur d6S ^Idit- *&™£

des poutrelles voisines.
Ainsi la Charge critique, dans les poutrelles enrobees de beton, n'est pas

danstesVee qr„ t P°Ut,relleS renfor-eS! mais non enrobees toutefois,dans ces poutrelles enrobees, la capacite de charge est plus forte. Par suite onpourrai se contenter d'un coefficient de securite plus faible ; au lieu d'adopterde 1, / a2,0 on pourrait peut-etre se contenter de 1,5 ä 1,7. Dans les poutres« libres >,, il conviendrait d'adopter un coefficient de securite de 2,5 ä 3.

Summary.
When calculating the dimensions of a free I-beam, the risk of bucklingmust be taken into consideration. But if the lower part of the beam is

laterally supported by ceiling arches at both sides, the load can be fürther
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increased, i. e. the beams can be stressed up to the yield point. If lateral
buckling is prevented in any way, for example by the beam being encased
in concrete which reaches at least up to the under surface of the top flange,
the limit of carrying capacity is practically when the yield point has been
reached in the whole cross-section of the flange. From then onwards, the
deflections (especially the permanent deflections) increase very rapidly ; this is
identical with the flooring becoming unusable. This load is therefore termed
the critical load.

With beams not encased in concrete, the deflections above the limit of
proportionality are in general greater than those calculated with E
2.100.000 kg/cm*.

An encased beam when lightly loaded behaves as a Compound beam made
of two homogeneous materials with different moduli of elasticity. The
permanent deflections soon become considerable; already with er, 1400 to
1500 kg/cm5 they amount to half Ihe total deflections. If the slab is over the
I-beam, the permanent deflections with this load are only 10 to 12 °/0 of
the total deflections. These are greater than would be expected according to
theoretical considerations assuming a homogenecus materiai Eb 210,000
kg/cm2 (in tension and compression) and whith n 10, but they are smaller
than those calculated with Ebd 140,000 kg/cm2, Ebz 0 kg/cm2 and
n 15.

The smaller deflection is to be attributed to the action of the concrete
between the separate cracks, since the steel beam is fully stressed at a crack
(at least on the tension side).

Another point worthy of notice is the extra ordinarily great (davourable)
siguificance of the resistance to twisting of the reinforced concrete slabs for
different degrees of stiffness of the neighbouring beams.

Consequently the critical load with encased beams is also not greater than
with stiffened uncased beams, but the limit of carrying capacity is higher
with encased beams. A lower degree of safety might therefore by sufficient,
possibly 1.5 to 1.7 instead of 1.7 to 2.0. In the case of free beams, a degree
of safety of 2.5 to 3 shoutd be stipulated.

R. LEVI,
Ingenieur en Chef adjoint, Chemins de Fer dc l'Etat, Paris.

II semble resulter des experiences pratiquees sur les poutrelles en acier enrobees

de beton que l'on soit en droit de calculer ces ouvrages comme les ponts
en beton arme.

On peut tirer une conclusion semblable des mesures que nous avons elfec-
tuees lors de son achevement, sur le pont de l'Europe ä Paris. Ce pont, recons-
truit recemment par les Chemins de fer de f'Etat, est constitue dans sa partie
centraie par un cours de poutres metalliques dont les membrures sont prises
dans deux hourdis en beton arme.

Les poutres ont environ 2 m. 10 de hauteur hors cornieres, le hourdis superieur

qui supporte la chaussee a une epaisseur de 21 cm. et le hourdis infe-
37
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neur, qui a ete etabli uniquement pour isoler des fumees l'ossature metallique
n'a que 8 cm. d'epaisseur.

La solidarite du beton arme, aux poutres a ete accrue par l'addition de petites
pieces en fer plat pincees dans les rivets de bordure.

On peut dire que ce type d'ouvrages constitue l'extrapolation des ponts ä
poutrelles enrobees pour des portees superieures aux portees usuelles.

Au pont de l'Europe, l'ossature a ete calculee sans tenir compte de l'appoint
de resistance que fournit le beton.

On pouvait donc s'attendre ä trouver lors des essais des deformations et des
fatigues dans le metal inferieures ä Celles du calcul.

Mais cette reduction a depasse ce qu'on pouvait supposer.
D'une maniere generale on a constate, au cours des essais, une deformation

permanente assez faible due ä la premiere mise en charge. Quant aux
deformations survenant lors des dechargements et lors des applications successives
des surcharges, elles ont ete exactement 10 fois inferieures ä ce qu'indiquait
le calcul base sur la resistance du metal seul (2 mm au lieu de 20 mm).

Enfin les Manet-Rabut fixes sur le haut et le bas des ämes des poutres n'ont
pas ete influences par les deformations locales, alors que le calcul indiquait
des efforts de 4 kg. par millimetre carre environ.

Pour expliquer les resultats obtenus, il faut supposer notamment que, sous
t'influence des surcharges le beton se comporte elastiquement, aussi bien en
tension qu'en compression. Le coefficient d'elasticite de l'acier etant suppose de
22.10,9 m serait egal ä 6,6.

D'autre part, si ces hypotheses etaient exactes, fe taux de travail du beton
tendu resultant des charges appliquees apres sa prise depasserait par endroits
30 kg/cm2. II semble difficile d'admeltre que cet effort n'ait occasionne aucune
deformation permanente ni aucune fissure. Mais rien n'en trahit l'exislence et l'on
est en droit de considerer qu'apres la premiere mise en charge le beton se
comporte elastiquement vis-ä-vis des surcharges avec un coefficient d'elasticite eleve.

Ces constatations ne valent evidemment que parce que le pont en question,
calcule en faisant abstraction du beton, possede precisement une resistance
tres surabondante, mais elles permettent d'esperer que, dans des ouvrages
semblables, on saura faire une economie importante de metal, ä condition d'avoir
pratique des experiences renouvelees.

Une premiere conclusion qui s'impose est qu'il est possible d'associer le
beton aux poutres metalliques assez energtquement pour qu'il ne se produise
pas de glissement. Ceci etant, il est legitime de prendre en compte la resistance

du beton, tout au moins dans les parties comprimees.
Cette consideration devrait conduire les constructeurs ä laminer des

poutrelles dissymetriques pour reduire le poids de metal dans la membrure
comprimee.

En poussant plus loin les resultats indiques on en viendrait ä considerer que
dans les poutres mixtes de grande hauteur ä 2 hourdis, la resistance vis-ä-vis
des surcharges est realisee presque exclusivement par le beton, tendu et
comprime, l'ossature ayant seulernent, avec le concours du beton comprime, un
röle de resistance ä peu pres statique, correspondant ä la charge morte.

Cette consideration conduirait ä des serieuses economies de metal.
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Resumö.

L'auteur donne les resultats d'experiences effectuees sur le Pont de l'Europe
ä Paris. Les poutres du tablier sont composees de töles et cornieres et leurs
membrures seules sont enrobees.

Ces resultats conduisent ä la conclusion que le beton d'enrobement tendu et
comprime intervient totalement dans la resistance de l'ouvrage pour les
surcharges et qu'on pourrait envisager, apres confirmation par d'autres essais, de
tenir compte de ce concours dans les calculs.

Zusammenfassung.
Der Verfasser gibt die Versuchsergebnisse der Messungen an der Brücke

« Pont de l'Europe» in Paris bekannt. Die Fahrbahnträger sind aus Stehblechen
und Winkeleisen gebildet und allein ihre Gurtungen sind umhüllt.

Diese Ergebnisse führen zur Folgerung, dass sich der gezogene und gedrückte
Umhüllungsbeton für die Verkehrslasten vollständig am Spannungszustand der
Konstruktion beteiligt und dass man auf Grund der Bestätigung dieser
Beobachtung durch andere Versuche vorsehen könnte, dieses Mitwirken in den
Berechnungen zu berücksichtigen.

Summary.

The author gives the results of tests made on the Pont de l'Europe in Paris.
The beams of the flooring are formed of steel plate and angle iron, and onlv
their booms are encased in concrete.

These results lead to the conclusion that the concrete casing, in tension
and in compression, contributes fully to the strength ofthe strueture for the
traffic loads, and that it is possible to foresee this being taken into account in
calculations, after these observations have been confirmed by further other
investigations.

Dr. sc. techn. F: STÜSSI,
Oheringenieur der Eisenbaugesellschafi Zürich.

1. Gegenstand.
Um festzustellen, in welchem Masse die Tragfähigkeit von eisernen

Trägern durch die Verbundwirkung mit Beton, der ja in vielen Fällen schon aus
konstruktiven Gründen angeordnet wird, vergrössert werde, entscbloss sich
die Technische Kommission des Verbandes Schweiz. Brückenbau- und
Eisenhochbau-Fabriken (T.K.V.S.B.) auf Vorschlag von Dipl. Ing. P. Slur-
zenegger, Direktor der Eisenbaugesellschaft Zürich, zur Durchführung von
Versuchen mit einbetonierten Walzträgern '.

1. Hier wird nur auf die für die Praxis wichtigsten Versuchsresultate (Brucherscheinungen,
Steifigkeit, Tragfähigkeit) eingetreten. Die Beobachtungen über den Spannungsver-
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Fig-. 1.— Section des poutres d'essai.
Querschnitt der Versuchsträger.
Section throug'li the test beams.

Armatures transversales Querbewehrung.
Transverse reinforcement.

Plan de charge Lastebene Load level.

Abb. 1 zeigt den Querschnitt der Versuchsträger. Doppelträger wurden
gewählt, um Torsionsbeanspruchungen aus nicht genau in Trägerebene liegendem

Kraftangriff zu vermeiden. Die Breite der die beiden Eisenträger I 14 ver¬
bindenden Betonplatte von 8,0

Quenbewehnunq cm Stärke wurde mit7j 60,90
und 120 cm verschieden ge-
wählt, um den Einfluss einer
Veränderung der mitwirkenden
Betonfläche bei sonst gleichen
Abmessungen feststellen zu
können. Die Betonplatte
erhielt in halber Höhe eine leichte
Querbewehrung aus Rundeisen
0 6 bis 8 mm in Abständen von
ca. 30 cm 1.

Die elastischen Eigenschaften
der beiden Baustoffe : St. 37 der Träger I 14 mit einer Zugfestigkeit von 3,84
t/cm2 und Beton (300 kg Portlandzement auf 1200 1 Sand und Kies) sind
in Abb. 2 dargestellt. Diese Spannungs-
dehnungsdiagramme stellen die Mittel- e

werte aus je 6 Versuchen dar'2.
Die Versuchsträger wurden durch eine

hydraulische Pumpe belastet, deren Druck
P durch ein System von sich kreuzenden
Balken je zu einem Viertef auf die Dritlels-
punkte derEinzeiträger übertragen wurde.
(Abb. 3). Die Druckübertragung erfolgte
durch Kugellager und die Träger waren
an beiden Enden auf Rollen gelagert,
wodurch Reibungskräfte vermieden und
streng symmetrische Beanspruchungsverhältnisse

erreicht wurden.
Bei der praktischen Ausführung

beansprucht in der Regel das Eigengewicht der
weich aufgebrachten Betonmasse und des
Trägers den Eisenquerschnitt allein, bevor
der Verbundquerschnitt (Eisen -(-
abgebundener Beton) zur Wirkung kommt. Um den Einfluss dieser «Vorspannung»
auf die Bruchlast des Verbundquerschnittes beobachten zu können, wurde

lauf in Verbundträgern sollen in einer späteren Veröffentlichung der T.K.V.S.B. bekannt
gegeben werden.

1. Der Querschnitt einer Vorversuchsreihe ohne Querbewehrung ist in den Abb. 6a und
8 ersichtlich.

2. Die Spaunungsdehnungsdiagramme der Zugproben aus St. 37 und der Druckproben
an Betonprismen 12X13 X 36 cm wurden an der Eidg. Materialprüfungsanstalt an der
E.T.H. in Zürich aufgenommen. Dabeibesassen die Betonprismen gleiches Alter (5 Wochen)
wie die Versuchs träger bei ihrer Prüfung, welche in den Werkstättender Eisenbaugesellschaft

Zürich durchgeführt wurde.

eb"9Acm Fliessen bis
£ 25 %o2 60

ES'

2.0 7.90

„c&A JJ>1MJ) ¦ 27tViW *£ t.etvoc
?oo

05 -IOO

Fi
0.5 10 1.5 2.0 2.5 e°/co

_
2. — Diagramme des allongenicnts.
Spann ungsdehnungsdiagramme.

Stress-strain diagram.
Ecoulement jusqu'a... Fliessen bis...

Yield up to.
Beton — Beton concrete.
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Srihlltn

die Hälfte der Versuchsträger vor dem Betonieren durch angehängte Gewichte
mit einer Beanspruchung von ct0 1,0 t/cm-vorbelastet (Versuche A). Aus
dem Vergleich mit den Versuchen B, bei denen auch das EigengeAvicht infolge
der durchgehenden Unterstützung während
Herstellung und Abbindezeit erst auf den

Verbundträger wirken konnte, ergab sieb
der Einfluss der Vorspannung auf die
Tragfähigkeit.

Ausgehend von der Auffassung, dass
die jungfräufiche Belastung für die
Beurteilung der Sicherheit eines Verbundträgers
massgebend ist 1, wurde die Belastung
stufenweise, ohne zwischengeschaltete
Entlastungen, bis zur Zerstörung der
Versuchsträger gesteigert. Die Abbildungen 4 und S zeigen die Anordnung
der Versuchseinrichtung.

."',.
Hugelläger-

1-3

Fig. 3. — Schema de mise en charj
Belastungsschema.

Arrangement of loading.
Paliers ä billes ~ Kugellager.

Ball bearings.
Houleaux Rollen Rolls.

2. Die Bruch erscheinun gen
Durch Ueberwinden der Hafff

Gleiten des Trägers im Beton ein. Dieses Gleiten äusserte sich ruckweise und
Durch Ueberwinden der Hafffestigkeit zwischen Beton und Eisen trat ein

HITm

:»**

Fig. 1. — Dispositif d'essai avec poutres, avant l'essai.
Versuchseinrichfung mit Trägern vor dem Versuch.
Testing arrangement with beams, before the test.

vergrösserte sich bei andauernder Belastung bis auf rund 3 cm (Abb. 6). Bei
den Haken, die zur Handhabung der Versuchsbalken auf den Eisenträgern
aufgeschweisst waren, wurde dabei der Beton zerdrückt. (Abb. 7.)

Die Querverbiegung der Betonplatten infolge der wagrechten Schubspan-

t. Wir schliessen uns damit der Auffassung F. von Empergers an. Vgl. : v. Emperger :

Verbundsäulen. Vorbericht zum Pariser Kongress 1932, S. 600.
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nungen äusserte sich beim Bruch in einem starken Längsriss über den" I-Trä-
gern. Dadurch, bezw. durch die schon vorher auftretenden starken* Quer-

13»

#
:

.: :

Fig. 5. —Dispositif d'est-ai avec poutres, apres l'essai.
Versuchseinrichtung mit Träger nach dem Versuch.

Tcsting arrangement with beams, after the test

dehnungen, wird auch die Haftfestigkeit bis zur Möglichkeit des Gleitens ver
mindert (Abb. 8).

y

Fig. 6. —Deplacement des poutres anx extremites.
Gleiten der Träger, Trägerende.

Slipping of the beams at the ends.

xVuffallend war das späte Auftreten der ersten Zugrisse ; selbst in den Vouten,

den Betonfasern stärkster Dehnung, traten sie erst oberhalb der halben
Bruchlast auf. Die gemessenen entsprechenden Dehnungen des Eisens betrugen
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dabei rd. 0,8 °/00. In der Platte traten Zugrisse erst im letzten Drittel des

Belastungsvorganges auf (Abb. 9, Abb. 10).

¦¦H

***;.j....

•mit
i-5

Fig. 1. — Deplacement des poutres et destruction du beton aux crochets dc mise en charge.
Gleitender Träger, Betonzerstörung bei Lasthaken.

Slipping of the beams. Breakdown of concrete at load hooks.

Bei einzelnen Trägern konnte ungefähr gleichzeitig mit dem Gleitbeginn
auch eine beginnende Zerslörung des Betons durch Druck festgestellt werden,

Fig. 8. — Fissure longitudinale avec deplacement dela poutre.
Längsriss mit Gleiten des Trägers.

Longitudinal crack, with slipping of tbe beam.

so besonders bei den Versuchsträgern mit der kleinsten Plattenbreite
b 60 cm (Abb. 11). Stark ausgeprägt war die Druckzerstörung beim
Nebenversuch C, bei dem durch quer auf die I-Träger aufgeschweisste und in den
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Beton eingreifende Flacheisen das Gleiten vollständig verhindert worden
war.

"jgPsnwii

Fig. 9. — Fissures de traction dans les voütins (ä la rupture)
Zugrisse in den Vouten (Bruchzustand).

Tensile cracks in the arches (Condition at rupture).

1

:

: "
:¦ ¦¦'',' ;: : >:Si

¦:-.-¦¦!'..-.
i ¦¦

Fig. 10. —Fissures de traction sur les bords de la dalle (ä la rupture)
Zugrisse am Plattenrand (Bruchzustand).

Tensile cracks at the edges of slab (Condition at rupture).

3. Durchbiegungen,
In Abb. 12 1 sind die beobachteten Durchbiegungen von Versuchsträgern B

1. Als Masstab der Belastungen wurde, wie auch in den spätem Abb. 13 und lä, das
maximale Biegungsmoment eines Einzelträgers, also des halben Querschnitts nach Abb. 1,
aufgetragen.
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ohne Vorbelastung der I-Träger) mit den in üblicher Weisemit n= 10 ' berechneten

Werten verglichen. Die gemessenen Durchbiegungen sind im Bereiche
der Gebrauchslast kleiner als die berechneten. Die bedeutende Zunahme der
Steifigkeit einer Trägerdecke durch die Mitwirkung des Betons im Verbund-
querschnitt wird durch Vergleich mit der in Abb. 12 ebenfalls eingetragenen
Durchbiegung des I-Trägers a Hein anschaulich 2.

¦ 'mm

tz-:ßiz, :&*&j. ^dm-fm

X '^^v-^
-

* ','«.»
**

fr

Fig. 11. — Fissure longitudinale et destruction du beton par compression.
Längsriss und Druckzerstörung des Betons.

Longitudinal cracking and destruction of the concrete by pressure.

4. Tragfähigkeit.
Zur Beurteilung der beobachteten Tragfähigkeit der Versuchsträger wurden

die Bruchmomente der Verbundquerschnitte auf Grund der Spannungsdeh-
nungsdiagramme der Abb. 2 und folgender Voraussetzungen berechnet :

a. die Querschnitte bleiben eben 3,

b. es trete kein Gleiten der I-Träger im Beton ein.

1. n — 10 — Verhältnis des Elastizitätsmoduls von Eisen zum Druckelastizitätsmodul
von Beton ; Beton der Zugzone vernachlässigt.

2. Selbstredend sind Durchbiegungen infolge Vorbelastung der eiserneu I-Träger
getrennt von den Durchbiegungen der Verbundträger zu ermitteln.

3. Die durchgeführten Dehnungsmessungen zeigten, dass diese Voraussetzung nicht
genau zutrifft. Nach unserer Auffassung liegt ein Grund für das Nichtebenbleiben der
Querschnitte in folgendem Umstand : Summiert man in einem Balkenelement zwischen
zwei benachbarten Querschnitten einerseits die Druckspannungen von Belonoberkanto
abwärts und andererseits die Zugspannungen von I-Trägerunterkante aufwärts, so sind
die beiden Summen Schubkraft) bei der Nullinie, oder, wenn diese oberhalb des I-Trägers

verläuft und bei Ausschluss von Betonzugfestigkeit, auch auf der I-Trägeroberkante
einander gleich. In dieser Ebene muss demnach die Schubkraft vom Beton auf das Eisen
übergehen. Da sie sich in Wirklichkeit jedoch auf einen grösseren Teil des I-Trägerum-
fanges verteilen wird, kann der Spannungsverlauf auch bei Gültigkeit des Hooke'schen
Gesetzes nicht mehr geradlinig sein und die Querschnitte können nicht mehr eben bleiben.
Der Einfluss auf die Grösse der Bruchmomente scheint jedoch gering zu sein.
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gemessen

Abb. 13 enthält den Vergleich zwischen beobachteten und berechneten
Bruchmomenten. Mit Ausnahme der Träger mit kleinster Plattenbreite liegen

die Versuchswerte unter den theoretisch
ermittelten. Der Unterschied zwisciien
Versuch und Rechnung entspricht offenbar

der Tragl'ähigkeitsverminderung
infolge des Gleitens der Träger im Beton.
Der Abfafl beträgt hier im
ungünstigsten Falle weniger als 20 °/0. Bei den
Trägern mit h 60 cm liegen die
Versuchswerte etwas höher als die der
Rechnung ; da bei diesen auch deutliche

Druckzerstörung festzusteflen
war, das Gleiten also erst in dem
Moment eintrat, als die Betonfestigkeit
annähernd erreicht war, bestätigen sie
die Richtigkeit der rechnerisch ermittelten

Bruchmomente bei erfüfffer Voraussetzung

b. Ebenfalls eine Bestätigung
der Rechnung liefert der in Abb. IS
eingetragene Nebenversuch C mit
konstruktiver Sicherung gegen Gleiten.

Für die Bemessung und konstruktive
Ausbildung von Verbundträgern folgen aus diesen Feststellungen zwei

Möglichkeiten :

berechnet n=lo
IIcm

2.0

I(Prop.arenze I

0.5

WO 200 300 400 500 BOO/lernt
Fig. 12. — Fleches.

Durchbiegungen Deflection.
Limite de proportionnalite.

Proportionalitätsgrenzc.
Limit of proportionality.

Poutrelle 1 li seule Träger I 14 allein.
Girder I 14 alone.

Mesurees gemessen measured.
Calculees berechnet calculated.

600
ftechnyn

/ersuch

Versuchsreihe A
mit Vorbelastung

-f. Vorbelastung

cm
Mb

600

Versuchsreibe B
ohne Vorbelastung

Rechni/nR

1/ers

SO 120cm•>• 60 90 120cm o - 60

Fig. 13. — Moments de rupture.
Bruchmonienfe.

Moments at rupture.
serie d'essais effectues avec charge preliminaire.

Versuchsreihe mit Vorbelastung.
series of tests with preliminary leading.
sans ....ohne.... ....without...

resultat calcule Rechnung calculated.
resultat de l'essai Versuch test result.

Mo du ä la charge preliminaire M0 inf. Vorbelastung M, due to preliminary loading.
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a. Das Gleiten der Träger im Beton wird durch besondere konstruktive
Massnahmen verhindert. Als solche kommen Rundeisenbügel, die durch
Löcher in den Stegen der I-Träger durchgesteckt werden, in Frage. Bei einer
derartigen Anordnung darf der Bemessung
das volle rechnerische Bruchmoment zu
Grunde gelegt werden.

b. Falls keine besondere Sicherung gegen
das Gleiten der Träger im Beton vorgesehen
wird, ist mit einer verminderten Tragfähigkeit
zu rechnen. Nach den Resultaten der
allerdings nicht sehr zahlreichen T.K.V.S.B.¬
Versuche ist diese Tragfähigkeitsverminderung

mit 20 °/0 genügend berücksichtigt.
Bei der Versuchsreihe A mit Vorbelastung

der I-Träger ist dadurch die Gesamtbruchlast
gegenüber Trägern ohne Vorbelastung nicht
vermindert worden, eine Feststellung, die
mit der theoretischen Untersuchung übereinstimmt.

Wir folgern daraus, dass mit Rücksicht auf die Sicherheit gegen Bruch
der Bemessung von Verbundquerschnitten nur das gesamte Maximalmoment
zu Grunde gelegt werden muss, unabhängig davon, ob ein Teil der Belastung
anfänglich auf die Eisenträger allein aufgebracht werde oder nicht1.

b * SOcm

¦ -fit,
K,e

O ff-frjx
tt9 X

£ ^
Lj

-^6f
Fig. 14. — Designations.

Bezeichnungen Signs used.
Hauteur des poutres Trägerhöhl

Height of girders.

b BOcm
Mcmi>' ftcmt 1

10001000

300 800
er Vensuct C

Hbs,1 600BOG LCr-
mhrf"

400400
Mb

HB 2,5irC
^_— ~^\0ß/1B — 200200 0.8Mb2.,s

Wnh4W„.7.4

a o 70.020 4.0 6.0 e.o to.o 72.0 ecm 20 4.0 e.o

Fig. 13. — Influence de l'epaisseur e de la dalle proprement dite.
Einfluss der Ueberdeckungshöhe e.

Influence of the thickness of covering e.
suivant equation 7 nach Gleichung 7 according to equation 7.

moments de rupture Bruchmomente moments at rupture.

72.0 e cm

Der Umstand, dass Vorbelastungen der Eisenträger die Gesamtbruchlast
des Verbundträgers nicht beeinflussen, lässt den Rückschluss zu, dass das

Schwinden des Betons zwar die Risslast vermindern kann, dagegen ohne
Einfluss auf die Bruchlast ist.

Die erwähnte Berechnung des Bruchmomentes eines Verbundquerschnittes

1. Mit Rücksicht auf das Eintreten bleibender Formänderungen erscheint allerdings eine

gewisse Beschränkung der Vorbelastung angezeigt.
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auf Grund der Spannungsdehnungsdiagramme beider Baustoffe ist im
allgemeinen sehr zeitraubend, sodass sie für die praktische Bemessung kaum in
Frage kommt. Es lässt sich jedoch eine Bedingung für die Ouerschnittsform
angeben, unter welcher beim Bruch sich der ganze Eisenquerschnitt im
hhesszustand befindet. Für diesen Fall ist die Grösse des Bruchmomentes
durch eine Gleichgewichtsbedingung allein festgelegt '.

Mit den Bezeichnungen der Abb. 14, die sich auf den Bruchzustand bezieht,
und mit Fe Querschnitt des eisernen Trägers, erF= Fliessbeanspruchung)
ßb Prismendruckfestigkeit des Betons ergibt sich aus der Gleichgewichtsbedingung

0 D A1.ßb.£.a> Z Fe-ffF
der Nullinienabstand x zu

Fn ,a„
X :2,

k1. ßb.o
Die Eisendehnung am obern I-Trägerrand beträgt

le

\X
1.

Sobald s00>£F, befindet sich der ganze Eisenquerschnitt im Fliesszustand
und die Bedingung für den beschriebenen Bruchzustand folgt aus den
Gleichungen 2 und 3 zu

*>cv=^±y F

si, Ä

Mit dem inneren Hebelarm der Kräfte D und Z

5) hi=hr—(l— k2).x
und mit der Abkürzung

1 — ft.ft ' 2

K
ergibt sich das Bruchmoment Mß des Verbundquerschnittes zu

7) MB Z. A, F.. aF.
(h> - k. Eü!fV

ßb.A /
Der Wert von ft ist für verschiedene Betonarten nur sehr wenig veränderlich

; er darf mit k 0,55 bis 0,60 in die Berechnung eingeführt werden.
In Abb. 15 sind die berechneten Bruchmomente Mß für Plattenbreiten

b — 60 und b 90 cm bei wachsender Ueberdeckungshöhe e aufgetragen. Die
Abweichungen der genau berechneten Werte für e < ep gegenüber den nach
Gl. 7 ermittelten sind gering. Gl. 7 erlaubt somit allgemein die direkte
Bestimmung der Bruchlast von auf Biegung beanspruchten Verbundträgern
in guter Annäherung.

Vergieicht man die durch den beabsichtigten Sicherheitsgrad dividierten

l. Vergl. Stüssi : Ueber die Sicherheit des einfach bewehrten Eisenbeton -Rechteckbalkens.
Abhandlungen der Internat. Vereinigung für Brückenbau und Hochbau, I. Band,

Zürich, 1932.
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Werte von MB mit der für den I-Träger allein zulässigen Belastung, so ergibt
sich, dass die Verbundwirkung erst von einer gewissen Ueberdeckungshöhe e

an eine nennenswerte Vergrösserung der Tragfähigkeit bewirkt. Im Beispiel
der Abb. 15 mit Beton von 275 kg/cm2 Prtsmendruckfestigkeit ist 2,5 -fache
Sicherheit gegen Bruch angenommen. Die Linie MB : 2,5 entspricht einem

Verbundquerschnitt mit konstruktiver Sicherung gegen Gleiten, während die
Werte 0,8. MB : 2,5 für Verbundträger ohne Gleitsicherung in Frage kommen.

Für den Vergleich mit dem Eisenquerschnitt 114 allein wurde die
zulässige Biegungsbeanspruchung mit 1,4 t/cm2 angenommen.

Die vorgelegten Ausführungen stützen sich auf eine kleine Anzahl von
Versuchen, deren Weiterführung mit dem Zweck der weiteren Prüfung und
Bestätigung dieser ersten Ueberlegungen und Resultate wünschenswert ist.
Die die Haftfestigkeit zwischen I-Trägern und Beton betreffenden Fragen, wie
z.B. die Grösse der die Gleitsicherung beanspruchenden Schubkräfte, wären
ebenfalls auf dem Versuchsweg abzuklären.

Traduction.
1. Objet.

La Commission Technique du Syndicat des Ateliers Suisses de Construction
de Ponts et Charpentes Metalliques, que l'on designe generalement sous les
initiales « T.K.V.S.B. », a pris, suivant la proposition du Dipl. Ing.
P. Sturzenegger, directeur de la Societe de Constructions Metalliques de Zürich,
la decision de proceder ä des essais sur profiles enrobes de beton, en vue de
determiner dans quelle mesure la capacite. portante de ces elements peut se
trouver accrue par l'influence de l'enrobage, ce dernier etant d'ailleurs tres
souvent prevu dejä pour des raisons de construction k

La figure 1 represente la section de la poutre d'essai. On a choisi la poutre ä
armature double, afin d'eviter les contraintes de torsion qui pourraient resulter
de t'application d'efforts situes non exactement dans le plan de la poutre. La
largeur de la dalle de beton reliant entre eile les deux profiles 114, et qui a
une epaisseur de 8 cm., a ete fixee k b 60,90, et 120 cm, afin de pouvoir
determiner, toutes autres dimensions restant ies memes, quelle pouvait etre
l'influence d'une modification de la surface de beton adjointe. Cette dalle de
beton intermediaire a ete munie, ä la moitie de sa hauteur, d'une armature
transversale legere, consfituee par des fers ronds de 6 ä 8 mm, admettant entre
eux des ecartements de l'ordre de 30 cm2.

Les caracteristiques elastiques des deux materiaux : l'acier St. 37 pour la
poutre I 14, admettant une resistance ä la traction de 3,84 t/cm2 et le beton
(melange ä 300 kg de ciment Portland pour 1200 litres de sable et de gravier),

1. II ne sera mentionne dans ce qui suit que les resultats d'essais qui presentent un
interet particulier dans la pratique (phenomenes de rupture, rigidite, capacite portante).
Les resuliats des observations concernant l'allure de Variation des contraintes dans les
poutres enrobees de beton seront publies dans une comniunication ulferieure de la T.K.V.
S.B.

2. On remarquera, sur les figures 6 a et 8, la section qui a ete adoptee pour une serie
d'essais preliminairos, et qui ne comporte pas d'armature transversale.
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sont indiquees sur la figure 2. Le diagramme de deformations represente une
valeur moyenne deduite de 6 essais k

Les poutres d'essai ont ete mises en charge au moyen d'une pompe hydrau-
lique. La charge a ete appliquee, ä raison du quart de la pression exercee parla pompe, au tiers des poutres, par f'intermediaire d'un Systeme de poutres
auxiliaires croisees (figure 3). Cette application etait realisee au moyen d'un
palier ä billes, les poutres etant supportees, ä leurs deux extremites, par des
rouleaux, ceci afin d'eviter les frottements et de pouvoir realiser des conditions
de charge rigoureusement symetriques.

En regle generale, dans l'execution pratique, le poids propre de la masse de
beton, progressivement appliquee, et de la poutre elle-meme, agit tout d'abord
uniquement sur la section des armatures, avant que la section combinee (fers
+ beton d'enrobage) n'intervienne. Afin de pouvoir observer i'influence de cette
« contrainte initiale ou preliminaire » sur la charge de rupture de la section
combinee, la moitie des poutres d'essai a ete soumise, avant le betonnage et au
moyen de poids eonvenablement suspendus, ä une charge preliminaire t70
1 tonne par cm2 (essais A). Par contre, dans les essais B, on a pris soin° de
ne faire agir le poids propre sur les poutres qu'apres l'enrobage, en prevoyant
un appui continu pendant le betonnage et la prise. On a pu ainsi, par comparaison

entre les essais A et B, determiner l'influence de la contrainte preliminaire
sur la capacite de charge.

En s'appuyant sur cette conception que le processus de la mise en charge
initiale joue un röle capital dans l'evaluation du coefficient de securite que peutfournir une poutre enrobee 2, on a effectue fa mise en charge progressivement,
sans decharges intermediaires, jusqu'a la destruction des poutres d'essai. Les
figures 4 et 5 representent la disposition adoptee pour ces essais.

2. Les phenomenes accompagnant la rupture.
Au depassement de la limite d'adherence entre le beton et le fer, il s'est

produit un glissement de la poutre dans le beton. Ce glissement s'est manifeste
brusquement et a augmente jusqu'a environ 3 cm, avec la continuite de
l'application de la charge (figure 6). II s'est traduit en particulier par une dechirure
du beton ä l'endroit des crochets qui avaient ete soudes sur Ies poutres metalliques

(figure 7), pour permettre de manipuler les poutres d'essai.
La contrainte de flexion transversale des dalles de beton sous l'influence des

efforts de cisaillement horizontaux s'est manifesten, ä la rupture, sous la forme
d'une forte fissure fongitudinale sur ies poutres en I. Sous cette influence et
sous l'action des allongements transversaux qui s'etaient dejä produits aupara-

1. Les diagrammes de deformation des eprouvettes de traction en acier St. 37 et des
eprouvettes de compression sur prisme de beton de 12 X 12 X 36 cm. ont ete releves au
Laboratoire Federal d'Essai des Materiaux de l'Ecole Polytechnique de Zürich. Les prismes de
beton utilises avaient le meme äge (5 semaines) que les poutres d'essai au moment des
essais, qui ont ete effectues dans les ateliers de la Societe de Constructions Metalliques de
Zürich.

2. Nous nous ralüons ä ce sujet ä l'opinion exprimee par F. v. Emperger (voir Publication
Preliminaire au Congres de Paris de 1932, p. 600 : F. v. Emperger, Colonnes en acier

enrobees).
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vant, il a pu se produire une diminution de la resistance d'adherence, allant
jusqu'a la possibilite du glissement (figure 8).

L'apparition tardive des premieres fissures de traction fut frappante ; meme
dans les fibres de beton accusant le plus fort allongement, eile ne se manifesta
qu'apres avoir passe la moitie de la charge de rupture. Les allongements cor-
respondants mesures dans le fer atteignaient environ 0,8°/oo- Dans la dalle,
les fissures n'apparurent qu'au cours du dernier tiers du processus de mise en
charge (figures 9 et 10).

On a pu, dans les poutres elementaires, constater egalement un commence-
ment de froissement ttu beton par compression co'incidant ä peu pres avec le
debut du glissement, particulierement sur les poutres d'essai presentant la

largeur minimum de dalle b 60 cm (figure 11). Celle destruction par
compression a d'ailleurs ete tres accusee au cours de l'essai complementaire C, dans

lequel on avait completement empeche le glissement au moyen de fers plats
soudes sur les profiles en f et penetrant dans la masse du beton.

3. Fleches.
La figure 12 ' permet d'etablir la comparaison entre les fleches observees

sur les poutres d'essai B (sans charge preliminaire sur les profiles en I) et les
valeurs calculees dans les conditions normales, rt 10 2.

Dans la zone correspondant aux charges normales, les fleches mesurees sont
plus faibles que les fleches calculees. L'importante augmentation de rigidite
qui resulte pour un plancher en poutres de l'intervention du beton dans la
section d'enrobage est nettement mise en evidence par la comparaison avec les
fleches qui correspondent ä la poutrelle en I seule et qui ont ete portees egalement

sur la figure 12 3.

4. Capacite de charge.
Pour l'interpretation de la capacite de charge observee des poutres d'essai,

on a calcule les moments de rupture des sections d'enrobage en se basant sur
le diagramme de deformation de la figure 2 et sur les hypotheses suivantes :

a. les sections restent planes k;

1. Comme echelle des charges, on a pris, de meme que dans les figures 13 et 15 qui
suivent, le moment flechissant maximum de la poutre elementaire, donc de la demi-section
suivant la figure 1.

2. n 10 est le rapporl entre le module d'elasticite de l'acier et le module d'elasticite du
beton ä la compression ; on neglige le beton de la zone tendue.

3. II est evident que Ies fleches qui resultent de l'application de la charge initiale des

poutres metalliques en I doivent etre determinees separement de Celles qu'accusent Ies

poutres enrobees.
4. Les mesures d'allongement qui ont ete effectuees ont montre que cette hypothese ne

correspondait pas rigoureusement a la realite. A notre avis, on peut expliquer le fait que
les sections ne restent pas planes de la maniere suivante : si l'on additionne, pour un
element de poutre compris entre deux sections voisines, d'une part, les contraintes de

compression, en descendant ä parlir du bord superieur du beton et, d'autre pari, les contraintes
de traction, en remontant ä partir de l'arete inferieure de la poutrelle en I, les deux sommes
ainsi obtenues (— effort de cisaillement) sont egales l'une ä l'autre ä l'endroit de Taxe neutre,
ou bien, si celui-ci passe au-dessus de la poutrelle en I, et ä l'exclusion de la resistance du

beton ä la traction, ä l'endroit de l'arete superieure de la poutrelle en I. Dans ce plan, l'ef-
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b. il ne se produit aucun glissement des poutrelles en I par rapport au beton.
La figure 13 donne une comparaison entre les moments ä la rupture calcules

et observes. Sauf pour la poutre qui accuse la plus faible largeur de dalle inter-
mediaire, les valeurs experimentales sont au-dessous des valeurs calculees.
L'ecart entre l'essai et le calcul correspond visiblement ä la reduction qui
resulte, pour la capacite de charge, du glissement des poutrelles dans le beton.
La reduction atteint ici, dans les cas les plus defavorables, moins de 20 "/„.
Pour les poutres admettant b 60 cm., les valeurs experimentales sont un peu
plus elevees que celles que donne le calcul ; comme, dans ce cas, on a

pu constater une tres nette destruction du beton par compression, le glissement

ne se produisant qu'au moment oü l'on approche de la resistance maximum
du beton, l'exactitude des moments de rupture determines par le calcul, dans
le cas oü l'hypothese « b » est remplie, se trouve confirmee. L'essai auxi-
iiaire C, porte sur la figure 1 3 et dans lequel le glissement a ete empeche par
construction meme, confirme egalement l'exactitude du calcul.

Les resultats ci-dessus offrent deux possibilites pour le calcul et la conception
des poutres enrobees :

a. Le glissement des poutrelles metalliques dans le beton est empeche par
dispositions pratiques de construction speciales. On peut envisager par exemple
l'emploi d'etriers en fers ronds, traversant les ämes des poutrelles en I au moyen
de Irous specialement disposes. Avec cette disposition, fe calcul jieut etre effectue

en partant du plein moment de rupture calcule.
b. Si l'on n'entrevoit aucune disposition de securite speciale contre le

glissement des poutrelles dans le beton, il faudra tabler sur une capacite de charge
reduite. D'apres les resultats des essais effectues par le T. K. V.S. B., essais
dont le nombre n'est d'ailleurs pas encore tres important, il est süffisant d'en-
visager une reduction de la capacite de charge de 20 °/0.

Au cours de la serie A d'essais avec charge preliminaire des poutrelles en I,
la charge totale de rupture ne s'est pas trouvee reduite du fait de cette charge
preliminaire, par rapport ä celle des poutres sans charge preliminaire, consta-
tation qui Concorde avec les resultats de l'etude theorique. Nous en deduisons
qu'en tenant compte de la securite ä la rupture, le calcul des sections enrobees
ne doit etre base que sur le moment maximum total, sans qu'il y ait lieu de
considerer si une partie de la charge a ete, ou non, appliquee inilialement sur
la poutrelle metallique seule 1.

Le fait que ies charges preliminaires des poutrelles metalliques n'exercent
pas d'influence sur la charge totale de rupture de la poutre enrobee conduit ä

cette conclusion que le retrait du beton peut en fait provoquer un abaissement
de la limite de resistance ä la fissuration, sans toutefois exercer une influence
sur la charge de rupture.

fort de cisaillement doit donc passer du beton sur le fer. Comme cel effort se repartit
toutefois sur une fraction importante du perimetre de la poutrelle en I, et meme en tablant
surla validite de la loi de Hooke, l'allure de Variation de la contrainte ne peut plus etre
rectiligne et les sections ne peuvent plus par suite rester planes. II semble toutefois que
l'influence qui en resulte sur la valeur dos moments ä la rupture ne soit que faible.

1. En tenant compte de l'apparition de deformations permanentes, il semble toutefois
indique de limiter dans une certaine mesure l'importance de cette charge preliminaire.
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Le calcul du moment de rupture d'une section enrobee, en se basant sur les
diagrammes de deformation des deux materiaux, ainsi qu'il a ete indique, est
en general tres long, de teile sorte qu'il est difficile d'y recourir dans la
pratique. II existe toutefois, en ce qui concerne la forme des sections, un cas pour
lequel la section des fers tout entiere se trouve, ä la rupture, en etat
d'ecoulement. Dans ce cas, la valeur du moment de rupture est uniquement fixee par
une condition d'equilibre'.

En tenant compte des designations de la figure 14, qui concerne la rupture
et en designant par :

F0 la section de la poutre metallique,
ffF la contrainte d'ecoulement,
ßb la resistance du prisme de beton,

on deduit de l'equation d'equilibre :

D kx.$h..b.x Z Fe.<7F (1)
la position de faxe neutre, x :

F.. «,„

ftj..ßb-n
*

L'atlongement du metal au bord superieur de la poutrelle en I atteint
e — x i e

Sb- ^ b-1 • (3)

Des que sc° ^>. sF, la totalite de la section du fer se trouve en etat d'ecoulement

et la condition correspondant ä l'efat de rupture prevu peut etre deduite
des equations (2) et (3) :

fl>.*F=£b + eF Fe •** (4)
sb kx. ßb.n

En introduisant le bras de levier interieur des efforts D et Z :

hi h' — {l—k2)x (5)

et en posant pour simplifier :

h i^2 (6)
"i

on obtient, pour le moment de rupture M„ de la section enrobee :

MB Z. ht F0.aF (/<•' — k hzlL (7)
ßb • h

La A'aleur de ft ne varie que tres peu avec les differentes sortes de beton ; on
peut adopter pour fes catculs la valeur :

ft=0,55 ä 0,60

On a reporte sur la figure 15 les moments de rupture M„ calcules pour des

largeurs de dalle intermediaire de 60 et 90 cm et pour une hauteur de recou-

1. Voir Stüssi, Ueber die Sicherheit des einfach bewehrten Eisenbeton-Rechteckbalkens.
—¦ Memoires de l'Association Internationale des Ponts et Charpentes, volume I, Zürich,
1932.
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vrement croissante. Les ecarts entre les valeurs calculees avec precision pour
e < eF par rapport aux valeurs deduites de l'equation (7) sont faibles. L'equation

(7) permet donc de determiner, d'une maniere generale et suffisamment
approchee, la charge de rupture des poutres enrobees sollicitees ä la flexion.

Si l'on compare les valeurs obtenues en divisant MB par le coefficient de
securite envisage, on constate que l'intervention de l'enrobage ne se manifeste
par une amelioration notable de la capacite de charge qu'ä partir d'une certaine
hauteur de recouvrement e. Dans l'exemple de la figure 15, avec un beton
accusant sur le prisme une resistance ä la compression de 275 kg/cm2, on a
admis un coefficient de securite de 2,5. La courbe MB/2,5 correspond ä une
section enrobee comportant un dispositif empechant le glissement, tandis que
les valeurs 0,8.Mß : 2,5 concernent des poutres enrobees ne comportant pas
de protection contre le glissement. Pour la comparaison avec la section du
fer de la poutrelle 114 seule, on a adopte une contrainte de flexion admissible
de 1,4 t/cm2.

Les resultats exposes ci-dessus s'appuient sur un petit nombre d'essais ; il
est ä desirer que ces essais soient poursuivis, afin d'obtenir confirmation de
ces considerations ef resultats de debut. II conviendrait egalement d'etudier
experimentalement les questions qui se rapportent ä l'adherence entre les
poutrelles en I et le beton, comme par exemple la valeur des efforts de
cisaillement susceptibles d'affecter la securite contre ce glissement.

Zusammenfassung.

1. Die Tragfähigkeit eiserner Walzträger nimmt durch die Verbundwirkung
mit Beton bei wachsender Ueberdeckung-shöhe zu.

2. Die natürliche Haftfestigkeit zwischen Beton und steifer Bewehrung
genügt nicht, um eine gemeinsame Tragwirkung beider Baustoffe bis zu ihrer
Ausnützung zu gewährleisten. Die Abminderung der Tragfähigkeit infolge
des Gleitens der I-Träger im Beton beträgt nach den T.K.V.S.B. -Versuchen
bis zu20°/o. Falls volle Materialausnützung angestrebt wird, ist die Anordnung

einer konstruktiven Gleitsiclierung notwendig.
3. Durch eine Vorbelastung der Eisenträger vor dem Betonieren (z.B. durch

Deckeneigengewicht) wird die Gesamtbruchlast nicht vermindert.
4. Die Durchbiegungen von Verbundträgern infolge Gebrauchslast können

mit Hülfe des Trägheitsmomentes des kombinierten Querschnittes, bei normalem
Kiesbeton berechnet für n 10, bestimmt werden.

5. Die angegebene Berechnungsmethode erlaubt die direkte Bestimmung
der Bruchlast und damit die Bemessung von Verbundquerschnitten mit
beabsichtigtem Sicherheitsgrad.

Resume.

I. La capacite de charge d'un profile metallique sous l'influence de l'enrobage

du beton augmente lorsque la hauteur de recouvrement croit.
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2. L'adherence naturelle entre le beton et son armature rigide n'est pas
süffisante pour assurer une participation commune des deux materiaux ä la charge
jusqu'a utilisation integrale de leurs capacites propres. La reduction de la
capacite de charge sous l'influence du glissement des poutrelles en I par rapport

au beton atteint, suivant ies essais du T.K.V.S.B., jusqu'a 20 °L. Si
l'on envisage l'utilisation integrale des materiaux, il est necessaire de prevoir
une disposition pratique speciale assurant la securite contre le glissement.

3. La charge totale de rupture n'est pas reduite par l'intervention d'une charge
preliminaire de la poutrelle metallique avant l'execution de l'enrobage (par
exemple, par l'influence du poids propre du plancher).

4. Les flechissements des poutres enrobees sous l'action de la charge
normale peuvent etre determines ä l'aide du moment d'inertie de la section
combinee, avec n 10 dans le cas du beton de gravier normal.

5. La methode de calcul indiquee permet de determiner directement la
charge de rupture et de calculer ainsi les sections enrobees avec le coefficient
de securite envisage.

Summary.

1. The carrying capacity of rolled iron beams is increased by the combined
action with concrete in proportion to the thickness of the covering.

2. The natural adhesion between concrete and stiff reinforcement is not
sufficient to ensure both materials taking the load in common up to theutmost
limit. The reduction of the carrying capacity in consequence of slipping ofthe
I-beam in the concrete is as much as 20%, according to the T.K.V.S.B.
tests. If an endeavour has to be made to utilise the materials to the füll
extent, provision must be taken to ensure against slipping.

3. By a preliminary loadingof the iron beambefore concreting (forexample,
by the weight ofthe ceiling), the total breaking load will notbe reduced

4. The bending of composite beams in consequence of the working load

may be determined with the help ofthe moment of inertia of the combined
cross-section, calculated with normal gravel concrete for n 10.

5. The method of calculating given here allows the load at breakdown tobe
determined directly and consequently also the dimensions of composite cross-
sections for a desired degree of safety.
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