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II 1
PLATTEN UND SCHALEN IM EISENBETONBAU

DALLES ET CONSTRUCTIONS A PAROIS MINCES EN BETON ARME
SLABS IN REINFORCED CONCRETE STRUCTURES

EINLEITENDES REFERAT
RAPPORT D INTRODUCTION
INTRODUCTORY REPORT

-Dr. M. RITTER,
Professor an der Eidgenéssischen Technischen Hochschule, Ziirich.,

Die zunehmende Bedeutung der Platten und Schalen im Eisenbetonbau recht-
fertigt es, am ersten Kongress der Internationalen Vereinigung fur Briicken-
bau und Hochbau in besonderer Arbeitssitzung die aktuellen theoretischen
und konstruktiven Probleme dieses Gebietes zu diskutieren und zur Mitarbeit
an den dringenden Aufgaben der Zukunft anzuregen. Platten und Schalen
gehoren zu den iltesten Konstruktionselementen des Eisenbetonbaues; sie
finden sich schon in den Patentzeichnungen von Monigr, traten jedoch an
Bedeutung zuriick, als HexseslQuE mit grossem Erfolge den biegungsfesten
Balken in die Praxis einfithrte. Erst die neueste Zeit brachte in der Anwen-
dung der Platten und Schalen wesentliche Fortschritte, so die Einfithrung
der trigerlosen Decken (Pilzdecken) und die Ueberdeckung weiter Réume
durch biegungslose Schalen. Der Ausbau der Theorie unter Beriicksichtigung
der Bediirfnisse der Praxis ist neuerdings in erfreulicher Entwicklung begrif-
fen und lisst im Verein mit dem konstruktiven Geschick der Ingenieure in
naher Zukunft weitere Fortschritte erwarten.

Um die Diskussionen erfolgreich zu gestalten, wurde das Programm der
zweiten Arbeitssitzung auf wenige, scharf umrissene Themen begrenzt und
durch besondere Referate zur Diskussion vorbereitet. Das erste Thema
behandelt die rechteckige kreuzweise armierte, auf riumliche Biegung bean-
spruchte Eisenbetonplatte, deren statisches Verhalten heute noch nicht abge-
klirt ist. Die quadratische, auf allen Seiten frei aufliegende Platte eignet sich
besonders gut zur Priffung der zahlreichen Fragen, die das Plattenproblem dem
Theoretiker und dem praktisch titigen Ingenieur stellt. Der Referent dieses
Themas ist in der glicklichen Lage, neue ausgedehnte Plattenversuche vor-
zulegen, die als Grundlage der Diskussion wertvolle Dienste leisten werden.
Auch eine Aussprache iiber die Berechnungsmethoden der Praxis fiir teilweise
eingespannte und durchlaufende Platten wird von aktuellem Interesse sein.
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Das zweite Thema betrifft die trigerlosen Decken (Pilzdecken), ein Kon-
struktionssystem, das seit 1904 in den Vereinigten Staaten in Nordamerika,
seit 1910 auch in Europa (von der Schweiz ausgehend) in steigendem Masse
besonders fur Lagerhiuser und Fabrikbauten angewendet wird. Die Theorie
der Pilzdecken ist heute noch nicht endgiiltig ausgebaut ; auch die Konstruk-
tive Gestaltung erfolgt in den einzelnen Lindern nach abweichenden Grund-
sitzen. Das Referat enthilt in knapper Fassung die Grundlagen und den heu-
tigen Stand der Theorie der Pilzdecken, nebst einer Zusammenstellung der
einschligigen, reichhaltigen Literatur. In der Diskussion sollen auch konstruk-
tive Fragen zur Besprechung gelangen.

Das dritte Thema bezieht sich auf die Scheiben und Schalen im Eisenbe-
tonbau. Der Referent bietet eine Uebersicht iiber die neuesten Fortschritte in
der Berechnung und Konstruktion der Flichentragwerke mit ebenen Flichen
(Scheiben), wie auch mit gekriimmten Flichen (Schalen). Zahlreiche Bei-
spiele von ausgefithrten Bauwerken fithren die Vorziige der Schalenbauweise,
der eine starke Entwicklung bevorsteht, eindringlich vor Augen ; die einge-
hende Diskussion der zahlreichen statischen und konstruktiven Probleme wird
zu den Aufgaben spiiterer Kongresse gehoren.

Der im April 1932 erschienene 1. Band der Abhandlungen der Interna-
tionalen Vereinigung fiir Briickenbau und Hochbau enthélt u. a. 7
wissenschaftliche Arbeiten aus dem Gebiete der Platten, Schalen und Schei-
ben, verfasst von C. S. Cnrrrog, F. DiscuingeEr, U. FinsTERwaLDER, P. Franp-
seN, E. Gruser, K. W. Jonansen und A. MesnaceEr. Es moge geniigen, an
dieser Stelle auf diese Abhandlungen hinzuweisen.

Im Folgenden werden die am ersten Kongress im Vordergrund stehenden
Probleme und Aufgaben aus dem Gebiete der Platten und Schalen kurz niher
besprochen.

1. Die Theorie derisotropen Platte.

Zur statischen Untersuchung von kreuzweise armierten Eisenbetonplatten
steht vor allem die klassische Elastizititstheorie zur Verfiigung, in der Form,
wie sie vor mehr als 100 Jahren durch LacranGcE und Navier begriindet und
spiter durch zahlreiche Forscher weiter ausgebaut wurde. Die klassische
Plattentheorie beruht auf einer Reihe von Voraussetzungen, die nachstehend
kurz erwihnt seien. Analog der Behandlung des prismatischen Stabes in der
Baustatik werden auch bei der Platte die sogenannten Navier'schen Annah-
men eingefithrt. Die Platte wird als diinn betrachtet im Verhiltnis zu den
Grundrissabmessungen. Die Einsenkungen sind wiederum klein im Verhiltnis
zur Plattenstirke, sodass die sogenannte Membran- oder Gewolbewirkung in
den Hintergrund tritt (dehnungslose Deformation der Mittelfliche). Fir die
Anwendung im Eisenbeton erscheinen diese Voraussetzungen zulissig ; immer-
hin ist zu betonen, dass eine Gewdlbewirkung, resp. die Wirkung von Normal-
spannungen in der elastischen Fliche im Bruchzustand eine gewisse Rolle
spielen wird, insbesondere bei eingespannten Platten mit Vouten.

Unter den genannten Voraussetzungen hat bereits 1816 Lacrance die Dif-
ferentialgleichung der elastischen Fliche aufgestellt, und Navier hat 1821 den
einfachsten Fall der rechteckigen freiaufliegenden Platte behandelt. Die Lite-
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ratur, diesen Fall betreffend, ist heute sehr reichhaltig; besonders verwiesen
sei an dieser Stelle auf die ausfithrlichen Darstellungen von G. Piceaup, A. MEs-
~Nacer und A. Napai, sowie auf die Spezialschriften von H. Henky, H. Leirz
u. a. Fiir die Anwendung im Eisenbetonbau werden besonders die graphischen
Tabellen von G. Pigeaup in den Annales des Ponts et Chaussées 1929, und
die Zusammenstellungen von A. MesNaGer in seinem Buche « Cours de béton
armé » wertvolle Dienste leisten.

Der Ausbau der klassischen Plattentheorie ist heute noch nicht vollzogen ;
es fehlen die Losungen einer Anzahl von Aufgaben, die besonders im Eisen-
betonbau von Bedeutung sind. Eine Aufgabe dieser Art bildet die Berechnung
einer rechteckigen Platte, die an den Riandern derart frei aufliegt, dass sie sich
an den Ecken abheben kann. Durch Versuche kann man sich leicht davon
iiberzeugen, dass das Fehlen der sogenannten Eckkrifte an einer allseitig frei
aufliegenden Platte eine messbare Aenderung des Deformationszustandes der
Platte zur Folge hat. Eine theoretische Losung dieser Aufgabe fehlt zur Zeit.
In der Literatur findet sich mehrfach die Vermutung, dass eine Platte ohne
Eckkrifte sich identisch verhalte wie ein Balkenrost, was aber nach den Ver-
suchen keineswegs zutrifft. Eine zweite, praktisch wichtige Aufgabe betrifit
die rechteckige Platte, die an den Réndern nicht frei aufliegt, sondern teil-
weise eingespannt ist. Die exakte Losung dieses Problems bietet wesentliche
Schwierigkeiten, weil die Integrationsmethode von Navier in diesem Falle
versagt. Von mehreren Forschern, so von H. Henky und H. Leitz, wurde der
Fall der vollstindig eingespannten Platte behandelt; fiir die Anwendung
erscheint es aber besonders wichtig, allgemeine Losungen fiir beliebige Ein-
spannungsgrade der Rinder in brauchbarer Form zu entwickeln, um die Grund-
lagen zur Berechnung durchlaufender Platten zu gewinnen. Von grossem
Wert ist auch der weitere Ausbau in der Differenzenrechnung, an dem in
neuerer Zeit mehrere Ingenieure (N. NieLsex, H. Markus, P. Franpsen,
H. M. Wesrercaarp) erfolgreich gearbeitet haben. Die Differenzenrechnung
erlaubt auch die Untersuchung von Platten mit verinderlicher Stirke, fiir
welche die Differentialgleichung von Lacrange keine Giiltigkeit mehr besitzt.
Prof. M. Huser in Warschau hat in einer Reihe von wichtigen Arbeiten die
orthotrope Platte behandelt, d. i. eine Platte mit verschiedenen Biegungsstei-
figkeiten nach den beiden Tragrichtungen. Diese wertvolle Erweiterung der
Theorie gestattet zahlreiche, interessante Anwendungen, die von praktischer
Bedeutung sind.

2. Die Anwendung der Plattentheorie auf den Eisenbeton.

Das Problem der Berechnung kreuzweise armierter, rechteckiger Eisenbe-
tonplatten soll an der zweiten Arbeitssitzung eingehend diskutiert werden.
Vor allem ist die grundlegende I'rage abzukliaren, ob und in wie weit die
klassische Theorie der isotropen Platte zur Berechnung von Eisenbetonplatten
anwendbar erscheint, obgleich die Voraussetzungen der isotropen Platte beim
Eisenbeton nicht zutreffen. Zur Beantwortung dieser Frage geniigen theore-
tische .Ueberlegungen nicht, und es ist notwendig, die Ergebnisse von Bela-
stungsversuchen zu Rate zu ziehen. .

Der Referent W. Gehler beschreibt in seinem Referate ausfithrlich die
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neuen, umfangreichen Plattenversuche, die am Materialpriifungsamt der Tech-
nischen Hochschule in Dresden durchgefithrt wurden. Die Versuche beziehen
sich vorwiegend auf die allseitig frei aufliegende Platte, die zwar in der Praxis
eine untergeordnete Rolle spielt, aber zur Beobachtung der Einfliisse verschie-
dener Faktoren besonders geeignet erscheint. Gegeniiber fritheren Versuchen
wurde die Belastungsanordnung wesentlich verbessert. Fur die Diskussion
seien nachstehend einige grundlegende Fragen besonders formuliert :

Entspricht das statische Verhalten kreuzweise armierter Platten der klas-
sischen Theorie der isotropen Platte mit konstanter Biegungssteifigkeit ?

Ist zur Berechnung der Biegungsmomente die Poissonzahl mit m = % ein-
zusetzen, oder rechtfertigt sich eine grissere Poissonzahl und warum ?

Liasst sich durch eine besondere Eckarmierung zur Uebertragung der Dril-
lungsmomente die Tragfiahigkeit wesentlich steigern? Ist der Drillungswider-
stand einer kreuzweise bewehrten Platte auch in héherem Belastungszustand,
noch voll wirksam ?

Welche Rolle spielt die offenbar vorhandene Membran- oder Gewdolbewir-
kung im Bruchzustande der Platten?

3. Die praktische Berechnung der rechteckigen, allseitig gestiitz-
ten Eisenbetonplatte.

Es erscheint wiinschenswert, dass am Kongress in Paris nicht nur Probleme
erkenntnistheoretischer Natur, sondern auch fir die Anwendung geeignete
Rechnungsmethoden besprochen werden. Die Theorie der rechteckigen, allsei-
tig gestiitzten Platte ist heute noch nicht geniigend ausgebaut, um ihre fort-
laufende Anwendung in der Praxis zu gestatten. Der von Navier behandelte
Fall der freien Auflagerung aller Rinder ist ein Grenzfall, der im Eisenbeton-
bau selten vorkommt. Meistens sind in der Praxis die Plattenridnder teilweise
eingespannt, indem sie in Mauerwerk eingreifen oder in monolithischer Bau-
weise mit Randtrigern oder Nebenfeldern zusammenhiingen. In diesem Falle
ist es unrichtig und auch unwirtschaftlich, die Ergebnisse der klassischen
Theorie der frei aufliegenden Platte anzuwenden.

Leider wurde in der Literatur bisher sehr selten der Versuch unternommen,
den fiir die Praxis wichtigsten Fall der allseitig teilweise eingespannten Platte
zu analysieren. Die praktisch titigen Ingenieure waren gezwungen, zu einem
Niherungsverfahren zu greifen, das unter der Bezeichnung Streifenme-
thode oder Triagerkreuzverfahren bekannt ist und in zahlreichen Eisen-
betonvorschriften empfohlen wird. Man denkt sich aus der Platte in den bei-
den Tragrichtungen zwei Streifen herausgeschnitten, die sich an der Stelle der
grossten Einsenkung kreuzen. Die gleichmiissig verteilte Belastung p pro
Flicheneinheit wird zerlegt in die Anteile p, und p,, die nach den beiden
Richtungen iibertragen werden, wobei p= p, + p,. Aus der Bedingung, dass
an der Kreuzungsstelle die beiden Streifen die gleiche Einsenkung haben, kon-
nen die Anteile p; und p, bestimmt werden ; sie richten: sich nach dem Ver-
haltnis der Spannweiten und nach der Art der Auflagerung. Diese elementare
Methode ist fiir die Anwendung sehr praktisch und eignet sich besonders auch
fiir Platten, deren Rinder ganz oder teilweise eingespannt sind. In der Lite-
ratur des Eisenbetonbaues wurde die Streifenmethode, soweit bekannt, zuerst
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1899 von P. CuristorH empfohlen. Das Verlahren ist jedoch ilter und scheint
zuerst von C. Bacn im Maschinenbau angewendet worden zu sein. Man konnte
daran denken, das Verfahren zu verbessern, indem man statt einem einzigen
Tragerkreuz einen sogenannten Triagerrost einfithrt. Die Theorie des Triger-
rostes wurde erstmals von be Saixr-Venant 1883 erwihnt. Sie geht aus der
Theorie der isotropen Platte hervor, wenn man den Drillungswiderstand
v‘éfnachlﬁssigt und die Poissonzahl m = o setat.

Die Streifenmethode und ebenso die Theorie des Triigerrostes liefern Ergeb-
nisse, die von der klassischen Plattentheorie unter Umstinden stark abwei-
chen. Man erkennt dies besonders gut am einfachsten Fall der quadratischen,
allseitig frei aufliegenden Platte, die der Berechnung leicht zuginglich ist.
Man erhilt fiir das grosste Biegungsmoment in der Plattenmitte

2
nach der Streifenmethode M= %

2
nach der Theorie des Trigerrostes M= pi

13,7

. . __plr 7 1
nach der Theorie der isotropen Platte M = 573 <1 + ?n_>

Um die Streifenmethode der Plattentheorie besser anzupassen, wird in
einigen Eisenbetonbestimmungen die Lastverteilung in empirischer Weise so
durchgefihrt, dass p, + p, < p gewiihlt wird (Frankreich 1906, Déinemark
1921, Russland 1926). Dieser Weg ist nur gangbar zur Berechnung der frei
aufliegenden Platten. Bei den eingespannten Platten ergeben sich alsdann zu
kleine Momente, weil hier der Einfluss der Drillungsmomente zuricktritt ;
eine Abminderung der Belastungsanteile muss daher unbedingt vom Einspan-
nungsgrad abhingig sein. H. Markus hat 1925 in seiner lesenswerten Schrift
« Vereinfachte Berechnung biegsamer Platten » versucht, verbesserle Niher-
ungsformeln zur Berechnung frei aufliegender, eingespannter und durchlau-
fender Platten aufzustellen, wobei er allerdings die Poissonzahl durchweg zu
m = oo angesetzt hat.

Die rechteckwe auf allen Seiten tellwelse eingespannte Platte lisst sich
nach der klass1schen Plattentheorie in ausserordentlich einfacher Weise
behandeln, indem man die elastische Fliche durch Polynome darstellt, die den
Randbedingungen geniigen. Dieser elastischen Fliche entspricht im allgemei-
nen eine hiigelféormige Belastung, die aber bei geeigneter Wahl von Koetffizien-
ten plateauartige Gestalt annimmt und alsdann praktisch mit dem Fall der
gleichmissig verleilten Belastung iibereinstimmt. Nach diesem Verfahren
berechnete der Verfasser (vergl. Schweizerische Bauzeitung 1932) fur die
quadratische Platte die folgenden Momente :

Moment in Plattenmitte :

pl L3k 1
Mo =% a3t + )

Grosstes Moment am Rand :
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In diesen Formeln bezeichnet die Grésse k& den sogenannten Einspan-
nungsfaktor; esist

2¢e EJ

1 b}
l<1_ﬁz)

7

k=

wo ¢ die Drehung der Auflagerquerschnitte infolge « M =1 » (elastische
Einspannung) und J das Trigheitsmoment der Platte fiir die Einheit der Breite
bezeichnet.

Der Einspannungsgrad der Platte ist definiert durch den Quotienten

1
14k
fir freie Auflagerung resp. vollstindige Einspannung ; dazwischen liegen alle
moglichen Fille der teilweisen Einspannung. Die Ergebnisse der obigen,
einfachen Formeln stimmen bis auf ca. 3 °/, mit der exakten Berechnung fir
gleichmissig verteilte Belastung iiberein. Der Vergleich mit der Streifen-
methode hat ergeben, dass bei hohern Einspannungsgraden die Streifen-
methode geniigende Genauigkeit besitzt ; bei schwacher Einspannung und
freier Auflugerung liefert die Streifenmethode fiir das Moment in Plattenmitte
zu grosse Werte. Die Streifenmethode eignet sich besonders gut zur Berech-
nung durchlaufender Platten, wobei die so bequeme Methode der
Fixpunkte (nach Curmann) beibehalten werden kann. Immerhin ist zu beach-
ten, dass bei den Platten der Einspannungsgrad wesentlich grosser ist, als
bei den Balkentrigern, weshalb eine Verschiebung der Fixpunkte nétig wird.
Der Ausbau der Theorie zur Berechnung durchlaufender Platten ist heute
noch nicht vollendet und gehort zu den dringenden Aufgaben der angewandten
Baustatik. '

4. Pilzdecken.

Der amerikanische Ingenieur C.A.P. Turner berichtete 1909 in seinem
Buche « Concrete Steel Construction » tber die Einfithrung der trigerlosen
Decken oder Pilzdecken (engl. Mushroom system) in den Vereinigten Staaten
von Nordamerika. Umfangreiche Belastungsversuche, zum Teil bis zur Bruch-
grenze ausgedehnt, dienten zur Klarstellung des statischen Verhaltens und zur
Beurteilung des Sicherheitsgrades. Auf Grund dieser Versuche wurden friih-
zeitig elementare Berechnungsmethoden entwickelt, die auf wissenschaftliche
Begriindung keinen Anspruch machten, sondern von willkiirlichen Annahmen
iiber die Lage der Momentennullpunkte ausgehen (Verfahren von TurNEAURE
und Maurer, University Wisconsin). Spiiter wurde auch die Elastizititstheorie
der 1sotropen Platten herangezogen, in technischen Kreisen « Grashof’s Flat
Plate Theory » genannt (H. T. Epoy, M. Merrimay, H. M. Westercaarp und
A. Svater, etc.). Die nordamerikanischen Bestimmungen fir Beton und
Eisenbeton vom 14. August 1924 enthalten ausfihrliche Angaben iiber die
statische Berechnung und die konstruktive Ausbildung. Im Anschlusse an
eine zur Berechnung der Biegungsmomente empfohlenen Formel wird in den
erwithnten Bestimmungen ausdriicklich bemerkt, dass diese Formel nur etwa
72 °/, derjenigen Momentengrosse liefert, die sich auf Grund streng wissen-
schaftlicher statischer Berechnung ergibt.

Mit & = oo und k = o erhilt man als Grenzfille die bekannten Werte
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Die nordamerikanischen Bestimmungen rechtfertigen dieses Vorgehen
durch folgende Bemerkung : '

« Eirigehende Versuche, sowie die vorliegende praktische Erfahrung haben
gezeigt, dass durch diese Vorschriften den wirklichen Verhiltnissen ausrei-
chend Rechnung getragen wird und dass eine geniigende Sicherheit gewiihr-
leistet 1st ».

Die konstruktive Ausbildung der Pilzdecken bezog sich hauptsichlich auf
die Anordnung der Eiseneinlagen und die Form und Armierung der Siulen-
kapitille. Als Armierung wurde in Nordamerika das sogenannte « Vier-
bahnensystem » bevorzugt ; zahlreiche Patente wurden auf besonders geformte
Zulageeisen in den Pilzkopfen erteilt.

In Europa wurde das Pilzdeckensystem 1910 durch den schweizerischen
Ingenieur R. MaiLvart eingefurt. Er wihlte die Armierung nach dem « Zwei-
bahnensystem » und énderte die Form der Siulenkapitile von Grund auf. Von
1914 an wurden in der Schweiz von verschiedenen Konstrukteuren zahlreiche
Hochbauten mit Pilzdecken erstellt. Eine Reihe dieser Ausfithrungen wurde
bereits damals nach der Plattentheorie berechnet, wobei als Nutzlast an Stelle
einer gleichmissig verteilten Belastung eine hiigelformige Belastung in
Betracht gezogen wurde, die der Berechnung leichter zuginglich war. Die
theoretischen Arbeiten von V. Lewe (1920) und H. Markcs (1924) lieferten
verbesserte Rechnungsmethoden auf wissenschaftlicher Grundlage und trugen
zur Verbreitung des Pilzdeckensystems wesentlich bei. Wenn somit in Europa
ebenso wie in Nordamerika die Konstruktion der Berechnung weit vorausgeeilt
war, so konnte das Pilzdeckensystem in Europa doch erst dann allgemein
Fuss fassen, nachdem die Baustatik rationelle Hilfsmittel zur Berechnung
bereitgestellt hatte.

Am Kongress in Paris sollen einige der heute noch offenen, zahlreichen
Fragen theoretischer und konstruktiver Natur zur Diskussion gelangen. Zum
Teil liegen dieselben theoretischen Probleme vor, die bei der Besprechung
der rechteckigen, kreuzweise armierten Platten bereits formuliert wurden.
Von besonderer Wichtigkeit erscheint dem Verfasser der versteifende Einfluss
der Pilzkopfe, der in den statischen Berechnungen bisher nicht einwandfrei
beriicksichtigt werden konnte. Es steht zu erwarten, dass das erhohte Triig-
heitsmoment der Pilzképfe die Feldmomente giinstig beeinflusst, und es ist
vielleicht vorwiegend dieser Einfluss, der die amerikanische Anschauung iiber
die Momentengrosse rechtfertigt. Auch die Frage der Priifung der Theorie
durch Belastungsversuche erscheint der Besprechung wert ; in der Tat gehen
heute die Ansichten tber die richtige Auswertung der Versuche noch stark
auseinander. Zahlreiche konstruktive Fragen, wie die Gestaltung der Pilzkopfe,
die Ausbildung der Endfelder, etc. harren ebenfalls der Abklirung.

5. Schalen und Scheiben.

Rankine und ScawepLer zeigten 1866 die Berechnung der Rotationsschalen
nach der sogenannten Membrantheorie und legten damit den Grund zu der
Theorie der biegungslosen Schalen, die im Eisenbetonbau zur Bemessung
von Kuppelgewdlben seit mehr als drei Jahrzehnten verwendet wurde. Der
neuesten Zeit blieb es vorbehalten, diese Schalentheorie auf allgemeinerer

12
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Grundlage weiter auszubauen und die Anwendung der Schalenbauweise im
Eisenbetonbau nachhaltig zu fordern. Die Probleme dieses aussichtsreichen
Gebietes sind wohl heute noch nicht so hinreichend entwickelt, dass am Kon-
gress in Paris eine Abklirung moglich wiire. Obgleich die statischen Aufga-
ben zum grosseren Teil nicht zur Elastizititstheorie gehéren, sondern lediglich
Gleichgewichtsprobleme darstellen, bietet die allgemeine Theorie der bie-
gungslosen Schalen in einzelnen Fillen bedeutende Schwierigkeiten, die in
der Anpassung der Losungen an die sogenannten Randbedingungen begriin-
det sind.

Als Scheiben bezeichnet man in der Baustatik ebene Platten, die durch in
der Mittelebene wirkende Krifte beansprucht sind, sodass ein ebener Form-
danderungszustand entsteht. Die Theorie, seit langem Bestandteil der mathema-
tischen Elastizitatslehre, wurde durch Lamg und pE Sainr-VEnant begrundet
und spiter hauptsiichlich durch englische Forscher weiter ausgebaut (Airy’sche
Spannungsfunktion). Die Navier’sche Spannungsberechnung am prismatischen
Balken bildet einen Sonderfall des Scheibenproblems. Als Konstruktionsele-
ment im Eisenbetonbau wird die Scheibe von grosser Bedeutung werden,
sobald dem Konstrukteur praktisch brauchbare Verfahren zur statischen
Untersuchung zur Verfiigung stehen.

TRADUCTION

par M. Gossieaux, Ing., Paris.

L’emploi des dalles et des constructions a parois minces en béton armé
prend actuellement une importance de plus en plus grande. Il est donc légi-
time, au cours de ce premier Congrés de I’Association Internationale des Ponts
et Charpentes, d’examiner, dans une séance de travail particuliére, les pro-
blemes qui se posent aujourd’hui dans ce domaine, tant en théorie qu’en pra-
tique et d’appeler & la coopération de tous pour résoudre les probléemes que
pose impérieusement 'avenir. Les dalles et les constructions & parois minces
font partie des plus anciens éléments de la construction en béton armé; on
les trouve déja dans les spécifications des brevets de Monier, mais ils ont
toutefois perdu de leur importance depuis que Hennebique a introduit dans la
pratique, avec beaucoup de succes, les poutres résistant a la flexion. Ce n’'est
qu'au cours de ces derniers temps (ue 'application des dalles et des construc-
tions a parois minces a pu faire des progrés sensibles, tels que I'introduction
des planchers sans poutres (dalles-champignons) et des vottes rigides & parois
minces permettant le recouvrement de surfaces plus importantes.

L’éditication de la théorie, en tenant compte des exigences de la pratique,
est entrée depuis peu dans une phase de développement intéressante ; on peut
s'attendre a de nouveaux progrées, dans un avenir prochain, grace aux facultés
de création de l'ingénieur.

Pour pouvoir discuter ces questions avec profit, le programme de cette
deuxiéme séance de travail a été limité & quelques sujets nettement définis;
des rapports particuliers ont été élaborés pour préparer cette discussion.
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Le premier sujet concerne les dalles en bhéton armé, rectangulaires,
armées en croix et travaillant a la flexion dans les deux directions ; les carac-
teres statiques de ces éléments ne sont pas, aujourd’hui encore, bien nettement
définis. La dalle rectangulaire, reposant librement sur ses quatre bords, cons-
titue un exemple particuliéerement intéressant pour I’étude des nombreuses
questions que pose le probléeme des dalles, tant au théoricien qu’a I'ingénieur
chargé des réalisations pratiques. L’auteur de ce rapport est heureux de pou-
voir présenter des essais de dalles récents et étendus et qui pourront consti-
tuer une base de discussion trés intéressante. L'exposé des méthodes pratiques
de calcul concernant les dalles partiellement encastrées et continues sera éga-
lement d’un grand intérét actuel.

Le deuxiéme sujet concerne les planchers sans poutres (dalles-champi-
gnons), systéme qui se répand de plus en plus pour la construction des entre-
pots et des ateliers. Il est employé aux Etats-Unis, depuis 1904, et également en
Europe, depuis 1910 (ou il esl originaire de Suisse). La théorie des dalles-
champignons n’est pas encore complétement élaborée actuellement. La réalisa-
tion pratique de ce systéme est cffectuée, dans les différents pays, suivant des
principes qui ne présentent pas une identité absolue. Le rapport qui traite de
cette question expose d'une maniére concise les bases et 1'état actuel de la
théorie des dalles-champignons et il mentionne les nombreux ouvrages qui s’y
rapportent. Des questions d'ordre pratique doivent étre également proposées
a la discussion.

Le troisiéme sujet concerne l'emploi des parois minces et des voites
minces dans la construction en béton armé. L’auteur trace une vue d’ensemble
sur les récents progres réalisés dans le calcul et la construction des parois por-
tantes situées dans un plan, ainsi que des surfaces non planes : voites el
coupoles minces. De nombreux exemples d'ouvrages, effectivement exécutés,
mettent en évidence, d’une maniére saisissante, la supériorité de ce systéme,
qui permet de disposer d’éléments de construction minces, et pour lequel on
peut entrevoir un développement important. La discussion plus approfondie
des nombreux problemes statiques et pratiques qui se posent constituera la
tache des Congrés ultérieurs.

Le premier volume des M¢moires de U'Association Internationale des Ponts
et Charpentes, qui vient de paraitre en avril dernier, contient, entre autres,
sept études théoriques concernant les dalles, les parois portantes et les volites
minces, et dont les auteurs sont MM. C. S. Cuerroe, F. Discuincer, U. Fins-
TERWALDER, P. Fraxnsex, E. Gruser, K. W. Jonaxsex et A. MesNaGer. Nous ne
pouvons, ici, que signaler ces travaux.

Au cours de ce premier Congrés, nous allons examiner briévement les
problémes et les questions qui concernent le domaine des dalles et des construc-
tions a parois minces et qui sont au premier plan.

1. La théorie des dalles isotropes.

Pour I'étude statique des dalles de béton, armées en croix, on dispose en
premier lieu de la théorie classique de l'élasticité, sous la forme dans laquelle
elle a été élaborée, il y a plus de cent ans, par LaGraNGE et NAVIER, puis déve-
loppée ultérieurement par de nombreux investigateurs. La théorie classique
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des dalles repose sur une série d’hypothéses, qu’il convient de signaler briéve-
ment. De méme que pour I'étude de 1'élément prismatique, dans la statique de
la construction, on introduit également, pour I'étude de la dalle, I'hypothése
dite de Navier. La dalle est considérée comme mince par rapport & ses dimen-
sions de base. Par ailleurs, les fléchissements sont faibles par rapport & I’épais-
seur de la dalle, de sorte que l'influence de la courbure, c'est-a-dire d’une
déformation analogue a celle d’'une membrane, peut étre laissée de coté (défor-
mation sans allongement sur la surface située dans le plan intermédiaire). Celte
hypothése parait admissible dans le cas du béton armé: quoi qu'il en soit, il
faut attirer I'attention sur le fait que l'influence de la courbure de déformation,
c’est-a-dire des efforts normaux a la surface élastique, joue un certain réle au
moment de la rupture, en particulier lorsqu’il s’agit de dalles encastrées, avec
vottes.

En tenant compte des hypothéses indiquées, Lacrange a, dés 1816, établi
I'équation différentielle d’une surface élastique et, en 1821, Navier a traité le
cas le plus simple de la dalle rectangulaire reposant librement sur ses appuis.
La littérature technique actuelle est trés riche a ce sujet; il importe de signa-
ler tout particuliérement ici les travaux détaillés de G. Pigeaup, de A. Mesna-
Ger et de A. Napai, de méme que les ouvrages spéciaux de H. Henky, de
H. Lerrz et autres. Les tables graphiques de G. Picraup, qui ont paru en
1929, dans les Annales des Ponts et Chaussées, ainsi que les tableaux de
A. MesNaGER, dans son « Cours de Béton armé », sont susceptibles de rendre
des services tout particuliers dans la construction en béton armé.

L’élaboration de la théorie classique des dalles n’est pas encore compléte-
ment terminée; il y manque encore la solution d'un certain nombre de ques-
tions qui sont d’une importance particuliére dans la construction en béton armé.
Le calcul d'une dalle rectangulaire qui repose sur ses bords d’'une maniére telle
que ses angles puissent se soulever, constitue une question qui fait partie du
nombre de celles qui ne sont pas encore résolues d'une maniére satisfaisante.
Si l'on fait des essais, on peut facilement se rendre compte que le fait de sup-
primer les contraintes dans les angles, pour les dalles reposant librement sur
tous les cotés, peut conduire & une modification appréciable dans1'état de défor-
mation de cette dalle. La solution théorique de cette question manque encore
actuellement. On trouve trés souvent, dans la littérature technique, cette idée
qu'une dalle qui n’aurait pasa subir de contraintes dans les angles se comporterait
comme un systéme de poutres, ce que les essais ne confirment toutefois nulle-
ment. Une deuxiéme question, qui présente une grande importance pratique,
est celle des dalles rectangulaires ne reposant pas librement sur leurs bords,
mais partiellement encastrées. La solution exacte de ce probléme présente de
notables difficultés, car la méthode d’intégration de NaviEr ne peut pas étre
appliquée dans ce cas particulier. De nombreux auteurs, tels que H. Henky et
H. Leitz, ont étudié le cas de la dalle admettant un encastrement complet ;
en pratique, il parail toutefois trés intéressant d’arriver a4 une solution géné-
rale conduisant a une interprétation facile, et pour un degré d'encastrement
arbitraire, afin d’en déduire les bases du calcul des dalles continues. L’exten-
sion de 'emploi de la méthode de calcul par différence sera également d’un
grand intérét. A cette question ont travaillé récemment, avec succeés, de nom-
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breux ingénieurs (MM. N. NieLsen, II. Markus, P. Franosex, H. M. WesTer-
GaARD). La méthode de calcul par différence permet également 1'étude des dalles
d'épaisseurs variables, pour lesquelles 1'équation différentielle de LAGrRANGE
n’est plus applicable. Le professeur M. Huser, de Varsovie, dans une série
de travaux remarquables, a traité la question des dalles orthotropes, c’est-a-dire
des dalles qui possedent des résistances variables a la flexion suivant les deux
directions. Ces développements remarquables apportés a la théorie pourront
aboutir a des applications pratiques diverses et intéressantes et présentant une
grosse importance utilitaire.

2. L’application de la théorie des dalles au béton armé.

Le probleme du calcul des dalles rectangulaires de bhéton, armées en croix,
doit étre discuté d'une maniére approfondie au cours de la deuxiéme séance
de travail. Avant tout, 11 convient d’élucider cette question de savoir si, et
dans quelle mesure, la théorie classique des dalles isotropes peut étre considé-
rée comme applicable aux dalles en béton armé, quoique I'hypothése de base
de cette théorie des dalles isotropes ne s’applique essentiellement pas au béton
armé. Pour répondre a cette question, des considérations théoriques ne sont
pas suffisantes ; il est nécessaire de faire appel aux résultats que peuvent don-
ner des essals en charge.

Dans son rapport, M. W. GrHLER décrit, d'une maniére détaillée, les nou-
veaux et remarquables essais qui ont été exécutés au Bureau d'Essai des Maté-
riaux de I'Ecole Technique Supérieure de Dresde. Ces essais se rapportent
particuliérement a des dalles reposant librement de tous c6tés; ce systéme ne
Jjoue évidemment dans la pratique qu’un role secondaire, mais il semble parti-
culierement intéressant pour permettre l'observation de 'influence que peuvent
exercer différents fucteurs. Par rapport aux essais antérieurs, les dispositifs
d’application des charges ont été sensiblement améliorés. Nous proposons tout
particulierement & la discussion les questions fontamentales qui sont exposées
ci-dessous : :

La maniére dont se comportent statiquement les dalles armées en croix peut-
elle correspondre & la théorie classique des dalles isotropes possédant une
résistance uniforme a la flexion?

Pour le calcul des moments fléchissants, doit-on employer la constante de
Poisson avec m = 4 ou convient-il de faire intervenir un coefficient plus élevé,
et pourquoi?

La capacité de charge de la dalle peut-elle étre améliorée d’une maniére
notable, par I'intervention d’'une armature particuliére aux angles, destinée & sup-
porter les moments de torsion? La résistance 4 la torsion d’'une dalle armée en
croix est-elle encore pleinement effective pour des charges trés élevées ?

Quel role joue, dans les conditions de rupture de la dalle, 1'« effet de men-
brane » qui se manifeste nettement lors de sa déformation?

3. Calcul pratique des dalles de béton armé rectangulaires,
appuyées surles quatre bords.

Il serait désirable qu'au cours du Congrés de Paris, les problémes se rap-
portant aux questions théoriques ne soient pas seuls étudiés, mais que l'on
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envisage également 1'étude des méthodes de calcul susceptibles d’applications
pratiques. La théorie des dalles rectangulaires, appuyées sur tous les cotés,
n’est pas encore suffisamment avancée pour permettre son emploi suivi dans
la pratique. Le cas étudié par Navier, des appuis libres sur tous les bords, est
un cas limite qui se présente rarement dans la construction en béton armé,

Dans la plupart des cas, les bords des dalles sont partiellement encastrés,
soit qu’elles soient engagées dans la magonnerie voisine, soit qu’elles consti-
tuent un systéme monolithique avec les poutres ou les panneaux latéraux. Dans
ce cas, il est inexact et méme non économique de leur appliquer les résultats
que donne la théorie classique des dalles reposant librement par leurs bords.

Malheureusement, ainsi que le montre la littérature technique, les essais
effectués jusqu’a maintenant, pour étudier le cas le plus intéressant en pra-
tique des dalles partiellement encastrées, sont trés rares. Les ingénieurs qui
sont chargés des réalisations ont été obligés, jusqu'a maintenant, de faire
appel a une méthode d'approximation, connue sous le nom de méthode de
décomposition par tranches et qui est recommandée dans de nombreux
ouvrages sur le béton armé. On imagine deux tranches découpées dans la
dalle, dans les deux directions principales, et qui se croisent a I’endroit de la
déformation maximum. La -charge p uniformément répartie par unité de sur-
face est décomposée en deux fractions p, et p, qui s’exercent suivant les
deux directions, et telles que :

P=p1+Pa.

En partant de cette condition que, 4 I'endroit du croisement des deux bandes
considérées, on rencontre la méme déformation, on peut déterminer les deux
fractions p, et p, ; elles se répartissent suivant le rapport des portées et la dis-
position des appuis respectifs. Cette méthode élémentaire est trés pratique
pour les besoins courants et elle convient également particuliérement bien
aux cas dans lesquels les dalles sont partiellement ou totalement encastrées
sur leurs bords. Aussi loin que l'on peut remonter dans la littérature tech-
nique, on trouve cette méthode recommandée, pour la premieére fois, par
P. Caristorue, en 1899. Il semble toutefois que cette méthode soit encore plus
ancienne et elle parait avoir été employée tout d’abord par C. BacH en con-
struction mécanique. On pouvait donc penser améliorer cette méthode, en rem-
placant la simple croix par un ensemble de tranches élémentaires formant une
véritable grille. Cette méthode a été signalée, pour la premiére fois, en 1883,
par pE SaINT-VENANT. Elle permet de sortir de I'hypothéese théorique de la dalle
isotrope, en négligeant la résistante a la distorsion et en adoptant pour la cons-
tante de Poisson, m ==

La méthode de la décomposition par tranches et la méthode de SainT-VENANT
conduisent & des résultats qui, dans certains cas, s’écartent notablement de ceux
de la théorie classique des dalles. Ceci est particuliéerement facile a constater
dans le cas le plus simple de la dalle carrée et reposant librement sur tous ses
bords et pour lequel le calcul est trés facile, On obtient pour le moment flé-
chissant maximum au centre de la dalle :

12
16

par la méthode de décomposition en tranches M = P>
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2
par la méthode de SainT-VENANT M = i)Tl’f

. . __ p.l? 1
par la theo'me des dalles isotropes M = 373 <1 + -
Pour mieux adapter la méthode de décomposition en tranches a la théorie
des dalles, on effectue la répartition des charges, dans quelques réglements,
d’une maniére empirique telle que :

P1t+p2<p

(F'rance, 1906. — Danemark, 1921. —Russie, 1926). Toutefois, cette méthode
n’est admissible que pour le calcul des dalles reposant librement sur leurs
bords. Dans les dalles encastrées, on obtient alors des moments trop faibles,
car l'influence des moments de torsion est moins accusée ; il faut donc qu'une
réduction dans la répartition des charges soit liée d’'une maniére formelle au
degré d’encastrement. Dans son intéressant ouvrage de 1923, « Vereinfachte
Berechnung biegsamer Platten » (Calcul simplitié des Dalles élastiques),
H. Margus a cherché a établir des formules approchées meilleures, pour le cal-
cul des dalles reposant librement sur leurs bords, des dalles encastrées et des
dalles continues. Il a, toutefois, adopté partout la constante de Poisson, m = .

La dalle rectangulaire, encastrée partiellement sur tous les cotés, peut étre
traitée d’'une maniére extrémement simple d'aprés la théorie classique des
dalles, en représentant la surface élastique par des polynémes qui satisfont aux
conditions des bords. A cette surface élastique correspond généralement une
charge en « tas » que l'on peut toutefois admettre comme uniforme en choi-
sissant des coefficients appropriés et qui correspond alors pratiquement avec le
cas de la charge uniformément répartie. D’aprés cette méthode, l'auteur a
calculé les moments suivants, pour une dalle carrée (voir Schweizerische

Bauzeitung, 1932) :

Moment au centre de la dalle :

Mmzp.l2 1—}—3/{(1 +1>

27 2+ 3% m
Moment maximum aux bords :
Mo— L 71
! 20 142k
Dans ces formules, la valeur k désigne le « facteur d’encastrement » ; il est

défini par la relation : 2:R7J
k — 1 \

¢ la déviation de la section d’appui pour M =1
(encastrement élastique) ;
J le moment d’inertie de la dalle pour la largeur unité.

dans laquelle on désigne par :

Le « degré d’encastrement » de la dalle est défini par le quotient :
1

gy
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En donnant a k les valeurs oo et o, on obtient les cas limites, qui corres-
pondent & 'appui libre et 4 'encastrement complet et entre lesquels on trouve
tous les cas possibles de 1'encastrement partiel.

Les résultats de I'application des formules ci-dessus sont en accord, a envi-
ron 3 °/, prés, avec les résultats du calcul exact pour une charge uniformément
répartie. La comparaison avec les résultats de la méthode de décomposition
en tranches a montré que pour les degrés d’encastrement élevés, cette derniére
méthode donne une précision suffisante ; pour les degrés d’encastrement faibles
et pour I'appui libre, la valeur obtenue par la méme méthode pour le moment
au centre de la dalle est trop élevée. Cette méthode de décomposition par
tranches convient particuliérement bien pourle calcul des dalles continues,
pour lesquelles la méthode si commode du point fixe (d'aprées CuLMANN) peut
étre conservée. Il faut toutefois remarquer que dans les dalles, le degré d’en-
castrement est sensiblement plus élevé que dans les poutres, de sorte qu'il est
nécessaire de déplacer le point fixe.

L’adaptation de la théorie au calcul des dalles continues n’est pas encore
complétement effectuée actuellement et fait partie des problémes les plus urgents
qui se posent dans la statique appliquée de la construction.

k. Les dalles-champignons.

L’ingénieur américain C. A. P. TurnEr a signalé en 1909, dans son ouvrage
« Concrete Steel Construction », I'introduction aux Ltats- UI]lS des planchers
sans poutres ou dalles—champlwnons (Mushroom system). Des essais en charge
nombreux, poussés parfois jusqu’a la rupture, ont permis de déterminer net-
tement la maniére de se comporter de ce systéme au point de vue statique, et
d'évaluer le coefficient de sécurité. Iin se basant sur ces essais, on a pu mettre
au point, trés tot, des méthodes élémentaires de calcul, qui ne prétendent nul-
lement étre basées sur des données scientifiques fondamentales, mais qui
reposent sur des hypothéses arbitraires en ce qui concerne la position des points
de moment nul (méthode de TurNeEAURE et MAureRr, de 1'Université de Wis-
consin). Ultérieurement, la théorie de 1'élasticité des dalles isotropes a été
publiée ; elle est connue dans les milieux techniques sous le nom de « Graslof’s
Flat Plate Theory » (H. T. Eppy, M. Merrivan, H. M. WESTERGAARD et
A. Stater, ete...). Les réeglements nord-américains pour le béton et le béton
armé, du 14 acht 1924, contiennent des indications détaillées sur le calcul sta-
tique et I'exécution pratique. A propos d'une formule recommandée pour le
calcul des moments fléchissants, les réglements ci-dessus mentionnent que cette
formule donne, pour les moments fléchissants, des valeurs qui n’atteignent que
72 °/, environ de celles que donne un calcul statique basé sur des considéra-
tions théoriques rigoureuses.

Les réglements nord-américains justifient I'emploi de cette formule en fai-
sant la remarque suivante :

« Des essais trés poussés, de méme que I'expérience acquise par les construc-
teurs, ont montré que l'emploi de cette prescription permet de faire un calcul
qui répond d'une maniére suffisante aux conditions effectives et qu'elle peut
garantir une sécurité satisfaisante. »

La forme pratique donnée aux dalles-champignons a résulté principalement
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de la disposition adoplée pour les armatures, ainsi que de la forme et du mode
d’armature des chapiteaux des colonnes. Dans I'’Amérique du Nord, on a donné
la préférence, en ce quiconcerne 'armature, au « systéme a quatre rangées » ; de
nombreux brevets ont été déposés pour des dispositifs divers des armatures
dans les chapiteaux.

En Europe, le systéeme des dalles-champignons a été introduit en 1910 par
I'ingénieur suisse R. MaiLLart. 11 a choisi 'armature d’aprés le systeme a deux
rangs et a moditié la forme des chapiteaux des colonnes. Depuis 1914, en Suisse,
de nombreuses constructions ont été réalisées avec des dalles-champignons,
par diflérents constructeurs. Dés cette date, toute une série de planchers a
été calculée d’apres la théorie des dalles, en supposant, comme charge utile,
non pas une charge uniformément répartie, mais une charge « entas», qui con-
duisait & un calcul plus facile. Les travaux théoriques de V. LEwe (1920) et de
H. Magrkus (1924) ont fourni des méthodes de calcul plus perfectionnées, basées
sur des principes scientifiques, et ont permis d'élargir le domaine d'application
du systéme des dalles-champignons. Quoique, en Europe, de méme qu'en Amé-
rique, la construction eut été en avance sur le calcul, le systéme des dalles-
champignons ne pouvait toutefois devenir d'un emploi général qu’apres une
contribution rationnelle de la stalique de la construction a l'établissement des
méthodes de calcul.

Au cours du Congres de Paris, doivent venir en discussion quelques-unes
des questions nombreuses, tant théoriques que de réalisation pratique, qui sont
encore pendantes. On trouve en partie, dans ce domaine, les mémes problémes
théoriques qui se sont déja posés pour I'étude des dalles rectangulaires armées
en croix. L'influence de renforcement exercée par les chapiteaux, et qui n'a
pas été prise en considération d'une maniére suffisante jusqu'a maintenant,
parait revétir, aux yveux de l'auteur, une importance particuliére. Il faut s’at-
tendre a4 ce que la valeur élevée du moment d’inertie du chapiteau exerce une
influence favorable sur les moments dans les intervalles et c’est peut-étre sur-
tout cette influence qui justifie le point de vue exprimé par les Américains
en ce qui concerne la valeur des moments.

5. Parois portantes et voltes minces.

RaNKINE et ScHWEDLER ont indiqué, en 1866, la méthode de calcul des coupoles
de révolution, en se basant sur la théorie des membranes et ont posé ainsi les
principes de la théorie des parois minces ne subissant pas de flexion, théorie
qui est utilisée depuis plus de trente ans pour le calcul des voites en coupole.
Ce n’est que trés récemment que cette théorie a pu étre généralisée et que l'on
a pu étendre I'emploi des parois minces a la construction en béton armé, dans
des conditions sérieuses. Les problémes que l'on rencontre dans ce domaine
extrémement fécond n’'ont pas encore recu des développements suffisants pour
qu’il soit possible de les élucider au cours du Congres de Paris. Quoique, pour
la plus grande partie, les problémes statiques qui se posent n'appartiennent
pas a la théorie de l'élasticité, mais qu’ils relevent uniquement de questions
d’équilibre, la théorie générale des parois minces ne subissant pas de flexion
offre dans certains cas des difficultés considérables, qui proviennentde la néces-
sité de mettre les solutions en conformité avec les conditions auxquelles sont
soumis les éléments, & la jonction.
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Par paroi portante!, on entend, dans la statique de la construction, une dalle
plane, qui se trouve chargée par des efforts agissant dans le plan médian, de
sorte que les déformations se produisent dans le plan. La théorie correspondante,
qui fait partie depuis longtemps de la théorie mathématique de I'élasticité, a
été établie par Lame et pi Saint-VENanT et développée ultérieurement, principa-
lement par des investigateurs anglais (fonction d’Airy). Le calcul de Navies,
sur les elforts dans les poutres prismatiques, constitue un cas particulier du
probléme des parois portantes. Les parois portantes prendront une importance
considérable dans la construction en béton armé, lorsque le constructeur pourra
disposer de méthodes effectivement pratiques pour ses études statiques.

Zusammenfassung.

Die am Kongress in Paris zur Diskussion gelangenden Themen aus dem
Gebiete der Platten und Schalen im Eisenbetonbau werden, als Einleitung zu
den Sonderreferaten, kurz besprochen. Im Vordergrund stehen die grundlegen-
den Probleme der Theorie der isotropen Platten, die Anwendung der Platten-
theorie auf den Eisenbeton, die praktische Berechnung der rechteckigen, all-
seitig frei aufliegenden oder teilweise eingespannten Eisenbetonplatten, die
Berechnung und Konstruktion der Pilzdecken, sowie der Schalen und Scheiben.
Eine Reihe von aktuellen Iragen aus diesen Gebieten, deren Abklirung am
Kongress erwiinscht wiire, werden formuliert und niher begrandet.

Résumé.

L’auteur expose une vue d’ensemble des sujets qui doivent faire ’objet d'une
discussion au cours du Congrés de Paris, et qui appartiennent au domaine des
dalles et éléments & paroi mince en béton armé.

Au premier plan, il faut signaler le probleme de base que constitue la théo-
rie des dalles isotropes, puis I'application, au béton armé, de la théorie des
dalles, le calcul pratique des dalles de béton armé rectangulaires, reposant
librement sur leurs quatre bords, ou partiellement encastrées, le calcul et la
construction des dalles, ainsi que des voltes et parois minces.

L’auteur expose une série de questions ayant trait & ce domaine et u'il serait
intéressant de pouvoir élucider au cours de ce Congres.

Summary.

As an introduction to the separate reports, the themes concerning slabs and
shells in reinforced concrete structures to be discussed at the Paris Congress
are here briefly spoken of. In the foreground stand the basic problems of the
theory of isotropic plates, the application of the plate theory to reinforced con-
crete, the practical calculation of rectangular reinforced concrete slabs free on
all sides or partly held, the calculation and design of mushroom systems, and
also of shells and thin walls. A series of topical questions from this field, whose
elucidation at the Congress is desirable, is drawn up and further discussed.

1. Dans le rapport Il 4, Petry, « Parois et volites minces en béton armé », la paroi por-
tante est désignée par « tympan ».
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RECHTECKIGE,
ALLSEITIG AUFLIEGENDE PLATTEN

DALLES RECTANGULAIRES REPOSANT SUR LES QUATRE COTES
RECTANGULAR SLABS SUPPORTED ON ALL SIDES

Dr. Ing. W. GEILER,
Professor der Technischen Hochschule und
Dircktor beim Staatl. Versuchs- und Materialpriifungsamt, Dresden.

I. Die Bedeutung des Plattenproblems fiir den Eisenbetonbau.

Wiihrend im Stahlbau die Tragwerke in der Regel aus Triigern bestehen,
deren Beanspruchung durch einen einachsigen Spannungszustand hinreichend
genau gekennzeichnet ist, werden im Eisenbetonbau Deckenplatten, Balken
und Siulen fast ausschliesslich in starrem Zusammenhang miteinander ausge-
fihrt. Dies hat zur Folge, dass an Stelle der frei drehbaren Lagerung meist
eine teilweise Linspannung der Triagerenden tritt, also im Lingsschnitt der
Tragwerke eine Rahmenwirkung entsteht, und dass ferner im Grundriss die
rechteckige Platte mit den Balken starr verbunden ist, also zweiachsig bean-
sprucht wird. Durch die Entwicklung der Baustatik in den beiden ersten Jahr-
zehnten dieses Jahrhunderts ist die Rahmenberechnung befriedigend ausgebaut
worden. Da die Berechnung der Eisenbelonplatten aber sehr stark von den
Baustoff-Eigenschaften abhiingt, kann die Bemessung der Plattendicke und
der Eisenquerschnitte, sowie die Anordnung der Eiseneinlagen nur auf der
Grundlage von Versuchen mit baumiissigen Abmessungen kinftig weiter er-
forscht werden. Die Pilzdecken bhilden die Vereinigung der beiden kennzeich-
nenden LKlemente des Eisenbetonbaues, der kreuzweise bewehrten Platte und
der Siulen,umfassen also Rahmen- und Plattenwirkung zugleich, die man durch
die Betrachtung der Gurtstreifen und der Feldstreifen veranschaulichen kann.

Aus der geschichtlichen Entwicklung ist es wohl zu erkliren, dass in
Anlehnung an den Stahlbau bisher im Eisenbetonbau die einfachen statischen
Grundformen des Balkens und Plattenstreifens auf zwei oder mehreren starren
Stitzen und des Gewiilbestreifens trotz ihrer Unzulianglichkeit der Berechnung
zu Grunde gelegt wurden. Die Zukunft des Eisenbetonbaues liegt jedoch in
den zweiachsigen Grundformen, nidmlich den Platten und den Schalen. Das
Problem der Schubsicherung der Balken, das durch 3 Jahrzehnte lange Ver-
suche praktisch vollstindig ausreichend geklirt ist, zeigt besonders hinsichtlich
der Rissicherheit offenkundig die Unzulinglichkeit des Eisenbetonbalkens und
die Grenzen seiner Ausfiithrbarkeit, die nur durch eine wesentliche Erhohung
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der Beton-Zugfestigkeit noch etwas erweitert werden konnen. Alle auf Bie-
gung beanspruchten LKisenbetonbauteile werden bekanntlich wegen der gerin-
gen Zuglestigkeit des Betons unter der Annahme einer gerissenen Zugzone
und zwar fir den Bruchzustand bemessen. Dies gilt heute sowohl fir die Bal-
ken als auch fir die Platten. Bei den Platten besteht Einigkeit dariiber, dass
sie unterhalb der Risslast (Stadium I) als homogene oder 1sot10pe Pldtten wir-
ken. Den Streitpunkt bildete seither lediglich dle Frage, durch welches sta-
tische Rechnungsverfahren der verwickelte Glelchvewmhtszustand zwischen
den innern und dusseren Kriften nach dem Auftreten der Plattenrisse (Sta-
dium II) in verhaltnismissig einfacher Weise zu beschreiben und wie ihm durch
die Anordnung der Eiseneinlagen Rechnung zu tragen ist. Hierzu komint auf
Grund unserer Plattenversuche die bisher weniger beachtele, aber mindestens
ebenso wichtige zweite I'rage, wie gross die Rissicherheit der Eisenbeton-
platten im Vergleich zum Eisenbetonbalken angenommen werden darf. Als
Beitrag zur Klirung dieser Fragen sollen die im folgenden beschriebenen
Versuche dienen.

II. Die Entwicklung der bisher gebrauchlichen
Rechnungsverfahren.

1. Die einfachste und niedrigste Stufe des Rechnungsverfahrens besteht
darin, dass man sich parallele Balkenstreifen aus den Platten herausgeschnitten
denkt und diese Triger aul zwei oder mehreren Stiitzen mit oder ohne Endein-
spannung berechnet. (Erste Entwicklungsstufe.) Auf die rechnerische Ausnut-
zung des giinstig wirkenden Einflusses des seitlichen Zusammenhanges (die
sogen. seitliche Kontinuitat), den man dabei als stille Sicherheitsreserve
betrachtet, wird somit verzichtet. Um diesen seitlichen Zusammenhang bau-
lich zu gewiihrleisten, wurden in den Deutschen Eisenbetonbestimmungen 1925,
§ 14, Ziff. 10, Abs. 2, sogen. Konsoleisen (4 Rundeisen 7 mm Durchmesser
auf 1 m Breite) vorgeschrieben, und in den Briickenvorschriften Dix 1075, § 6,
Ziff. 1, eine wesentlich stirkere Querbewehrung dann verlangt, wenn mit
einer weitergehenden Lastverteilung gerechnet wird. Dieses Rechnungsver-
fahren, das sogen. Plattenstreifen-Verfahren, hat zwar den Vorzug moglich-
ster Einfachheit, aber den grossen Nachteil, dass es in krassemm Widerspruch
mit der Ausfilhrung als zusammenhingende Platte steht.

2. Die zweite Stufe besteht in der Annahme des sogen. Trigerrostes, nam-
lich zweier Scharen sich rechtwinklig kreuzender Plattenstreifen, die im Kreu-
zungspunkt die gleiche Durchbiegung

=l o ()

haben mussen (Bild 1), was als erster Grundsatz der Plattenlehre bezeichnet
werden kann. Ist das Lingenverhiltnis der Platten-Stiitzweiten, die sogen.
Lénglichkeit der Platte =1, : l, und je nach dem durch « oder g gekenn-
zeichnelen Einspannungsgrad die Durchbiegung des X- bezw. Y-Streifens!

1. Mit gy, gy und ¢ mége hier, wie beim Balken, die gleichmissig verleilte Lasl eines
Plattenstreifens von der Breite 1, also in kg/m bezeichnet werden, dagegen mit ¢’ die bei
den Platlenversuchen anzugebende Einheitslast in kg/m2,
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“ q. L4 " . gLt
T TRT W R
so ergibt sich aus Gl. 1 :
qx S
o

In Bild 2 sind fur einen Plattenquadranten die Ordinaten des Lasthiigels fiir
eine Anzahl von Punkten N des mittleren X-Streifens in Bild 1 fiir verschiede-
ne Lianglichkeitsverhiillnisse aufgetragen. Man erkennt hieraus, dass die in der
Nihe der Rinder liegenden Y-Streifen einen grosseren Lastanteil ¢, als die
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Ordinaten des Lasthiigels beim Trigerrostverfahren.

Das Tri fal Ordonnées de charge dans la méthode des poutres
as Tragerrostverfahren. croisées. (Décomposition de la dalle en tranches.)

Méthode des poutres croisées. Ordinates of the Load with the. Girder Grillage
The Girder Grillage Method. Method.

Fig. 1.

weiter nach der Mitte zu gelegenen iibernehmen, weil sie sich weniger stark

durchbiegen, also grosseren Widerstand leisten, dass sie also die mittleren

Streifen entlasten. Ersetzt man die Linie 1 durch eine Parabel, so erhiilt man 1
als Mittenmomente fir die quadratische Platte

7 1

n = &5a = ——ql2= 2.....-.. )

M, a5 1 1577 0,0730 ¢! (2)

" Die entlastende Wirkung zeigt sich durch den Vergleich mit dem Mitten-

. ) P gz . .
moment des frei gestiitzten X-Streifens 217 = I—q— , wie es sich nach dem
C

Plattenstreifen-Verfahren (s. unter 1.) ergeben wiirde. Das Tréigerrostverfahren

1. S. W. Geurer, Handbuch fiir Eisenbetonbau, III, Aufl., 1931, 6. Bd. Balkenbriicken,
S. 323 (Wilh, Ernst und Sohn, Berlin).
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beriicksichtigt somit die entlastende Wirkung, die die seitlichen Randstreifen
den mittleren Streifen zuteil werden lassen.

Aus Bild 2 geht aber auch hervor, dass die entlastende Wirkung des Tra-
gerrostes bei einer Linglichkeit der Platte I, : I, = 1,5 bezw. 2,0 nur noch
16°/, bezw. 6°/, betragt, dass also das hauptsichliche Anwendungsgebiet sich
auf verhiltnismissig enge Grenzen beschrinkt (etwa von I, : [, = 1 bis 1,5).

| P ]
+y+ i \: /,"i
P . s X ]
- - N
l ! | o |’ ,-:
As I‘T B, &3
I dy Flyx e (54 m e ——F—= -L-—i
C4 J D1 i >
E4 ! Fa d
1 =6 - (R
i
i
y |
|
|
. o
1 '_._....é._._ _—em it e e ————— :E' "E
Ly _ X 3

!

Fig. 3.
Verdrehung der Streifenquerschnitte bei der drillungssteifen Platte.
Torsion des sections d'une bande pour la dalle résistant a la distorsion.
Twisting of the Strip Cross-Sectionsin the Plate stiffened against Twisting.

Beim Tragerrostverfahren lautet die Gleichﬁng der Biegefliche

R AR
E. (Jx.ﬁ+J,,.a—yl>=p(x,y). N €

wobei J, und J, die Triagheitsmomente des Streifens von der Breite 1 in der X-
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und Y- Richtung bedeuten und p (z, y) die Lastfunktion, die man nach
Dr. LeEwe! jeweils mittels Fourrierscher Reihen entwickeln kann.

3. Um das Verfahren noch mehr zu vereinfachen, wird vielfach ein 7Tri-
gerkreuz betrachtet, dessen Kreuzungspunkt willkiirlich in der Platlenmitte
angenommen wird und das daber nur
eine rohe Anniherung des wirklichen
Forméinderungs- und Spannungszu-
standes geben kann. Fir die quadra-
tische Platte erhilt man dann ¢, =

q

9= 5 und das Mittenmoment

. 1 q g 2 X

1\Im='§."2‘.l2-———w.. (:l')
Das Trigerkreuzverfahren ist somit
hinsichtlich der Entwicklung der fort-
schreitenden schirferen Erfassung des
Spannungszustandes im Vergleich zum
Tragerrostverfahren zwar als eine
Vereinfachung, zugleich aber auch als
ein Rickschritt zu bezeichnen.

4. Die dritte Stufe endlich, das Ver-
[ahren der isotropen, drillungssteifen
Platte 2 bericksichtigt noch die Tat-
sache, dass die heruusgeschnitten ge-
dachten parallelen Plattenstreifen einer
jeden Schar in Wirklichkeit miteinan-
der zusammenhingen und sich vor al-
lem dadurch beeinflussen, dass sie ihrer
Verdrehung oder Verdrillung einen
Widerstand entgegensetzen (zweiter
Grundgedanke der Plattenlehre). Die
Aufgabe ist statisch dann einwandfrel
lésbar, wenn man (auch trotz etwaiger
Zugrisse im Beton) eine isotrope Platte

1. 8. Lewe, Pilzdecken, 2. Aufl.,-1926 (\Vilh,
Ernst u. Sohn, Berlin) u. Bauing. 1926, S. 898.

2. Die klassische Theorie der homogenen
oder isotropen elastischen Platte, die durch
Lacranceund Navier begriindet wurde, ist in
den letzten Jahrzehnten wesentlich ausgebaut
worden, wie z. B.durch A. und L. Féepr,
Hager, H. Lerrz, S. Timosuenko, A. Napai,

Danusso, NieLsen, H. Marcus, M. T. Huser, Fig. 4.
LEwe u. a. Angaben iiber das umfangreiche Spannungen am Element der drillungssteifen
Schrifttum s. Fussnote 8. 192, a. a. 0. S. 135. Platte.

W. GenLen Erliuterungen zu den Eisenbe- Pforts dans un élément dela dalle résistant
e a la distorsion.

tonb'estimmungen 1925 (W. Ernst et Sonn, Stresses on an Element of the Plate stiffened
Berlin), IV. Aufl. S. 124, against Twisting.
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und Festhalten der Ecken voraussetzt. Heben sich dagegen die Ecken ab, so
wird die Auflagerlinge an den Randern statisch unbestimmbar. Bei der Platte
mit festgehaltenen Ecken wird die Verformung durch Bild 3 gekennzeichnet,
in der die Verdrehung zweier Nachbarstreifen (Bild 3 a und ¢) angedeutet
ist, wodurch die sogen. Drillungsspannungen!
2
e =—2G.a 2 ()
dz. 2y
ausgelost werden mit dem Verdrillungswinkel w,; und wyy. Ist © =0, wie z. B.
in Plattenmitte oder bei voller Einspannung an den Plattenrindern, so ver-
schwinden daselbst auch diese Drillungsspannungen. Ihr Zusammenhang mit
den Normalspannungen ¢, und s, ist in Bild 4 dargestellt.
Im Sonderfall der ringsum aufliegenden, quadratischen und symmetrisch
belasteten Platte mit festgehaltenen Ecken werden bei den in der Diagonale
liegenden Wiirfeln jeweils die Normalspannugen in der X- und Y- Richtung

Angle-Corner-Eckaq

Hauptspannungen am Element in den Eckbereichen der Platte.
Efforts principaux dans un élément d’un angle de la dalle.
Principal Stresses on an Element near the Corner of the Plate.

gleich gross. Dann ergeben sich mit ¢, = ¢, = s und 1,y = 1yx = 7 die Haupt-
spannungen, die lings des Diagonalschnittes und quer dazu gerichtet sind, zu
(Bild 5)

Gi,zzcxg‘o‘\__z\/( «—o )2+ hlt=0xc. . . . (6)

als® oben (Wiirfel III) lings der Diagonale die Zug-Spannung o = 1 —¢
quer zur Diagonale die Druckspannung ¢o; = — (¢} 7}

und unten (Wiirfel IV) langs der Diagonale die Druckspannung 542 = — (1 — )
quer zur Diagonale die Zug-Spannung oy =5 4+

Da bei der ringsum frei aufliegenden Platte entsprechend dem Drillungswinkel
» (s. Bild 3¢) in der Nahe des Auflagers  gross, dagegen ¢ klein ist, miissen
bei derartigen Versuchen mit Eisenbetonplatten infolge der grossen Zug-

1. S. W. Geurer, Erlduterungen zu den Lisenbetonbestimmungen 1923 (VV Ernst und
Sohn, Berlin), IV. Aufl., S. 124. :
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spannungen ¢,; = s—+t an der Unterfliche zuerst die Diagonalrisse in der
Nile der Ecken auftreten und erst bei wesentlich héheren Laststufen an der
Oberfliche die Zugrisse quer zur Diagonale infolge der Zugspannungen ¢, = 1—¢
(s. auch Bild 4 d und die Verformungen nach Bild 4 b und ¢).

Die quadratische, ringsum {rei aufliegende und symmetrische Platte eignet
sich deshalb besonders fiir Versuche, weil das Biegemoment der &dusseren
Krifte in Bezug auf den Diagonalschnitt statisch bestimmt ist. Fiir die gleich-
miissig verteilte Last ¢’ (in kg/m?) berechnet es sich nach Bild 6 zu :

2 o/d, d /g2
MD=1§—.<T1—EI>=%—4—JI........ (7)

und unter der allerdings rohen Annahme einer gleichmissigen Verteilung dieses
Biegemomentes iiber den ganzen Dlagonalschmtt far die Ldnueuemhelt (in
{kgm/m) zu

Fig. 6.

Biegemoment im Diagonal schnilt
der quadratischen Platte.

Moment de flexion dans la section
diagonale de la dalle carrée.

Bending Moment in the Diagonal
Section of the Square Plate.

Nach dieser Theorie der isotropen, drillungssteifen Platte errechnet sich im
Falle gleichmassig verteilter Belastung ¢ (in kg/m) fir die ringsum frei gela-
gerte, quadratische Platte das Mittenmoment

M, =0,0368ql=—ql2. .. ...... (9

27,2

5. Das Néherungsverfahren von I1. Marcus ! hat den Zweck, eine moglichst
einfache Niaherungsformel fur den Grosstwert des Plattenbiegemomentes anzu-
geben, in der die verschiedene Linglichkeit der Platte -—l : lx und die ver-
schiedenen Randbedingungen beriicksichtigt werden und zwar fir den Fall
der gleichmissig verteilten Last und den der Einzellast in Plattenmitte. Hin-
sichtlich der Randbedingungen gentigl es, sich auf die Grenzfille der freien
Auflagerung und der vollen Einspannung der einzelnen Plattenriander zu be-
schrinken. IYiir die nach dem Tragerkreuzverfahren (Gl. 2) aufgeteilten Lasten
¢x und ¢, werden die grossten Biegemomente i, max in der X- Richtung und
dliy max In der Y- Richtung wie bei einachsig bewehrten Plattenstreifen [ur die
ungiinstigste Laststellung unter Beriicksichtigung der jeweils vorliegenden

1. S. H. Marcus. Die vereinfachte Berechnung biegsamer Platten, 2. Aufl.; 1929 (Jul,
Springer, Berlin).
13
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Stiitzungsart ermittelt. Mit Riicksicht auf die giinstige Wirkung der Drillungs-
steifigkeit diirfen dabei die Feldmomente wie folgt abgemindert werden :

5 l{z Mk max
WMorwn = Va- Dlrcone = Bl |:1 _6<T.v) ' W:I. .. (0)
8

und entsprechend My ., (unter Vertauschung von z und y). Fir den Fall der
ringsum frei aufliegenden, quadratischen Platte ist infolge der Symmetrie

_ 2 2
gx=gqy= g , also My mex = q‘sl" == qi—ﬁi_ (s. Gl. 3), wobei der Abminderungs-
beiwert seinen Grosstwert

y=1—2% _ T _ gy
g

annimmt. Hiernach wird in diesem Sonderfall 42°/, der Last ¢ durch den
Drillungswiderstand anstatt durch den Biegungswiderstand der Platle iiber-
tragen. Das Moment in Plattenmitte ergibt sich dann nach GIl. 10 zu

2
‘Ixsl =0,0365ql2=27%q12.. .

also nur halb so gross wie beim Tragerrostverfahren (Gl. 2). Die Ergebnisse
der nach diesem Niherungsverfahren ermitlelten Biegemomente stimmen mit
den Werten des genauen Verfahrens (s. unter 4.) hinreichend belriedigend
iiberein (vgl. z. B. Gl. 9 und 11).

Mx max — V. @72, max — 0,584‘

III. Die Einwande gegen die Anwendung der Theorie
der isotropen Platte auf Eisenbetonplatten.

1. Im Stadium II, also nach dem Auftreten der Betonzugrisse, konnen die
Drillungsspannungen (s. Gl. 4) bei Eisenbetonplatten nicht mehr iibertragen
werden, weil die Eiseneinlagen allein waagrechte Schubkriifte nicht aufzuneh-
men vermogen !. Bei niedrigen Laststufen wird der Drillungswiderstand
einer Eisenbetonplatte verhiltnismissig gross sein, aber jenseits der Rissgrenze
mit zunehmender Belastung und Rissbildung stark abnehmen. Die Durch-
biegungen wachsen daher im Stadium II bedeutend rascher als im Stadium 1.
Nur durch geeignele Zusatzbewehrungen wird es méglich sein, die Drillungs-
momente auch bei hoheren Laststufen in gewissem Umfang zu iibertragen.
Behilt man den Grundsatz der Bemessung nach der Sicherheit gegen Bruch
wie bei Eisenbetonbalken bei, so ist sie nur nach dem Tragerrostverfahren,
nicht aber unter der Annahme einer drillungssteifen, isotropen Platte zulissig

1 2 2
(also z. B. nach Gl. 2 mit M, = 1—([3%7 , anstatt nach Gl. 11 mit M, = QqTZ-,l_lk ).

2. In der bekannten Ausgangsgleichung fiir die Kriimmungin der X- und Y-,

Richtung treten ausser den Biegungsmomenten M, und M, die Beiwerte EJ

1. S. H. Lerrz-Graz. Berechnung kreuzweise bewehrter Platten. Der Bauing., 1925. S,
920.
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und m auf, die sich bei Eisenbeton bekanntlich mit wachsender Belastung
dndern. Daher ist es nicht berechtigt, sie als Festwerte anzunehmen, wie bei
der Herleitung der Gleichung fiir die Biegefliche derisotropen Platte.

ML 5 o4 5 _p 1
3t T 23t T oy LJ<1—;7{2>"""(12)
Daher empfiehlt M. T. Huser ! fir die orthogonal, also seitenparallel bewehrte
Platte die neue Bezeichnung als orthotrope Platte mit der verinderlichen

* Biegungssteifigkeit E, J, und E,J, in der X- und Y- Richtung, fir die die
Gleichung der elastischen Flache lautet :

m ax2ay y ay4 nl2

4y 4
Exxa4+EJ+EJ' a%2+E)Ja§:I)<1_L> (13)

M. BRwter, Ziirich 2 wies rechnerisch nach, dass im Stadium II bei dem aus
der Betondruckzone und der Fisenzugzone bestehenden Querschnitt der Eisen-
betonplatte mit dem ideellen Trigheitsmoment J; an die Stelle der gebrauchli-
chen Querdehnungszahl m hier eine ideelle Querdehnungszahl

m1=m:[m—-%. (m—i)]. (1A
1

zu setzen ist, und diese bei den #iblichen Bewehrungsverhiltnissen den 3- bis
&- fachen Wert von m annimmt. Die Glieder der Gl. 13, in denen an Stelle von
m hier m, tritt (z. B. bei m = 6 also m; = 18 bis 24) sind daher ohne nennens-
werten Einfluss, sodass m; = ocangenommen werden darf und GIl. 13 in die

einfache Form der Gleichung der Biegefliche des Triagerrostes (vgl. Gl. 3)

%L ot "
3. a?l—}-Eny.a—;l:p. . (1B)
iihbergeht. Da sich die Steifigkeitszahlen von Punkt zu Punkt dndern, miissen
dlese beim ersten Rechnungsgang des Niherungsverfahrens von Masche zu
Masche zunichst angenommenen Werte EJ bei der Wiederholung der Rech-
nung der Grosse der Blegemomente entsprechend berichtigt werden. Am Bei-
spiel der quadratlschen ringsum frei aufliegenden Platte zeigte Rirter, dass
fir 3 Fille, in denen das Verhiltnis der Stelﬁgkeltszﬂfer in Plattenmltto zu
der am Plattenrand Endm: E.J; =1 bezw. 1,5 bezw. 2,0 angenommen wird,

. . q l? q® qr ql
das Mittenmoment sich zu 13,7 (s. Gl. 2) bezw. 17 5 bezw. 52— rd. 50 be-

rechnet. Es sei daher nicht zulissig, die klassische Theorie der homogenen
Platte mit konstanter Biegungssteifigkeit zur Berechnung kreuzweise bewehr-
ter Eisenbetonplatten zu verwenden, weil dabei der Drillungswiderstand iiber-

1. M. T. Huser. Warschau, Ueber die genaue Biegungsgleichung einer orthotropen Plalte
in ihrer Anwendung auf kreuzweise bewehrte Betonplatten. Bauingenieur, 1925.
2. S. M. Rirrer. Zirich, Die Anwendung der Theorie elastischer Platten auf den Eisen-

beton, Bericht iiber die II. Internationale Tanung fiir Briickenbau in Wien, 1929, S. 644 (Jul.
Springer, Wien).



196 W. Gehler

schétzt und keine Riicksicht auf die betréichtliche Entlastung genommen wird,
die an gefihrdeten Stellen infolge der Abminderung der Biequngssteifigkeit
eintritt.

Hierbei handelt es sich somit um eine selbsttitige Entlastung der hochbean-
spruchten Plattenstellen durch stirkere Forminderungen (vgl. Bild 7, 8, 15
und 17), also um ein Weicherwerden, wodurch dic Biegemomente vor dem
Bruch gleichmissiger iiber den Querschnitt verteilt werden. Derartige Auf-
gaben der sogen. Plastizititslehre 1 lassen sich rechnerisch dadurch erfassen,
dass in den durch Versuche gefundenen Darstellungen von Belastungen und
Forminderungen die Abweichungen von der linearen Gesetzmaissigkeit beriick-
sichtigt werden.

IV. Die Kennziffern zur Beurtéilu_ng der Ergebnisse
von Versuchen mit Eisenbetonplatten.

Um aus der Fu]le der Zahlen einen klaren Ueberbhck iiber die Ergebmsse
von Versuchen mit Eisenbetonplatten zu erhalten, empfiehlt es sich, eine Reihe
von Kennziffern aufzustellen.

- 4. Als Kennziffer vy fiir die Rissicherheit diene das Verhiltnis der Riss-
lastq « zur zuldssigen Belastung ¢’ .4, die v1elfach auch Gebrauchslast genannt
wird. Somit

— g 16
Vi G T (16)
sowie entsprechend die Bruchsicherheit
— q’ B 17
vB q; o . . . . . 3 . . . . . . ( )

2. Die Biss-Bruch-Kennziﬁ"er a soll das Verhaltnis der Risslast zur Bruch-
last in Prozenten bezeichnen, also

7w
a=—,—..18
s 1)
3. Die Kennziffer 3 der Betonzugspannung quadratischer Platten wird aus
. der Gesamt-Risslast Qr und dem Widerstandsmoment des homogenen Eisen-
betonquerschnittes lings der Diagonale im Stadium 1 ermittelt, fur das als

erste Anniherung W = l\/ gesetzt werden kann. Da der Unterschied

zwischen verschieden starker Elsenbewehrung im Stadium Istark zuricktritt,
soll er hier zunichst unberiicksichtigt bleiben. Fiir das statisch bestimmte
Biegemoment in Bezug auf den Diagonalschnitt ergibt sich bei gleichmissig

1. S. W. Genrer. Bericht iiber Festigkeit, Elastizitit und Schwinden von Eisenbeton, II.
Internat. Materialpriifungskongress in Zirich, 1931, S. 10. Ein weiterer Aufschluss ist
durch die Betrachtung der Forménderungsarbeit zu erwarten in #hnlicher Weise wie bei
der Spannungs-Dehnungs-Linie fiir Baustahl, wo im plastischen Bereich einer Vergrisse-
rung des Weges eine Verminderung des Spannungszuwachses entspricht. (Vgl. W. GEnLER,
Sicherheitsgrad und Beanspruchung, Bericht iiber die II. Internat. Tagung fiir Briickenbau
und Hochbau in Wien, 1928, S. 244 ff. (Jul. Springer, Wien).
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verteilter Belastung (nach Gl. 8) Mp = ;—4 Qr.!\/2, sodass man fir die nur

als vergleichende Kennziffer dienende mittlere Betonzugspannung erhilt :

M 1Q

g:Tvl’zlt;_;‘:,-d.cbz. N ¢ 1))
Da das Biegemoment sich nicht gleichmiissig iiber den Diagonalschnitt verteilt,
ist diese Kennziffer nur als ein Mittelwert der Betonzugspannung anzusehen.
k. Die Kennziffer v der Eisenspannung im Diagonalschnitt quadratischer
Platten kann in gleicher Weise angenihert wie folgt errechnet werden.
Bezeichnet (Fe, + Fe,) die Summe aller Eisenquerschnitte an der Platten-
unterseite in der X- und Y- Richtung und z = 0,89 & den Hebelarm der
inneren Krifte, so ist das Moment der inneren Krifte, wenn bei der quadrati-
schen Platte ¢ = 45° den Winkel der Eiseneinlagen mit der Diagonale bedeutet

M, = [(Fe,‘ + Fe,). cos o. ce]. 0,89 h.

_ /9y
Damit man erhilt aus Mi=MD=21—4. QB.l\/‘z und fir cos;;:‘%
: Q. ! (20

v=rd-e= 157 Feof Te,) b °
Da sich das Biegemoment in Wirklichkeit nicht gleichmissig iiber den Dia-
gonalschnitt verteilen wird und auch die iiblichen Annahmen iiber die Grosse
des Hebelarmes der inneren Krafte s = 0,89 & fiir den Bruchzustand der durch
Zug beschiadigten Platte nicht genau zuzutreffen brauchen, ist diese Kennziffer
nur als rohe Anniherung fiir den Mittelwert der Eisenspannungen anzusehen.

b Al
) ] |

> q'in t/p?

Fig. 7.
Belastung der Platte

o,
(]

|
{
Die Kennziffer fiir die Durchbiegung. i

Durchbiegung in Plattenmitte = Flexion au centre
de la dalle = Deflection in the Centre of the Plate.

Coefficient caractéristique pour la flexion. g’.i_q'__.,
Characteristic for Bending. 'é‘ E R ¥
Q@ I
Belastung der Platte = Charge de la dalle = Load -’g ’3
on the Plate. 2 ‘::- dy
/

A il

3. Die Kennsziffer 2 fiir die Durchbiegung (Bild T). Die Last-Durchbiegungs-
Linie setzt sich nach den Messungen sowohl der Stultgarter, als auch der Dres-
dener Versuche stets aus zwei Geraden zusammen (s. auch Bild 18). Daher
liegt es nahe, mit 3; bezw. mit 3;; den Zuwachs der Durchbiegung im Stadium I
bezw. Stadium II bei einer Laststeigerung von A¢' =1 ¢/m? als eine Kenn-
ziffer der Steifigkeit oder Weichheit der Platte einzufiihren. Der Knickpunkt
IR dieser Linie entspricht der Risslast ¢'g. Die Winkel der beiden Geraden
gegen die {-Achse sind proportional der sogen. Steifigkeitsziffer EJ, da hier

3 .
Q=¢q'" L2 und = C. %l], also EJ = (—I; . const. 1st. 1,
4
1. S. Fussnole 1, S. 188.
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6. Die Kennziffer fir die Eisenspannungen in Plattenmitte (Bild 8). Die
gemessenen Eisendehnungen ergeben auf Grund der Dresdener Versuche nach
Bild 18 dhnliche Linien, aus denen sich als eine Kennziffer ¢; bezw. ¢ der
- Zuwachs der Eisenspannung in Plattenmitte fiir eine Laststeigerung von
Aq' =1¢/m? im Stadium I bezw. Stadium II angeben lisst.

1. Kennsziffer fiir die Hauptspannungsmomente auf Grund der Versuche mit
Vergleichsplattenstreifen. Sowohl bei den Versuchen in Stuttgart, als auch
bei den Dresdener Versuchen wurden zu den einzelnen Plattenreihen beson-
dere, 50 cm breite Plattenstreifen hergestellt, die aus der Mitte der Platte in

”'4_'!’_4"1 !"4—'!“4_'! - Fig. 8.

- 2 . . .
Ex 1 1 ] > qint/m Die Kennziffer fiir die Eisenspannung.
§ 8 & ! ! | Belastung der Platte  Coefficient caractéristique pour la tension
§ E : dans le fer.
! I - .
@ _%_QIR___,‘ € | Characteristic for Stress in Iron.
3l 2 | Belastung der Platle = Charge de la dalle =
Wl c
|
Sem

w Load on the Plate.

€ Eisenspannung in Plattenmitte = Tension des fers
b 3 au milieu de la dalle = Stress of Reinforcement

in the Centre of the Plate.

Richtung der unteren Eiseneinlagen herausgeschnitten gedacht sind. Die Strei-
fen bestehen aus den gleichen Baustoffen wie die Platien und wurden in glei-
cher Weise wie diese belastet und als einfache Balken auf zwei Stiitzen bis zum
Bruch gepriift.

Stellt man der Bruchlast ¢ge1), die fiir die Platte gefunden wurde, die
Bruchlast ¢p sy gegeniiber, die sich fir den Plattenstreifen gleichen Quer-
schnittes ergibt, so erhilt man einen Vergleichswert, der angibt, um wieviel
infolge des zweiachsigen Spannungszustandes der 0,5 m breite Streifen in der
Platte mehr trigt, als der Plattenstreifen der Vergleichsversuches. Da das
qgB (Str)- 2 ﬂd

8
das der Platte Mg py = @g:_l ist, so ergibt sich durch Gleichsetzung beider
Werte die Kennziffer

Biegemoment des statisch bestimmten Plattenstreifens Mp sty =

MB (Str)

1
T gsp1).

(21)

V. Die Stuttgarter Plattenversuche.

In Heft 30 und 56 der Veroffentlichungen des Deutschen Ausschusses fiir
Eisenbeton in den Jahren 1915 und 1926 wird von C. Baca und O. Grar iber
die Stuttgarter Versuche Dberichtet, die an 42 quadratischen Platten von 2 m
Seitenldnge, sowie an 11 rechteckigen Platten von (2>< 3) m? und (2 X< 4) m?
und endlich an 3 iiber 2 quadratische Felder durchlaufenden Platten durch-
gefithrt worden sind. Samtliche Platten waren allseitig frei  aufgelagert, wobei
die Ecken nicht festgehalten wurden. Eine Auswertung dieser Versuche findet
sich in E. Mérscu, Der Eisenbetonbau, 6. Aufl., Stuttgart, 1929, 1. Band.,
2. Halfte, S. 403 bis 442, die im folgenden durch den Vergleich mit den Dres-
dener Plattenversuchen noch ergiinzt werden moge.



Dimensions des dalles carrées utilisées pour les essais effectués a Stuttgart.

Uebersicht 1. — Tableau 1.

Abmessungen der quadratischen Platten bei den Stutlgarter Versuchen.

1 | 2 3 | 4 5 6 7 ] 9 | 10 ¥ | 12 13
G . mittlere Bewchrungsdichte in
sl Su_ltzwe"e Nutzhohe Gesamtbewehrung cer Milte fiir einen 50 cm
" i " Dicke | pist rung ! !

Maorsch Graf . ;Sma;‘ecc Hauteur i Unterseite breiten Streifen. .
Reihe . - Platte Epaisscur appuis utilisable h Armature inférieure totale Armature au centre 8
Serie Fig. Fig. Dalle d moyenne (2 Fex + 2 Fey) pour une bande large

{ h de 50 cm.
Nr. Nr. Nr. Nor. cm cm cm — [} = cm? 7] = cm* t/cm?
825
1 884 1 ggg 12 200 10,3 19,41 2017 = 16 ,17 1090 7= 3,8) 4,08
819
2 —_— 4 22? 8 200 6,3 31,75 420 7 = 16,17 100 7 = 3,85 4,08
24
831
3 —_ 3 837 12 200 10,3 19,41 WM42=4i017 = 16,94 10,49 7 = 4,00 4,08
840
828
4 — 6 830 8 200 6,3 31,75 M4+ 2% =407 =] 17,17 1070 7= 5,12 4,08
811
816 =
5 889 1 847 12 200 10,3 19, 41 I184+19=3707 = 14,19 10,1 @ 7 = 4,00 4,08
842 -
6 - 8 813 8 200 6,3 31,7 (18 +19=237@8 7 =| 14,19 10,78 7= 4,12 4,08
M 4,08
853
73 890 9 858 12 200 10,3 19,41 30,6 37 ={ 15,19 | 1040 7 = 4,00 4,45
859
848
83 890 10 849 8 200 6,3 31,75 1 g7 = 15,78 10,70 7T = 4,12 4,45
850
884
9 891 11 892 12 200 10,3 19,41 (21 4+ 23 =44 0210 = 16,94 10,6 @ 10 = 8,31 3,49
899
924
10 896 14 946 8 200 6,3 31,75 (34 + 40=74010 =| 2844 (184810 =] 7,08 3,49
951

1. Morsch, Handbuch fir Eisenbetonbau (Konrad Wittwer, Stuttgart, 1929, I. Bd., 2. Hilfte, S. 403 bis §42).

2. Deutscher Ausschuss flir Eisenbeton (W. Ernstund Sohn, Berlin 1915, Heft 30, S. 2).

3. Bei den Reihen 7 und 8 lagen die Eisen parallel zu den Diagonalen, bei allen anderen parallel zu den Sciten.
L'armature des séries 7 ct 8 fut placée parallélement aux diagonales, celle des autres s¢ries parallélement aux bords,




" Uebersicht I, — Tableau II.

Kennziffern fiir die Stuttgarter Versuchsergebnisse.
Coefficients caractéristiques résultant des essais effectués a Stuttgart.

1 2 3 4 5 | 6 7 N 9 | 10 11
Voiotirss| Risstast | Brocblast | ey | Belonmugspannang Bisenepannung Dorehiiegungen | ypgnaifler des
Série CE::E:e;le Cll‘]:;ﬁfréle %%clﬁ; ﬁii[ﬁ‘é‘ t'Coef:f. caract. pour la|  Cocff. caract. pour la Coefl. caract. pour Coell. caract. du
d'essais ruptire ension dans le béton| Llension dans l'armature les flexions moment du milieu
_1Qn ) - I MStr
Qr =qri2 | Qs = gsl2 o= g J i“mch ;:-_ :";m Y= % (—l%l‘iﬁ =~ g % Stad. 1 Stascllf It ErT gl
—_ kg kg % ke/em? kyg/cm? kg /cm2 —_ mm mm —
1 14782 41615 35,5 25,7 4680 1,146 0,22 2,96 0’0463:21_1,—6
2 8360 26377 31,7 32,7 4840 1,185 0,58 7,37 0,0431 22;;2
3 13938 43138 32,1 24,2 4670 1,143 0,20 2,62 0,0465 — 2%5
4 7690 27024 28,5 30,0 4680 1,148 0,62 6,43 0,039 = 22%
5 12764 38761 32,9 29,2 4960 1,213 0,21 3,14 (0,052_1 = 1917)‘
6 7104 24851 28,7 27,8 5210 1,275 0,63 7,21 (0,0»iSl—ﬁ)‘
i. M. 31,6 i. M. 4840 1,185
7 11951 12617 28 1 20,8 5100 1,147 0,20 2,19 0,0472 :é:—’)
8 68C6 27535 23,0 26,8 4180 —_— 0,614 4,67 0,0135:2;‘0
i. M. 26,5 Y EYF |
9 13274 5794l 26,4 265 6220 1,781 0,22 1,38 0.0010:19%
10 691 43919 15,8 27,0 4590 1,317 — — 0,067 =21L-‘4
M. 211 23,9 28,9 M. 0,0i60 22_1—175

1. Wurden bei der Mittelbildung ausgeschlossen, weil die Randstreifen schwiicher als die Mittelstreifen bewehrt waren.
En calculantles valeurs moycnnes, on n’a pas tenu compte de ces chiffres, parce qu'au bord de ces dalles leur armalure ¢tail moins serrée que dans le centre.
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A. Quadratische Platten.

Fir die quadratischen Platten sind die Abmessungen und Versuchser-
gebnisse der 10 Reihen in Uebersicht 1 zusammengestellt. An Stelle der
gleichmissig verteilt angenommenen Belastung wurden die Versuchskorper
in Wirklichkeit durch 16 gleichmissig iiber die Platte verteilte Einzellasten
beansprucht (Bild 9 a).

r— 1300

1050
4000

Fig. 9 a.
Anordnung der Belastungsstellen (Stuttgart).
Disposition des points de charge (Stuttgart).
Arrangement of the Loading Positions (Stuttgart).

Die Uebersicht II enthilt die Kennziffern dieser Stuttgarter Versuchsergeb-
nisse. Da diese Platten nicht fiir eine bestimmte Gebrauchslast bemessen
worden sind, kann der Wert ¢’y und damit die Kennziffer v, und v, (Gl. 16
und 17) nicht angegeben werden. Das Gleiche gilt fur die Kennziffer ¢ und <,
(Zuwachs der Eisenspannungen, s. Bild 8), weil die Eisendehnungen nicht
unmittelbar gemessen wurden.

Die fiir die Nutzanwendung wesentlichsten Ergebnisse der Stuttgarter Ver-
suche sind folgende :

1. Der Verlauf der Riss- und Brucherscheinung. Die ersten Beton-
zugrisse traten an der Unterflaiche im mittleren Teil der Platten auf und zwar
entweder parallel zu den Seiten oder in den Diagonalen, sodann folgten in den
iibrigen Teilen die Diagonalrisse an der Unterflaiche. Als « Klaffen » der Risse
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wurde eine Risserweiterung von etwa 1 mm Starke bezeichnet und als Kenn-
zeichen dafiir angenommen, dass die Streckgrenze der Eisen erreicht war. Das
erste Klaffen der Risse trat ebenfalls im mittleren Teil der Platten-Unterflache
aufund zwar in der Regel parallel zu den Seiten, in den iibrigen Plattenteilen
aber wiederum in der Richtung der Diagonalen. Obwohl die Ecken nicht fest-
gehalten wurden, waren dennoch an der Platten-Oberfliche in der Nahe der

qu”en-
mitte
Axe
.L._“"h_ J l 1 [ 1 1 A 4 f l 1 f l ) IR
u b j
Rollen § 60 i
'+ Rouleaux $60-Roller 460 _ 34 o
At ;
B o1
| o' |
|
ol ! b i
s Wl 4
s 20 #1705+ 20 175+ 2047320 ~ A==
8|75 2 ,|75
! 1
| a [
|
! b |
] ‘,;‘ |
: ! |
I
1 2 |
|
I o |
: 1 |
‘ Y
| i
Platten- | | _ |
] : 5
y T 3120

Fig. 9 b.
.Anordnung der Belastungsstellen {Dresden).
Disposition des points de charge (Dresde).
Arrangement of the Loading Positions (Dresden).

Ecken Zugrisse rechtwinklig zu den Diagonalen festzustellen und spiter
Druckzerstérungen an der Platten-Oberflache iiber den Hauptzugrissen an der
Unterseite langs der Diagonalen. Die Rissbilder sind ganz ahnlich denen der
Dresdener Versuche (s. Bild 15).

2. Das Kriaftespiel lasst sich durch die Unterteilung in drei verschieden-
artige Tragelemente der Platte erlautern (s. Bild 10). Die ersten Risse treten in
der Mitte des Tragerkreuzes abed an der Unterfliche auf. Hier wird auch die
Streckgrenze der Eisen zuerst iiberwunden. Die Eckbalken ef lassen an der
Unterfliche die Diagonalrisse erkennen und zum Schluss an der Oberflache die
Druckzerstorung des Betons. Da bei den Stuttgarter Versuchen die Ecken nicht
festgehalten wurden, kommt die Wirkung der Konsoltrager gh nur zum Teil
dadurch zur Geltung, dass sie mit den Eckbalken ef jeweils ein steifes, rdum-



Rechteckige, allseilig aufliegende Plalten 203

liches Gebilde ergeben, wodurch die freie Durchbiegung, wie sie bei einer kreis-
formigen Platte eintreten kinnte, storend beeinflusst wird. Dieser innere Zwang
ist durch die Eckrisse an der Plattenoberfliche in der Richtung ef deutlich zu
erkennen. '

3. DieEiseneinlagenin Plattenmitte, die zur. Bewehrung des Triger-
kreuzes abed dienen, sind, wie die Kennziffern vy zeigen (Uebersicht 11, Spalte 7),
fir die Tragfahigkeit der Platten und das Auftreten der ersten Risse von aus-
schlaggebender Bedeutung. Ausserdem aber zeigt ein Vergleich der Platten 3
und 5 von der gleichen Dicke und der gleichen Bewehrungsdichte in Platten-
mitte (Uebersicht I, Spalte 5 und 11), dass die Gesamthewehrung an der Unter-
seite (Uebersicht I, 9) massgebend fiir die Tragtihigkeit ist. Die Verminderung
der Gesamtbewehrung bei Platte 5 gegeniiber Platte 3 um 17 ¢/, fihrt zu einer
Verminderung der Bruchlast um 11 °/, (Ueber-

sicht II, 3). Hieraus ergibt sich, dass fiir die G , ,fl E L2 -
Tragfahigkeit der Platte nicht allein die Beweh- ‘C}\\.‘;,/:/ E i \\:‘\/’_’i,'/
rung des Trﬁgexjkreuzes abed n}assgebend ist, ’,///h’ : : E XA
sondern auch die der Randstreifen, dass also el N :’/.’ *y
die Drillungssteifigkeit der Platte sich auch SRR SR AR
dann auswirkt, wenn die Ecken nicht festge-  ag-—-—— SER" - SR -
halten werden. I i S »

Es empfiehlt sich daher im allgemeinen, die S N
Bewehrung an der Platten-Unterseite in glei- . \/‘:' ! i ! '\,\r’,x
cher Dichte wie in Plattenmitte durchzufiihren, 2NN RSN
also die Randstreifen nicht schwicher zu ——ed é Sl
bewehren. Fig. 10.

4. Die diagonal bewehrten Platten Die 3 Tragelemente der Platlen.
(Reihe 7 bezw. 8) ergeben hinsichtlich der Lelsa (Lil;ﬁiz ¢léments portants de
Bruchlast (Uebers. 11, 3) keine Unterschiede im The Lhree Supporting Elenients

Vergleich mit den entsprechenden seitenparallel of Lhe Plate.
bewehrten Platten (z. B. Reihe 3 bezw. 4).

5. Die Riss-Bruch-Kennziffer a (Uebers. II, 4) lasst erkennen, dass bei
den seitenparallel bewehrten Platten die Risse in der Betonzugzone i. M. bei
32°/, der Bruchlast eintreten (Reihe 1 bis 6), dagegen bei den sehr stark bewehr-
ten Reihen 9 und 10 infolge der Schwichung des Betonzuggurtes i. M. bereils bei
21 9, der Bruchlast.

6. Die Kennziffer § der Betonzugspannung, die unter Annahme eines
iiber die Diagonale gleichmissig verteilten Momentes gerechnet wurde, schwankt
zwischen 21 und 33 kg/cm? entspricht also den bekannten iiblichen Werten
der Betonzugfestigkeit (Uebers. 1I, 5 u. 6.)

7. Die Kennziffer y der Eisenspannung (Uebers. 11, 7), die unter der
gleichen Annahme wie 8 hinsichtlich der Verteilung des Diagonalmomentes
ermitlelt wurde und die durch die Rissbildung vor dem Bruchzustand natur-
gemiss stark beeinflusstist, schwankt zwischen 4.200 und 6.200 kg/cm?. Errech-
net man hieraus das Verhiltnis dieser Ziffer zur jeweiligen Streckgrenze der
Eiseneinlagen, also den sogen. Plastizitatsfaktor!, so schwanken diese Werte

1. S. Fussnote 196, a. a. O. S, 12.
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von 1, 14 bis 1, 78. Sie sind bekanntlich sehr stark von der Art der Bruch-
erscheinung und den 6rtlichen Verhiltnissen abhingig.

8. Die Kennziffer 5 der Durchbhiegung (Uebers. II, 9 u. 10) zeigt, dass
bei den Reihen 1 bis 6 (s. Bild 7) der Zuwachs der Durchbiegung fiir 1 t/m?
Lastsleigerung im Stadium I nur 1/10 bis 1/15 von dem im Stadium II ist. Hier-
aus erkennt man den Vorzug geringerer Durchbiegung unter der Gebrauchslast
beiden Platten gegeniiber den einachsig beanspruchten Balken.

9. DieKennzifferdesMittenmomentes, die aus den Vergleichsversuchen

mit Plattenstreifen errechnet wurde, fithrt zudem Mittelwert M = ——211 7 gl* far
die hier untersuchten quadratischen Platten mitnicht festgehaltenen Ecken bei
gleichmissig verteilter Belastung. Auch dieser fiirr die Nutzanwendung bedeut-
samste Wert lisst erkennen, dass gegeniiber den Rechnungsverfahren des
: 1

Tragerrostes mit M,, = 137 gl? (Gl. 2) und des Tragerkreuzes M, = -11_6 gl?
(Gl. 4) bei den kreuzweise bewehrten Eisenbetonplatten selbst bei nicht fest-
gehaltenen Ecken die Drillungssteifigkeit oder die Verminderung der Biegungs-
steifigkeit, das Weicherwerden, im Stadium II (s. unter III, 2) in giinstigem
Sinne mitwirkt. ) .

B. Die Stuttgarter Versuche mit rechteckigen Platten.

Bei diesen Versuchen wurde der Einfluss der Linglichkeit auf die Platten-
wirkung und der Einfluss des Verhiltnisses

0 M | L c der Langs-und Querbewehrung aufdie Bruch-

N l ! - last untersucht. Hierbei hat sich folgendes
iE ' FE % ergeben :

'_"__",5’,_'_"+"_' = ly 1. Die ersten Risse traten an den Schnitt-

d E [ '~ h [ punkten E und F der Winkelhalbierenden

£ ' ' ; .+ (Bild 11) auf. Die Risserscheinung dieser

A J 1[( K B rechteckigen Platten lisst deutlich erkennen,

Fic. 11. dass sich die « Plattenwirkung » nur im

Rechteckige Platten. Bereich ADMJ bezw. CBKL ausprigt. In

Plaques rectangulaires. dem restlichen Teilbereiche JKLM wirkt die

Rectangular Plates. Platte dagegen als Balken auf zwei Stiitzen.

2. Die Ergebnisse der Versuche von Heft
56 mit 2 > 4 m weitgespannten Platlen, bei denen der Einfluss der Lings-und
Querbewehrung untersucht wurde, sind in nebenstehender Tabelle autgefiihrt.
Die Platten d und e zeigen hiernach die beste Ausnutzung des Eisens. Nach
den deutschen Bestimmungen verhalten sich die Mittenmomente M, und M,
wie [,2 : [,2. Die Platte ¢, bei der foy : fox = 1: kist, wiirde somit diesen Be-
stimmungen entsprechen.
Aus dem Vergleich der Bruchlasten der Platten mit denen der entsprechen-
den Plattenstreifen ergibt sich in gleicher Weise wie fiir die quadratischen
Platten ein Wert fiir das Mittenmoment, der auch bei den Platten d und e mit

2 [2 .
fehlenden Lingseisen noch M, = 21% gegeniiber (1—8- fiir den Plattenstreifen be-
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' ‘ Bewehrungsdichte Eisengewicht | Ilochstlast | Wirkungsgrad
Platte fex [ey
{=20m l=4%40m Ge Pu Fm : Ge

cm?/ m kg kg ' —
a [e fe 55,7 35000 628
b [e [el2 42,7 31000 726
c [e [e/% 36,5 . 29000 79%
d fe o 33,2 28000 870
e 1,82/ o 37,8 48000 830

trug: Diese Versuche zeigen also, dass auch die nur einachsig bewehrte Platte
ihre Tragfahigkeit gegeniiber dem Plattenstreifen erhoht, sei es infolge einer,
wenn auch nur geringen Drillungssteifigkeit oder sei es infolge der Verrin-
gerung der Biegungssteifigkeit, also durch das Weicherwerden im Stadium II,
das sich bei der ringsum aufliegenden Platte stirker als beim Plattenstreifen
auswirkt (vgl. unter III, 2).

VI. Die Dresdner Plattenversuche.

In den Jahren 1927 bis 1930 wurden im Versuchs- und Materialprifungsamt
an der Techn. Hochschule Dresden vom Deutschen Ausschuss fiir Eisenbeton
insgesamt 22 quadratische Eisenbetonplatten von 3 m Stiatzweite und 4 Plat-
ten von 2 m Stiitzweite bis zum Bruch belastet. Ausserdem wurden zu den
Reihen 1 bis 4 und 6, 8 und 9 noch 50 cm breite Vergleichs-Plattenstreifen her-
gestellt, die aus der Mitte der Platte herausgeschnitten gedacht sind und als
Balken auf zwei Stiitzen ebenfalls bis zum Bruch belastet wurden (s. Ueber-
sicht III)'. :

Gegeniiber den Stuttgarter Versuchen wurden bei den Dresdner Versuchen
folgende Erweiterungen vorgenommen. Samtliche Platten mit Ausnahme der
Reihen 8 und 9, die den Anschluss an die Stuttgarter Versuche bilden, wurden
jeweils nach einem bestimmten Rechnungsverfahren (s. Spalte 4 der Ueber-
sicht III) fiir die in Spalte 8 angegebenen Gebrauchslasten bemessen und auch
entsprechend bewehrt (s. z. B. Bild 12). Um den baumissigen Abmessungen
moglichst nahe zu kommen, wurde als Stutzweite der Platte 3 m gewihlt mit
Ausnahme der Anschlussreihen 8 und 9, die wie alle Stuttgarter Platten 2 m
Stitzweite aufweisen. Bei der gewihlten Versuchsanordnung konnte die Zahl
der Belastungsstellen bei den 3 m-Platten auf 64 erhoht werden, um die Last
moglichst gleichmiissig zu verteilen (s. Bild 9* im Vergleich zu 92). Endlich wur-
dendie Eisendehnungen unmittelbar gemessen.

1. Ueber diese Versuche wird in einem Heft des Deculschen Ausschusses fiir Eisenbelon
(Berlin, Wilh, Ernst und Sohn) 1932 ein ausfiihrlicher Bericht von W. Genurenr, H. Amos und
M. Bercsirasser erstattet werden.



Ubersicht III. — Tableau III1.

Grundlagen der Dresdner Versuche mit kreuzweise bewehrten Platten.
Données des essais effectués i Dresde avec des dalles a armature croisée.

3 4 5 6 7 8 | 9 | 10 11 12 13 | 14 15 16 17 18
= K
Bemessen fiir o @ g ) =
2 sla & 2 £a
Déterminé pour o £oE|8 = e oS5
2zl , 28 SER2E 2 |3 5 [3=%
g.ﬁ TE| Y - E %‘l“ L |8 E (‘.esamtbewehyung;‘:gﬁ w5 A ° "f.,«:
-'5%" ﬁ § 2 Q Kennzeichen 9 ’g Lagerung der Platten ;E ° | o 5 8 § ':": % der Unterseite "3_":’ £ 2 g 3 -% < gg‘g i
g5 S @ . £ g , §es2 o g |28 |2 42 &< inférieurc| 8 E= 5|8 3|2 LS8 28
< _[8 ¢ 23 Caractéristiques %5 Appuis des dalles o8 |z 2 22 |¢ RN 5 = Armall:ﬁaxlréferleu" go.’.g_é_’» £ 8 |3 87 'Ef‘: £°
sslpz| 3 . 23 1S EE°.]E Kl = g 22asls5 2 |ET |29 3
AR AR A |2 TRE o © o i 4 Y Fex+ M Fey |2EZR|0m |5 ¢ S
e > s L |§®|ET =5 SR - 3 |88«
=< a1 ? = ~ 3 @ C Q@ |Fp g [==20
23 & £ w2 3 oa 19 = s [@Eg
3 S = 2 o ols 8 = 8
3 S | 2¢ & 5@ 3 2| B
e = Q VY
=2 E z | 23
Nr. = — — kg/m? [ke/m? |kg/m? @ cm cm [7] | cm2] kg lkg/emkeiemtikecm?
bemessen nach
Tragerrost
o1 | o Laserrost. —
695 Dgtﬁrrgmzdaprci la 288 | 750 |1.038 | 16 | 12 [103 | 620 7,2 {25,2] 645 [3.250 { 205 | 27,2
méthode des poutres —
croisées 64,5
d=12 cm
692 Allseitig auf Rollen ) 15,4
696 |- 2 d=10cm — mit Festhalten der 240 | 730 | 990 | 27,2 10 8,3 62 ¢ 7,2 (25,2 58,4 [3.250 | 226 | 32,0
zz ! Ecken 73,8
o= . " i y
69y |2 S wie2,doch verlangerte| ¢ R 18.8
z ouleaux de chaque , . - 4
700 |2 4 Analoglx::r’:gt:g:is long. 3-”‘3-‘;"" coté, avec ﬁx:\ltion 200 | 750 | 990 | 27,2 | 10 8.3 ) 62072 252 284 13.2350 ) 218 | —
3 o d'adhcrence augmentée des angles 771.2
693 (23 . 13,7
697 | %o & d=12cm 988 | 750 |1.038 | 27,2 | 12 [10,3 | 5i@ 7,2 |[21,9 49,6 [3.250 | 226 | 30,2
RN 63.3
691 |E & d=12 cm 18,1
6908 Q:: l{fﬂ‘_—_ lel ‘l’VlC 8 288 750 |1.038 | 27,2 12 10,2 51 9 8,2 18,6[ 64.9 (3,420 220 | 45,0
. 3,doch g 53.0
- — —_—
Allseitig auf Rollen
) . —h ohne Festhalten der
03 Wie Reibe 1 i : Ecken _
704 Comme Séric 1 L4 | Roulcaux de chaque | 288 | 730 [1.038 1 16 | 12 | 103 | 628 7,2 25,2 6i5 13.230 | 294 | 33,0
Jox30m | cOLE sans fixation des 67,5
angles
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Vergleichsversuch .
8 =13 Stuttgart-Dresden et Allscitig auf Rollen _
716 | Fssai de comparaison B Rouleaux de chaque 288 | — — — 12 (10,3 | 379 7,2 |[15,0] 25,4 |3.400 | 2ii} —
pour Stuttgact-Dresde | 20.20m v coLd aq 2,4
(Heft 30, Abb. 7)
Bewehrung aus punkt- .
723 | geschweisstem Stahl- | = Allscitig auf Rollen —
9 724 draht,ge“'ebe U Roul d h 192 —_ —_ — 8 6,5 4205 8,231 13,3 [5.600 246 —_
- ouleaux de chaque o
Armature : Tissu soudé| 2zo.zom coté 1 13,3
en acier
Berechnet mit Drillung. Mit Randbalken, die
als fretaufliegend i.d. Ecken punktférmig @ a5 ; -
| 1o Freatte T golagert aind T 2t0 | 750 | eo0 | 2m,2 | 10 | 83 | 50672 |28 — [35.230 | 234 |45,
702
Calcul¢ comme dalle Avec poutres de retom-
non encastrée, en tenani| 39397 | hée, reposaril aux an-
compte de la torsion gles sur appuis pointus
- {Berechnet mit Drillung. Mit Handbalken auf
7 705 als eingespannte Pl lf Siéulen (Rahmen) stare ‘ -
706 gesps atle cingespannt 240 [1.260 [1.500 | 56.0 | 10 | 83 | 368 7,2 [14,6] — |3.400 | 265 | 33,0
Calculé comme dalle Avec poutres de re- 20:7)
encasiree, en Lenan‘L 30x30m tombée sur piliers,
compte de la torsion formant cadre avec eux
- 709 dratiscl 1 {An 4 Ecken auf Halb-
i 710 Quadratisch N kugeln 360 500 860 8 15 13,0 56 @ 10,2 |45,7| — {3.200 280 | 47,9
Carré -] |Aux quatre angles sur
(1:1) i des hémispheres
. 1 Rechteckig An 4 Ecken auf Halb- 14 @ 10,2
E2 1 5 I:j: Kugeln 360 | 500 | 860 | 8 15 | 13,5 | --(16810,2 |30,5] — [3.200 | 273 | —
Hectangulaire Aux qualre angles sur + 2002 6,2)
1:2 0 5 des hémispheres
- 713 Rechteckig An den kurzen Seiten
E3 |0 g auf Rollen 3co| 500 | 860 | 8 [ 15 [13,5 | 14@102 [17,2] — [3.200 [ 270 [_—_
Rectangulaire Sur rouleaux aux bords +19 @ 6,2 i.M 35,2
1:2 30+ 150m courts
s BC Plattenstreifen , Als Balk.en (glcichm%‘ls:
1"6 230 bis ] sig verleilte Belastung) Zu den Reihen: 1, 6, 2, 3, 4, 8 und 9 wurden PlattensLreifen hergestellt,
234 " 7355 Bande de la dalle Yoease' | Comme poutre (charge welche aus den zugehorigen Platten in Plattenmitte in der Richtung der
o (3 m) o uniformément repartie). unteren Eisencinlagen herausgeschnitten gedacht sind.
719 Plattenstreifen Als Balken (2 Einzel- Pour les séries 1, 6, 2, 3, 4,8 eL 9 on a exécuté des poutres conformes
2l 720 ! !’ lasten) a une tranche dc la dalle, qui passe par le milieu de cclle-ci dans la direc-
8,9 725 Bande de la dalle 20:050 |Commepoutre (2 charges tion de 'armature inférieure.
726 (2 m) concentrées)
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Iig. 12. — Bewehrungsplan der Dresdener Platten 699 und 700, Versuchsreihe 2 a.
(

Drillungssteif bewehrte Platten, mit Festhalten der lcken helastet.)
Plan de l'armature des dalles 699 ct 700 de Dresde, Série 2 a. (Dalles armées
contre la torsion et chargées avec fixation des angles.)
Reinforcement of the Dresden Plates 699 and 700, Serie 2 a. (Reinforced against
Twisting and charged with the Corners fixed.)
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A. Die allseitig auf Rollen gelagerten Platten der Reihen 1 bis 4,
6,8 und 9.

Die Kennziffern fur diese Dresdner Versuchsergebnisse sind in Uebersicht IV
zusammengestellt.

1. Die Rissicherheit (Spalte 4) schwankt bei den Rethen 1 bis 4 und 6 von
O] )

f 4
o= —1% — 1,36 bis 2,05 und ist i.M. =1,8. . . (29)
flml ¥

In dieser nunmehr nachgewiesenen Ueberlegenheit der kreuzweise bewehr-

Fig. 13.

Versuchseinrichtung bei den Dresdener Plattenversuchen zur gleichmissigen Belaslung
der Platten und zum Festhalten der Ecken.

Dispositit d'essai de Dresde pour la réparlition uniforme de la charge et la fixation des coins.

Arrangements for Testing the Dresden Plates with uniformly distributed Load and
Fixation of the Corners.

ten Platten gegenitber den Eisenbetonbalken, bei denen bekanntlich
Gen 600
vy = — =rd.

Ge zul mﬁ
dieser Dresdner Versuche (s. Bild 20).

= 0,5 1st, besteht das erste hauptsichliche Ergebnis

2. Die Bruchsiclerheit (Spalte 35) ergibt sich hier zu

=42k bis 5,75 undi. M. = 49... . . . . . (23



Uebersieht 1V, — Tableau 1IV.

Kennziffern der Dresdner Versuchsergebnisse.
Coefficients caractéristiques résultant des essais effectués a Dresde.

1 2 3 4 5 6 7 ¥ 9 10 | 11 12 | 13 14 | 15 | 16
5 L = =&
® - = =z (8 =3|,., =3 Kennziffer der
° & 3z B s 2 322 2 w3281\ 3 x=zg Kenuzifler Zunahme der
7 P = < = = = =3.|=33°%F . n . )
% ol 7 é Z 5o g g g3 § o 2 S22 0% 2 =2 e S j: der Durchbiegungen Eisenspannung Kennziffer des Mittenmomentes
ZE 5|2 32 £ 25|+ s |=2z2»|8 58>
c::E = 215 Zp-g_ CR=E- }f w3 |5 £ ragé %382 Coefl. caract.

A |2 t ez |lmETi|M s | s2|355S |85 I *n- : ili
£ 2 g |E 22| Ea LEE|E SZIEESTIEE s Cocf¥. caract. pour P‘i:;iolnﬂudiml;“ Cocfl. caract. du moment du milieu
- =l = 2 59 232 2 35-'.3 3:?&;’ S les flexions tension de

i ="n 2N . TS |2 Tel|TmmTR ’
(&) = & 3 = g2 gz I'armature
A2 |8 =
e = 05 C=3
Y o 5 l
2] o LN P
Q i Q, N I a o ' 5. o1 Ot €1 €n %= S
Nach der
kg kg — — °fo kg/em?® | kg/em? | — mm mm kg/em? | kg/cm? i.M. ;{fg:’;‘él‘]gﬁ_
bestimmung !
1 1 1
19902 3140 1,92 5,23 36.5 31,2 3100 1,63 1,16 * 10,8 63 2750 0,0i59 = I 518 50
) -1y &
- » 1
1595 4240 1.61 4,29 37,6 36,0 5120 1,57 [1,60 ) 15,2 ) |0-:>) — 0,03:8:W
‘1 70 (15,8] (116 '
1
1340 1130 1.36 494 32,2 30,2 3060 1,96 (1,80 ) 16.4 ) 126 5 3590 0,0336 — T 1 1
: . . { 25,7 27
1992 | 4750 1,00 | 457 | 420 | 31,2 | 5320 | 1,64 1,14 1,4 88 4760 0,03i2 = ’ "
,
1
. ] - . - o 1 ] 1
2130 5975 2.03 5.75 35,7 33.3 5820 1,79 1,16 10.6 109 2600 0,0-1-0—.)3—8 S Ty
M. 157 92 3300 ' '
1 _ N Yy 1 1 1
3205 8425 —_ — 38,0 223 1070 1,20 0,56 2,8 59 1300 0,0140 = 357 O] 20
I ' 1
1620 4850 — — 33.14 25,3 6780 1.21 1.38 13.4 126 5030 (0.01’00 = _)-_)) - e
M. 1.8 4. 37.0 30,2 iy

I. Dlaprés les prescriptions ministérielles allemandes pour le béton arme.,
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Sie ist also wesentlich héher als die sonst bei schwach bewehrten Eisenbe-
tonbalken vorhandene 2,5 bis 3-fache Sicherheit!.
3. Die Riss-Bruch-Kennsziffer (Spalte 6) betragt fiir die Reihen der Ueber-

sicht
!

a = T,“ =32,2bis42,0°/,undi. M. 37 °/,. . . . . . (24)
Sie kann somit in Uebereinstimmung mit den Stuttgarter Versuchen (s. un-
ter V, 5) zu mindestens « = 1/3 angenommen werden.
4. Die Kennziffer fiir die Belonzugspannung (Spalte 7) wurde hier unter
der Annahme gleichmissiger Verteilung des Biegemomentes im Diagonal-
schnitt, somit als Durchschnittswert zu

= ;=5 =22,3bis 36,0 undi.M. 30,2 kg/em2 . . . . (25)

gefunden. Sie entspricht in Uebereinstimmung mit den Stuttgarter Versuchen
(s. unter V, 6) den iiblichen Werten der Biegezugfestickeit des Betons, die
hier an Biegebalken von 43.10.10 cm3 zu 27,2 bis 47,9 und 1. M. zu 35,2 kg/cm?
bestimmt wurde.

5. Der die Gréissenordnung der Eisenspannung beim Bruch kennzeichnende
Wert (Spalte 8) berechnet sich zu

(26) = “: i T ?L“l'fe =7, = 4100 bis 3800 und i. M. 4400 kgjom?
'z X y).

3500 » -
Jf‘&
oo N 4 L S N N
@‘ p - /, _.;,
2 == |
- B T ™ =
W L e
s //’f,’, = = y
g o 2 ‘:, L - _:;’;;_:_‘1'____ | I
!‘ii B e
‘1; N A
3 A AT
HE fr —et .
//// A 8 -}_
¥ ; R
o gL A . A

Figen - 3 | J
pewict b 2 ] € [ £4 ] Tam

O Woight Floxion eu Miliev dofo Plogue en mm  ———  Durciblogunges der Platheanite b #n. ——  Deffenson in tie Contra of the Plote ia mm.
Fig. 14,
Durchhiegung der Dresdner Reihen 1, 3, 4, 6.
Flexions constatées aux séries de Dresde 1, 3, 4, 6.
Deflections of the Dresden Plates 1, 3, i, 6.

1. S. Fussnote 1, S. 196; a. a. O., S. 7 und 14.
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ber einer zwischen 3250 und 3420 kg/em? liegenden Streckgrenze, wobei
der Wert v == 6780 kg/em? fur das Stahldrahtgewebe der Reihe 9 wegen
der wesentlich hoheren Streckgrenze von 5600 kg/em? bei der Mittelbildung
nicht inbegriffen ist. Das Verhiltnis dieser Kennziffer zur Streckgrenze
(v 1 o), das fiir die Plastizitatslehre des Iiisenbetons bedentsam ist !, schwankt
nach Spalte 9 fiir die den baumissigen Abmessungen mehr entsprechenden
Platten von 3 m Stitzweite von 1, 33 bis 1, 79 und ist i. M. 1,57, wihrend
es bei den Platten von 2,0 m Stitzweite (Reihe 8 und 9) 1,20 in Ueberein-
stimmung mit den Stuttgarter Versuchen betriigt.

6. Die Kennziffer 3, der Durchbiequng im Stadium I #andert sich hier
gesetzmiissig mit der Stiitzweite und der Dicke der Platten. [hre reziproken
Werte sind den sogen. Steifigkeitsziffern EJ proportional (s. Bild 14). Plalten
von gleicher Dicke und Spannnweite ergeben auch trotz verschiedener Bewech-
rung die gleiche Kennziffer 2,. Mieraus folgt, dass sich die Eisenbetounplatten
im Stadium I wie homogene oder isotrope Platien verformen (Zweites Hauplt-
ergebnis). Im Stadium II ist die Kennziffer 2, (Spalte 11), also die Zunahme

Fig. 15.

Bleibende Durchbiegung der Dresdener Platte 693, (Plattendicke 120 mm,
bleibende Durchbiegung 118 mm.)

Flexion permanente de la dalle de Dresde 693. {Epaisscur de la dalle 120 mm,
Flexion permanente 118 mm.)

Permanent Deflection of the Dresden Plate 693. (Thickness of Plate 120 mm,
Permanent Deflection 112 mm.)

der Durchbiegung bei einer Laststeigerung um A ¢’ = 1000 kg/m? i. M. Y mal
" s0 gross wie bei den 3,0 m-Platten und 5 mal so gross wie bei den 2,0 m-
Platten der Reihe 8. Kurz vor dem Bruche betrug die griosste Durchbiegung
bei den 3 m-Platten (z,B. der Reihe 6) 210 mm, alsoil—, der Stitzweite. Aus
(%

diesen starken Durchbiegungswerten (s.z B. fur die Platte 692 der Reihe 3,
Bild 15), die grisser als die Plattendicke sind, ist zu folgern, dass sich in der
Nithe des Bruches der Spannungszustand der isotropen Platte mit dem einer
Membrane tberlagert.

7. Die Zunahme der gemessenen Eisenspannung bei 1000 kg Laststeigerung
(Spalte 12 und 13) betrigt fiir die mit einer bestimmten Gebrauchslast bemes-

1. S. Fussnole 1, S. 196; a.a. 0.8, 12,
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scnen Platten 1 bis 4 und 6 im ersten Studium & = 63 bis 126 kg/cm2undi. M.
92 kg/cm?2, dagegen im zweiten Stadium ¢, == 2500 bis 4800 kg/em?2 und i. M.
3300 kg /em?, also das rd. 36-fache, wobei naturgemiiss 6rtliche Einwirkungen
von Risstellen von starkem Einfluss sind (Bild 16).

8. Aus den Versuchen mit Plattenstreifen wurde fiir die drillungssteif
bewehrten 8 Platten 2 bis & das Mittenmoment zu

1 =

9 ) .
1\/Im'—' 28,7 . ql . (21)

| 1
1 q 12 bis 504 H und 1. M.
gefunden (s. Spalte 14 und 15, Kennzilfer » = % ), dagegen fiir die nach dem

Trigerrostverfahren hemessenen 6 Platten der Reihen 1, 6 und 8 zu

2500 I Coee = — —
6 | ;
! ® G _@
ot ©
2000 — e i "g’ - B ety - B
.~ /__/‘—
H
Q
3 g 10 i =
233
#s
. —
333
Grund-400
belastung
7 oiond
0
o e
Eigen -
gewicht o 10 20 30 “0 50 60 70 80 %0-0"%
Abongement botal de [Armalore inférievre en m"cnk;aowmlc Dehnungen der unteren Lisenlage in W"rm/m— otal Elongakion of the Boltom Jron Work i 10° ‘%
Fig. 16.
Eisendehnung bei den Dresdner Reihen 1, 6, 3, i.
Allongement du fer pour les séries de Dresde ne* 1,6, 3, 4.
Elongation of the Reinforcement in the Dresden Plates, serics 1, 6,3, 4
M, =—— L q 12 bis 1 ql2und i M. =55 . g8 . . (28)
18 238" 937
wiihrend sich bei den Stuttgarter Versuchen hierfiir als Mittel aus 28 Platten
1
M, q 12 ergab.
—ay7 7" '8
Da der Gl. 27 der Wert
1
2
\'Im_)7471 e e (29

gegeniiberzustellen ist, der sich dei der Berechnung nach d:r Theorie der
drillungssteifen Platte ergibt (s. Gl. 11), so ist hiermit die Berechtigung die-
ser Theorie fiir die quadratischen Eisenbelonplatten fir den Fall erwiesen.
dass die Ecken festgehalten werden, dagegen die Berechtigung des Werles



214 W. Gehler
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#) Erste Risse. Unterseite der Platlc. Belastung 1440 kg/m?, b) Oberseile der Platte. Belastung 1440 kg/m®.

Les premiéres fissures. Surface infére Charge 1440 kg/m?, Surface supérieure dec la dalle. Charge 1440 kg/m?.
The First Cracks. Bottom Surface. Load 1440 kg/m?. Top Surface of the Plate. Load 1440 kg/m?.
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¢) Abbruch der Lcken. Belastung 3300 kg/m?. Unterseite der Platte.
Coins cassés. Charge 3300 kg/m2: Surface inférieure.
Corncrs damaged. Load 3300 kg;m2. Botlom Surface.

Fig. 17, a-e. — Rissbilder der Platte 692 der Dresdner Versuchs-Reihe 2.
Fissures de la dalle 692 de la séric 2 de Dresde.
Cracked Plate 692 of the Dresden Plale Serie 2.
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fiir den Fall, dass die Ecken nicht festgehalten werden und die Bemessung nach

dem Trigerrost-Verfahren erfolgt (Drittes Hauptergebnis), s.
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d) Bruchzustand. Bruchlast $100 kg/m®. Unterseite der Platte.
Dalle rompue. Charge de rupture 4100 kg/m?. Surface inférieure.

Cracked Plate. Load of Rupture 4100 kg/m?. Bottom Suiface.
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e) Oberseite der Plalte. Surface supérieure de la dalle.
Top Surface of the Plate. ¢ = 4100 kg/m?2.

9. Einige Rissbilder sind in Bild 17 und 18 dargestellt, die sich grundsitzlich
mit denen der Stuttgarter Versuche decken.

auch Spalte 16.
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B. Die eingespannten Platten (Reihe 5 und 7 der Uebersicht I1I) waren
entweder mit Randbalken verbunden bei punktfi'n‘miger Lagerung in den

Fig. 18 a.
Abbruch einer Ecke (Platte 696, Reihe 2).
. Coin cass¢ (plaque 696, série 2).
_Corner broken off (Plate 696, Series 2).

Ecken, also nur teilweise eingespannt, oder aber mit Randbalken und Ecksiiu-
len verbunden, also sehr stark eingespannt. Ein bedeutsames Ergebnis bestand

Fig. 18 b.
Eckzerstorung (Plalte 698, Reihe 4).
Coin détruit (Plaque 698, série 4).

£

Corner damaged (Plate 698, series 4).
o \ H

darin, dass bei diesen Einspannungsverhiltnissen, die meist in der Praxis
vorliegen, der Sicherheitsgrad noch ganz wesentlich héher ist als bei den
ringsum frei gelagerten Platten.
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Rechteckige, allseitig aufliegende Platten

VII. Zusammenfassung der Ergebnisse aus den
statischen Plattenversuchen.

{. Die Rissicherheit ist bet kreuzweise bewehrten Platten etwa 3 mal so
gross und die Bruchsicherheit mindestens 1 1/2 mal so gross wie bei den
Eisenbetonbalken (s. Gl. 22 und 23).

2. Die Rissqrenze der kreuzweise bewehrten Eisenbetonplatten entspricht
der Proportionalitiitsgrenze im Stahlbau, bis zu der das Hooke’sche Elastizi-
titsgesetz gilt. Bis zur Risslast wachsen die Durchbiegungen der Platten nach
dem Geradlinien-Gesctz (s. Bild T und 14). In diesem Bereich verhilt sich die
Platte als isotrope Platte. Wiihrend beim Baustahl das Verhiiltnis der Propor-
tionalititsgrenze zur zulissigen Beanspruchung etwa von ¢, : ¢, == 2000 :
1200 = 1,67 bis 2000 : 1600 = 1,25 schwankt, liegt bei diesen Eisenbeton-
platten auf Grund der Dresdener Versuche das Verhiltnis ¢', : ¢’,u zwischen
2,0 und 1,36. Wie man mit Recht die Abmessungen der Stahlbauten nach
diesem Hooke’schen Llastizitiilsgesetz bestimmt, so ist man hiernach auch
berechtigt, die kreuzweise bewehrten Eisenbetonplatten nach der Theorie der
isotropen Platte zu bemessen und die Eisenbewehrung entsprechend anzuord-
nen, um den Beanspruchungen unter der Gebrauchslast einschliesslich
etwaigen Stosszuschlagen Rechnung zu tragen.

3. Nach dem Eintritt der ersten Risse, also im Stadium II, bildet sich bei
diesen Platten offenbar ein verwickelter Spannungszustand aus, der in der
Nihe des Bruches durch eine Ueberlagerung der Spannungen der drillungs-
steifen Platte mit den nach der Membran-Theorie ermittelten Spannungen
entsteht. Da die Bruchsicherheit {nach Gl. 23) 4- bis 5-fach, also verhiltnis-
missig hoch ist, erscheint es zur Vereinfachung wohl zulissig, die Theorie der
drillungssteifen Platte, also ohne Beriicksichtigung der Membranwirkung
auch dann zu Grunde zu legen, wenn die Bemessung mit Rucksicht auf den
Bruchzustand gefordert wird, wie es im Eisenbetonbau allgemein ublich ist.

4. Fur den Sonderfall der quadratischen, ringsum aufliegenden Platte, ist
es nach diesen Versuchsergebnissen herechtigt (Gl. 27 und 28) als Mittenmo-
ment der Rechnung zu Grunde zu legen :

a) falls die Ecken gegen Abheben gesichert sind,

v 18
Mn = 27,4
wie es die Theorie der drillungssteifen Platte ergibt,
b) falls die Ecken nicht gegen Abheben gesichert sind,

_ ¥
M = 20 -
5. Fir die Art der Bruchrisse und die Hohe der Bruchlast ist vor allem die
Aufteilung der Eiseneinlagen von Bedeulung, wobei die eigenartige Verbund-
wirkung der kreuzweise bewehrten Platte durch die drei Triigerelemente (das

Tragerkreuz, die &4 Eckbalken und bei festgehaltenen Ecken die 4 Konsoltra-
ger) nach Bild 10 veranschaulicht werden kann.
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6. Die Einspannung derv Plattenridnder durch Randbalken mit oder ohne
Sédulen hat sich bei diesen Versuchen als so wirksam erwiesen, dass Platten
bei derartiger Auflagerung auch ohne eine besondere Drillungsbewehrung
einen hohen Sicherheitsgrad aufweisen.

VIII. Die Platten-Vorschriften in den neuen Deutschen Eisen-
beton-Bestimmungen! 1932 unterscheiden auf Grund der Stuttgarter und
Dresdener Platten-Versuche nach Vorschlag des Verfassers folgende Fille :

1. Regelfall : Rechteckige, kreuzweise bewehrte Platten, die biegungsfest
mit den benachbarten Deckenfeldern oder mit Randbalken verbunden sind,
bediirfen keiner besonderen Bewehrung fiir Drillungsmomente. Sie diirfen
nach dem unter 11,5 angegebenen Niherungsverfuhren von H. Marccs berech-
net werden, also z. B. bei der ringsum frei aufliegenden quadratischen
Platte bei gleichformiger Last q nach Gl. 11 fur das Mittenmoment

1

M,=—=— ql2
Y=ot

2. Sind im Ausnahmefall die Platten nicht biegungsfest mit den benach-
barten Deckenfeldern oder mit Randbalken verbunden (wie z. B. bei der
Abdeckplatte eines Schachtes oder bei den freien Ecken einer Geschossdecken-
Platte), so darf dann mit dem vollen Abminderungsbeiwert v nach Gl. 10
gerechnet werden, wenn zur Sicherung der Ecken und zur Aufnahme der

) . | ) . .
Drillungsmomente auf die Strecke glmu, unten gleichlaufend zu den Seiten
oder rechtwinklig zur Diagonale, oben gleichlaufend zur Diagonale auf je 1 m
Breite der gleiche Eisenquerschnilt vorhanden ist, wie fur die grossere Beweh-
rung e, in Feldmitte. (Pauschale Eckbewehrung.)

3. Auch in diesem unter 2) genannten Ausnahmefall besteht aber noch die
Moglichkeit (z. B. bei einfachen Bauwerken), auf die Ausfithrung einer beson-
deven Drillungshewehruny dann zu verzichten, wenn das Moment 977, max In

Gl. 10 anstatt mit dem vollen Abminderungsbeiwert v nur mit dem grésseren

Beiwert ! Y multipliziert wird. Iir den Fall (s. Gl. 11) der ringsum frei

gelagerten Platte ergibt sich dann :

1+v 1,584 g2 1 oo it
Mm— a72’)( max —— . —1_———-mql —I(l.%

N

in Uebereinstimmung mil den Versuchsergebnissen der nach dem Trigerrost-
verfahren bemessenen Dresdener Versuchsplatten.

Endlich besteht aber in diesem Ausnahmefall auch noch die Moglichkeit,
auf Grund einer genaueren Berechnung der Drillungsmomente gegeniiber der
unter 2. geforderten pauschalen Eckbewehrung eine Ersparnis an Drillungsei-

1. Bestimmungen des Deutschen Ausschusses fiir Eisenbelon, lell A. (DIN 10%5), §23
Kreuzweise bew ehrle Platten.



Rechteckige, allseitig aufliegende Platlen 219

sen zu erzielen, wobei wiederum mit dem vollen Abminderungsbeiwert v
gerechnet werden darf.

4. Bei Einzellasten darf ebenfalls das Niherungsverfahren von Marcus
angewendet werden.

IX. Dynamische Plattenversuche.

A. Ziele.

Die dynamische Untersuchung kann zunichst zwei Ziele verfolgen und zwar :

1. Die Bestimmung der Eigenschwingungszahl v, der Platte, um eine
Resonanz mit regelmissigen Impulsen von gleicher Frequenz, die z. B.
durch Bodenerschiitterungen oder direkte Belastung mit Maschinen entstehen
konnen, zu vermeiden. Die theoretische Forschung erméglicht die genaue
Ermittlung der Iligenschwingungszahl von
Platten und Plattensystemen auf rein J
analytischem Wege zur Zeit noch nicht.
Um auf diesem neuen Gebiele einen
Schrtt vorwirls zu kommen, kann man
zur Vorherbestimmung der Eigenschwin- 10
gungszahl Versuche an bestehenden Bau-
werken durchfithren, deren Auswertung
unter Beriicksichtigung der Aehnlichkeits-
verhillnisse einen hinreichenden Anhalt
fir die Grossenordnung der Ligenschwin- X
gungszahl der auszulithrenden Platte lie- 2
fern wird. Das Anstossen der Platten T
kann am einfachsten durch Fallgewichte

von geeigneter Griosse und die Aufzeich- s Fie 10
. . Fig. 19.

o I O P
nung der rasch ab‘khn_genden_ Schwin RBezichung zwischen Amplituden und
gungen durch emptindliche Seismometer Frequenz der Schwingungen.
erfolgen. Die Messungen gestatten gleich- Relations entre les amplitudes ct la fré-
seitie die Besti der Dii bei quence des oscillalions.
zeihig die Bestimmung der Ddmpfung bet  giaiion between Amplitude and Fre-

der Grundschwingung, die ein wertvolles quency of the Vibrations.
Kennzeichen einmal fur die Grésse der

dusseren und inneren Bewegungswiderstinde, zum anderen fiir den Zustand
des Bauwerkes uiberhaupt darstellt.

2. Ferner kommt die Besttmmung der Formanderung von Plattensystemen
unter bestimmten Belastungen in Betracht, um z. B. die Rechnung und insbe-
sondere ihre Voraussetzungen auf ihre Zuverlissigkeit zu priifen. Die Durch-
fiihrung derartiger Versuche setzt die Kenntnis der Eigenschwingungszahl v,
voraus, da hierbei die Erregerfrequenz « hinreichend weit unter der Eigenfe-
quenz bleiben muss, um das Verhiltnis der Amplituden A der dynamischen
und a der rein statischen Belastung maoglichst klein zu halten. In Bild 19 ist

das Verhaltnis 2

der Erregerfrequenz zur Eigenfrequenz in Abhingigkeit vom
o .

) A . .
Amplitudenverhidltnis — und von der Phasenverschiebung ¢ zwischen Erre-
a
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gerfrequenz und Eigenfrequenz dargestellt. Bis zu einem Verhiltnis von etwa
:3 =0,5 liegt also praktisch ein statischer Lastfall vor, da hierbei A und a nur
o

unwesentlich voneinander verschieden sind. Man vermag somit durch derar-
tige Schwingungen genau dieselben Forminderungen zu erzeugen wie durcle
statische Belastungen.

Im Vergleich mit der rein statischen Forminderungsmessung bietet dieses
Verfahren ausserordentliche Vorteile. Bei statischer Belastung mussen stets
grossere Lasten aufgebracht werden, was oft mit erheblichen Umsténden und
Kosten verbunden 1st. Weiter besleht die grosse Schwierigkeit, fur die Mess-
gerille (Spiegelapparate, Tensometer und dgl.) einwandfreie und wihrend der
Versuchsdauer unverinderliche Bezugspunkte, die von Wirmeschwankungen
und Erschiitterungen nicht beeinflusst werden, zu schalfen. Beim dynamischen
Belastungsversuch geniigt dagegen im allgemeinen eine kleine, leicht heweg-
liche Erregerquelle. Fir die Messungen durch Seismometer ist ein unveréin-
derlicher Bezugspunkt nicht erforderlich.

o Standort der Schwingungs-
Maschine
Emplacement de la Machine
) aOscillations
S Place of the Machine of
<:. Oscillotions
N

CI

AN

™ o Messtellen
Poste o’Essar
Measuring point

~——— 4.722:488m ——————

Fig. 20.
Anordnung der Belastung und der Messtellen beim Fordbau in Koln.
Disposition de la charge et des points de mesurc au batiment Ford 4 Cologne.
Arrangement of the Loading and of the Measuring Spots in the Ford Building in Cologne.

B. Dynamische Plattenversuche an einem Bauwerk.

Beim Bau des neuen Fabrikgebiudes der Ford-Motor-Company in Koln
a./Rh. wurden derartige dynamische Messungen! im Auftrage des Deutschen
Ausschusses fiir Eisenbeton vom Versuchs- und Materialpriiffungsamt Dresden
und von der Mechanischen Abteilung des Heinrich-Hertz-Institutes in Berlin
durchgefiihrt. Die 52 cm dicke Pilzdecke besteht aus 3 >< 4 = 12 quadratischen
Feldern mit 12,2 m Stiilzenabstand (vgl. Bild 20). Die Beobachtungen erfolgten

1. Die Anregung hierzu gab Dr.-Ing. Reisinger (Obercassel-Siegkreis) und der Deutsche
Beton-Verein. Die Versuchsergebnisse werden demnichst von Professor Dr.-Ing. GEHLER,
Dresden und Professor Dr. Hort-Berlin in einem Sonderhefl des Deutschen Ausschusses
fir Eisenbeton verdffentlicht werden.
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im Feld ABCD und aie Messungen 1m Bereich ABEF. Die Eigenschwin-
gungszahl der Decke wurde mittels eines Fallgewichtes von 70 kg bei einer
Fallhéhe von 60 em zu v, = 13,3 Hertz bestimmt. Durch einen Schwin-
gungserreger (System Losenhausen-Diisseldorf), der bei einer hochsten Fre-
quenz von 12 Hertz eine Kraft von 10000 kg zu erzeugen vermag, wurde die

Decke sodann in sinusformige Schwingungen von »=+4,8 Hertz versetzt,

. 4,8 . : .
sodass 2—_—1—%’—3= 0,36 betrug, und die Amplituden an verschiedenen Mess-
Yo ’

punkten festgestellt, wobei die dynamische Kraft einer statischen Einzellast

Jm 12,20 —— e 1220 — o
/

Fig. 21 a.
Dynamische Biegefliche bei Stosserregung in S. (Durchbiegung in 11000 mm.)
Surface de déformation par suite de chocs exercés au point S. (Flexion en 1/1000 mm.)
Dvnamical Defleclion Surface in Consequence of Knocks exercised in S. (Deflectionin 1/1090 mm).

Fig. 21 b.

Statische Biegefliche bei Lastangriff in M (Schwingungsmaschine)
(Durchbiegung in 1/1000 mm.)

Surface de déformation pour une charge statique appliquée au point M. (Flexion ¢n 1/1000 mm.)
(Machine a oscillations.)

Statical Deflection Surface in Consequence of a Concentrated Load in the Point M.
(Machine of oscillations.) (Deflection in 1/1000 mm.)

von etwa 1600 kg entsprach. Als Messgerite standen ein Dreikomponenten-
Apparat mit photographischer Aufzeichnung der Askania-Werke in Berlin und
ein Horizontal- und Vertikal-Seismometer mit Tintenregistrierung nach einer
Konstruktion der Leunawerke bei Merseburg zur Verfiigung. Finige Ergeb-
nisse der Messungen sind in Bild 212 und 21" zusammengestellt.

Vergleicht man das Formiinderungsbild 21?, das also der statischen Bela-
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stung durch eine Einzellast von 1600 kg entspricht, mit den Ergebnissen, die
von M. Rosund A. Eccuinger. Ziirich ! durch rein statische Messungen an PPilzdek-
ken im Lagerhaus der Gesellschaft fiir chemische Industrie in Basel gefunden
wurden (vgl. Bild 22), so erkennt man die grundsitzlich véllig gleichartige
Form der Biegeflichen. Leider mussten die Kolner Versuche unter sehr un-
giinstigen Bedingungen durchgefithrt werden, da sie wihrend des mit starkster
Beschleunigung ausgefithrlen Baubetriebes kurz vor der Inbetriebnahme vor-
genommen wurden. Die fiir die Vorbereitung und Durchfithrung der Versuche

: N
S

T ~ w
fe 4,86 = 4,86 —
Fig. 22.

Statische Biegefliche unter einer Einzellast von 7 t in Feldmitte T, auf Grund von
Messungen von Ros-Eichinger. (Durchbicgungen in 1/1000 mm.)

Surface de déformation pourune charge statique concentrée de 7 t au centre du panneau,
d’apreés les mesures de Ros-Eichinger. (Flexions en 1/1000 mm).

Statical Deflection Surface for a Concentrated Load of 7 L in the Centre of the Field, by
Ros-Eichinger. (Deflections in 1,/1000 mm.)

verfiugbare Zeit war auf nur 2 Tage beschriinkt. Die Ergebnisse sind daher in
quantitativer Beziehung nur als Vorversuche mit begrenzter Genauigkeit zu
werten. Der qualitative Vergleich mic den statischen Messungen von Ros-
Eicaineer aber zeigt die hervorragende Eignung des dynanischen Messverfah-
rens auch fir Platten und Pilzdecken. Der weitere Ausbau dieses Untersu-
chungsverfahrens kann dazu beitragen, einen Giitemasstab hinsichtlich stati-
scher und dynamischer Beanspruchungen von Bauwerksteilen zu erhalten und
manche heute noch nicht beantworteten Fragen dieses bedeutsamen Teilge-
bietes des Eisenbetonbaues zu kliiren.

1. Vgl. Bericht zum Ersten Internationalen Kongress fiir Beton und Eisenbeton in Lit-

tich im September 1930 : Résultats de mesures de déformations et de tensions sur dalles a
champignons.
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TRADUCTION

par M. Gossieaux, Ing., Paris.

I. L'importance du probléme des dalles
dans les ouvrages en béton armé.

Les éléments de la charpente métallique sont en général constitués par des
poutres, dont les contraintes sont caractérisées d'une maniére exacle par un
régime d’efforts intéressant une seule dimension. Par contre, dans le béton
armé, les planchers, les poutres et les poteaux sont assemblés les uns aux
autres, presqu'exclusivement, d'une maniére rigide. Il en résulte qu'au lieu
d'un appui libre, on a le plus souvent allaire, pour les poutres, & un encastre-
ment partiel. En coupe longitudinale, la charpenie se comporte comme un
cadre ; en outre, dans le plan, la dalle rectangulaire est assemblée d'une
maniére rigide avec les poutres, de sorte que son régime de charge intéresse
les deux dlmenslons Grace aux prooreq ‘qu’a réalisés la stalique de la cons-
lruction, au cours des vingt premiéres années de notre siécle, le calcul des
éléments en forme de cadre a été développé d'une maniére satisfaisante.
Par contre, le calcul des dalles en héton armé est 116 d une maniére trés étroite
aux caractérisliques particuliéres des matériaux utilisés; le calcul de I'épais-
seur des dalles et de la section des armatures, de méme que I'étude de la dis-
position de ces armatures ne pourront progresser que sur la hase d’'essais eflec-
tuc¢s sur des élémenls de dimensions normales. Les planchers-champignons
constituent le groupement des deux éléments caractéristiques des constructions
en béton armé, la dalle armée en croix ct le poleau; ils se comportent done &
la fois comme cadres et comme dalles et leur étude devra étre eflectuée en les
considérant comme éléments d'ossature, pour les tranches qui sont immédia-
tement voisines des poteaux, et comme panneaux de plancher, pourles tranches
imtermdédiaires.

[étude de l'évolution du hélon armé permet de se rendre comple de la
nécessilé ot I'on s’est trouvé de s’appuyer jusqu'a maintenant sur les principes
statiques simples qui s’appliquent aux poutres et aux éléments de dalles, ainsi
quaux éléments de voilles et qui interviennent en construction métallique,.
(uoique ces principes ne soient pas suffisants pour le calcul du béton aimé.
[’avenir du béton est en effet dans les systemes i deux dimensions, tel que
les dalles et les parois incurvées minces, ou « coquilles ». Le probléme de la
séeurité des poutres vis-i-vis des efforts trunchants a fait l'objet, depuis une
trentaine d’annces, d'études pratiques suflisamment approfondies ; les résultats
obtenus ont mis en évidence I'insuffisance notoire de la poutre en béton armé
sous le rapport de la sécurité a la fissuration ; le champ d’application de ce
systéme ne pourra étre élargi que par une amélioration importante des carac-
téristiques de résistance du béton a la traction. On sait que pour le calcul de
toutes les parties des ouvrages de béton armé qui travaillent a la flexion, on
admet une zone tendue fissurée et on calcule & la rupture, a cause de la faible
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résistance du béton a la traction. Cette méthode de calcul s’applique aussi bien
aux poutres qu'aux dalles. Pour les dalles, on admet, d'une maniére unanime,
qu’'au-dessous de la charge de fissuration (phase I}, elles se comportent comme
dalles homogénes, ou « isotropes ». Par conlre, la question suivante reste liti-
gieuse : par quelle méthode statique peut-on exprimer, d'une maniére relative-
ment simple, I'état complexe d’équilibre entre les efforts externes et les efforts
internes, aprés l'apparition des fissures dans les dalles (phase 1I) et comment
doit-on faire intervenir la disposition des armatures? Une deuxiéme question
se pose, jusqu’'a mainlenant négligée, et pourtant tout au moins aussi impor-
tante : quelle sécurité a la fissuration peut-on admettre, dans les dalles, par
rapport aux poutres en hélon armé ? Les essais qui sont decrlts ci-apres donvent
contribuer & élucider cette question.

II. Evolution des méthodes de calcul
employées jusqu'a maintenant.

La méthode de calcul la plus ¢lémentaire et la plus simple consiste a
supposer la dalle décomposée en tranches constiluant des poutres paralléles et
a calculer ces poutres comme reposant sur deux appuis ou plus, avec ou sans
encastrement aux extrémités (premier stade d'évolution). Ce mode de calcul
conduit & négliger l'influence, d’ailleurs favorable, des liaisons latérales (c'est-
a-dire de la conlinuité latérale), que I'on considére alors seulement comme
impliquant une marge de sécurité supplémentaire. Pour assurer effectivement,
dans la construction, I'existence de ces liaisons latérales, les réglements alle-
mands pour le béton armé (19235. Section 14, chapitre 10, paragraphe 2) pré-
voient des fers de répartiticn, constitués par 4 fers ronds de 7T mm. de diamétre
par métre de largeur. Les réglements concernant les ponts (D.I.N. 1073. Sec-
tion 6, chapitre 1) imposent un renforcement par armatures transversales encore
plus importantes, lorsqu’il y a lieu de prévoir une répartition tres étendue des
charges. Cette mithode de calcul par sectionnement des dalles présente 1'avan-
tage d'une plus grande simplicité, mais elle a l'inconvénient d'étre en contra-
diction formelle avec le caractére monolithique de la dalle.

2. Le deuxiéme stade d’évolulion consiste & considérer la dalle comme
décomposée en tranches perpendiculaires admettant & leur point d’intersection
le méme fléchissement :

oS¢

=l e (D)

Cette méthode peut étre considérée comme constituant la base de la théorie
des dalles. Si 'on désigne par : (figure 1) 7.=1,:1, le rapport (ui caractérise
I'étroitesse de la dalle ; et «, 3 les degrés respectifs d’encastrement ; on a, pour
les fléchissements des deux tranches! :

1% ro— iyl
* 1<)

=5 RT A
Y

1. g.—qy, el g désignent ici, comme dans les poutres, la charse uniformément réparlie
y q o ’ l ’ fal p
sur une bandede larreur 1, donc ea ke/m ; g’ désiene par contre la charge en kg/m2, par
3 o ’ o ’ q o p D e 1 p
unité de surface, dans les essais de dalles.
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d’'odt on déduit, en tenant compte de I'équation (1) :

9x Ly
5; = . 171 .

Sur la figure 2, on a porté, pour le quart d'une dalle rectangulaire et en
ordonnées, les taux de charge d'une série de points N pris dans la tranche
médiane de la figure 1, pour différentes valeurs du rapport caractérisant 1'étroi-
tesse de la dalle. On constate que les tranches Y qui se trouvent dans le voi-
sinage des appuis ont & supporter une plus grande fraction ¢, de la charge que
les tranches médianes, car leurs déformations sont moins importantes et
qu’elles présentent par suite une résistance plus importante. Elles soulagent
donc les tranches médianes.

Si maintenant on remplace la courbe des N par une parabole, on obtient,
pour le moment au milieu de la dalle carrée! :

K [TO

7-1

1
— 2 _ 2 — 2 9
M,.,—9 ql2= I 7ql =0,0730q¢2. . . . . . (2

Cette influence de décharge exercée par les tranches de bordure peut étre
mise en évidence en établissant la comparaison avec le moment au milieu

d'une tranche X reposant librement sur deux appuis seulement : 9, = é ql2

qu'on aurait di envisager si l'on avait appliqué la premiére méthode de cal-
cul. Cette deuxieme méthode tient donc compte de cette influence de décharge
que les tranches latérales exercent au profit des tranches plus voisines du milieu
de la dalle.

La figure 2 montre toutefois que cette influence de décharge qui intervient
dans I'emploi de cette deuxiéme méthode de décomposition en tranches per-
pendiculaires diminue de 16 °/, & 6°/, lorsque le rapport qui caractérise 1'étroi-
tesse de la dalle varie de 1,5 a 2. Les possibilités d’application de cette
méthode se trouvent donc limitées a une zone relativement étroite, en pra-
tique, pour : l,:l,=12a1,5.

Dans la methode de décomposition en tranches perpendiculaires, 1'équation
de la surface fléchie est la suivante :

g 1L
E. (J O§+ ye aJ):p(ﬂc,y). R )

dans laquelle on désigne par :

J. et J, les moments d’inertie des tranches de largeur 1 dans les directions X
et Y

p(x,y) lafonction des charges, que I'on peut développer, ainsi que I'indique
le D* LEwe?, au moyen des séries de Fourrier.

3. Pour rendre la méthode encore plus simple, on considére souvent deux
tranches perpendiculaires dont le point de croisement se trouve au milieu de la

1. W. GeunrLer. Handbuch fur Eisenbetonbau, 3¢ édition, 1931, volume 6. Balkenbriicken,
p. 323 (Editeur, Wilhelm Ernst et Sohn, Berlm)
2. Dr Lewe. Pilzdecken, 2¢ édilion, 1976 (Editeur, Berlin, Wilhelm Ernst et Sohn) et
Baumcr 1926, p. 898.
15
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dalle ; ce procédé ne donne par suite qu'un résultat approximatif assez grossier
en ce qui concerne la détermination du régime des efforts et des déformations.

p
let, pour le moment au

Pour une dalle carrée, on obtient alors : ¢, =¢,= 3

milieu : :
1 q ,, ql®

AMm—g.Q—.l—E. I

Cette méthode de décomposition en tranches médianes est donc une ‘simpli-
fication dans I'évolution de la notion du régime de charge, par rapport a la
méthode précédente, mais également un retour en arriére,

4. Le troisiéme stade d’évolution des méthodes de calcul correspond a la
méthode de la dalle isotrope et résistant a la distorsion’. Cette méthode tient,
en outre, compte de ce fait que les tranches paralléles que l'on a supposées
découpées dans la dalle, sont, en réalité, assemblées les unes aux autres et que
leur influence réciproque se traduit par une augmentation de la résistance des
tranches élémentaires a la distorsion.(deuxiéme principe de base de la théorie
des dalles). Le probléeme peut donc étre résolu parfailement du point de vue
statique, en considérant une dalle isotrope avec fixation des angles (méme en
admettant quelques fissures dans le béton). Si les angles de la dalle peuvent
se soulever, les longueurs d'appui sur les bords ne peuvent pas étre détermi-
nées statiquement.

Dans une dalle dont la position des angles est déterminée dune maniére
fixe, les déformations sont telles que 'indique la figure 3, sur laquelle est mise
en évidence la torsion subie par des tranches voisines (figures 3a et c). Les
efforts de distorsion sont donnés par la relation :

2
——9G.z. %% N € )|
dx. 0y

Txy

syt et wy, désignant les angles de déformation®. Si w =0, ainsi que cela se pro-
duit par exemple, pour le centre de la dalle, ou sur les bords de la dalle lors-
qu’il s’agit d'un encastrement complet, ces efforts de torsion disparaissent éga-
lement d’eux-mémes. La figure 4 exprime, d'une maniére schématique, la rela-
tion qui existe entre ces efforls et lés efforts normaux o, et g,.

Si 'on considére le cas particulier d’une dalle comportant des appuis sur
tous ses cOtés, soit une dalle carrée, chargée d'une maniére uniforme et dont
la position des angles soit fixe, les eﬂ'orts normaux dans les directions X et Y
sont équivalents. Pour oy =0, =0 et 1,y =1,x = on obtient les valeurs sui-
vantes, pour les efforts principaux qui s’'exercent dans la direction de la diago-
nale et perpendiculairement a celte direction (fig. 5) :

ty= % + ; Vo— o fbd=cts. . .. .. (6)
-

1. La théorie classique de la dalle homogé¢ne ou isotrope, qui a été fondée par LasranGe
et NaviEr, a été sensiblement développée, au cours de ces derniéres années, par A, et
L. FoppL, Hacer, H. LEiTZ, TiMmosnENkO, Napa1, Danusso, NieLsen, Marcus, M. T. Huser,
Lewe. Voir également le renvoi suivant.

2. W. Genrer. Erlaiiterungen zu den Eisenbetonbestimmungen, 1925. Berlin, W. Ernst
et Sohn, 4¢ édilion, p. 124. ‘
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Dans le plan supérieur, suivant la direction de la diagonale, on a pour 1" effort

de traction qui s’exerce sur le cube élémentaire III : Go2 = 7 — G.
Suivant la direction perpendiculaire a cette diagonale, on a pour l'effort de
compression : Gor =—{(o+1).

Dans le plan inférieur, suivant la direction de la diagonale, on a pour
I'effort de compression qui s'exerce sur le cube élémentaire IV :

oug = —(t—0).
Suivant la direction perpendiculaire a cette diagonale, on a pour 'eifort de
traction : ouy = o + .

Dans une dalle reposant librement sur ses quatre bords, la valeur de t est
importante au voisinage des appuis, en correspondance avec I’angle de défor-
mation o (figure 3 ¢) ; par contre, la valeur de s est faible. Il en résulte que
dans les essais de dalles effectués dans de telles conditions, par suite des valeurs
élevées des efforts de traction ¢,; = ¢ + =, les fissures en diagonale se produi-
ront tout d'abord dans le plan inférieur, au voisinage des angles. Ce n'est que
lorsque la charge atteindra des valeurs plus élevées que les fissures par traction
se produiront perpendiculairement a cette diagonale, sous l'influence des
efforts de traction goy = t— o (Voir en outre la figure 4 d et les dispositions de
déformation qu'indiquent les figures & bet c).

La dalle carrée, reposant librement sur ses appuis, sur ses quatre cotés, se
préte donc particulierement bien aux essais, du fait que le moment fléchissant
résultant des efforts extérieurs est déterminé statiquement, par rapporl a la
diagonale. Pour une charge ¢’ uniformément répartie (en kg par m?), ce
moment est déterminé par la relation suivante : (figure 6)

g’ 12 /d d q'l2
MD=]—2—<T1—'EI>=!‘?};-(11..... . e e (7)

et en admettant & titre d’approximation une répartition uniforme de ce moment
fléchissant sur toute la longueur de la diagonale, on obtient, par unité de lon-
gueur :

M, g2 g
—_— ’I‘ _— 24 . . . . . . . . . . ( )

Suivant cette théorie de la dalle isotropz et résistant & la distorsion, et
dans le cas d'une charge ¢ en kg par m uniformément répartie, on obtient pour
le moment au centre d’'une dalle carrée et reposant librement sur ses quatre
cotés :

M,

Mu= 00368 g B= s g B ... .. L. (9)

5. La méthode d’approximation de H. Marcus ! a été étudiée pour arriver a
une formule d’approximation aussi simple que possible, en ce qui concerne la
valeur maximum du moment fléchissant dans la dalle; elle tient compte de
différentes valeurs du facteur caractérisant ’étroitesse de la dalle : » — Iy : 1,
et de différentes condilions aux appuis ; elle envisage, en outre, le cas d'une
charge uniformément répartie et celui d'une charge unique appliquée au centre

1. H. Marcus. Die vereinfachte Berechnung hiegsamer Platlen, 2¢ édition, 1929, Berlin,
Julius Springer, éditeur.
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de la dalle. En ce qui concerne les conditions aux appuis, il suffit de se limiter
aux deux cas limites d'une part d’appuis libres, d’autre part d’'un encastre-
ment complet des bords de la dalle. Les moments fléchissants maxima 977, .. et
My max suivant les directions X et Y sont déterminés, pour les charges frac-
tionnelles ¢, et ¢, qui correspondent a l'application de la méthode de décom-
position par tranches médianes (équation 2), comme s'il s’agissait de dalles
armées ne reposant que sur deux appuis opposés, dans les conditions de
charge les plus défavorables et en faisant intervenir le mode d’appui correspon-
dant a chaque cas.

Si T'on tient compte de l'influence favorable qu'exerce la résistance a la
distorsion, par suite des liaisons latérales, ces moments peuvent étre réduits
comme suit :

. 5 lx 2 Dllx max )
Mx max — Vx. 97Zx max — @TZ,( max [1 — 6‘ <'l':> . —q__li—] . . . ('10)

8
On obtient d'une maniére analogue M, ax €n permutant dans cette valeur
de M, ., les lettres z et y. Sil'on considére le cas d’une dalle carrée, reposant
librement sur quatre appuis, on obtient, en tenant compte de la symétrie :
go=qy=1 d'oit I'on déduit :
qx l2x N q lz
8 16

Le coefficient de réduction atteint alors sa valeur maximum :

Oy max = (voir équation 3)

5 ¢q 1
= 1— w . e — a3 — [
v 6§ q — 12 0,584

Il en résulte que, pour ce cas particulier, une fraction de 42 °/, de la charge
est supportée par la résislance de la dalle & la distorsion, au lieu d'intéresser
directement sa résistance de fléchissement. On obtient alors, pour le moment

au centre de la dalle, d’aprés I'équation (10).

— — gl _ g1 40
M, max = v. My max = 0,584 g = 0,0365 3 _27’4ql e (1)
Ce moment n’est que la moitié de celui que ’on a obtenu par la méthode de
décomposition en tranches perpendiculaires (voir équation (2)). Les résultats
obtenus par celte méthode d’approximation s’accordent d'une maniére satisfai-
sante avec ceux que donne la méthode exacte exposée au paragraphe 4 ci-
dessus (comparer en particulier les équations (9) et (11)).

III. Objections & l’application de la théorie de la dalle
isotrope aux dalles de béton armé.

1. Dans la deuxi¢me phase de déformation de la dalle, c’est-a-dire aprés
I'apparition des fissures provoquées par la traction dans le béton, les efforts
de torsion (voir équation (4)) ne peuvent plus étre supportés par les dalles de
béton armé, car les armatures seules ne suffisent pas a absorber des elforts
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tranchants horizontaux!. Aux faibles charges, la résistance &4 la distorsion
opposée par une dalle de béton armé est relativement importante, mais elle
diminue dans des proportions importantes, lorsque la limite de fissuration est
dépassée, que la charge augmente et que les fissures se produisent. Par suite,
dans cette deuxié¢me phase, les déformations croissent plus rapidement que
dans la premiére phase. Ce n’est qu'en prévoyant des armatures auxiliaires con-
venables qull sera possible de faire face, dans une certaine mesure, aux
moments de torsion qui prennent naissance pour des charges plus élevées. Si
I'on travaille toujours suivant le principe du calcul d’aprés la sécurité a la
rupture, ainsi qu'on le fait pour les poutres, on ne peut appliquer que la
méthode de décomposition par tranches, a I'exclusion de I'hypothése de la dalle
isotrope résistant & la distorsion (on appliquera par exemple, I'équation (2),

2 2
avec M,, = ;ITLﬁ au lieu de I'équation (11), dans laquelle : M,, = Q% ).

2. Dans I'équation bien connue, servant de point de départ pour la déter-
mination de la courbure suivant les directions X et Y, interviennent, outre les
moments M, et M, les valeurs E.J. et m, qui varient dans le béton armé, ainsi
(u'on le sait, avec les charges croissantes. Il n’est, par suite, pas légitime, de
les [aire intervenir comme valeurs fixes, ainsi quon le fait pour I'étude de
I'équation de déformation pour la dalle isotrope

34¢ B0 30 p 1
8‘7}4_‘— 2-—+a'74——m<1— )o . . . - . (12)

sx2oy? m2

C'est pourquoi M. T. Husur ? recommande, lorsqu'il s’agit de dalles ortho-
gonales, c’'est-a-dire de dalles dont les armalures sont paralléles aux cotés de
la dalle, de faire intervenir la notion de la dalle orthotrope, en adoplant des
rigidités diflérentes suivant les directions X et Y, soit E,. J et E,. J,. On
obtient alors pour 'équation de la surface élastique:

sty ElJ+E(J, 34 c4y 1+
DI A T Lt 0 ke Al 38 E Jy. —=p(1—— :
Es Jx3x4+ m 3 x? 8y2+ Y aye p1 nlz)' .- (19)
M. Rirrer 3 a montré par le calcul que, dans le deuxiéme stade de défor-
mation, et pour la section de la dalle comportant une zone de béton travaillant
4 la compression et une zone de fers travaillant a la traction, avec un moment
d’inertie théorique J,, il faut remplacer le coeflicient d'allongement transversal

m couramment employé, par un coefficient théorique :

m

my = T (1)

m— i . (m—1)

Iy
Dans les conditions de réalisation normales des armatures, ce nouveau
coeflicient atteint des valeurs 3 ou 4 fois plus fortes que m. Les termes de

{. Lerrz-Gnaz. Berechnung kreuzweise bewehrter Platter. Bauingenieur, 1923, p. 920.

2. M.T.HuiBer. Varsovie. Ueber die genaue Biegungsgleichung einer orthotropen Platte
in ihrer Anwendung auf kreuzweise bewehrte Betonplatten. Bauingenieur, 1925.

3. M. Rirrer. Zurich. Die Anwendung der Theorie elastischer Platten auf den Eisenbeton.
Rapport présenté a la deuxiéme Réunion Internationale des Ponts et Charpentes. Vienne,
1929, p. 644 (Julius Springer, éditeur, Vienne).
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I'équation (13) dans lesquels le coefficient m doit étre remplacé par le coeffi-
cient m, (par exemple, pour m =6, on remplacera m par m, = 18 a 24), ces
termes n’exercent pas une influence appréciable, de sorte que l'on peut supposer
m;=o0 et qu'en partant de I'équation de la surface fléchie dans le cas de la
décomposition en tranches (voir ’équation (3)) :

24 24
E,.J,. 5§4+E3,.Jy. @éfp I  1:))

Comme les coefficients de rigidité varient d’'un point a 'autre, les valeurs
de E.J., qui sont tout d’abord estimées, de maille en maille, au cours de la
premiére série de calculs dans la méthode d’approximation, doivent étre recti-
fiées & la reprise du calcul des valeurs des moments fléchissants.

En se basant sur I'exemple de la dalle carrée, reposant librement sur ses
quatre appuis, RITTER a montré que pour les trois cas, pour lesquels le rapport
entre le coefficient de rigidité au centre de la dalle et sur ses bords est égal
successivement a : 1 —1,5 —2, les moments au centre sont respectivement
égaux a :

& . [z . [ . (2
1—(:]3,—7 (voir éq. 2); 1(],7—,3 ; g_,-z = environ %—0—

Il n’est donc pas légitime d'appliquer la théorie de la dalle homogéne de
rigidité constante pour le calcul des dalles de béton armées en croix, car la résis-
tance & la distorsion est alors surestimée et il n’est pas tenu compte de 'in-
fluence de soulagement importante (ui s’exerce aux endroits exposés ala suite
de la diminution de la rigidité & la flexion.

Il s’agit ici d'une influence spontanée de soulagement des points de la dalle
qui sont les plus chargés, par suite d'une modification plus importante de la
forme de la dalle (voir figures 7, 8, 15, 17), done d'une augmentation de plas-
ticité, grace a laquelle la répartition des moments fléchissants, avant la rup-
ture, s’effectue d'une maniére plus uniforme sur la section. Pour étudier des
problémes tels que celui-ci, qui font partie de l'étude de la plasticité!, on
détermine, a partir des charges et des déformations constatées au cours des
essais, les écarts qui se manifestent par rapport aux lois linéaires.

IV. Caractéristiques sur lesquelles doit porter l'interprétation
des résultats fournis par les essais des dalles en béton armé.

Pour pouvoir tirer des conclusions générales précises du grand nombre de
chiffres que donnent les essais sur les dalles de béton armé, il importe de déga-
ger loute une série de caractéristiques déterminées.

1. Sécurité de fissuration v,;. La sécurité de fissuration v, peut étre définie

1. W. Geurer. Festigkeit, Elastizitil u. Schwinden von Eisenbeton. 2¢ Réunion Intern.
pour I'Essai des Malériaux. Zurich, 1931, p. 10. Il serait intéressant d’étudier le travail
de déformation, ainsi qu'on le fait pour le diagramme de tension des aciers, ou un allon-
gement correspond, dans le domaine plastique, 4 un recul dans la variation du taux de
travail, (Voir Gehler : Sicherheitssgrad und Beanspruchung, 2¢ Réunion Intern. des Ponts
et Charpentes. Vienne, 1928, p. 224. Julius Springer, Vienne.)
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par le rapport entre la charge pour laquelle se produit la fissuration, soit ¢'r
et la charge admissible, soit ¢’,., que 'on désigne souvent également sous le
nom de charge utile. On a par suite :

I 16
VRS L o
" q 2l ( )
de méme que l'on a pour la sécurité a la rupture :
W= (1)
q zul
2. Tendance relative a la fissuration! 2. — La tendance relative a la fissura-
tion peut étre détinie par le rapport entre la charge de rupture, soit :
!
a=IR (8
qB
3. La caractéristique pde traction du béton. — La caractéristique de traction

du béton, soit 3, pour les dalles carrées, est détinie par la charge totale de fis-
suration Qg et le moment résistant d'une section homogeéne de béton armé, le
long de la diagonale, dans la phase I de 1'essai, moment qui peut étre caracté-

- ) A2 .. . . e,
risé par W = l\/éd en premiére approximation. Les différences entre les

armatures d'importances diverses n'interviennent que fort peu au cours du pre-
mier stade ; il n’en sera donc pas tenu compte au premier abord. En ce qui
concerne le moment statiquement déterminé par rapport a la section diagonale,
on a, pour une charge uniformément répartie (d'apres 1'équation 8) :

1
Mp= 57

de traction du béton, et uniquement pour servir de terme de comparaison :

in\/2 de sorte que l'on obtient, pour la caractéristique moyenne

M 1
3=W2=/1' Qd—gzappmx. N € 1))

Toutefois, le moment fléchissant ne se répartit pas uniformément sur toute
la section diagonale de la dalle; ce chiffre ne doit donc étre considéré que
comme une valeur moyenne.

k. Taux detravail desarmatures surla diagonale. — Pour les dalles carrées,
la caractéristique de travail des fers peut étre déterminée d’une maniére
approximative ainsi qu'il suit. Si I'on désigne par: Fe, + Fe, lasomme de toutes
les sections des armatures dans la partie inférieure de la dalle ; dans les direc-
tion X et Y ;z=0,89 h le bras de levier des efforts internes, le moment des

efforts internes est défini par :
M; =[(Fe,+ Fey) coss. s.]. 0,89 A.

Dans les dalles carrées, 1'angle 9, qui désigne l'angle entre les fers et la
diagonale, est égal & 45°. En rempla(;ant

M; parM;:MD_ le\/2 et costar\/2

on oblient :

. | Qg!
Y—approx.o-e—io,,7 Fe ¥ Feyh ' (20)

1. Au tableau désigné par « Coeff. caractéristique pour fissure-rupture ».
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En fait, le moment fléchissant ne se répartit pas d'une maniére uniforme sur
toute la section diagonale ; de plus, I'hypothése courante au sujet de la valeur
du bras de levier des efforts internes z = 0,89 h, dans le cas de la rupture
d’une dalle, par traction, peut ne pas étre justifiée ; par suite, cette carac-
téristique ne doit étre considérée que comme une valeur de premiére approxi-
mation pour le taux moyen de travail des armatures.

5. Caracteristique de fléchissement, 3. — Ainsi qu'il résulte des essais de
Stuttgart, aussi bien que des essais de Dresde, la courbe des fléchissements en
fonction des charges (fig. 7) se compose toujours de deux droites (voir éga-
lement fig. 18). On admettra donc les valeurs 3; et 3, comme caractérisant
les accroissements des déformations, dans les phases respectives I et II, qui
correspondent & un accroissement de la charge A ¢’ = 1 ¢ par m2

Ces valeurs définiront la rigidité ou la plasticité de la dalle. Le coude R de
cette courbe correspond a la charge de fissuration c’est-a-dire ¢'g. Les angles
entre ces deux portions rectilignes de la courbe et la direction de l'axe des

¢ (fléchissements) sont proportionnels aux coefficients dits de rigidité EJ, car
!

3
onaici : Q=¢q'l2et {=C. %—3 donc EJ :%— X une constante 1.

6. Taux de travail des fers au centre de la dalle. — In se basant surles résul-
tats des essais de Dresde (voir figure 18), la mesure des allongements des fers
donne des courbes analogues (figure 8). A partir de ces courbes, on peut défi-
nir deux coefficients ¢; et ¢ qui caractérisent 'accroissement du taux de tra-
vail des armatures, dans le centre de la dalle, pour un accroissement de la charge
égal & : A ¢' =1t par m? dans chacune des deux phases I et II de la défor-
mation.

7. Coefficient de comparaison des moments dus aux efforts principaux. —
Cette caractéristique est déterminée d'aprés les résultats des essais effectués
sur des éléments de comparaison constituée, & Dresde aussi bien qu'a Stutt-
gart, par des bandes de 50 centimétres de large, que 'on a supposé découpées
dans la région centrale des dalles, suivant la direction des armatures inféricures.
Ces éléments ont été préparés avec les mémes matiéres premiéres que les dalles
elles-mémes ; elles ont été chargées de la méme maniére et ont subi des essais
allant jusqu’a la fracture, comme de simples poutres reposant sur deux appuis.

Sil'on comparela charge de rupture qg. sty d'un élément ci-dessus, ala charge
de rupture obtenue pour une dalle, qp. (pi) & égalité de section, on obtient un
coefficient de comparaison qui indique quel est I'excédent de capacité de charge
qu’accuse la tranche de 0,50 m. de large de la dalle, par rapport a la capacité
de charge de 'élément d’essai ci-dessus, grace a la répartition des efforts dans
les deux dimensions.

Le moment fléchissant de 1'élément statiquement déterminé est :

2
M5 sy = Mssm—'l et le moment correspondant pour la dalle est :
_gspy. B
Mg p)y = >

1. Voir renvoi 1, page 224.
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On a, par suite, en égalant ces deux valeurs, le coefficient :

1__ MB Str.

= - = ———
g8 py. (2

x
V. Les essais de dalles de Stuttgart.

Les fascicules 30 et 56, de 1915 et 1926, des Publications de la Commission
Allemande du Béton Armé contiennent des rapports de C. Bacu et de O. Grar
sur les essais qui ont été effectués & Stuttgart, sur 42 dalles carrées de 2 métres
de coté, ainsi que sur 11 dalles rectangulaires de 2 >< 3 et de 2>< 4 métres
et, en outre, sur 3 dalles continues, reposant sur 2 panneaux carrés d'appui.
Toutes ces dalles étaient appuyées librement sur tous leurs cotés, leurs angles
pouvant se soulever librement. Ces essais ont été décrits par E. Morscn, dans
Der Eisenbetonbau 1. Ces essais sont commentés dans les lignes qui suivent,
par comparaison avec les essais de dalles qui ont été effectués a Dresde.

A. Dalles carrées.

Les cotes et les résultats des essais sur les 10 séries sont groupés dans le
tableau 1. Les dalles ont été soumises, non pas a 'action d'une charge suppo-
sée uniformément répartie, mais en réalité a 16 charges individuelles réparties
sur leur surface (figure 9 a).

Le tableau Il indique les valeurs caractéristiques obtenues & partir des résul-
tats des essais de Stuttgart. Ces dalles n’ontl pas été calculées pour une charge
utile déterminée; par suite, les valeurs de ¢ ., et celles de v, et de v, (équa-
tions (16) et (17), ne sont pas indiquées. Il en est de méme pour les valeurs de
e1 et de ey (accroissements des efforts dans les armatures, voir figure 8), les
allongements dans les fers n'ayant pas été mesurés directement.

Les résultats pratiques les plus importants qu'ont fourni les essais de Stutt-
gart sont indiqués ci-dessous :

1. Processus de fissuration et de rupture. — Les premiéres fissures dans le
béton se sont produites & la surface inférieure et dans le milieu des dalles,
parallelement a leurs bords, ou suivant les diagonales ; ultérieurement, d'autres
fissures se sont produites dans les autres parties des dalles, toujours a la sur-
face inférieure. On a désigné sous le nom de « baillement » de la fissure un
élargissement de cette fissure d’'environ 1 millimetre et on a considéré que la
limite d’élasticité des armatures était atteinte pour cette valeur du baillement.
Les premiers baillements des fissures se sont également produits vers le centre
des dalles, sur la surface inférieure et, d'une maniére générale, suivant une
direction paralléle aux bords ; dans les autres parties des dalles, ces baillements
se sont produits & nouveau suivant la direction des diagonales. Quoique les
angles n’aient pas été maintenus en position d'une maniére rigide, on a toute-
fois constaté des fissurations, & la surface des dalles et dans des directions
perpendiculaires aux diagonales, ces fissuralions étant provoquées par la trac-

1. E. Monscu. Der Eisenbetonbau, 6¢ édition, 1929, Stuttgart, 1 volume, 2¢ partie,
pages 403 & 442,
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s

tion. Ultérieurement, des ruptures dues a4 la compression se sont manifestées
a la surface supérieure, au-dessus des principales lissures de traction visibles a
la surface inférieure le long des diagonales. Les figures de fissuration sont
tout a fait semblables 4 celles qui ont été obtenues au cours des essais de Dresde
(voir figure 15).

2. Répartition des efforts dans les dalles. — La répartition des efforts qui
s’exercent dans les dalles peut étre mise en évidence, en divisant la dalle en
trois éléments qui interviennent d’'une maniére différente dans leur participa-
tion a ces efforts (figure 10). Les premiéres fissures se produisent dans la région
centrale des dalles, soit « abed » et sur la face inférieure. Ici aussi, la limite
d’élasticité des fers est dépassée des le début. Les éléments d’angle « ef »
accusent, sur la face inférieure, des fissures orientées suivant la direction des
diagonales; puis, en fin de compte, il se produit sur la face supérieure une
destruction du béton par compression. Au cours des essais de Stuttgart, les
angles des dalles n'étaient pas maintenus; il en résulte que I'influence de porte
a faux des ¢éléments « gh » ne s'exerce que partiellement; ils constituent,
avec les éléments d’angle « ef » uan ensemble rigide a trois dimensions qui
s’oppose a une flexion libre telle qu’elle se produirait dans une dalle circulaire.
Cette contrainte intérieure se manifeste d’'une maniére trés nette par les fis-
sures d’angle que 'on constate a la surface supérieure des dalles suivant la
direction « ef ».

3. Armatures. — Les armatures qui se trouvent dans les deux bandes médianes
(abcd)de la dalle présentent une importance capitale pour la capacité de charge
de cette dalle et pour 'apparition des premiéres fissures, ainsi qu'il résulte de
la considération de la caractéristique v (tableau II, colonne 7). En outre, la
comparaison des dalles 3 et 5, qui ont une méme épaisseur et une méme den-
sité d’armatures au centre (tableau I, colonnes 5 et 11), montre que c’est la
totalité de I'armature de la face inférieure (tableau I, colonne 9) qui détermine
la capacité de la charge. La diminution de lI'importance de I'armature totale,
pour la dalle 5, par rapport & la dalle 3, qui atteint17 °/,, conduit a une réduc-
tion de 11°/, sur la charge max. (tableau II, colonne 3). Il en résulte que la
capacité de charge de la dalle n’est pas seulement déterminée par I'importance
des armatures des tranches médianes abcd, mais aussi par celle des arma-
tures des bords; par suite, la rigidité a la distorsion intervient encore, méme
lorsque les angles de la dalle peuvent se soulever.

Il est donc & recommander d’armer de la méme maniére la totalité de la face
inférieure de la dalle, les éléments en bordure devant recevoir une armature
aussi forte que les tranches médianes.

k. Dalles armées en diagonale. — Les dalles armées suivant les diagonales
(séries T ou 8) donnent, en ce qui concerne la charge de rupture (tableau II,
colonne 3), des résultats identiques & ceux que donnent les dalles correspon-
dantes qui sont armées parallelement aux directions des bords (séries 3 et 4).

3. Tendance relative a la fissuration. — L’'examen de la caractéristique de
tendance a la fissuration « ou rapport entre la charge de fissuration et la charge
de rupture montre (tableau II, colonne %), que pour les dalles armées suivant
les directions de leurs bords, les fissures se produisent, dans la zone de béton
travaillant a la traction, pour une charge atteignant environ, en moyenne,



Dalles rectangulaires reposani sur les qualre cotés 233

32°/, de la charge de rupture (séries 1 a 6). Par contre, pour les dalles trés
fortement armées (séries 9 et 10), la fissuration se produit, en moyenne, pour
une charge n'atteignant que 21°/, de la charge de rupture, par suite de l'af-
faiblissement de la partie du béton soumise a la traction.

6. Taurx detraction du béton 3. — Le taux de travail du béton a la traction a
été calculé en admettant une répartition uniforme du moment sur la diagonale;
il oscille entre 21 et 33 kg par ecm?2; il correspond donc aux valeurs courantes
de résistance du béton a la traction (tableaull, colonnes 5 et 6).

1. Tauxde travail des armatures v. — Ce taux de travail a été délerminé en
partant de la méme hypothése en ce qui concerne la répartition du moment
sur la diagonale (tableau II, colonne 7); il est trés nettement influencé par la
formation des fissures avant la rupture et varie entre 42 et 62 kg par mm2. 51
I'on détermine le rapport entre cette caractéristique de travail des armatures et
la limite d’élasticité correspondante des fers d’armature, rapport que l'on
désigne sous le nom de « facteur de plasticité » !, on constate que ce facteur
varie entre 1,14 et 1,78. 11 dépend trés nettement, ainsi qu'on le sait, de la
maniére dont la rupture se produit, ainsi que des conditions locales. A

8. Caractéristique de fléchissement 3. — Cette caractéristique (tableau II, co-
lonnes Y et 10) montre que pour les séries1 a 6 (voir figure 7), I'accroissement
du fléchissement, dans la phase I, et pour une augmentation de charge de 1 t
par m2, n'est que de 1/10 a 1/15 de ce qu'il est pour une méme augmentation
de la charge dans la phase II. On constate donc, pour les dalles, et par rapport
aux poutres chargées suivant une seule dimension, I'avantage d'un plus faible
fléchissement au-dessous de la charge de rupture.

9. Comparaison des moments au milieu. — Cette caractéristique a été déter-
minée par la comparaison des résultats d'essai sur les éléments de dalles; on
arrive a la valeur moyenne de :

pour les dalles carrées qui ont été essayées avec leurs angles non maintenus et
pour une charge uniformément répartie; on en déduit ce résultal extrémement
intéressant pour la pratique, par rapport aux résultats que donnent les deux pre-

1

miéres méthodes de calcul par décomposition en tranches, soit : M,, = 35 q (2
b

(équation 2) et M, = 1L6ql2 (équation 4) que, dans les dalles de béton armé

en croix et méme lorsque les angles peuvent se soulever, la résistance a la
distorsion, ou la réduction de la rigidité de flexion, concourt a I'influence favo-
rable de la tendance & la plasticité dans la phase I (voir 111, 2}.

B. Essais de Stuttgart sur dalles rectangulaires.

Ces essais ont eu pour but de déterminer l'influence des dimensions respec-
tives de la dalle (étroitesse) sur la maniére dont elle se comporte, ainsi que

1. Voir page 12 du rapport menlionné au renvoi 1, page 230.
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l'influence relative des armatures longitudinales et transversales sur la charge
de rupture. Les résultats obtenus sont les suivants :

1. Les premiéres fissures se sont produites aux points d’intersection E et F
des bissectrices (fig. 11). Les phénoménes de fissuration de ces dalles rectan-
gulaires montrent d'une maniére trés nette que la piece ne se comporte réel-
lement comme une dalle que dans les régions « ADMJ » et « CBKL ». Dans
le reste de la piéce soit la région « JKLM », elle se comporte comme une
poutre reposant sur deux appuis.

2. Les essais décrits dans le fascicule 56, de 1926, des Publications de la
Commission Allemande du Béton Armé concernent des dalles de 2 >< 4 meétres
donc a grande portée ;ils ont eu pour but de déterminer l'influence des arma-
tures longitudinales et transversales ; les résultats obtenus sont les suivants :

Densité des armalures Poids Charge Rendement des
des armatures maximum armalures
Dalle f .
[=2 m. |=4m. Ge kg. Pu kg. Po/Ge
cm 2;m
a [e [e 55,7 35.000 628
b [e [e/2 42,7 31.000 726
c [e [c/k 36,5 29,000 9%
d [e 0 33,2 28.000 870
e 1,82 /e 0 57,8 48.000 830

Ces résultats montrent que l'on a obtenu la meilleure utilisation des arma-
tures dans les dalles d et e. D’apres les Réglements allemands, les moments
au centre M, et M, sont entre eux dans le rapport de 3, a [2,. La dalle c,
pour laquelle f., : fox="1: 4 répondrait donc & ces prescriptions.

En comparant les charges de rupture des dalles avec celles des éléments
supposés découpés (voir IV, 7), on obtient de la méme maniére que pour les
dalles carrées une valeur du moment au centre ; dans les dalles d et e égale-

o , o g 2
ment, qui n'ont pas d’armatures longitudinales, on a obtenu : M, 7

— 10
ql?

contre — pour les éléments étroits supposés découpés.

8
Ces essais montrent donc que les dalles armées sur une seule direction
ont également une capacité de charge plus élevée que les éléments de dalles,
que ce soit a cause d'une résistance, méme faible, a la distorsion, ou a cause
d'une diminution de la rigidité au fléchissement, c’est-a-dire par une aug-
mentation de plasticité dans la phase 2, augmentation qui se manifeste plus
nettement sur les dalles reposant sur leurs quatre bords que sur les éléments

de dalles supposés, et qui ne reposaient que sur leurs deux extrémités
(voir III, 2).
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VI. Les essais de dalles de Dresde.

Au Laboratoire d’essai des matériaux de Dresde, de la Commission alle-
mande du béton armé, on a procédé, de 1927 a 1930, 4 des essais de rupture
portant, au total, sur 22 dalles de béton armé carrées, de 3 métres de portée
et sur quatre dalles de 2 métres de portée. En outre, pour les séries 1 a 4 et
6, 8, 9, on a préparé des éléments de comparaison que l'on a considérés
comme découpés dans la région médiane d'une dalle et auxquels on a égale-
ment fait subir des essais allant jusqu'a la rupture, en les traitant comme
des poutres reposant sur deux appuis (voir tableau III) !.

Ces essais ont été poussés plus loin que les essais de Stuttgart, ainsi qu'il
est indiqué ci-aprés. Toutes les dalles, & l'exception des séries 8 et 9, qui
servent de termes de comparaison avec les essais de Stuttgart, ont été cal-
culées d’aprés une méthode de calcul déterminée (tableau III, colonne %),
pour les charges utiles indiquées dans la colonne 8, et munies d’armatures
correspondantes (voir par exemple, figure 12). Pour se rapprocher, dans
toute la mesure du possible, des conditions de la pratique, on a choisi une
portée de 3 metres, sauf pour les dalles des séries de comparaison 8 et 9, qui
ont été essayées, de méme que toutes les dalles de Stuttgart, pour une portée
de 2 meétres. La disposition adoptée pour exécuter ces essais permetlait, pour
la portée de 3 metres, de pousser le nombre des points d’application des
charges jusqu'a 64 pour chaque dalle, de maniére a réaliser une charge aussi
uniformément répartie que possible (voir figure 9 b par comparaison avec la
figure 9 a). Enfin, les allongements des armatures ont été mesurés directement.

A. Dalles des séries 1 a &, 6, 8 et 9, reposant sur des rouleaux sur
leurs quatre cotés.

Les caractéristiques tirées des essais de Dresde sont groupées sur le
tableau 1V.

1. Sécurité de fissuration. — La sécurité de fissuration (colonne 4) varie pour
les séries 1 a & et la série 6, de :
v,‘:;’,“ =1,36 22035 . ... ..... (22
zul
et est, en moyenne, de 1,8. (colonne %)

Ce premier résultat capital des essais de Dresde démontre la supériorité des
dalles armées en croix, sur les poutres en béton armé, pour lesquelles on a

en effet : (figure 20)
Ce R .
== prmmrt 11 _— O 5
W= environ i ,
2. Sécurité & la rupture. — La sécurité a la rupture (colonne 5) atteint ici :
vﬂzg,—“=4,24 ABTE L. ... ... (29
zul

1. Un rapport détaillé sur ces essais a été publi¢ par W. GenrLer, M. Avos et M. Berg-
sTRAssER, dans un fascicule des publications de la Commission allemande du béton armé,
Berlin, Wilhelm Ernst et Sohn, 1932,
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et est, en moyenne, de 4,9. Elle est donc sensiblement plus ¢levée que celle
de 2,5 a 3 que donnent les poutres en béton armé a armatures légeres !.

3. Tendance relative a la fissuration. — La tendance relative ala fissuration
atteint, pour les séries du tableau (colonne 6) :

’

a=Lr2 =329 420, .. ... . ... (20

qgs
et, en moyenne, 37 °/,.
En tenant compte des résultats des essais de Stuttgart, on peutdonc admettre
une valeur minimum de « = 1/3 (voir 1V, 5).
k. Taux de traction du béton. — En admettant une répartition uniforme du
moment fléchissant suivant la diagouale, on trouve, comme valeur moyenne
(colonne T) :

ﬁzé. %:22,3936,0 e e e s (28)
et, en moyenne, 30,2 kg par cm?.

Cette valeur correspond aux résultats des essais de Stuttgart (voir V, 6) et
aux valeurs courantes pour la résistance du héton a la traction de flexion; on
a en effet trouvé sur des poutres fléchies de 45 >< 10 >< 10 cm des valeurs
de 27,2 a 47,9 en moyenne, de 33,2 kg par cm?2

5. Taux de travail des armatures. — L’ordre de grandeur du taux de travail
des armatures & la rupture (colonne 8) est de :

1 we 4 .
=T (Fex—EFe,.). = = 41 a 38 kg. par mm?2 . . . . (26)
et, en moyenne 44 kg par mm?2, pour une limite d’écoulement de 32,5 a
34,2 kg. par mm2. Pour cette détermination, on n’a pas lenu compte de la
valeur de « 67,8 kg par mm?2 correspondant au treillis en fil d’acier de la
série 9, & cause de la valeur sensiblement plus élevée de 56 kg par mm? de
la limite d’écoulement correspondante.

Le rapport entre le taux v et la limite d’écoulement,-soit 4 qui  est treés
Os

important en ce qui concerne la notion de la plasticité du héton armé, varie
suivant la colonne 9 et pour des dalles se rapprochant davantage des dimen-
sions courantes (portée de 3 matres) de 1,33 & 1,79, soit en moyenne, 1,57
tandis que pour des dalles de 2 meétres de portée (séries 8 et 9) ce rapport
atteint 1,20, ce qui concorde d’ailleurs avec les résultats des essais de
Stuttgart.

6. Caractéristique de fléchissement. — Dans la premiére phase, les valeurs
de 3, varient régulierement avec la portée et I’épaisseur des dalles. Les valeurs
réciproques sont proportionnelles au coefficient de rigidité EJ (voir figure 14).
Des dalles de mémes épaisseurs et de mémes portées donnent donc des carac-
téristiques 3, équivalentes, malgré les dilférences dans les armatures. Il en
résulte que dans la premiére phase, les dalles de béton armé se comportent a la
déformation, comme des dalles homogénes ou isotropes, ce qui constitue un

1. Voir pages 7 et 1% du rapport mentionné au renvoi 1, page 230.
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deuxiéme résultat capital. Dans la phase II, la caractéristique 2, c'est-a-dire
(colonne 11) 'augmentation du fléchissement qui correspond i une augmenta-
tion de charge A ¢’ ==1.000 kg par m?® est, en moyenne, 9 fois plus élevée que
pour les dalles de 3 métres et 5 fois plus élevé que pour les dalles de 2 métres
de la série 8, Un peu avant la rupture, le fléchissement a atteint sa valeur
maximum dans les dalles de 3 métres (série 6 par exemple), soit 210 milli-
métres, ou le 1/14 de la portée. De telles valeurs du fléchissement sont supé-
rieures & 1’épaisseur des dalles (voir par exemple la dalle n° 692 de la série 3,
figure 15). Il en résulte que, au voisinage de la rupture, le régime des efforts
dans la dalle isotrope se confond avec celui d'une membrane.

7. Accroissement des efforts dans les armatures. — Dans la premiére phase,
et pour un accroissement dela charge de 1.000 kg (colonnes 12 et 13), on atteint
un accroissement :

e = 0,63 41,26 kg par mm?, soit en moyenne 0,92 kg/mm?.

pour les dalles des séries 1 & 4 et 6, calculées pour une charge utile déterminée,
tandis que dans la deuxiéme phase, on atteint :

en = 26 & 48 kg par mm?, soit en moyenne 33 kg par mm?.

Le rapport entre ces deux valeurs moyennes est de 1 & 36 environ, car I'in-
fluence des fissures locales est évidemment importante (voir figure 16).

8. Comparaison des moments. — A la suite des essais effectués sur les élé-
ments supposés découpés et pour les 8 dalles des séries 2 a 4, armées pour
résister & la distorsion, on a trouvé pour le moment au milieu :

= g, BF antia ;. M, — I5
M, = 981 a 394 soit, en moyenne : M,, = 537 (27)
Voir colonnes 14 et 15, la caractéristique » —= -

Par contre, pour les 6 dalles des séries 1, 6 et 8, calculées d’aprés la
méthode de décomposition par tranches :

gl> ¢ql? . o _ql?
M, = 318 a m soit, en moyenne : M, — —2—2-,—,7 ... (28)
tandis qu’'au cours des essais de Stuttgart, on a trouvé comme moyenne pour

M, — I8
28 dalles : M,, = ST

La valeur de la relation (27) doit étre comparée avec la suivante :

_q= 9
Mm_—27,4............ (29)
que 'on obtient en effectuant le calcul d’aprésla théorie de la dalle résistant &
la distorsion (voir équation 11). Cette théorie est donc légitime, en ce qui con-
cerne les dalles de béton armé carrées, dans le cas ou les angles sont fixes;
par contre l'expression :

10

l»
0

Q

M, = (30)

nNo
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est justifiée dans le cas ou les angles ne sont pas maintenus, le calcul étant
alors effectué suivant la méthode de décomposition en tranches (voir colonne
16), ce qui constitue un troisieme résultat capital.

9. Les figures 17 et 18 représentent quelques systémes de fissures qui sont,
dans les grandes lignes, en concordance avec les résultats des essais de
Stuttgart.

B. Dalles encastrées.

Les poutres encastrées (séries § et 7 du tableaulIll) ont été assemblées soit
avec des poutres de bordure, avec appuis ponctuels dans les angles (c’est-a-
dire avec un encastrement partiel), soit avec des poutres de bordure et des
poteaux d’angle (c'est-a-dire avec un encastrement trés prononcé). On est
ainsi arrivé a ce résultat important que dans les ouvrages avec encastrement, que
l'on rencontre le plus souvent dans la pratique, le coefficient de sécurité
est encore sensiblement plus élevé que pour les dalles reposant sur leurs quatre

bords.

VII. Résumé des résultats obtenus
au cours des essais statiques de dalles.

1. La sécurité a la fissuration, pour les dalles armées en croix, est environ
3 fois plus grande que pour les poutres en béton armé ; la sécurité a larupture
est environ 1 1/2 fois plus grande (voir les équations 22 et 23).

2. La limite de fissuration, ou charge de fissuration, correspond, pour les
dalles de béton armées en croix, & la limite de proportionnalité dans la char-
pente métallique, jusqu'a laquelle la loi de Hooke concernant 1'élasticité est
valable. Jusqu’a la charge de fissuration, les fléchissements dans la dalle
croissent linéairement (voir fig. 7 et 14). Dans cette zone, la dalle se comporte
comme une dalle isotrope. Tandis que dans l'acier de construction, le rapport
entre la limite de proportionnalité et la charge admissible varie entre :

il R 2—? = 1,67 a — = 1,25 dans ces dalles en béton armé, et

Ozul 12 16

d’aprés les essais de Dresde, le rapport%—"— varie entre 2 et 1,36. De méme
zul

qu’il est légitime de déterminer les dimensions des charpentes métalliques
d’aprés cette loi d’élasticité de Hooke, il est donc ici également légitime de
calculer. les dalles de béton armées en croix d'apres la théorie de la dalle iso-
trope et de disposer les fers d’armature en tenant compte des efforts provoqués
par les charges admissibles et en admettant un certain coefficient de choc.

3. Dans la deuxiéme phase. c’est-a-dire aprés l'apparition des premieéres
fissures, le régime des efforts dans ces dalles est nettement plus compliqué.
Dans le voisinage de la fracture, il est déterminé par une superposition des
efforts qui correspondent a une dalle rigide a la distorsion et des efforts qui
correspondent & la théorie de la membrane. D'autre part, la sécurité a la rup-
ture est, d'aprés I'équation (23), de 4 & 5, donc relativement élevée; on peut
donc, pour simplifier, se baser sur la théorie de la rigidité a la distorsion, en
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ne tenant pas compte de I'effet de membrane, si le calcul doit étre effectué pour
la rupture, comme c'est généralement le cas pour le béton armé.

Dans le cas particulier des dalles carrées reposant librement sur leurs
(uatre bords, les résultats de ces essais montrent qu'il est 1égitime de prendre
comme base du calcul des moments au milieu les expressions suivantes:

a. dans le cas ou les angles ne peuvent pas se soulever :
q
27,40

ainsi qul résulte de la théorie de la rigidité a la distorsion :

' 1\fIm

b. dans le cas ou les angles peuvent se soulever:

q [2
20

5. La disposition des armatures présente une importance capitale dans le
mode de formation des fissures correspondant a la rupture, ainsi que pour la
valeur de la charge de rupture; on peut en effet metire en évidence I'existence
de différentes zones utiles particuliéres constituant en somme, ainsi que le
montre la figure 10, trois types d'éléments intervenant dans la résistance propre
de la dalle : les éléments médians en croix; les éléments d'angles et, pour
les dalles dont les angles sont fixes, les éléments travaillant en porte a faux.

6. L’'encastrement des bords des dalles au moyen de poutres de bordure,
avec ou sans poteaux d'angle, s'est montré trées efficace ; ce dispositif conduit
a une augmentation notable du coefficient de sécurilé, méme lorsque 1l'on ne
prévoit pas d'armatures de distorsion.

NIm =

VIII. Prescriptions concernant les dalles dans les
nouveaux réglements allemands pour le béton armé de 1932 !

in se basant sur les résultats des essais de Dresde et de Stuttgart, et d’ apre
les propositions de 'auteur, ces nouveaux reglement distinguent les cas sui-
vants :

1. Cas général. — Dalles rectangulaires armées en croix quisont assemblées
d'une maniere rigide avec les panneaux voisins, ou avec des poutres de bor-
dure : aucune armature de distorsion particuliére n'est nécessaire. Ces dalles
peuvent étre calculées d’aprés la méthode d’approximation de H. Marcus, indi-
quée au paragraphe II, 5 c'est-a-dire dans le cas d'une dalle carrée reposant
librement sur ses quatre bords et pour une charge ¢ uniformément répartie,
dapres la relation {(11) donnant le moment au milieu :

gl
.Nlm = 27’7_

2. Dans le cas ou, erxceptionnellement, les dalles ne sont pas assemblées
1. Réglements de la Commission Allemande pour le Bélon Armé. Partie A, chapitre

23. D.I.N. 1045. Dalles armées en croix.
16
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d'une maniére rigide avec les panneaux voisins ou avec des poutres de bordure
(comme par exemple, dans le cas des deux dalles de couverture d'un puits,
ou des angles libres d'une dalle de plancher), on peut faire intervenir le coefli-
cient de réduction v de I'équation (10) dans son intégralité, & condition d’assu-
rer la sécurité des angles et la résistance aux moments de distorsion de la
maniére suivante : on prévoiera, sur une largeur égale a 1/5 [,,, pour la
face inférieure, parallelement aux bords ou perpendiculairement & la direction
de la diagonale et pour la face supérieure, parallelement a la diagonale, la
méme section de fers d’armature, par metre de largeur que celle que comporte
la région le plus fortement armée (f.,) du milieu de la dalle (armature fixe).

3. Dans le cas exceptionnel indiqué ci-dessus, on a encore la possibilité (par
exemple lorsqu'il s'agit d'ouvrages simples) de renoncer & prévoir une arma-
ture spéciale de distorsion, en multipliant le moment 9% , ,.« de 1équation
(10) non plus par le coeflicient de réduction v lui-méme, mais par le coeffi-
cient

1 4+

2

qui implique une réduction moins importante.

Dans le cas (voir équation (11)) d'une dalle reposant librement sur ses
quatre bords, on a alors :

1,584 g2 1 12— envir ql?
xmax:—2_ 8 '1_6— §0—,—2— . ¢ tf=e¢environ %,

valeur qui se trouve en concordance avec les résultats des essais sur les dalles
calculées d'apres la méthode de la décomposition en tranches (essais de
Dresde).

Dans ce méme cas exceptionnel, on peut également, en se basant sur un
calcul exact des moments de distorsion, réaliser une économie sur les fers de
distorsion, par rapport aux armatures fixes exigées sous (2); on pourra alors
faire intervenir le coefficient de réduction v dans son intégralité.

k. Pour les charges isolées, on peut de méme employer la méthode
d’approximation de H. Marcrs.

1+" 37
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IX. Essais dynamiques des dalles.

A. Les buts des essals dynamiques.

L’étude dynamique des dalles peut tout d'abord répondre aux deux buts
suivants :

1. Détermination de la [réquence propre v, d oscillation dela dalle. — Cette
détermination peut permettre d'éviter les phénomeénes de résonance qui pour-
raient se produire par suite des impulsions réguliéres de méme fréquence que
fournissent, par exemple, les vibrations communiquées par le sol ou par les
charges constituées par des machines. L’étude théorique ne permet pas encore
de déterminer d’'une maniére exacte les périodes d’oscillation propre des dalles
ou des syslémes constitués par des dalles, en se basant uniquement sur des
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considérations analyvtiques. Pour progresser dans cette voie, on devra tout
d'abord déterminer les périodes propres d’ouvrages effectifs; on étudiera
ensuite les similitudes de ces ouvrages et de ceux que I'on se propose d’éta-
blir, ou de leurs éléments ; on pourra ensuite, en tenant compte de ces simi-
litudes, déterminer l'ordre de grandeur des périodes propres cherchées. Une
maniére trés simple de provoquer les oscillations des dalles consistera a faire
tomber sur elles de petits corps pesants de dimensions appropriées ; I'enregis-
trement des oscillations, d’ailleurs trés rapidement amorties, pourra se faire
aumoyen d'un sismographe sensible. Les mesures permettent également de
déterminer l'importance de l'amortissement des oscillations fondamentales ;
cette nolion de l'amortissement permet de se faire une idée des résistances
d'origines interne et externe au mouvement, ainsi que de I'état dans lequel se
trouve la construction. '

2. Etude des déformations. — On peut se proposer, en outre, de déterminer
les déformations que subissent les systémes constitués par des dalles sous l'in-
fluence de charges déterminées ; cette détermination permettra de controéler
les calculs et en particulier les hypothéses qui servent de point de départ.
L'exécution d'essais de cet ordre suppose la connaissance préalable de la fré-
quence d’oscillation ; la fréquence d’excitation doit en effet étre suffisamment
au-dessous de la fréquence propre, afin que le rapport entre les amplitudes A
dues aux efforts dynamiques et a dues aux charges statiques soit aussi faible que

possible. Le diagramme de la figure 19 indique les variations du rapport % de

la fréquence d'excitation a la fréquence propre en fonction du rapport% des

amplitudes et du décalage ¢ de phases entre les oscillations d’excitation et les

oscillations propres. Jusqu'a une valeur d'environ -(:—) = 0,5 on peut admettre
Yo

que la dalle est pratiquement soumise a un régime statique de charge, car .\

et a sont trés peu différents I'un de I'autre. Des oscillations de cet ordre peuvent

provoquer les mémes déformations que des charges statiques.

Cette méthode présente des avantages extrémement importants par rapport
aux mesures purement statiques, de déformations. Pour réaliser des charges
statiques, il faut toujours faire intervenir des charges plus importantes, ce qui
conduit souvenl & de grosses difficultés pratiques et a des frais élevés. 1l est,
en outre, treés difficile de trouver des appareils de mesure {systémes de miroirs,
tensométres, etc.) ; qui soient parfaits et dont les repéres ne se déréglent pen-
dant la durée des essais, par suite des influences calorifiques et des vibrations.
Pour les essais dynamiques, il suffit en général d’'une source d’excitation peu
importante et d'ailleurs mobile ; les mesures au sismographe ne nécessitent pas
un point de repére invariable.

B. Essais dynamiques de dalles effectués sur une construction.

Au cours de la construction de la nouvelle usine IFord de Cologne, des essais
dynamiques ont été effectués pour le compte de la Commission Allemande du
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Béton Armé, par le Bureau d'Essai et de Controle des Matériaux, de Dresde
et par la Division de Mécanique de I'Institut Heinrich Hertz, de Berlin 1.

Le plancher-champignon de 52 cm. d'épaisseur ayant fait I'objet des essais
est constitué par 3 >< 4 = 12 panneaux carrés ; les appuis sont distants de
12,20 metres (voir tigure 20). Les observations ont été effectuées dans le pan-
neau ABCD et les mesures ont porté sur la zone ABEF. La fréquence propre
d'oscillation du plancher a été déterminée par la chute d'un poids de 70 kg., a
partir d’'une hauteur de 60 cent., et avec une fréquence v, = 13,3 hertz. Ensuite,
le plancher a été soumis & un régime d'oscillations sinusoidales de fréquence
w = 4,8 hertz, aumoyen d'une machine de mise en oscillation systéme Losen-
HAusen, de Dusseldorf, machine adévelopperun effort d’excitation de 10 tonnes,
a une fréquence maximum de 12 hertz.

On avait ainsi :

4,
REEE I 0,36.

On a déterminé 1'amplitude des oscillations en divers points et on a pu en
déduire que I'effort dynamique correspondait & une charge statique isolée d’en-
viron 1.600 kg. On a employé, comme appareils de mesure, un appareil a trois
composantes des Askania-Werke, de Berlin, avec enregistrement photogra-
phique ainsi qu'un sismographe pour la mesure des composantes horizontales
et verticales, avec enregistrement sur papier, modeéle des Leunawerke de Mer-
seburg. Les figures 21 a 21 b traduisent les résultats des mesures.

Si I'on compare la figure de déformation 21 b, qui correspond a I'action d'une
charge statique isolée de 1.600 kg. avec les résultats trouvés par M. Ros et
A. LKicHINGER, de Zurich 2, par des mesures purement statiques effectuées sur
le plancher-champignon de l'entrepot de la Société pour I'Industrie Chimique,
de Bale (voir figure 22), on constate que les surfaces de déformation présentent
une similitude d’allure compléte. Malheureusement, les essais de Cologne ont
été effectués dans des conditions trés défavorables, peu de temps avant la mise
en service des locaux et par conséquent dans la hate de la fin des travaux. On
n’a disposé (que de deux jours, tant pour la préparation que l'exécution des
essais. Au point de vue quantitatif, on ne peut donc considérer ces essais que
comme des essais préparatoires, d’'une exactitude assez limitée. Toutefois, au
point de vue qualitatif, la comparaison avec les essais statiques de Ros-Eicnin-
Ger montre tout l'intérét que présente l'essai dynamique des dalles et des
planchers-champignons. Le développement ultérieur de cette méthode d'inves-
tigation peut contribuer & la détermination de la maniére dont se comportent les
dilférents éléments de construction sous l'action des efforts statiques et dyna-
miques et a résoudre les nombreuses questions qui se posent encore dans le
domaine extrémement important du béton armé.

\’lr:
(=} S

1. L’idée de ces essais revientau Dr. Ing.Reisinger (Obercassel-Siegkreis) et ala Deutsche-
Beton-Verein . Les résullats des essais seronl publiés prochainement par le Prof. GEnLEr,
de Dresde, et le Prof. Hort, de Berlin, dans une publication spéciale de laCommission Alle-
mande du Béton Armé,

2. Voir le rapport présenté au cours du Premier Congrés International du Béton et du
Béton Armé, Liége, 1930. Résullats de mesures de déformations et de tensions sur des
dalles-champignons,
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Dalles rectangulaires reposant sur les quatre cotés

Zusammenfassung.

Die beiden hauptsiichlichen Fragen bei der Bemessung der kreuzweise
bewehrten Platten lauten : Wie gross ist die Riss- und Bruchsicherheit solcher
Platten, ferner durch welches statische Berechnungsverfahren kann der
verwickelte Spannungszustand in einer Eisenbetonplatte vor und nach der
Rissbildung zweckmissig beschrieben werden und wie muss die Bewehrung
bhamessen und angeordnet sein ? Die bisherigen gebriduchlichen Rechnungsver-
fahren legen den Trigerrost, das Trigerkreuz oder die drillungssteife isotrope
Platte mit festgehaltenen Ecken zu Grunde, die auch bei dem in den Deutschen
Eisenbetonbestimmungen empfohlenen Niaherungsverfahren von H. Marcus
angenommen wird, wogegen im Schrifttum scharfe Einspriiche erhoben
wurden.

Zuverlissige Grundlagen fiir die Bemessung kénnen nur durch Bruchver-
suche mit Platten von bauméissigen Abmessungen gewonnen werden. Der
Deutsche Ausschuss fiir Eisenbeton hat Versuche mit insgesamt 82 Platten
durchgerithrt und zwar 1915 bis 1926 in Stuttgart mit Platten von 2 m
Seitenlinge ohne Festhalten der Ecken und 1927 bis 1930 in Dresden mit
Platten von zumeist 3 m Seitenldnge, die sowohl mit als auch chne Festhalten
der Ecken gepruft wurden.

Die Versuchsergebnisse sind im Bericht durch besondere Kennziffern itber-
sichtlich dawestellt. Bis zur Risslast verhalten sich kreuzweise bewehrte
Eisenbelonplatten wie 1sotrope Platten. Dehnungen und Spannungen wachsen
linear mit der Belastung. Die Risslastist im Mittel das 1,8-fache der Nutzlast,
1st also etwa 3 mal so gross wie bei Eisenbetonbalken.

Nach dem Auftreten der ersten Risse bildet sich ein verwickelter Spannungs-
zustand ‘aus, der beim Bruch noch durch eine Membranwirkung der Platte
tiberlagert wird. Die Bruchsicherheit ist 4- bis 5-fach, also etwa doppelt so
gross wie bei Balken.

Ebenso wie im Stahlbaudas Hookesche Gesetz als Grundlage fiir die Bemes-
sungsrechnung angenommen wird, ist man hier berechtigt, kreuzweise bewehrte
Eisenbetonplatten nach der Theorie der isotropen Platte zu herechnen und zu
bemessen. IFur den Sonderfall der quadratischen Platte darf man mit einem

. 1 : :
Mittenmoment \’onmql'3 fir drillungssteife, gegen Abheben der Ecken

gesicherte Platten rechnen und mxtgiog/l'z fir fre1 aufliegende, nicht eck-
gesicherte Platten. Dies wurde durch Vergleichsversuche mit Plattenstreifen
(Balken) bestiitigt. Eingespannte Platten zeigen auch ohne besondere Drillungs-
bewehrung sehr hohe Sicherheiten gegen Rissbildung und Bruch.

Auf Grund dieser Versuchsergebnisse wurden die Plattenvorschriften der
neuen Deutschen Eisenbetonbestimmungen aufgestellt.

Die dynamische Untersuchung von Eisenbetonplatten im Bauwerk, wie eine
solche 1931 bei einem Fabrikgebiude in Koln vom Deutschen Ausschuss fiir
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Eisenbeton erstmalig und versuchsweise durchgefiilhrt wurde, gibt, bei ent-
sprechender Wahl der Erregerfrequenz, dasselbe Forméinderungsbild wie eine
statische Belastung und erméglicht es daher, mit einem kleinen und handlichen
Schwingungsgerit gréssere Belastungsversuche rasch und einfach durch-
zufithren.

Résumé.

Les deux principales questions que pose le calcul des dalles armées en croix
sont les suivantes : Quelle est la sécurité que donnent de telles dalles contre
les tissurations et la rupture, et en outre par quelle méthode de calcul statique
peut-on définir d’'une maniére satisfaisante les conditions de charge compli-
quées auxquelles se trouve soumise une dalle en béton armé avant et apres
que les fissures apparaissent ? -Comment 'armature doit-elle étre calculée et
réalisée ?

Les méthodes de calcul utilisées jusqu'a maintenant sont basées sur les dis-
positifs suivants : décomposition en poutres croisées en forme de grille, ou en
deux poutres en diagonales, ou enfin calcul de la dalle 1sotrope résistant a la
distorsion, avec fixation des angles. Ce sont ces dispositions qui sont adoptées
dans la méthode de calcul approchée de H. Marcus, préconisée dans les Regle-
ments Allemands concernant le Béton Armé et contre laquelle de vives pro-
testations s’élevaient dans la presse technique.

On ne peul arriver & des données de base qui soient satisfaisantes, en ce qui
concerne le calcul, que par des essais de rupture portant sur des dalles ayant
des dimensions répondant a celles que 'on rencontre en construction. La
Commission Allemande pour le Béton Armé a effectué des essais portant sur
un ensemble de 82 dalles. Les essais se sont poursuivis de 1915 a 1926, a
Stuttgart, avec des dalles de 2 m. de coté, sans fixation des angles: de 1927 &
1930, les essais eurent lieua Dresde, avec des dalles ayant, pour la plus grande
partie, 3 m. de coté, et qui ont été essayées tant avec que sans fixation des
angles.

Les résultats des essais sont mis en évidence, dans le rapport correspondant,
par des chilfres caractéristiques. Les dalles en béton armées en croix se com-
portent, jusqu’a la tissuration, comme des dalles isotropes. Les allongements et
les efforts croissent linéairement avec les charges. La charge qui provoque la
fissuration est, en moyenne, égale 1,8 fois la charge utile; elle est donc environ
trois fois plus grande que dans les poutres en béton armé.

Aprés l'apparition de la premieére fissure, la répartition des efforts devient
compliquée et il s’y superpose encore, & la rupture, un « effet de membrane ».
La sécurité a la rupture est 4 a 5, soit a peu prés le double de celle que donnent
les poutres en béton armé.

De méme qu’en construction métallique, la loi de Hooke sert de base pour
les calculs de dimensions, il est ici légitime de calculer les dimensions des dalles
de béton armé munies d’armatures croisées d’aprés la théorie des dalles
1sotropes. :

Dans le cas particulier des dalles carrées, on peut admettre un moment-de
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pour les dalles résistant & la torsion et qui sont protégées contre le

. 1
détachement des angles de leur appui, et un moment de 30 g 1? pour celles

qui sont appuyées librement et dont les angles ne sont pas fixés. L'exactitude
de ces chiffres fut confirmée par des essais de comparaison sur des éléments
traités comme poutres et supposés découpés dans les dalles.

Les dalles encastrées, méme lorsqu’elles ne sont pas munies d’armatures
spéciales pour résister a la torsion, accusent une sécurité trés élevée contre la
fissuration et la rupture.

Les prescriptions concernant les dalles, dans les nouveaux Réglements
Allemands sur le Béton Armé, ont été établies en se basant sur les résultats
de ces essais.

[’étude de la maniére dont se comportent les dalles en béton armé dans la
construction, du point de vue dynamique, telle qu'elle a été effectuée par
exemple, en 1931, pour la premiere fois, et sur des bases expérimentales, dans
un batiment d'usine de Cologne par la Commission Allemande pour le Béton
Armé, donne, pourun choix judicieux de la fréquence d'excitation, les mémes
tvpes de déformations que pour une charge statique. Elle permet par suite
d’exécuter rapidement ct simplement avec un appareil d'essai d'oscillations
simple et maniable, des essais en charge tres étendus.

Summary.

The two principal questions in the dimensioning of cross-reinforced slabs
are : How great is the security against the cracking and rupture of such slabs,
further, through what static method of calculation can the complicated stressing
in a reinforced concrete slab be suitably described before and after cracking
occurs, and how must the reinforcement be dimensioned and arranged? The
methods of calculaltion hitherto employed are based on the girder grillage-
system girder cross-system or the non-twistable isotropic slab, which latter
1s also assumed in the approximation method of H. Marcus recommended 1n
the German reinforced concrete regulations ; it has met with severe criticism
from several writers.

Reliable data for the dimensioning can only be obtained by tests to rupture
on slabs of the sizes used in practice. The German committee for reinforced
concrete has carried out tests on a total of 82 slabs: these tests were made
from 1915 to 1926 at Stuttgart with slabs 2 m long and without the corners
being firmly held, and from 1927 to 1930 at Dresden with slabs mostly
3 m long, which were tested with and without the corners firmly held.

The results of the tests are shown in the report by means of special ceefficients.
Up to the breaking load, cross-reinforced concrete slabs behave like isotropic
plates. Elongation and stressing increase directly in proportion to the load.
The breaking load in the middle is 1.8 times the working load; it is therefore
about 3 times as great as in reinforced concrete beams.

Alter the first cracks appear. the stressing becomes complicated and at
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rupture is again superimposed by a membrane action of the slab. The safety
against rupture is 4 or 5 times, i.e. about twice as in beams.

Just as in steel construction, Hooke’s law is taken as a basis for calculating
the dimensions, and it is justifiable here to calculate and dimension cross-rein-
forced concrete slabs according to the theory ofisotropic plates. In the particular

1
case of the rectangular slab, an average moment of 51 g I* may be used for

calculating non-twistable plates, whose corners are kept fromrising, and 509 2
for free-lying slabs with their corners also free. This was confirmed by com-
parative tests with plate strips (beams). Slabs firmly held show also very high
safety against cracking and rupture, without any special reinforcement against
twisting.

The rules for slabs of the new German Reinforced Concrete Regulations are
based on the results of these tests.

The dynamic investigation of reinforced concrete slabs in structures, like
that which was carried out for the first time and as an experiment in 1931 on
a factory building in Cologne by the German Committee for Reinforced
Concrete, gives, when the exciting frequency issuitably chosen, the same typical
change of shape as under sfatic load, and therefore makes it possible to carry

out large-scale loading tests quickly and easily by means of small handy vibra-
tion apparatus.




II3
THEORIE DES DALLES A GHAMPIGNON

THEORIE DER PILZDECKEN
THEORY OF ¢ MUSHROOM " SYSTEMS .

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

I. Introduction.

Les « dalles a champignon » sont en général des constructions en béton
armé, composées de hourdis horizontaux d'épaisseur constante et de piliers
sur lesquels ils s'appuient et (ui sont joints rigidement a eux. Les axes des
piliers forment sur le plan des hourdis un réseau 4 mailles d'ordinaire rectan-
gulaires ou carrées. Les fiits des piliers sont joints aux hourdis au moyen de
chapiteaux qui s'élargissent considérablement vers le haut. Ce genre de con-
struction est trés avantageux par le fait qu'il se comporte comme un monolithe
au point de vue de la stabilité, mais il rend difficile la détermination théorique
des tensions et des déformations pour des charges données. Une autre difliculté
théorique consiste dans le fait que le hourdis, en raison de son armature,
ne se comporte pas exactement comme une plaque isotrope, et par conséquent,
méme pour des fleches insignifiantes, on ne devrait pas, au sens rigoureux, y
appliquer 1'équation différentielle de LaGRaNGE :

YD 1, 4,,
) . . ... Ry o o b
¥ h) 1‘4 d xre ) y2 (/y4 B

ou p désigne la charge par unité de surface, B larigidité au fléchissement cylin-
drique du hourdis, rapportée a I'unité de largeur de la section.

La théorie des plaques orthotropes *2? qui tient compte de ce que les rigi-
dités de flexion B, et B, dans deux directions perpendiculaires x et y de la
plaque (I'armature étant supposée répartie uniformément) sont dilférentes,
ne peut y remédier, car cette théorie ne correspond pas exactement non plus a
la maniére d'armer appliquée dans les hourdis des dalles-champignons. On
sait que 1'armature est plus dense le long des cotés et quelquefois aussi le long
des diagonales de chaque panneau rectangulaire du hourdis dispos¢ entre les
quatre piliers les plus proches.

Cette théorie donne pour la surface élastique 1'équation différentielle

4 \ 14 Il‘ 42 L]
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4 a4 9. Voir I'annexe & la fin du rapport,
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H étant égal a ; -|—1 By + 2C,
: my

1

1
— , — étant les constantes généralisées de Poisson,
m,’ m
1 My

2 C la rigidité de torsion de la plaque.

Heureusement, dans ce qu'on appelle le premier stade (stade I) de la
déformation de la dalle qui correspond a toutes les charges emplovées effecti-
vement, les différences de résistance & la flexion pour les directions des diffé-
rentes armatures sont tellement insignifiantes, qu'on ne commettra pas d’erreur
grave en considérant la plaque comme isoirope. C'est pour cela que si l'on
considére la plaque comme illimitée, chargée complétement et uniformément,
on peut y appliquer la solulion exacte de I'équation (1), d’aprés la méthode de
NAVIER, qui consiste & se servir des séries de Fourier. C'est M. Lavoizxne qui,
en 1872, a le premier proposé cette solution!. Une autre solution ancienne
proposée par M. GrasHor? et appliquée en 1913 par M. F. Epov?® aux dalles-
champignons ne peut étre considérée que tout au plus comme une approxima-
tion assez grossiére, parce qu'elle ne satisfait pas aux conditions limites pour
I'effort tranchant.

La solution de M. Lavoixse admet que les réactions du chapiteau rectangu-
laire sont réparties uniformément. En réalité, la répartition des réactions doit
dépendre de la déformabilité du chapiteau, et la plaque se comporte, propre-
ment dit, comme si elle était élastiquement encastrée autour du chapiteau.

En tachant de résoudre le probleme d'une maniére exacte, on se heurte
encore a la complication due & ce qu'on nomme « l'éclisse », c'est-a-dire au
renflement de la plaque au-dessous et au-dessus du chapiteau (quelquefois
aussl au-dessus de la plaque). Le conlour de ce renflement est un carré,
un octogone, elte. ; il sert a économiser une armature trées forte autour du cha-
piteau du pilier. Cette éclisse (renflement) joue un role analogue a celui de la
sellette des étais des poutres continues en bois.

Lorsqu'il s’agit d'une charge pour laquelle on peut considérer que la solu-
tion de M. LavoInNNE est satisfaisante, les piliers sur lesquels les hourdis s’ap-
puient n'éprouvent qu'une simple compression sans (u'interviennent des
moments fléchissants. Les cas des charges qui produisent les plus grands
moments dans les piliers ont été étudiés, que je sache, pour la premiére fois par
MM. N. J. NieLsen'® et V. Lewg!! 1%

Les solutions exactes de MM. Lavoinng, LEwg, MesNaGer!2 et d'autres auteurs
présentent des séries trigonométriques doubles qui sont pour la plupart trop
compliquées pour permettre un calcul numérique pratique. Ce fait, & lui
seul, prouve le besoin et I'utilité de théories et de méthodes approximatives.
Le calcul des différences finies 13 @ 15 surtout en connexion avec la méthode de
M. H. Magcus ' 7 qui a imaginé un intéressant modéle de « tissu élastique »
{elastisches Gewebe), rendra un grand service dans ces théories.

L 1mporlance et le besoin urgent de méthodes approchees dans la prathue
découlent aussi de I'hétérogénéité des formes qui s’'imposent pour des raisons
de construction. Une certame irrégularité inévitable du réseau des piliers ou
bien des ouvertures dans le hourdis présentent des difficultés insurmontables
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lorsqu'on s’efforce de résoudre le probleme d'une maniére exacte. C'est pour
cela que, lorsqu'il s’agit d’applications pratiques immédiates, des méthodes
approximatives simples, comme celles qui ont été proposées par MM. L.
R. Nicors 12, TurNEAURE et MACURER 2, Marcrs ® et d’autres, jouent un role
important.

Toutes les théories qu'on a appliquées jusqu'a présent se rapportent aux
tensions et aux déformations ayant lieu dans le stade I, c’est-a-dire a celles
auxquelles participent les couches de béton qui s’étendent. Dans ce cas on peut,
avecunegrandeapproximation, considérerlarigidité aufléchissement dela plaque
comme constante, car les écarts du béton par rapport & la loi de Hooke n'ont
lieu presque exclusivement que dans le domaine des déformations permanentes
(plastiques) 22420, Cependant, si, conformément a la tendance de tous les cal-
culs de résistance nous allions chercher les tensions et les déformnations ui
correspondent i la charge limite, nous nous heurterions & des difficultés consi-
dérables, méme dans la conception théorique du probléme. Dans le stade II,
la rigidité au fléchissement B diminue considérablement et reste de nouveau
invariable, presque dans l'intervalle entier. Cette nouvelle valeur de B ne se
rapporte pas & la surface entiére de la plaque; certaines portions pour lesquelles
les valeurs des moments sont petites, conservent la valeur précédente de B.
C'est pourquoi la plaque se comporte ensuite comme si elle était composdée de
parties dont les rigidités seraient différentes 27,

Evidemment, le principe de superposition cesse de s'appliquer dans le stade
11, et par conséquent, au sens rigoureux, aucune équalion différentielle linéaire
d'une surface élastique n’est plus applicable. Néanmoins, un programme d'études
théoriques futures, qui consiste a décomposer la charge totale en deux parties,
parait possible (fig. 1). La premiére partie Q' (la rigidité au fléchissement
¢tant B') provoque des tleches 1 et des tensions ¢ 6
quicorrespondent a la fin du stadel, 'autre partis Q- /
Q' provoque des fleches supplémentaires w-w' et des (B)
tensions supplémentaires ¢-5’ qui leur sont propor-
tionnelles (le coefficient de proportionnalité n'étant
plus le méme) et qui correspondent & une nouvelle
rigidité au fléchissement B plus faible du stade 11. Iy
Au stade I, nous appliquons I'équation différentielle

de la théorie; au stade Il également, mais seule- & !

ment pour les charges et les fleches supplémen- !

taires. J W
Cependant, lorsque nous augmentons encore la e W]

charge, en passant au stade III, c’est-a-dire W

lorsque nous approchons la charge limite (charge Fig. 1.

de destruction), le diagramme théorique lui-méme

ne subsiste plus, car d'ordinaire les fleches deviennent si considérables, qu'elles
produisent des réactions d'extension dans la plaque. Ces réactions empéchent
un accroissement correspondant des fleches, c’est pourquoi la charge destruc-
tive est plus grande qu'on ne l'aurait supposé. On a constaté ceci depuis long-
temps, non pas pour des dalles-champignons, mais pour des constructions en
béton armé (ui sont con¢ues d'une maniére analogue.
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Il. Théories basées sur les solutions exactes de 1'équation
du fléchissement des plaques isotropes « minces ».

1. La solution de M. Lavoixxg, dont il a déja été question et quia été ensuite
trouvée indépendamment par M. LEwrE, donne I'équation de la surface élas-
tique pour une charge totale et uniforme d’une plaque illimitée d'épaisseur
constante h, lorsquon suppose ce qui suit : les piliers sur lesquels les hourdis
L s’appuient divisent la plaque en pan-

mﬂ neaux rectangulaires qui se touchent, de
T — ' T longueur 2 a et de largeur 2 b (fig. 2).
Les chapiteaux des piliers sont en con-
tact avec la dalle suivant des aires
également rectangulaires, orientées de
la méme maniére, et dont les dimen-
sions sont 2a’ et 2b5’. Nous admettons
que les réactions des chapiteaux sont
réparties uniformément, donc définies
2b par la charge de 1'unité de surface
| pr=r —111)11’ ou p' = £

| ap
AN X :
R NN en posant a’ = aa, b’ =2_0b.

2a | Les ordonnées de la fleche w, comp-

Fig. 2. tées a partir du plan horizontal passant

par le milieu de la face supérieure du

chapiteau (comme origine du systéme «, y), sont alors déterminées par la for-
mule (3}, (en posant z=a 5,y = b ) :

Qo
2 Yat sinmza b4 smr 15
(3) w=-—= =P — - ———-('l—cosm,._ +>‘ ——— (1—cosn=zg)+
=B mt mza =P
m=1 n=1
» ® R . _
e A Esmmzz.smnnﬁ 1 —cosmnZ.cosnzqy
- mzx.nws ) m2  n2
m=1 n=1 a2 + ]72

On en tire les formules (4) pour les moments « suppléants » :

et .
d2w0 2pa? 1 sinmrza
(&a) M =—B—, =— p2 — . ——— .cosm=i+
or o m mewa
m=1
® [- 2] . . 0
~ 3 sinmza.SInnTd COSMTE.COSNTY
4+ 2ht m2, - . TR T
mza.nwd (m2 b% 4 n2a?)
m=1 n=H{
2 b2 \0 1 sinnxf
. acw P A sinnwd
4 b) . My=— _— — . ——— .cosnxwr -+
( T dy? = n2’ nxj !
-n=1

N sinmza.SInNws cosSmrwZ.cosnz
—|—2a4 n2

mrza.nzl " (m2%b2 4 n2a2)?
m=1 n=1
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On voit que d’apres la théc_)rie des plaques minces, les moments véritables
sont déterminés par les formules (5), p. étant la constante de Poisson (au lieu

1 :
de E)’ Les efforts tranchants sont déterminés par les formules (6). Enfin nous

calculons les moments de torsion D d'apres la formule (7).

¥ D ! /
: [ My=M)+ M, " Vi= 55 (MM
[ M= M, + oM, V,— % (M, M)
oy
, Q2w
(7) P l)-B(l—p.)aJ;ay

Les valeurs des moments dans le cas de panneaux et de chapiteaux carrés,
et calculées d’aprés ces formules, sont représentées par les graphiques des fig. 3
et 4, empruntés en partie & la monographie importante de MM. WESTERGAARD
et Stater 28. Ces graphiques font voir clairement combien il est avantageux
d’augmenter les chapiteaux. On diminue ainsi considérablement, non seule-
ment les moments, mais aussi les efforts tranchants.

2. M. V. Lewe 2 a encore donné des solutions semblables pour de nombreux
cas de charge d'une plaque illimitée, cas qui sont importants au point de vue pra-
tique. En outre, il a calculé des tables qui facilitent beaucoup les applications.
A l'exception d'un cas dans lequel b : a = 2, tous les autres se rapportent &
un réseau carré de piliers, celui-ci étant le plus simple et le plus avan-

. . 1
tageux. On a toujours adopté des chapiteaux carrés, le rapport x étant de 3
[\

et % ; on a ensuite adopté égulement le rapport x = 3

Il existe une solution qui est particuliérement importante; c’est celle pour
laquelle lacharge est la plus désavantageuse pour la construction entiére de la
dalle-champignon, ce qui est le cas lorsque les panneaux disposés entre des
rangées paralleles de piliers sonl chargés alternativement. Des moments de
réactions apparaissent alors dans les chapiteaux. Dans'hvpothése la plus simple
au sujet de leur répartition, d'apres la tig. 3, M. LEWE trouve la solution géné-
rale exacte semblable a (3) et il calcule une table pour le cas x = 2 = % sa=h,

3. Les solutions qu'on a trouvées pour une plaque illimitée ne sont évidem-
ment plus justes lorsque la plaque est appuyée non pas seulement par le sys-
teme de piliers, mais aussi le long des bords par les parois du batiment (fig. 6).
Lorsque la projection horizontale de la dalle est un rectangle et que 'appui
linéaire des bords ne permet pas que les coins de la plaque se soulévent, il est
souvent possible de trouver une solution exacte par une superposition de solu-
tions particuliéres, comme on en trouve dans les travaux de MM. Esraxave 29,
B. G. Garergix 32 H. Hexeky?, M. T. Hoser? 7, H. Lei1z % 3, V. Lewe th 12
A. Mesnacer 37, A. Nipa138, S. TimosueEnko 39 et d’autres auteurs 49,

Le cas d’'un contour circulaire a été traité récemment par MM. W. Frucee #
et K. Hasxar-Konyr 22,

sy
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L'encastrement des bords de la plaque rend trés difficile la recherche de
solutions exactes pour des plaques rectangulaires, mais il la facilite lorsqu'il
s'agit de plaques circulaires.

a !
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Fig. 3. — Coefficients (= M /¢ a*) des moments fléchissants « suppléants » dans un
panneau carré a l'intérieur d'une dalle chargée uniformément.
— Beiwerte (=M/q a*) der Ersatzmomente in einem quadratischen Mitlel-
feld der gleichformig belasteten unendlichen Pilzdecke.
—= Coefficients of Bending Moments in a Square Panel in the Interior of a
uniformly loaded Flat Slab. T
Moments le long du bord (M,) et de la ligne médiane (M,c}. — Die Ersatzmomente
lings der Seite (M;) und liings des Medianschnittes (Mi¢). — Moments along the
Edge (M,) and the Centre Line (M;c).
Moments en travers du bord (Ms) et de la ligne médiane (M,¢). — Die Ersatzmo-
mente quer zur Scite (M;) und quer zum Medianschnitte (Ms¢). — Moments
across the Edge (M.) and the Centre Line (Mac).

On peut d’ordinaire simplifier considérablement le calcul en admettant que
les réactions des piliers agissent comme des forces et des moments concen-
trés en un méme point; mais on ne trouve alors qu'une approximation de la
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solution exucle. Cette approximation est tout a fait satisfaisante pour la por-
tion entiére de la plaque qui reste lorsqu’on en élimine les surfaces des chapi-
teaux, et qu'on peut prévoir aisément en vertu du principe de SAiNT-VENANT.

~o22

Fig. 4.
Moments le long des diagonales (M)} et dans des sections perpendiculaires {Ms).
Die Ersatzmomenle lings des Diagonalschnittes (My) und quer dazu (My).
Moments along the Diagonals (M) and across them (Mg,

(I |||l|||||||||||||||||||||||||IIIIIIIIII||||I|l|||l||l||||||||I|I||||I
I ¥ %__l -

|

|

|

| | | |
| | !
|

Fig. 5. .

Nous citerons ici deux solutions auxiliaires pour les formes du conlour de
la dalle qu'on vient de nommer.
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a) Contour rectangulaire appuyé (fig. 7). La charge P est concentrée au
point (r, y;). La rigidité du fléchissement de la plaque dans les éléments lon-

AN N S \\ \\ \Q
B N
Sy N
\\T N
N 8 ; N IR \
N N
; N\
) 8 N\
AN N :\\ SANNNNNNN N \
AT R T Y
- § AR W
N N S W
O
5]
N N N N N
X
AR S

Fig. 6.

gitudinaux paralléles a I'uxe des X est égale a B, dans les éléments perpendi-
culaires, & B,. En posant :

Y
x,sag, x=a €~
b ﬁ’—[
9=87,
| X
Qa
Fig. 7
e L y “ Ty Y . . . a ! B_z
;:5, G:E’ ;1:—3 , 7;1:5, ;221—;1, ;’.—_—7) 1?1
nous trouvons pour £ <Z:
: Phz * /B, \ 1 . .
(8) w= 7B, \//E Z - (14+nz:Cthnz:—n=e:,Cthnz:3, —
n=1
Shnzzz,.Shnz:s

—nzeiCthnrel)

" sinnzr, sinnzy,
Shnxs 1

Pour = > %, il faut remplacer dans cette équation %, par Z,.
b) Contour circulaire (fig. 8) d'une plaque isotrope. Lorsque le bord est
parfaitement encastré, et en admettant la signification des lettres indiquée

sur la figure, on peut représenter la fleche par la formule relativement
simple 43 :
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\ Qiaz / / 1 _’
O+ w= e = — ) — it logmat 14 (1 —8)1 —¢) |

Pour la flecche dans un point supportant la force concentrée Q;, on trouve
d’apres 'équation (9) la formule :

___Qi32 c?\?
(|0>..7(,——m(\1——)

PY

r2= Xa_,_ye

5= (%) (-3

rw=cl+ri2cr cos( 19—«,-)

S
]

\-&O
[}
s Qs |l

e
n

Fig. 8.

En vertu de la condition que dans les points d’appui les fleches dues aux
charges doivent étre annulées par des fleches dirigées vers le haut dues a des
forcesinconnues X;, nous trouvons ces forces comme réactions des piliers.

Lorsque le contour circulaire de la plaque est appuyé et que les piliers sont
disposés symétriquement par rapport au centre, on peut trouver une solution
avec une grande approximation, en composant les fleches calculées, en tenant
compte de l'encastrement du berd, avec celles qui sont dues aux moments
d’encastrement de signes contraires, si 'on admet que ceux-ci sont répartis
uniformément.

17
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III. Théories basées sur des solutions approximatives
pour des fleches de plaques isotropes minces.

La principale méthode générale pour trouver des solutions approximatives
consiste a remplacer I'équation différentielle (1) pour la fleche de la plaque par
une équation a dilférences finies. I divisant la plaque en un réseau de car-
rés dont les longueurs finies des cotés sont  (fig. 9), et en désignant par p,
la charge par unité de surface du carré hachuré dont le milicu se trouve au
point 1, nous trouvons pour la surface élastique I'équation suivante a diffé-
rences finies :

AN, . . . 20w, — 8wy wytwy+wy)+ 2(wg + w4 w4 wy) -+
4
+- 10yt wy Wit w0y == Tfi

Cette équation fut appliquée par M. N. S. NieLsuy, dans son important
mémoire 10 cité plus haut, a la solution d'une
13 série de problémesde fléchissement de plaques,
et en particulier de dalles-champignon. Les
solutions de M. NieLsEN s’accordent trés bien
avec les résultats qu’on obtient en intégrant
I'équation différentielle de Lacrance, sauf,
10 12 §\§/§ 4 72 bien entendu, pour les points supportant une
N § force unique. Ce coté l'aib'le ne diminue cepen-
dant pas la valeur pratique de la méthode,
car les charges effectives sont toujours répar-
ties sur une surface linie.
/A Nous devons une importante simplification
~_,I _—.._,\_. de I'application du calcul des différences finies
a la méthode du tissu élastique de M.
H. Marces 17, dont on a déja parlé. Celte
méthode consiste a combiner I'équation dillérentielle pour la tleche de la plaque
sous la forme de :

* 2'2 _pP / 2:£_ Bi
(12 ... yrvie=4 (v —ax2+ay2)’

T
A

}

3
S

i

Fig. 9.

avec l'équation différentielle de la surface élastique d'une membrane, d'abord
plate et tendue uniformément par un effort de S kg/cm, et infiniment faible-
ment enfoncé par une charge de p’ kg/em2, perpendiculaire au plan de la mem-
brane, c’est-a-dire avec 1'équation : \

~

~

V2w’:—

2]

Comme dans la théorie des plaques

] 1 1 M.+M, M

* ¢2 = Désignation anglaise et allemande pour A.
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est I'invariant qui détermine la courbure moyenne de la surface élastique, nous
écrirons donc, en substituant M=w/’, I’équation du fléchissement de la plaque
sous la forme ;

8 . . ... ... ... vViw=—p

Rigoureusement parlant, ceci n’est autre chose (ue 1'équation du fléchisse-
ment d’'une mewmbrane tendue 2 1 kg/cm et chargée comme Fa plaque.

En intégrant cette équation, nous trouvons la répartition des moments M
sur la surface de la plaque. Maintenant, nous considérons M comme la charge
par unité de surface d'une autre membrane tendue avec un eflort égal a B,
conformément a I'équation (13); la fleche de cette membrane donne en méme
temps celle de notre plaque.

M. Marcus remplace par approximation le dispositif de la membrane tendue
d'une maniére continue par un tissu a mailles flinies chargé sculement duns
les neeuds. Les fils rectilignes de tissu s’appliquent tangentiellement a la sur-
face élastique, tout comme les cotés dun polygone funiculaire & la ligne de
fléchissement d'une poutre, selon I'analogie de Monr. La structure du tissu
peut étre dilférente, suivant le contour de la plaque. Le systéme du tissu per-
met de remplacer les é¢quations différentielles (13) et(14) par des équations &
différences linies, sous la forme :

v WPy,
(A5) . . . .o hwy—(wy vy + w0y g = N
qui sont beaucoup plus commodes & appliquer (ue les équations cilées au
début de ce paragraphe (voir fig. 9).

C'est d’apres cette méthode que M. Marcus a calculé la répartition des
moments dans une dalle-champignon pour une série de cas d’appui et de charge
importants au point de vue pratique. Ces calculs ont servi a juslilier une
méthode pratique approximative qu'on nomme méthode des cadres suppléants 17,
admise par les réglements ofticiels allemands de 1925, si l'auteur du projet
n'applique pas les résultals exacts de la théorie des plaques isotropes ou des
tissus élastiques.

IV. Lerdle des piliers dans la théorie des da.lles,.-chainpignons
et la méthode approchée des cadres suppléants.

Le calcul aussi exact que possible des efforts dans les piliers sous l'in-
fluence des charges prévues pourla dalle est tout au moins aussi important
pour la sécurité de celle-ci que le calcul des efforts dans la plaque. Il faut en
méme temps tenir comple de ce que la répartition la plus désavantageuse de
la charge utile est différente par rapport a la plaque et par rapport au pilier.

C'est ici que se pose l'important probleme des surfaces d'influence, lequel,
(ue je sache, n’a pas été traité jusqu’d présent d'une maniére exacte au point
de vue théorique. Bien que les mesures des fleches et des tensions aient été
effectuées au cours de nombreuses recherches expérimentales, surtout aux
Etats-Unis 28, o les dalles-champignons se sont répandues plus tot que dans
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les autres pays, nous devons néanmoins le premier essai de détermination
expérimentale des surfaces d'influence des fleches et des moments, aux
recherches de MM. IRos et Eiwcuinger, effecluées en 1925-1929 4,

Cependant, ces recherches ne s’occupent que des panneaux qui touchent
immédiatement le panneau étudié. Mais il n'est pas difficile de prévoir que,
s'll agit des moments au milieu des panneaux et au milieu de leurs cotés, il
faudrait tout au moins éludier également l'influence de la charge du troisiéme
panneau voisin du panneau étudié. Il serait fort désirable que les mesures
fussent complétées dans ce sens; il est vrai que ceci demande un trés gros
travail. ‘

L.es moments duns la plaque, autour du chapiteau, diminuent évidemment &
mesure que le diameétre de celui-ci croit, et elles atteignent leur valeur maximum
lorsque tous les panneaux sonl chargés. C'est pourquoi la surface d'influence
n'aurait pour eux u'une importance pratique minime. La surface d'influence

il

JITTTTTTT T (T
—_———

TS T I NS
——

Fig. 10. Fig. 11.

serait par contre fort importante pour les moments dans les piliers, mais sa
détermination expérimentale serait encore plus difficile. Ce serait d’ailleurs une
surface composée d’autant de parties qu'il y a d’étages dans le batiment. Une
étude de ce genre confirmerait probablement I'avis de tous les spécialistes que
la charge la plus désavantageuse par rapport aux piliers correspond bien au
schéma de la fig. 10. Par contre le schéma de la fig. 11 correspond aux valeurs
maxima des moments positils des parties médianes des panneaux chargées.
Les moments de l'encastrement des chapiteaux dans la dalle peuvent étre
trés exactement calculés, en prenant pour base la solution de M. Lewk, citée
en 11.2, d’apreés la condition que 'angle d’inclinaison de la section du pilier au
sommet du chapiteau est égal a 'angle d'inclinaison de 'élément de la plaque
qui y est superposée (Lewe, 1926, p. 52-54). On peut prévoir, méme sans
calcul, que la grandeur de ce moment M, dépend surtout du rapport de la rigidité
au fléchissement de la plaque B, & la rigidité relative du pilier, c’est-a-dire
EJ,
H

. (Jo désigne le moment d'inertie de la section du pilier,'H sa hauteur‘.)

BH ‘ :
Lorsque ce rapport v = == croit, M, décroit. M, doit encore dépendre

EJ,
de la position du point zéro des moments sur I'axe du pilier; donc du schéma
de la charge des étages, et encore de ce que la base du pilier peul étre
encastrée ou bien seulement librement appuyéé.
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S’il n’est pas possible d’adopter la division la plus avantageuse de la dalle
en panneaux carrés, et si I'on a des panneaux rectangulaires de largeur 25
dans la direction de l'axe des Y, de longueur 2a daps la direction de l'axe

. b
des X, b étant <C a, en diminuant le rapport - nous nous approchons des con-
a

ditions d'une plaque continue a travées égales. Si 'on imagine une zone d'une
telle plaque découpée pardes sections paralleles a X qui partagent en deux les
portées les plus petites des deux cotés d'une rangée de piliers, celte zone se com-
porte, avec une grande approximalion, comme une poulre continue posée sur
des supporls larges équidistants et ui réagissent élastiquement. Les dalles de
tous les étages et les piliers peuvent étre remplacées par le systéme approché
d'un portique i plusieurs étages. Ceci n’est évidemment admissible que
lorsque les charges portées par les différentes zones sont égules (fig. 12 a, b.
Pour d’autres charges, par ex. pour des charges disposées en échiquier fig. 12, ¢),
un systéme de ce genre ne conviendrait pas.

M. Marcus affirme dans son livre qu'une charge disposée en échiquier donne
pour les moments dans la plaque, des valeurs limites plus faibles qu’une
charge alternée de rangées de panneaux (fig. 12, a, b), et c’est pour cela qu'il
propose d'appliquer un portique fictif lorsqu’il s’agit de tous les rapportsa. b
employés en pratique. 1l y a par conséquenl, pour chaque dalle-champignon,
deux systemes de portiques fictifs, perpendiculaires entre eux. Ce systéme est
tout a [ait analogue au systeme des plaques rectangulaires que M. Marcus
recommande pour le calcul approximalif de ces plaques, d’apres les réglements
officiels allemands. Il s’agit ici d'un damier fictif, formé par des zones de la
plaque qu’'on a découpée d’abord parallélement au coté 2a, et ensuite paralle-
lementau coté 2 b. De nombreux théoriciens sont choqués par le caractére fac-
tice de tels systémes; on s’en sert néanmoins depuis longtemps en pratique,
de méme que l'on utilise, par exemple, des charges fictives pour calculer les
poulres des ponts. Le remplacement dune dalle-champignon par deux sys-
temes de portiques permet de se servir des méthodes du calcul de tels por-
tiques qui sont perfectionnées et simplifiées depuis longtemps, et c’est pour-
quoi le systéme du portique fictif est bien accueilli par les constructeurs. Les
moments dans la plaque fournis par le calcul doivent évidemment étre répartis
entre lazone des piliers et la zone intermédiaire entre les piliers, dans le rap-
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port que déterminent les résultats de la théorie des plaques. Les réglements
officiels allemands contiennent des formules simplifiées convenables.

V. Autres méthodes approximatives.

La seconde décade du siécle présent a apporté de nombreux essais d'applica-
tion de la méthode de RayLricH-Rirz & la solution des probléemes de plaques
el par conséquent aussi de dalles-champignons. On a trouvé par ex., dans les
cas de plaques appuyées sur les bords, des résultats complétement en accord
avec les solutions exactes de l'équation dilférentielle de Lacrange, lorsqu’on
posait un nombre infini de paramétres dans le développement de w ==f (z, y)
suivant les fonctions satisfaisant aux conditions des bords. En n'introduisant

T
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Fig. 13. — Graphique représentant 1'équilibre des forces et des moments qui agissent

sur un huitiéme ou un quart d'un pannecau carré.

Das Gleichgewicht der Krifte und Momente, welche ein Oktant und ecin
Quadrant cines quadratischen Deckenfeldes angreifen.

Diagram showing the Equilibrium of the Forces and Couples acting on an
Octant and a Quadrant of a Square Panel.

que peu de paramétres, on trouvait néanmoins des approximations assez bonnes.
Les efforts pour résoudre par cette méthode le probleme des dalles-champignons
n'ont cependant pas eu de succés, comme nous le savons maintenant. Nous
renongons a discuter les causes de ce fait, car cela nous demanderait des déve-
loppements mathématiques étendus; nous nous bornons a cette bréve mention,
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sans citer les ouvrages qui s’y rapportent et dont on trouvera une apprécia-
tion dans l'ouvrage de M. V. LEwg12.

Avant qu'on ait trouvé et appliqué les solutions exactes dela théorie dontil a
été question dans les par. Il et III, les ingénieurs praticiens des différents pays
ont essayé de se rendre compte des tensions dans les dalles-champignons, au moins
avec une approximalion grossiére, en se basant sur les plus simples considéralions
statiques. Lies méthodes ainsi élaborées n'ont a présent qu'une valeur historique,
la théorie ayant fait des progrés considérables; c'est pour cela ue nous pouvons
nous borner a ne présenter ici que le principe théorique de 1'une de ces méthodes,
élaborée aux Etats-Unis et pcu eonnue sur le continent européen. Ce schéma
a été le point de départ des réglements officiels américains pour le calcul des
dalles a champignon 9.

En admettant une plaque illimitée et divisée en panneaux carrés, la surface
étant chargée uniformément, et les chapiteaux des piliers étant circulaires, on
considére I'équilibre de deux huitiémes du panneau, que l'on imagine découpés et
qui sont représentés dans la tig. 13. Si 'on désigne par Q la surcharge du pan-
neau total, celle de chaque huitiemeest % . En raison de la symétrie, il n’y a pas
d’efforts tranchants dans les sections AOQ, AB et OE, et il n'y a pas non plus
de moments de torsion; la résultante des eflorts tranchants (des réactions)

le long des BE doit donc étre égale et directement opposée a la charge g

Par conséquent, le moment des forces extérieures peut étre aisément évalué
avec une grande approximation. Ce moment est équilibré par des moments
fléchissants répartis le long des quatre arétes de l'octant. Les vecteurs des
moments (absolus, et non pas par unité de largeur comme dans les formules
théoriques citées plus haul) forment un polygone fermé. La figure représente
les polygones pour les deux huitiemes qui forment un quart du panneau. On
s’apergoit immédiatement que la composante horizontale du moment général
~donné des forces extérieures, désignée par M,, est égale a la somme M(—) et
M(+), c.-a-d. a la valeur absolue des composantes des moments fléchissants
négatifs et positifs. Si nous déterminons donc la valeur de 1'un des membres
de I'addition, nous trouvons facilement 'autre. On trouvera une application
intéressante de ce schémadans le mémoire de MM. WEgSTERGAARD et SLATER 28.
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Résumé

[. Introduction.

Les difficultés pour la détermination théorique des déformations et efforls
dans une dalle a champignon proviennent :

1o de la connexion rigide entre la dalle et les colonnes.

20 de la flexibilité variable de la dalle et de I'influence des chapiteaux, ainsi
(que

3° du changement considérable de la flexibilité qui se produit au début du
slade 1I.

II. Les théories basées sur les solutions exactes de I'équation du fléchisse-
ment des plaques isotropes « minces ».

I1I. Les théories basées sur des solutions approximatives pour les fleches
de plaques isotropes « minces ».

IV. Le role des colonnes dans la théorie des dalles a4 champignon et la
méthode approximative des cadres suppléunts.

V. Autres méthodes approximatives,

Zusammenfassung.

I. Einleitung. Die Schwierigkeiten der theorelischen Bestimmung der For-
miinderungen und Spannungen in einer Pilzdecke stecken :

1. in der steifen Verbindung der Siulen mit der Decke,

2. in der ungleichférmigen Biegungssteifigkeit der Decke und der Wirkung
der Siwlenkopfplatte, und

3. im starken Wechsel der Biegungssteiftigkeit heim Uebergang in das Sta-
dium II der Decke.

II. Die Theorien, welche sich auf strenge Losungen der Biegungsgleichung
einer 1sotropen « diinnen » Plalte stiitzen.

III. Die Anwendung von angeniherten [osungen der Platltentheorie. Dif-
ferenzengleichungen und « elastische Gewebe ».

IV. Die Rolle der Siulen in der Theorie der Pilzdecken und die Methode
des stellvertretenden Rahmens.

V. Andere Niaherungsverfahren,
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Summary.

I. Introduction. — Difficulties of theoretical investigation of stress and
strain in flat slabs are found :

1. in the rigid joints between columns and ceiling ;

2. in non-uniform rigidity of ceiling and in the effect of abacus on the
head of the column;

3. inrapid change ofrigidity of ceiling during the transformation into stage II.

[l1. The theories based on exact solution of the bending equation of a thin
isotropic plate.

III. The application of approximate solutions of the plate theory. Difference
equations method and ‘¢ elastic web .

IV. The function of columns in flat slabs theory and the method of *‘ repla-
cing frames ”
V. Other approximations.
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SCHEIBEN UND SCHALEN
IM EISENBETONBAU

PAROIS ET VOUTES MINCES EN BETON ARME
SLABS AND STRUCTURES WITH THIN PARTITIONS

Dr.-Ing. Wilhelm PETRY,
Geschiftsfiihrendes Vorstandsmitglied
des Deutschen Beton-Vereins, Oberkassel-Siegkreis.

Die neueste Entwicklung ist gekennzeichnet durch die Verwendung von
raumlichen Tragwerken. Bei derartigen raumlichen Gebilden wird die Last-
iibertragung im wesenllichen nur durch Dehnungskrifte bewirkt, wihrend die
Biegungsspannungen im Gegensatz zu dem ebenen Problem fast keine Rolle
spielen. Infolgedessen kénunen auf diese Weise im Eisenbelonbau grosse Spann-
weiten mit geringem Baustoffaufwand tberbriickt werden. Wohl das bekann-
teste und oft angewendete Raumgebilde ist die Rotationsschale, mit der sich
jedoch nur runde Grundrisse iiberspannen lassen. Dem Bediirfnis entsprechend
ist dann in neuerer Zeit auch die Ueberdachung von rechteckigen und viel-
eckigen Grundrissen mit Schalen gelungen, die sowohl einfach wie auch doppelt
gekrimmt ausgebildet werden kénnen und zur Erzielung der raumlichen
Kriaftewirkung durch Scheiben ausgesteift werden miissen. In den letzten Jah-
ren ging ferner das Bestreben duhin, auch die rdumliche Kriftewirkung von
solchen Fliachentragwerken auszunuizen, die aus ebenen Scheiben zusammen-
gesetzt sind. Diese aus Scheiben zusammengesetzten I'lichentragwerke sind
fiar Silo- und Hallenbauten von wesentlicher Bedeutung.

o I. Scheiben.
i. Die tragende Wand als ebene Scheibe.

Wihrend bei den in den vorhergehenden Berichten behandelten kreuzweise
bewehrten Platten und bei den Pilzdecken in erster Linie die Biegungswir-
kung senkrecht zur Plattenebene in Frage kommt, handelt es sich bei den
Scheiben vorzugsweise um die Beanspruchung in der Scheibenebene, also um
das Problem der tragenden Wand, d. h. eines Tragers, dessen Hohe & im Ver-
hiltnis zur Spannweite [ gross ist. Deckenplatten wirken in waagerechter
Richtung als Scheiben bei Aufnahme und Uebertragung von Windkriften.

Die Ausnutzung der Tragfihigkeit von Winden ist im Eisenbetonbau nicht
neu. Die Anwendung in der Praxis war jedoch friher in vielen Fillen unbe-
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wusst, oder die inneren Spannungen solcher Tragwinde wurden — z. B. im
Bl.ll')kf’ll)du — auf Grund von mehr oder weniger \Vlllkurlxchen Niaherungsan-
nahmen berechnet, da Untersuchungen iber den tatsachlichen Spannungsver-
lauf nicht bolmnut waren.

Neben vielen Silobauten, bei denen ausser den Silowidnden noch besondere
Abfangtrager angeordnet waren, wurden auch viele Buuten ausgefiihrt, bei
denen die Tragwirkung der Silowéande nur auf Grund eines sicheren Konstruk-
tionsgefihles richtig ausgenutzt wurde.

Ein Beispiel ist der von der Wayss und Freytag A.-G. ausgefithrte Zement-
silo in Hagendingen ! (Abb. 1). Die geneigten Rutschflichen sind zum Teil
durch inneres Aufbetonieren auf ebene Bo:len, zum Teil dadurch erhalten wor-

O
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Fig
Zementsilo in Hagendingen.
Silo 4 ciment & Hagondange.
Cement Silo in Hagendingen.

den, dass die Trichter als hingende Pyramiden aus Eisenbelon ausgebildet
wurden. Zur Ermittlung der Eiseneinlagen wurde ein geschiatzter Teil der
Wandhohe als Trager berechnet, in den auch die Aufhingeeisen fir die Trich-
hineingefithrt sind. In Abb. 2 sind die Trichtereisen, die Aufhdngung

an den Winden und die Tragerbewehrung der Winde zu sehen. Mit Ruck-
sicht auf die grossen Querkrifte, die in den Wanden im Anschluss an die
Saulen wirken, sind die Wande unten verbreitert und die Tragereisen abgebogen.
Bei der Berechnung derartig hoher Wande als Trager ist es naturgemiss
[ir die Bestimmung der rlbellellll‘]"‘ell von wesenlllchel Bedeutung, welche
Hohe der Wand als Trager in Ameclmung gebracht wird. Auf der II. Inter-
nationalen Tagung lir Brickenbau und Hochbau 1928 in Wien wurden von
Dr.-Ing. Craewer die Ergebnisse einer statischen Untersuchung eines hohen

1. Dr.- Ing. 5. Mouscu. Der Eisenbetonbau, seine Theorie un'l Anwendung. 4. Aufl. S.618,
Abb. 682 u. S. 619, Abb. 63%. Verlag von Konrad Wittwer, Stuttgart,



Scheiben und Schalen im Eisenbetonbau 269

wandartigen Trigers bekannt gegeben!, der sich bei feldweise welchselnder
Belastung iiber unendlich viele Felderreihen erstreckt. In der Zwischenzeit
sind auch die zugehorigen mathematischen Unterlagen veroflentlicht worden?.
Der von Dr.-Ing. Craeuer behandelte Belastungsfall bei feldweise wechseln-
der Belastung ist ein Spezialfall einer von Dr.-Ing. Breicn 1im Jahre 1923 ver-
offentlichten Arbeit?.

Diese Arbeit, die die Unterlagen fir die Derechnung von durchlaufenden
wandartigen Trigern enthilt, ist von den l<isenbeton-Ingenieuren wohl des-

Fig. 2.

Zementsilo in Hagendingen. Aufhingung der Trichtercisen. Trigerbewehrung der Wiinde.
Silo a ciment a Hagondange. Suspension des fers de la trémie. Armature de poutre dans la paroi,
Suspension of the Hoppers. Beam Reinforcements of the Walls.

halb nicht besonders beachtet worden, weil sie auf den Stahlbau und vor
allem auf die Lagerberechnung zugeschnillen ist.
Das Problem ist tibrigens schon 1903 von .. N. G I'inox *behandelt worden.

1. Dr.-Ing. Craemer. Spannungen in hohen, wandartigen Triigern unter besonderer
Beriicksichtigung des Eisenbeton-Bunkerbaues. Bericht tiber die II. Internationale Tagung
fiir Briickenbau und Hochbau. S. 706. Verlag von Julius Springer, Wien, 1929,

2. Dr.-Ing. CraeMEr. Spannungen in wandartigen Triigern bei feldweise wechselnder
Belastung . Zeitschrift fiir angewandle Mathematik und Mechanik 1930, Bd. 10, Heft 3.

3. Dr.-Ing. I'. Brricun. Der gerade Stab mit Rechteckquerschnitt als ebenes Problem,
Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1923, S 255,

4. L. N, G. Freox, On an approximate solulion of the bending of a beam of rectangu-
lar cross-section under any system of load. Phil. Transactions of the Royal Soc., Loudon,
1903, Serie A. Vol. 201, S. 63.
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Die Ausfiihrungen von Filon sind jedoch sehr weitlaufig und umstandlich,
wihrend Dr.-Ing. BrLeich durch die Anwendung der Airyschen Spannungsfunk-
tion eine kurze Fassung gelungen ist, die auch eine leichte Durchfiihrung der
Berechnung zulasst.

Ferner wurde das Problem der tragenden Scheiben im Jahre 1923 auch von
Prof. Dr.-Ing. Borrscu behandelt!, und zwar unter Zugrundelegung des strah-
ligen Spannungszustandes, der von einer Einzelkraft auf die unendlich ausge-
dehnte halbe Scheibe ausgeiibt wird.-An den Vortrag von Dr.-Ing. CraEmer
auf der II. Internationalen Tagung fiir Briickenbau und Hochbau 1928 in Wien
schloss sich eine Diskussion an, in der Prof. Dr.-Ing. Borrscu auf Grund sei-
ner eigenen Arbeit Bedenken gegen den von Dr.-Ing. Craemrr vorgetragenen
Rechnungsgang und die Rechnungsergebnisse erhob, indem er darauf hinwies,
dass er bei seinen Berechnungen zu wesentlich anderen LErgebnissen gelangt
sei. Den Nachweis, ob die Lirgebnisse der Rechnung von Dr.-Ing. CrAEmER,
die mit denjenigen von Dr.-Ing. Brricn iibereinstimmen, oder die Ergebnisse
der Arbeit von Prof. Dr.-Ing. Borrsch richtig sind, muss noch erbracht wer-
den 2.

Mit dem Berechnungsverfahren von Dr.-Ing. Breich lassen sich durchlaufende
Trager mit unendlich vielen Oeffnungen bei beliebigem Eigengewicht und sym-
metrischer und antisymmetrischer Verkehrslast bei beliebigen Stiitzweiten
berechnen. Schwierigkeiten ergeben sich jedoch bei Balken von begrenzter
Lange. Dies veranlasste 1927 Prof. Dr. Th. v. Karman 2 und F. R. SeewaLp,
das gleiche Problem mit Hilfe von Einflusslinien zu untersuchen. Auf diese
Weise gelang es SkewaLp, den Spannungszustand in hohen wandartigen Tréa-
gern in ibersichtlicher IForm darzustellen. Die Spannungen ergaben sich als
Summe einerseits der Biegungsspannungen nach dem Navierschen Biegungs-
Gesetz und andererseits der Spannungen, die sich aus der Einlithrung der
Sdulenlast in der Scheibe ergeben. Diese Arbeit ist auch im Handbuch fir
Physik * auszugsweise verdffentlicht. Hiernach lassen sich gedrungene Triger
nach dem Navierschen Biegungsgesetz und durch Hinzufiigen der Einfithrungs-
spannungen der konzentrierten Saulenlasten, deren Grosse der Arbeit von
SeEwaLp entnommen werden kann, berechnen.

In seinem Bericht fiir den Ersten Internationalen Kongress fiir Beton und
lisenbeton in Liiltich 1930 hat Dr.-Ing. F. Discuinger? darauf hingewiesen,
dass bei Scheiben, die als durchlaufende ‘I'rager wirken, die Hebelarme der

{. Dr.-Ing. Bonrrscu. Spannungen in Silowdnden. Feslschrift zum 70. Geburtstag von
Melan, 1923, :

2. In Vorbereitung zum selben Thema :

Dr.-Ing. F. Discuingenr. Beitrag zur sirengen Theorie der Halbscheibe und des gedrun-
egenen wandarligen Balkens. Wissenschaftliche Beitriige, Band T,

3. Ueber die Grundlagen der Balken-Theorie, Abhandlung aus dem Aerodynami-
schen Institut der Technischen Hochschule Aachen, Heft 7und Seewarp : Die Spannungen
und Formiénderungen von Balken mit rechteckigem Querschnilt, Abhandlung aus dem
Aerodynamischen Institut der Technischen Hochschule Aachen. ‘

4. Dr.-Ing. J. W. Geckece. [landbuch fir Physik. Bd. 6, Elastostatik S. 204,

5. Dr.-Ing. Franz Discuingen. Eisenbetonschalendiicher Zeiss-Dywidag zur Ueberda-
chung weilgespannler Rdume. Ersler Inlernationaler Kongress [iir Beton und Eisenbelon,
Liittich, 1930. Verlag La Technique des Travaux, Littich,
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inneren Krifte tiber den Stiitzen geringer sind wie im Feld, und zwar umso-
mehr, je schmiler die Saulen im Verhiltnis zur Stiitzweile werden. Dieser
Gesichtspunkt ist bei der Bemessung der Bewehrung von Bedeutung.
Ungelost war aber noch das Problem einer rechteckigen Scheibe, die als
frei aufliegender Triager zwischen zwei Stiitzen wirkt. Hier versagen die Mittel
der strengen Theorie, weil es nicht moglich ist, die Randbedingungen an allen
& Randern gleichzeilig zu erfillen. Die Licke wird durch eine Arbeit von Dr.-
Ing. Hervasn Bav i geschlossen, die zur Erfillung dieser Randbedingungen
an den 4 Réandern die Differentialgleichungen durch Differenzengleichungen
erselzt. Diese Losung ist naturgemiss nur | ,

eine Niherung, die an Genauigkeit von der : ;

Anzahl der zugrunde gelegten Maschen !

abhangt. : i —
Die erhaltenen RRechnungsergebnisse wur- 3 =

den durch polarisationsoptische Versuche : } T

gepriift und als richtig befunden. Es ergibt : -

sich, dass bei der freiaufliegenden Wand nur 7= =~

ein quadratisch begrenzter Teil iber der = =i 7N F’if

Unterkante der Wand bei der Aufnahme der — H#HEM N

Biegungs- und Schubspannungen mitwirkt.  HEZ——¥g TN

Il 1
Bei jeder freiaufliegenden Wand, bei der die Tt ; AT o
Héhe grosser ist als die Spannweite, wirken I |J J J
die iiber diesem Quadrat liegenden Teile -+ Fig. 3.
nicht mit, und im Falle oben liegender gleich-  peywehrungsbild fir mehrfeldrige Silo-

missig verteiller Last wird diese Last von winde, nach Dr.-Ing. Bav.
A7, . . . PR . Plan de I'armature pour des parois a
der Wand wie von gleichmissig belasleten plusiours pauncaus, daprés lo Dr.

neben einandergestellten Siulen nach dem Ing. Bav.

erwihnten Q'u:uh'at., durch das die T.r:'iger— “C‘i};{;‘)'sccei‘;f_:ltpﬂi‘l‘s,l‘;‘;“DEi_'I‘l"g.“l;“’\"'f
wirkung erreicht wird, ahgetragen. Bei einer

Einzeilast an der Trageroberseite wird die Linzellast zuerst in die Wand hinein
verteilt, sodass diese in ithrem unteren Teil wie ein mit gleichmissiger Last
beanspruchter Triger wirkt. Bei Ligenlast sind die Drucklinienverhalinisse
dhnlich denen fir einen wandartigen Trager mit gleichmassiger Belastung an
der Oberseite. Ein Vergleich des in Abb. 3 wiedergegebenen von Dr.-Ing. Bay
entwickelten Bewehrungsbhildes fiir mehrfeldrige Silowdnde mit der Beweh-
rung in Abb. 2 zeigt eine weitgehende Uebereinstimmung.

2. Miteinander verbundene, in verschiedenen KEbenen liegende
Scheiben.

Verbindet man zwei oder mehrere Scheiben miteinander in den Langskan-
ten, so entsteht ein Flachentragwerk, dessen einzelne Scheiben einen einheil-
lichen Trager bilden, dessen Spannungen sich jedoch noch viel weniger wie
die der einzelnen Scheiben nach dem Navierschen Biegungsgesetz berechnen
lassen.

1. Dr.-Ing. Hermaxy Bav. Ueber den Spannungszustand in hohen Triigern und die
Bewchrung von Eisenbelontragwiinden, Verlag von Konrad Witlwer, Stultgart, 1931,
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Das Hauptanwendungsgebiet dieser Flachentragwerke bildet der Bunkerbau,
bel dem die Winde und der Trichterboden zusammen ein einheitliches Fla-
chentragwerk bilden. Auf diese einheitliche Wirkang von Wand und Trich-
terboden und die damit verbundene Ersparnis tberflissiger Balken unterhalb
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Fig. 4.
Kokskohlenbunker ohne Balken unter den schragen \Winden.
Silo 4 coke sans poutres sous les parois inclinées.
Coke Bunker without Beams under the Sloping Walls.

der Schoittkanten der Scheiben hat Dr.-Ing. Cragver 1929 in « Beton u. Ei-
sen » hingewiesen!. In der Praxis waren diese Gedankengiénge schon vielfuch
in die Tat umgesetzl 2. Ein Beispiel hierfir ist der in Abb. 4 dargestellte von

A B c
N
Fig. 5.

Querschuitte durch Bunker : 1915 (A). 1921 (B), 1925 (C).
Sections de trois silos : 1915 (A), 1921 (B), 1925 (C).
Cross Section through Bunkers : 1915 (A), 1921 (B), 1925 (C).

der Firma Dyckerhoff und Widmann A.-G. ausgefiithrte Koksbunker?. Sehr gut
wird die fortschreitende Entwicklung durch den Vergleich der Bunker-Quer-
schnitte der Abb. 5 dargestellt, die von der Firma Wayss und Freytag A.-G.

1. Dr.-Ing. Craemer, Scheiben und Faltwerke als neue Konslruktionselemente im
Eisenbetonbau, 7Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Heft 13, 14, 18.

2. Vgl. Handbuch fiic Eisenbetonbau, 3. Aufl., Band 14, Abb. 99, 116, 150, 161, 186, 197,
199, 202, 203, 215, 233. Verlag von W. Ernst und Sohn, Berlin,

3. Vgl. Dr.-Ing. W. Stark. Kokskoklenbunker fiir ein grosses industrielles Werk im
Rheinland. Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Heft 13, 5. 244. ,
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ausgefithrt worden sind. Abb. 5A ist der Schnitt durch den Bunker] des Kraft-
werkes Trattendorf, erbaut 1915. Er enthilt im Innern zur Aussteifung noch
ein umfangreiches System von Rippen und Quertrigern, die den Seitendruck
aufnehmen, jo sogar noch von Liangstrigern, um wieder diese Rippen auszu-
steifen. Man sieht ferner die schweren Bodentriger, auf denen die Last des
gesamten Bunkerinhalts ruht. Im Gegensalz dazu ist der in Abb. 5B dargestellte
Bunker Il in Trattendorf (erbaut 1921) schon wesentlich freier gehalten. Die
Bodentrager sind verschwunden und durch die schriagen Bodenflichen selbst
erselzt. Dass dugegen die senkrechten Winde auch hier noch fiir sich, ohne
Beriicksichtigung des Zusammenhanges mit den Bodenflichen, als Triger
betrachtet worden sind, zeigt sich dusserlich in den Verstirkungen am [Fuss
dieser Wiinde.

Verwirklicht aber sind die vorerwihnten neuen lirkenntnisse erst bei dem
im Jahre 1925 erbauten Bunker fir das Krafwerk Iinkenheerd. (Abb. 5C).
Bei diesem Bunker wird das gesamte Tragwerk in senkrechter und waage-
rechter Richtung ausschliesslich von den Wand- und Bodenflichen selbst
gebildet, die unter Beriicksichtigung ihrer gegenseitigen Verbindung als zusam-
menhingendes System, also als reines Ilichentragwerk, aufgefasst sind. Mit
20 em Wand und 22 em Bodendicke wird eine Spannweite von 13 m uber-
wunden, ohne dass irgend welche Rippen oder Triger angeordnet sind.
Die Querriegel iber den Zellen sind zur Aufnahme der Forderbander erfor-
derlich.

Das neuartige Konstruktionsprinzip besteht in der systematischen Ausnutz-
ung der Tragerwirkung aller Wandflachen unter Berucksichtigung ihrer
gegenseitigen Verbindung. Auf das Letztere kommt es im Gegensatz zu ebe-
nen scheibenartigen Wandtragern an. Der Zusammenhang der Winde und ihr
Zusammenwirken ist das Wesentliche. Wird die senkrechte Bunkerwand
belastet, so kann die mit ihr zusammenhingende schrige Bodenwand nicht
spannungslos bleiben. Sie wirkt bei der Kralteaufnahme mit, und es tritt ein
Spannungsausgleich ein. Rippen lings den beiden Winden gemeinsamen Kanten
sind weder zur Aufnahme der Krilte in der Wandebene noch solcher quer
dazu erforderlich.
~ Die Theorie dieser « Flichentragwerke », also die Untersuchung der I'rage,

welche Kraftwirkungen zwischen zwei oder mehreren mit ihren Langskanten
verbundenen Triagern entstehen und welche Aenderungen der Spannungsver-
teilung diese Kraftwirkungen in den Triagern selbst hervorrufen, wurde bei
Gelegenheit des Entwurfs des zuvor erwihnten Bunkers Iinkenheerd von
Dipl. Ing. G. Euxrers aufgestellt! und ebenso und mit wesentlich gleichen
Ergebnissen auch von Dr.-Ing. Craemer ?, der derartige Tragwerke als « Falt-
werke » bezeichnet, entwickelt.

Diese Flichentragwerke sind in hohem Masse statisch unbestimmt ; denn an

1. Dipl.-Ing. Eurens. « Ein neues Konstruktionsprinzip ». Zeitschrift « Der Bauingenicur »,
1930, Heft 8.
Derselbe. Die Spannungsermittlung in Flichentragwerken. Zeilschrift « Belon v,
Eisen », 1930, ITeflt 15 und 16. )
2. Dr.-Tug. Craemes. « Allgemeine Theorie der Faltwerke ». Zeitschrift « Belonu. Eisen »,
1930, Heft 5.
18
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jeder Linie, in der zwei Scheiben zusammenstossen, treten jeweils 4 unbe-
kannte innere Krifte auf, und zwar ein Biegungsmoment, die zugehérige Quer-
kraft, ein ‘Gewdélbeschub und ausserdem eine Schubkraft lings den Kanten,
an denen die Scheiben miteinander verbunden werden. Massgebend fir das
rdumliche Zusammenwirken sind die zuletzt genannten Schubkrifte. Aus die-
sem Grunde wurden bei beiden Arbeiten zwecks Vereinfachung der Rechnung
nur diese Schubkrilte als UUnbekannte eingefithrt, und die Biegungsmomente
und Querkrifte wurden gleichgesetzt denen einer iiber die Kanten des Flachen-
tragwerkes kontinuierlich gespannten Platte.

Weiter hat Dipl.-Ing. Eurkrs bei seiner Untersuchung vorausgesetzt, dass
das Naviersche Gradliniengesetz fiir die Spannungsverteilung der einzelnen
Scheiben noch gilt, d. h. dass die Tragerhohe im Vergleich zur Stitzweite
nicht zu gross ist (h:{ = ~ 1:1.5). Dr. Ing. Craeser ! ist der Ansicht, dass
‘ die Grenze bei h: l = ~ 1:2liege. Man wird EHLERs !
zustimmen missen, wenn er die Ansicht vertritt,
dass die Losung des Problems nicht allein mit Hilfe
von theoretischen Untersuchungen gefunden werden
kann, die ein homogenes Material voraussetzen, son-
dern dass eingehende praktische Versuche hinzukom-
men miissen. Auch die frither erwihnten Untersu-
chungen von Dr.-Ing. Bay diirften hier wertvoll sein.

Wie im Bunkerbau kénnen solche Flachentrag-
werke im Behilterbau, ferner auch beim Bau von
Kithlturmschloten und dhnlichen Bauwerken in Frage
kommen, die bei geringer Wandstiarke ohne Aus-

Fig. 6.

Grundrisschema eines ; ) . . N ,
Kiihlturmes. steifungsrippen gegeniiber hohen Winddriicken wider-

Plan schématique d'une lour  glandsfahig gestaltet werden sollen. Abb. 6 ist der

de réfrigération.

Plan of a Cooling Tower Grundriss eines 1m Jahre 1923 von der Wayss und

Freytag A.-G. fiir ein chemisches Werk erbauten
Kiithlturmes. Dort wurde bereits das Problem gestellt, die Tragwirkung
gegenitber Winddruck ganz in die Hochkantebene der Winde zu verlegen.
Die einzelnen Winde sind ebene Scheiben, die ihren Auflagerdruck jeweils
an die Ecken abgeben. Er wird aber nicht in radialer Richtung durch die
Eckrippen aufgenommen, sondern tangential, also in die Richtung der beiden
anstossenden Wandflachen zerlegt. So ergibt sich fir jede Wandseite eine
bestimm'e Belastung durch Krifte, die in der Wandebene wirken. Die
Wandfliche bildet dann gegeniiber dieser Kraft jeweils einen Triger, der
auf der einen Seite einen Zuggurt, auf der anderen einen Druckgurt besitzt.
Infolge der monolithischen Eigenschaft des Eisenbetons hiingt nun der Zuggurt
des cinen Tragers mit dem Druckgurl des anschliessenden zusammen, und es ist
daher unmioglich, dass an der betreffenden Stelle in dem einen Trager Zug-,
in dem anderen Druckspannung herrscht. Gemiss dem frither Gesagten wire
dalh :r das System als « Flachentragwerk » zu berechnen und dann jede Eckrippe
entbehrlich. Da jedoch zur Zeit der Ausfithrung noch keine Untersuchung des

1. Vgl. hierzu den Meinungsaustausch Dr.-Ing. Cusemer — Dipl.-Ing. Envens in der
Zeilschrift « Der Bauingenicur », 1930, llefll 21.
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Problems vorlag, wusste man bei dem Kithlturm dieser Schwierigkeit kon-
struktiv nicht anders zu begegnen, als durch die Anordnung der Eckrippen, die

Eisenbetondach als Flichentragwerk.
Toiture en béton armé, composée uniquement par des dalles.
Reinforced Concrete Roof constructed without Beams.

als allein wirksamer- Druck- bezw. Zuggurt der Wandflichen aufgefasst
wurden, wihrend die Mitwirkung der Wandfliche selbst im Triager vernach-

lassigt wurde.

Ein solcher nur uus Scheiben zusammn:en-
gesetzter Schlot geht bei entsprechend
grosser Anzahl der Ecken dann in eine
Zylinderschale iiber. In Form solcher Zylin-
derschalen sind von der Dyckerhoff und
Widmann A.-G. mehrere Kihltiirme aus-
gefuhet !,

Auch fir die Gestaltung von Dichern ist
das Konstruktionsprinzip der geknickten
Scheiben von Bedeutung ; denn durch den
Fortfall aller Rippen und Verstirkungen
werden Gewichtund Materialaufwand ver-
ringert. Dr.-Ing. Discmixgrr 2 und Fixsrir-
wALDER haben im Jahre 1928 vorgeschlagen,
bei Schalendachern die wekxummte ()uel-
schnittskurve durch Vlelecl\e und damit die
Schale durch zusammengesetzte Scheiben zu
erscetzen, Entwiirfe fir derartige I'liachentrag-
werke mit ebenen aneinanderstossenden
Flachen hat Dr.-Ing.CragveR3 veroffentlicht.
In Abb. 7 z. B. betriigt die Spannweite des
Daches senkrecht zur Bildebene 24 m, das

I'lachentragwerk ruht an seinen Enden auf

disenbetonwiinden. Eine kleinere Ausfiihr-
ung dieser Art ist dasDach des Pumpwerkes
(Jelsenkuchen Bismarck, ausgefithrt nach

| v
2 -

Dachuntersicht £}

Fig. 8.

Dach des Pumpwerks Gelsenkirchen-
Bismarck. {Flachentragwerk).

Toiture de la station de pompage de
Gelsenkirchen-Bismarck. (Conslruc-
tion en dalles sans poutres).

Roofof the Gelsenkirchen-Bismarck pum-
ping station.(Structures wilhoutbeams)

Randbalken = Poulre = Beam.

Eisenbeton = Béton armé = Reinforced Con-
crete.

Mauerwerk = Maconnerie — Masonry.

1. Dr.-Inz. Discuinger u. Finsterwarper. « Eisenbetonschalendiicher Syslem Zeiss-
Dywidag ». Zeitschrilt « Der Bauingenieur », 1928, Heft 4% u. 46. Vgl. auch Handbuch fiir
Eisenbelonbau 3. Aufl., 12. Band. « Schalen und Rippenkuppeln ». Verlag von W. Ernst

u. Sohn, Berlin.

2. Dr.-Ing. Discuinger und FinsTerwaLper, Eisenbetonschalendicher System Zeiss-
Dywidag. Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928, Heft 44 und 46.

3. Dr.-Ing. Craeuer, Scheiben und Faltwerke als ncue Konstruktionselemente im
Eisenbetonbau. Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Ileft 14.
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dem Entwurf von Dr.-Ing. Craemer von der Firma Strecker & Roggel G. m.
b. H., Gelsenkirchen, fiir die Emschergenossenschaft, Essen !, In Abb. 8 kommt
der Fortfall allen Balkenwerks deutlich zum Ausdruck. Die Dachhaut besteht
aus 4 ebenen, also leicht einzuschalenden Teilen, die sich in den Graten
gegenseitig abstiitzen und daher einer besonderen Unterstiitzung durch Unter-
ziige nicht bediirfen. Die erforderliche, ringsum laufende seitliche Aussteifung
konnte 1m Gesims untergebracht werden, sodass [ir dieses Dach, dessen theo-

: Fig. 9.
Eisenbetondach iiber dem Betriecbsgebiude des Milchhofs in Nurnberg. (Flichentragwerk).
Toiture en béton armé du batiment de service du « Milchhof » a Nuremberg,
composée uniquement de dalles.

Reinforced Concrete Roof as flat over the Works of the Central Dairy in Niirnberg
composed only with Panels.

retische Stutzweite 7,10 >< 10,76 m betrigt, gar keine Rippe niotig war. Die
Plattendicke betriigt 10 cm.

Eine grossere Ausfithrung dieser Art ist das Dach tiber dem Betriebsgebiude
des Milchhofes in Niwrnberg? (Ausfithrung durch die Firma Leonhard Jacobi,
Nurnberg) (Abb. 9). Fir die Ueberdachung des freiten Raumes von 24 >< 24 m
und z. T. 37>< 2k m Weite wurden ebenflichige, waagerechte und schrige
Wiinde so zusammengeschlossen, dass sie im gegenseitigen Zusammenwirken

1. Dr.-Ing. Crievmen, Lisenbelon-Faltwerksdach von 7 > 11 m Sliilzweite ohne Unler-
ziige. Wochenschrifl der Deutschen Gesellschaflt fiir Bauwesen und ihrer Bezirksvereine,
1931, Nr. 32, VDI-Verlag G. m. b. 1L, Berlin, NW 7.

2. « Der Milchhot in Niiraberg » [Architekl O. E. Scuweizer, Karlsruhe). « Baugilde »
Zeitschrift des Bundes Deutscher Avchitekten, 1931, Helt 16, S, 1325,
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ihre Lasten aul wenige Punkle iibertragen. Der Seitenschuly hebt sich fir jede
Welle des Flachentragwerkes gegen den aus den Nachbarwellen stammenden
auf; nur in den beiden #4ussersten Wellen muss er durch den oberen Teil der
Stiitzen in die anschliessende senkrechte Wandscheibe geleitet werden. In dem
Raumteil, in dem die Spannweile des I'lichentragwerkes 37 m ist, reicht
seine Hohe statisch nicht aus. Da jedoch eine Vergrisserung der Hohe untun-
lich erschien und Innenstiitzen nicht aufgestellt werden durften, wurde in
diesem Teil durch Anordnung eines Ueberzuges tiber dem Dach ein Zwischen-
auflager geschalfen. Der quer iiber dem Flichentragwerk liegende Ueberzug
ist 24 m lang, 2,90 m hoch und 70 cm breit und hat zur Gewichtsverminde-
rung Hohlraume. Die Stiilzen unter dem Flichentragwerk sind im oberen Teil
verbreitert (Abb. 9); dadurch spart man einen besonderen Querbalken fir
die Aufnahme des unteren waagerechten Teiles des Tragwerkes.

II. Schalen.

1. Rotationsschalen (Schalenkuppeln mit runden Grundrissen).

Von der Erorterung der technischen Entwicklung beim Bau von Rotations-
schalen wird hier abgesehen und auf das diesbeziigliche Schrifttum verwie-
sen!. Zu nennen ist das im Jahre 1922 von Dr. Baversrerp geschaffene Zeiss-
Netzwerk, mit dem von der Dyckerhoff & Widmann A.-G. eine grosse Anzahl
diinnwandiger Schalenkuppeln ausgefihrt worden sind, bei denen das die
Rustung ersetzende Flechtwerk zum Teil einbetoniert und zum Teil nur als
Schalungstriger verwendet und nachtriglich zwecks nochmaliger Verwendung
abgebaut wurde. Diese Ausfithrungen bringen statisch nichts neues.

Von neuen stalischen Auffassungen gehen dagegen die Vorschlige von
Dr.-Ing. Discuixger aus, bei Kuppeln grosse Saulenabslande dadurch zu erzie-
len, dass Ring und Schale zwischen den Siulen als einheitlicher Raumtrager
zusammenarbeiten. Um diese Tragwirkung zu erreichen, ist es notwendig, die
Schale am Kampfer kriftig auszusteifen. Eine derartig ausgesteifte Rotations-
schale besitzt eine so grosse Triagerwirkung, dass die Kuppelschale sich auch
bei grossten Saulenentfernungen frei tragen kann. Der Ring tragt jetzt nicht
mehr die Kuppel, sondern er hingt vielmehr an der Schale. Das Problem ist

1. Dr.-Ing. Discimingen. Schalen und Rippenkuppeln. Iandbuch fiir Eisenbetonbau,
3. Aufl, 12, Bd., Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, Berlin.

Dr.-Ing. F. Dlscumcsn Lisenbetonschalendiicher Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung
weitgespannlel Riéume. Ersler Inlernationaler Kongress [iir Beton und Eisenbeton, Liit-
tich, 1930. Verlag « La Tochmque des Travaux », Littich.

DERSELBE Fortschritle im Bau von \Iassnkuppeln Bericht iiber die 28. Ilauplvelsamm-
lung des Deutschen Beton-Vereins 1925, S. 115 (S. auch Zeitschrift « Der Bauingenieur »,
1925, Heft 10.)

Dr.-Ing. U. FinsterwaLper. Die Schalendiicher des Elcklrizititswerkes in Frankfurt a.
M. Zeitschrilt « Belon u. Lisen », 1928, Heft 11.

Dr.-Ing. Scuerzinger, Neuartige Ausfithrung einer weitgespannten Schalenkuppel in
Torkret-Eisenbeton. Bericht iiber die 30. Hauptversammlung des Deutschen Beton-Vereins,
1927, S. 351 (S. auch Deutsche Bauzeitung 1927, Beilage « Konstruktion und Ausfithrung »,
S. 104, 124, 183.)
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nach Dr.-Ing. DiscuinGeEr eng verwandt mit dem im ersten Abschnitt behan-
delten Problem der Scheiben. Je grisser der Stiilzenabstand wird, um so gros-

ser wird auch die bei der Tragerwirkung mitarbeitende Hohe der Schale,-
sodass die Dehnungsspannungen
der Schale, bedingt durch die Tra-
gerwirkung, unabhingig sind von
dem Stiitzenabstand. Ebenso wie
bei der Scheibe ergibt sich die
auffallende Erscheinung, dass die
Hebelarme der inneren Krafte
in Feldmitte wesentlich gunsti-
ger sind wie iiber den Stitzen
und dass diese Hebelarme iiber
den Stiitzen mit Verringerung der
Siulenbreiten stindig abnehmen
(Vgl. Seite 270). Ein Beispiel ist
der in Abb. 10 dargestellte Quer-
schnitt einer Rotationskuppel von
75 m Spannweite, die auf 6 Saulen
mit einem Abstande von 40 m

Fig. 10. aufgelagert ist. Ausgesteift wird

Entwurf einer Rotationskuppel von 75 m die Rotationsschale durch die
Spannweite. horizontale Decke des breiten

Projet d'une coup((;(lac p%tla_tér:-ivolution de 75 m. Umbaues, d1e jede Deformation
Design for a Circular Cupola of 75 Metres Span, der Schale verhindert und dadurch

die Tragerwirkung ermaéglicht. Die
Tragerwirkung der Rotationsschale ist so gross, dass sie in der Lage ist, nicht
nur ihr Eigengewicht, sondern auch das Gewicht
der Decke des Umbaues nach den Saulen abzu-
tragen. Dieses Problem bildet einen Teil der von
Dr.-Ing. DiscHingER bei der Akademie des Bauwe-
sens eingereichten und mit dem ersten Preis
ausgezeichneten Arbeit « Eisenbetonschale als
Raumtriger ! ». In dieser Arbeit wurde auch
gezeigt, dass man auch Apsiden-Kuppeln (Halb-
kuppeln) gemiass Abb. 11 als selbstandige Gebilde
herstellen kann. Obwohl an den Schnittstellen

die Ringkrifte, durch die in normaler Weise die Fig. 1.

Kuppelwirkung bedingt wird, zerstort werden, * Apside (Halbkuppel).
ist bei derartigen Gebilden ein reiner Dehnungs- Abside (Hémisphére).
Spannungszustand moglich, und nur an dem Apside (Half Capola).

Uebergang von Schale und Ring ergeben sich,
wie bei allen Kuppeln, geringe Biegungsmomente infolge der Unstetig-
keitsspannungen.

1. Dr.-Ing. ELLerBeck. Preisaufgabe der Akademie des Bauwesens aus dem Gebiete
des Eisenbetonbaues. « Zentralblatt der Bauverwaltung », 1930, Heft 24.
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2. Das zylindrische, quer versteifte Schalendach!.

Mit Schalenkuppeln mit runden und elliptischen Grundrissen lassen sich
mit geringem Baustoffaufwand grosse Spannweiten herstellen, doch sind sie

wegen der gekrimmten Grundrisse fir
viele Bauten nicht zu verwenden. Das
Bestreben ging deshalb dahin, Schalen-
formen mit rechteckigen Grundrissen zu
finden.

Der erste Vorschlag von Dr.-Ing.
DiscHiNGER im Jahre 1923 betraf doppelt
gekriimmte Schalen, die durch lotrechte
Binderscheiben ausgesteift werden soll-
ten. Wegen der Schwierigkeiten-in der
Berechnung wurde jedoch hiervon
zunichst abgesehen, und es wurden ein-
fach gekruimmte, an den beiden Enden
aus'gesteifte Zylinderschalen gemiss
Abb. 12 untersucht. Wird eine derartige
Tonne an den Enden durch Binder-
scheiben versteift, so wird ein rdumlicher

Fig. 12

Einfach gckriimmte, an den Enden ausge-
steifte Zylinderschale.

Voute a courbure simple, renforcée aux
extrémités.

Simply bent Cylindrical Shell, stiffened at
the Ends.

f
d

Poulre de retombée = End Beam.
Tympun = Stiffening Disc.

Il

Kriftezustand erzeugt in #dhnlicher Weise wie bei den Schalenkuppeln, bei
denen nur geringe Biegungsmomente auftreten. Die ersten Auslithrungen aus

Fig. 13.

Querschnitte ausgesteifter Schalen.
Sections de voiles renforcées.
Sections of Stiffened Shells.

dem Jahre 1924 bis 1926 hatten
ellipsenformige Querschnitts-
flichen (Abb. 13 A). Weil diese
Dachflichen sehr steil wund
deshalb schwer herzustellen

1. Dr.-Ing. Discuincen. Eisen-
betonschalendiicher Zeiss-Dywidag
zur Ueberdachung weilgespannter
Raume. Erster Internationaler Kon-
gress fiir Beton und Eisenbelon,
Liittich, 1930. Verlag « La Technique
des Travaux », Liittich.

DerstrLBe. Schalen und Rippen-
kuppeln. Handbuch fiir Lisenbeton-
bau, 3. Aufl.; 12, Bd., Verlag von W.
Ernst & Sohn, Berlin.

DerseLBe.Zeiss-Dywidag-Schalen-
gewdlbe unter besonderer Beriick-
sichligung der Grossmarkthalle in
Frankfurt a. M. Berichl tiber die 34.
Hauptversammlung des Deutschen

Beton-Vereins, 1928, S. 165. (S. auch Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928, Heft &4, 45, 46..
Dr.-Ing. F. Discuinger und U. Finstenwarper. Die Dywidaghalle auf der Gesolei.

Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1926, Hefl 48.

Dr.-Ing. A. KreiNLogeL. Die Schalendécher der Grossmarkthalle Frankfurt a. M. Zeil-

schrift « Beton u. Eisen », 1928, Heft I. u. 2.

Dr.-Ing. F. Discuinger und U. Finsterwavper. Eisenbetonschalendicher System Zeiss-
Dywidag. Zeitschrift « Der Bauingenieur», 1928, Heft &4.
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waren und weil dabei zwischen den einzelnen Tonnen tiefe Schneesicke ent-
standen, wurde gemiiss Abb. 13 B bei der Grossmarkthalle in Frankfurta. M. eine
IForm gewiihlt, die aus Segmentbogen und hohen Randbalken zusammenge-
setzt 1st. Abb. 13 € zeigt den Querschnitt, wie er bei den neueren Ausfithrun-
gen zugrunde gelegt wird. Er setzt sich aus einem ganz flachen Kreissegment
und sehr hohen Randbalken zusammen. Das schwierige Randproblem, das bel
den neueren Ausfihrungen nach Abb. 13 C noch bedeutungsvoller ist als bel
den dlteren nach Abb. 13 A (ein reiner Membranspannungszustand ist bei frei-
tragenden Tonnen ohne Ueberlagerung durch Biegungsmomente nicht moglich),
ist von Dr.-Ing. Fixsterwarper in seiner von der Akademie des Bauwesens
mit dem zweilen DPreis
ausgezeichneten Preisar-
beit « Eisenbeton als Ge-
stalter » behandelt und
gelost worden.

Am  Uebergang von
Schale und Randtriger
treten jeweils 4 statisch
unbestimmte Kriifte auf,
deren Grosse aus der ge-
meinsamen  Formiénde-
rung von Schale und
Randtriger ermittelt wer-
den muss. Die Spannun-
gen in der Schale selbst
ergeben sich aus einer
Differentialgleichung 8.
Grades, wobel sich siamt-

Fig. 14.

Autohalle « S.T.A. » in Rom. (Innenansicht). N K .

Garage pour automobiles « 3. T. A.» & Rome.(Vue de I'intérieur). liche innere Krifte von

« 8.T.A. » Garagein Rome. (View of Intevior). einer Spannungsfunktion

ableiten lassen (in dhn-

licher Weise, wie sich bei den Scheiben die inneren Krifte aus der Airyschen
Spannungsfunktion ableiten lassen).

Dr. Finsterwarper hat nachgewiesen, dass die Biegungsmomente der Schale
in Richtung der Erzeugenden bei der Uebertragung der Lasten nach den Bin-
derscheiben keine Rolle spielen, da diese Lasten nur durch Dehnungsspannun-
gen an den Binder abgegeben werden. Infolgedessen konnte in seiner Arbeit
das Problem der Vertriglichkeit der Spannungen von Schale und Binder-
scheiben abgespalten werden. Es ergibt sich hierfur bei nichtachsensymmetri-
scher Unstetigkeit eine Differentialgleichung 6. Ordnung, wobei sich die Span-
nungen wieder aus einer Spannungsfunktion ableiten lassen. Dieses letztere
Problem wurde in ausfithrlicher Form auch von Dr.-Ing. K. Mieser behandelt!,

Bezuglich der fritheren Ausfuhrungen von Schalendichern sei auf die ange-
fitheten Veroffentlichungen hingewiesen. Hier sollen einige neuere Bauten

f. Dr.-Ing. Mieser. Ueber die Festigkeit von Kreiszylinderschalen mit nicht achsensym-
metrischer Belastung. « Ingenieurarchiv » vom Dezember 1929, Heft 1.
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besprochen werden. Die Entwurfshearbeitung und Berechnung dieser Bauten
besorgte die Dyckerhoff & Widmann A.-G. und, wenn nichts anderes
erwihnt ist, auch die Ausfithrung.

Dr.-Ing. Discinger hat in seinem Referat auf dem Ersten Internationalen
Kongress fiir Beton und Eisenbeton, Liittich, 1930, einen Lings- und Quer-
schnitt sowie eine perspektivische Innenansicht der Aulohalle « S. T. A. »in
Rom gebracht, die im Jahre 1929 durch die Firma Rodolfo Stoelcker, Rom, aus-
gefithrt undim Jahre 1931 erweitert wurde. Dader Innenraum dieser Halle mog-
lichst wenig durch Konstruktionsteile

beeintriachtigt werden sollte, wurden 2

die Binder iiber die Schale gelegt und o b1 aw ] !

die Tonne ohne Randtriger ausge- TI’ B O “_”i’ﬁd"v""“ _\
fithrt. Der Zuggurt fiir die Trager- " = d

wirkung musste also durch die Schale i
selbst und durch die verstarkte Was- . —“‘”—Lbﬁ,‘- -d—";”—f-——g?’—’ — ﬁ
serkehle gebildet werden. Die iiber ¥ :
dem Dach liegenden Vollwandbinder %

sind ein System von Kragtrigern, GrundriB | (Untersicht)

die in den Tonnenscheiteln gelenkig
miteinander verbunden sind. Eine
Innenansicht der Halle gibt Abb. 14. a a g
Iiine ahnliche Konstruktion zeigt 4o ]
die im Jahre 1931 von der Firma é 13 é Q
Stoelcker, Rom, ausgefithrte Auto-
halle « A. T. A. G. » in Rom. Einen
Quer- und Liangsschnitt, sowie einen

20

|18

48
64

Grundriss gibt die Abb. 15. Die vier 1,
iiber einen Mittelbinder durchgehen- Fig. 15.
den Tonnen haben bei einer Spann- Aulohalle « A.T.A.G. » in Rom.

weite von 13,9 m eine Triagerspann-  Garage pour automobiles « A.T.A.G. » & Rome.
. P e (Coupes ct projection horizontale).
weite von 2 =< 20’77') Tk « A.T.A.G. » Garage in Rome. (Vues and Plan).
Bei demim Jahre 1930-31 erbauten Gelonk — Artictlation — Joint.
Ixaischuppen 59 im Hamburger Hafen
wurden die Binderscheiben in Bogenrippen mil angehdnglem Zugband aulge-
lost. Kinen Liangs- und Querschnitt durch die Halle gibt Abb. 16. Die Grund-
flache ist rd. 332 >< 50 m. Die in Hallenmitte auf cinem Zwischenbinder aufru-
henden, also iiber 2 Ielder durchlaufend konstruierten 36 Tonnengewslbe,
diean den Hallenliangsseiten auf Frontbindern aufliegen, haben eine Tragerspann-
weite von 2 >< 24,375 m und cine Spannweite in Richtung der Bogen =
9,16 m. Die Schalendicke betrigt 5.5 cm; der Bau ist durch sechs Dehnungs-
fugen unterteilt. In den Gewaolbescheiteln sind reichlich bemessene Oberlich-
ter, an den Liangsfronten Seitenfenster vorhanden. Hier konnte die neuartige
Liisenbelonbauweise — zum erstenmal bei solchen Schuppenbauten in Deutsch-
land — mit der seither ublichen Holzbauweise erfolgreich in Wetthewerb
treten. Die einzelnen Riistungsteile konnten immer wieder verwendet werden.
Abb. 17 zeigt einen Teil der Schalen bereits fertiggestellt, einen anderen noch
in der Riistung.
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Die im Jahre 1931 crbaute Fasslagerhalle der Gross-Einkaufsgesellschaft
Deutscher Konsumvereine m. b. H. in Hamburg hat ebenso wie der zuvor
genannte Kaischuppen durch aufgeloste Binderscheiben versteifte Tonnen

Langenschnitt
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Kaischuppen 59 im Hafen zu Hamburg,
Hangar 59 du port de Hambourg. (Coupes el projection-horizontale.
Shed nr 39 in the Port of [Tamburg. (Sections and Plan.

Ganze Liinge = Longucur totale — Total Lenglh.
Mitte Schuppen = Milieu du hangar = Centre of the Shed
Kranbahn = Grue = Crane.

(Abb. 18). Es sind 12 Tonnen von 12 bis 23 m Binderabstand vorhanden. Die
Gewdlbespannweite betrigt 9,35 m, die Schalendicke 6 cm.
[m Jahre 1930 hat die Firma Antal Sorg, Budapest, die Stiadtische Strassen-

.
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Fig. 17.
Kaischuppen 59 im Hamburger Hafen im Bau.
Hangar 59 du port de Hambourg en construction,
Shed Nr. 59 in the Port of Hamburg under Construction.
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bahnhalle in Budapest ausgefithrt (Abb. 19). Bei ihr sind je zwei Kragdach-
elemente miteinander gekoppelt. Der Achsabstand ist 13,70 m, die Linge 30
Langsschnitt.
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Fasslagerhalle in Hamburg.
Hangar 4 tonncaux & Hambourg. (Coupe et projection horizontale.)
Hall of Barrel Store in Hamburg. (Section and Plan.)
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bis 40 m in Spannweiten von 8 bis 12 m, die Schalendicke 5 cm. Abb. 20
gewihrt einen Blick in die fertige Halle.

Der kiithnste Bau, der nach diesem System ausgefiithrt wurde, ist die Gross-
markthallein Budapest. Bel  spuis.a Mittelbinder
thr besitzen die Tonnen

eine Spannweite von 41 m
bei einer Schalendicke von
6 cm. Diese grosse Trager-
wirkung wurde erreicht

durch eine sehr starke

Wélbung der Querschnitts-

kurve. Bemerkenswert 1st
hierbei auch die Beweh-

VAN
22
rung der 3,4 m hohen und St
nur 20 cm starken Rand-
glieder. Bei der geringen
Starke der Randglieder war
50

es nicht moglich, die Zug-
eisen zwecks Aufnahme
der Schubkrifte schrag
nach oben abzubiegen ; sie

i . Fig. 19.
wurden durch schrige Bii- . :

. 5 fi Stadtische Strassenbahnhalle in Budapest.
gel ersetzt. Diese Ausfiih- Remise des Tramways municipaux 3 Budapest.
rungsart wurde an Probe- Municipal Tramway Depot in Budapest

L. Mittelbinder = Ferme centrale = Cential Truss.
balken auSPI‘Oblel t und hat Aussenbinder = Ferme & I'extrémité = End Truss.

sich auch bei der tatsichli-

chen Ausfihrung bestens bewihrt. Nahere Angaben uber die Grossmarkthalle
Budapest, den Berechnungsgang und die eben erwihnte Bewehrung der
Randglieder will Dr.-Ing. FINTERWALDER in einem Sonderbericht machen.



3. Vieleckskuppeln,

derschalen ',

W. Petry

zusammengeselzt aus versteiften Zylin-

In Abb. 21 ist ein durch die beiden Binderscheiben ausgesteiftes Schalen-
gewolbe mit quadratischem Grundriss dargestellt. Denkt man sich nun dieses

Fig. 20,
Blick in die stidlische Strassenbahnhalle zu Budapest.
Remise des Tramways municipaux d Budapest.
View in the Municipal Tramway Depol in Budapest.

Tonnengewdlbe durch 2 Diagonalschnitte in 4 Teile zerlegt, so nennt man die
mit a bezeichneten Teile Walme, die mit b bezeichneten Kappen. Wenn die
riumliche Kriftewirkung dieser durch Diagonalschnitte begrenzten 4 Teile
erhalten bleiben soll, missen die Schnittstellen wieder durch Scheiben aus-
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Fig. 21.

Ausgesteiftes Schalengewdilbe
iber quadratischem Grundriss.
Voite renforcée sur plan carré.
Stiffened Shell Vaulting
with Square Ground Plan.

gesteift werden. Ist dies der Fall, dann treten
in den Schalen der Kappen und Walme, ebenso

1. Dr.-Ing. Discmincer. Die Theorie der Vielecks-
kuppeln und die Zusammenhiinge mit den einbeschrie-
benen Rotalionsschalen. Zeitschrilt « Belon u. Eisen »,
1929, Helt 5-9.

Dr.-Ing. F. Discmincer.  Eisenbetonschalendicher
Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung weilgespannter
Riéume. Erster Internationaler Kongress fiir Belon und
Eisenbeton, Liiltich, 1930. Verlag La Technique des
Travaux, Liittich.

Derserse. Schalen und Rippenkuppeln. Handbuch
fiir Eisenbelonbau, 12. Bd., 3. Aufl.,; Verlag von W
Ernst & Sohn, Berlin.

DerseLse. Grossmarkthalle Leipzig. Bericht iiber
die 32, Hauptversammlung des Decutschen Belon-
Vereins, 1929, S, 167,
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wie bei dem geschlossenen Schalengewélbe, im wesentlichen nur Dehnungs-
spannungen auf.

Ein nur aus Walmen zusammengesetztes Gewolbe nennt man Klosterge-
wolbe (Abb. 22), ein nur aus Kappen zusammengesetztes dagegen ein Kreuz-
gewolbe (Abb. 23). Anstelle solcher quadratischer Kuppeln lassen sich durch
Verzerrung auch rechteckige Kuppeln und durch Zusammensetzen vieler
Walme oder Kappen Vieleckskuppeln herstellen.

Durch die Kuppelwirkung entstehen, ebenso wie bei einer Rotationsschale,
Ringkrafte, durch welche die Grate biegungsfrei gehalten werden. Die Ring-
krafte sind im Vergleich zu denen der Rotationsschalen umso grosser, je gerin-
ger die Anzahl der Ecken ist. Bei unendlich vielen Ecken geht die Vielecks-
kuppel in eine Rotationsschale uber. Die Krifte der Vieleckskuppel infolge
der Kuppelwirkung kénnen in Abhingigkeit von den Krilten der einbeschrie-

Fig, 22. Iig. 23.
Klostergewdslbe. Kreuzgewdlbe.
Voute cloisonnde. Voitte en aréle.
Cloister Vault. Groined Vault.

henen Rotationsschale dargestelit werden. Zu dieser Kuppelwirkung tritt
jedoch noch eine Trigerwirkung hinzu, denn die durch die Grate ausgesteiften
zylindrischen Schalengewdlbe wirken als grosse Raumtriger zwischen den
Graten und tbertragen die Lasten der Dachfliche nach den Graten und damit
nach den KEcksaulen. In dieser Vereinigung von Kuppel- und Tragerwirkung
liegt der wesenlliche Vorteil dieses Kuppelsystems gegeniiber den bisherigen
Rotationsschalen. Bei grossen Saulenabstinden sind zur Uebertragung der
Lasten keine schweren und teuren Abfangkonstruktionen notig, denn die
Dachfliche wirkt selbst als Trager.

Die erste Anwendung fand dieses Kuppelsystem bei der Planetariums-
kuppel in Dresden, die als Sechszehneck bei 25 m Spannweite mit 4 cm Schalen-
dicke ausgefiihrt wurde. Zwei Jahre spiter wurden danu die Kuppeln der
Grossmarkthalle in Leipzig nach diesem System gebaut. Die Achteckkuppeln
haben 76 m Sp.nweite und Y ¢m Schalendicke. Sie sind die grossten Massiv-
kuppeln der Welt. s sei hier auf die verschiedenen Veréifentlichungen hin-
gewiesen,

Eine ganz dhnliche Achleckkuppel von 60 m Spannweite wurde im Sommer
1929 von der IFirma Ed. Ziblin & Co., A.-G., Basel, nach den Plinen und
Berechnungen der Dyckerholl & Widmann A.-G. fir die Grossmarkthalle in
Basel ausgeliithrt. Die Schalengewdolbe dieser Vieleckskuppeln haben eine
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Viaduktstrasse
Fig. 24.
Grossmarkthalle in Basel.

Marché couvert & Bale.
Large Market Hall in Basle.
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Fig. 25.

Autohall Fiat in Rom.

Hall d’automobiles Fiat 4 Rome.

Fiat Auto Garage in Rome.

Starke von 8,5 em und die Form
von Zykloiden. Die Schalenge-
wolbe sind am Kampfer im Gegen-
satz zu den Leipziger Kuppeln
nicht durch Traghégenunterstitzt,
sondern sie trageu sich ganz frei
von Grat zu.Grat uls Trager durch.
In Abb. 24 ist Grundriss und

Anufriss der Kuppel dargestellt.

Ein Klostergewolbe iiber recht-
eckigem Grundriss ist die im
Jahre 1931 von der Firma R.
Stoelcker, Rom, ausgefiihrte Auto-
halle Fiat in Rom (Abb. 25). Die
Grundflache betragt25,5><22 0 m.
Die Halle wird durch zwei ellip-
tische Tonnengewélbe von 8 ecm
Schalenstarke  iiberdacht. Die
Pfeilhohe 1st 4,35 m, die Rand-
trager sind 1,60 'm hoch. Die
Oberlichter bestehen aus Luxfer-
Prismen.

¥. Doppelt gekrimmte, aus-

gesteifle Schalendicher.

Nach dem Bericht von Dr.-Ing.
Discinzgrer  auf dem Internatio-
nalen Kongressin Liittich betragen
die grossten Tragerspannweiten,
die sich mit den einfach gekriitmm-
ten zyvlindrischen Schalen in
wirtschaftlicher Weise noch errei-
chen lassen, 45 m bei freiauflie-
genden Tonnen und 55 bis 60 m
bei kontinuierlich gelagerten Ton-
nen. Bei grisseren Spannweiten
kommen  doppelt gekriimmte
Schalen in Frage, die Dr.-Ing.
Discaixger 1n der schon erwithn-
ten Preisarbeit der Akademie des
Bauwesens behandelt hat. Bei
diesen doppell gekrimmten Scha-
len spielen dic Biegungsmomente
nur noch eine ganz untergeordnete
Rolle; die Dehnungskrifte wer-
den wesentlich geringer und die
Knicksicherheil erheblich grosser.
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Besonders geeignet far die doppelt gekriitmmten Schalen sind die Translalions-

(lachen, mit denen sich sowohl quadratische, als auch rechleckige Grundrisse
itberdachen lassen. Fiir quadratische Grundrisse ist auch die Kugelfliche sehr

geeignel, die zugleich den
Vorteil hat, dass sich die
inneren Kriifte genau berech-
nen lassen. Line derartige
Kuppel mit quadratischem
Grundriss steht als Modell
auf dem Hofe der Dyckerholf
& Widmann A .-G, in Wies-
baden-Biebrich (Abb. 26).
Die Kugelschale wird auf
allen 4 Seiten durch vertikale
Jinderscheiben begrenzt.
Die Binderscheiben wirken
mit der Schale zusammen
als ein einheitlicher gros-
ser  Raumtriger, der die
gesamten Lasten bei ganz
geringen Dehnungsspannun-
gen nach den 4 Eckpunkten

Fig. 26.

Modellbau einer doppell gekritmmlten ausgesteiften Schale.
Modéle d'une voute renforece a double courbure.
Model Construction of a Doubly Bent Stiflened Shell.

abtragt. Die Grundfliche dieser Modellkuppel betrigt 7,30 > 7,30 m, die
Schalendicke 1.5 em: sie ist am Uebergang zu den Bindern aul 2.5 cm

Fig.
Bewehrung der Schalenkuppel Fig. 26.
Armature de la voule fig. 26.
Reinforcement of the Shell Cupola in fig. 26

97
ad.
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verstarkt. Die Schale 1st durch ein 3 mm Maschennetz bewehrt, und an den
Ecken sind Zulageeisen angeordnet (Abb. 27). Bei der Probebelastung wurde
diese nur 1,5 cm starke Kuppel mit 300 kg/m® sowohl ganzseitig als auch
halbseitig belastet ; ausserdem wurde ein Belastungsversuch mit 50 dicht
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Fig. 28.

Schalenkuppeln der Grossmarkthalle in Dresden. (Projekt).
Coupoles du Marché couverl a Dresde. (Projet).
Shell Cupolas of the Large Market 1lall in Dresden. (Projected).

Ausbildung der Dehnungsfuge = Joint de dilatation = Kxpansion Joint.

beieinanderstehenden Menschen durchgefihrt. Trotz dieser hohen Belastung
blieb die Schale vollstandig rissefrei.
Die Kuppel in Wiesbaden-Biebrich diente als Modell fir die fiinfimal gros-

5000900NNSES [ DODOADOODOOCDE
T LI LT L

Ansicit ander Ltaverstrafe. Nord-West-Ansicht

Sid- West-Ansicht

Fig. 29.
Ansichtszeichnung der Grossmarkthalle Dresden,
Croquis du March¢ couvert a Dresde. (Vues).
View of the Large Market Hall in Dresde. (Sights).

seren Kuppeln der Grossmarkthalle Dresden, die im Projekt durchgearbeitet,
aber noch nicht ausgefiihrt sind. Die Systemzeichnung gibt Abb. 28. Die
Kuppeln haben 37,50 >< 37,50 m Grundtlache, die Dicke der Kugelschale ist
6 cm. Abb. 29 zeigt die Ansichlen der Halle mit den Kopfbauten nach dem
Entwurf der Architekten KLopuaus, Scnocn, Zv Purrrz, Hamburg, und Lossow
und Professor Kiinng, Dresden,
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Dieses Kuppelsystem ist auch sehr geeignet fiir die Herstellung von Viel-
eckskuppeln. Es lassen sich damit noch wesentlich grossere Siulenabstinde
erzielen, als mit den in Abschnitt 3 beschriebenen Vieleckskuppeln. Es berei-
tet keine Schwierigkeiten, eine Vieleckskuppel gemiss Abb. 30 bei einer
Spannweite von 150 m nur auf 6 Siulen
aufzulagern und dadurch einen Siulenab-
stand von 80 m zu erzielen.

5. Das Prinzip des statischen Mas-

sen-Ausgleiches.

In der schon erwihnten Preisarbeit fir . _ L -
die Akademie des Bauwesens hat Dr.-Ing. ~4l______ L-
DiscHinGger auf das fiir alle Raumsysteme Fig. 30.
wichtige Prinzip des statischen Massen-  projekt einer Vicleckskuppel mit 150 m
Ausgleiches hingewiesen. Dieses Prinzip  Spannweite ; Siulenabstand 80 m.
gestattet auch die Berechnung von Raum- Pi;’ge;{};;;‘: f‘,’,‘;g’{’;ﬁgg"'dyg";‘;{;’eﬂ: pom

Systemen, die durch Verzerrung aus sym-  Project for a Polygonal Cupola of 150 m
metrischen Gebilden hervorgegangen sind. Spap ;80 Mefres hetweon, Columrs,
Soist esz. B. moglich, die Spannungen einer

Kuppel mit elliptischem Grundriss auf die Spannungen einer Rotationsschale
zuriickzufithren, wenn zwischen der Schalendicke der Rotationsschale und der
Schalendicke der Kuppel mit elliptischem Grundriss bestimmte durch das
Prinzip des Massen-Ausgleiches gegebene Beziehungen vorhanden sind. In
gleicher Weise lassen sich auch die Gebilde der Abschnitte 3 und 4 verzerren
und berechnen.

TRADUCTION

Les tendances nouvelles sont caractérisées par l'utilisation de systémes spa-
tiaux. Dans de tels systémes, la transmission de la charge s’opére essentielle-
ment par I'intermédiaire de forces centrales, tandis que les efforts de flexion, a
l'inverse de ce qui se produit dans les sysiémes plans, ne jouent presque aucun
role. Il en résulte que l'on peut ainsi couvrir en béton armé de grandes portées
trés économiquement. Le plus connu et le plus souvent utilisé de ces systéemes
spatiaux est la coupole qui ne permet toutefois de couvrir que des espaces
circulaires en plan. Mais pour répondre aux exigences nouvelles, on a réussi
récemment & couvrir des ouvrages a plan rectangulaire ou polygonal a l'aide
de minces coques qui peuvent étre a4 simple ou 2 double courbure, et qui
doivent étre raidies par des tympans afin de réaliser 'action spatiale des
forces. On s’est, de plus, efforcé ces derniéres années de profiter de cet effet
spatial dans les ouvrages formés d'un assemblage de tympans plans. Ce genre
de construction joue un réle important dans les silos et les halles.
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A. Tympans.

1. La paroi portante considérée comme tympan.

Tandis que dans les dalles a armatures croisées et les dalles champignons
traitées dans les mémoires précédents, c'est la flexion perpendiculaire au plan
de la dalle qui intervient en premier lieu; dans un tympan au contraire, ce
sont les fatigues s’exer¢ant dans le plan méme de ce dernier qui jouent le
role prépondérant. Il s’agit ici du probléme de la paroi portante, c'est-a-dire
d’une poutre dontla hauteur & est grande relativement a la portée I. Les dalles
agissent comme tympans dans le sens horizontal quand elles recoivent et
transmettent les efforts du vent.

L'utilisation de parois comme poutres n'est pas nouvelle en béton armé,
mais sa pratique était autrefois incertaine dans bien des cas, ou bien le calcul
des tensions intérieures de ces parois était basé, dans la construction des silos
par exemple, sur des hypothéses plus ou moins arbitraires, a4 défaut de con-
naissances précises sur la répartition réelle des fatigues.

A coté de nombreuses constructions de silos, ot des sommiers de support
spéciaux ont été disposés en plus des parois proprement dites, on a aussi exé-
cuté beaucoup d’ouvrages ou les parois ont été utilisées rationnellement comme
sommiers, grice & un sens constructif aigu des auteurs de ces ouvrages.

Le silo a ciment exécuté par la maison Wayss et Freytag A. G., & Hagon-
dange !, en est un exemple (fig. 1). Les surfaces inclinées de glissement ont été
réalisées en partie al'aide d'un remplissage de béton sur des fonds horizontaux,
en partie en donnant aux entonnoirs la forme de pyramides suspendues en
béton armé. Pour le calcul de I'armature, on a considéré comme sommier une
certaine hauteur de la paroi, dans laquelle on a fait pénétrer les fers qui sup-
portent I'entonnoir. I.a figure 2 montre I'armature des entonnoirs, leur attache
aux parois et I'armature de la partie de ces derniéres considérée comme som-
mier. Les parois sont élargies a leur partie inférieure et les fers des sommiers
sont pliés en raison des efforts tranchants considérables qui agissent au droit
des piliers.

Lors du calcul de telles parois, la hauteur que 1'on adimet comme agissant a
la maniére d'un sommier est naturellement d'une grande importance pour la
détermination des armalures. A la II* Réunion Internationale des Ponts et Char-
pentes, en 1928, a Vienne, le Dr. Ing. Craxmer a donné les résultats d'une étude
statique d'un sommier du genre tympan 2 s’étendant sur une infinité de travées
et soumis & des charges Varlab]es d'une travée a l'autre.

Entre temps, il en a publié les bases mathemahques 3, Le cas d'une charge

1. Dr.-Ing. E. Ménscu. Der Eisenbetonbau, seine Theorie und Anwendung. 4. Aufl. S. 648,
Abb. 682 u. S. 619,Abb. 684 Verlag von Komad Wittwer, Stuttgart.

2. Dr.-Ing. CrRAEMER, « Spannungen in hohen, wandartigen Triigern unter besonderer
Beriicksichtigung des Eisenbeton-Bunkerbaues. » Bericht iiber die II. Internationale Tagung
fiir Briickenbau und Hochbau, S. 706. Verlag von Julius Springer, Wien, 1929.

3. Dr.-Ing. CraEMER. « Spannungen in wandartigen Trégern bei feldweise wechselnder
Belastung. » Zeitschrift fiir angewandte Mathematik und Mechanik, 1930, Bd. 10, Heft 3.
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variable d’une travée a l'autre, que le Dr. Ing. CrAEMER a traité, estun cas par-
ticulier d'une étude publiée par le Dr. Ing. Breici, en 1923 1.

Cette étude, qui fournit la base du calcul des poutres-tympans continues, n'a
pas retenu particulierement l'attention des ingénieurs du béton armé, sans
doute parce qu’elle visait la construction métallique et spécialement le calcul
des appuis. ,

Le probleme a d'ailleurs déja été traité en 1903 par L. N. G. FiLox2. L’ex-
posé de ce dernier est toutefois long et compliqué, tandis que celui du Dr. Ing.
Breicn est beaucoup plus simple, grace & l'utilisation qu'il a faite de la fonction
Airyenne des tensions, (ui facilite aussi I'exécution du calcul.

Le probléeme des tympans portants a encore été traité en 1923 par le Prof. Dr.
Ing. Bortsch 3, qui a pris comme base la répartition radiale des tensions créées
par une force agissant sur un demi-tympan d’étendue illimitée. A la 1l¢ Réu-
nion Internationale des Ponts et Charpentes, a Vienne, en 1928, la conférence
du Dr. Ing. CrarMer fut suivie d'une discussion au cours de laquelle le Prof. Dr,
Ing. Borrsci, se basant sur son propre travail, émit des objections au sujet de
la méthode de calcul du Dr. Ing. CraeMer et de ses résultals, en faisant valoir
que ses propres calculs I'avaient conduit a d’autres conelusions. La question de
savoir si les résultats de la méthode du Dr. Ing. CragEMER coincident avec ceux
du Dr. Ing. BrEicH, ou si ce sont les calculs du Dr. Ing. Bortscu qui sont exacts
n’est pas encore tranchée 4.

Le procédé du Dr. Ing. Breicu permet de calculer les tympans continus d'un
nombre infini de travées, de portées quelconques, pour n'importe quelle valeur
du poids propre et pour des charges mobiles symétriques ou asymétriques. Mais
lorsqu’il s’agit de poutres de longueur limitée, on se heurte & certaines difficul-
tés, ce qui a incité en 1927 le Prof. Dr. Th. v. Karvan® et F. R. SEEwarLp ® 2
étudier le méme probléme a I'aide de lignes d’influence. SEEwaL a ainsi réussi a
représenter sous une forme claire le régime des efforts dans une poutre de grande
hauteur. Ces tensions se composent d’une part, des fatigues de flexion, selon
la loi de Navier et, d’autre part, des sollicitations produites par les réactions
des colonnes. Des extraits de cette étude ont aussi été publiés dans le « Hand-
buch fir Physik » 6. Ce procédé permet donc de calculer les poutres-tympans
d’aprés la loi de Navier, en introduisant ensuite les sollicitations dues aux
charges concentrées des colonnes, qui peuvent se calculer d'apres le travail de
SEEwWALD.

{. Dr.-Ing. I. BreicH. « Der gerade Stab mit Rechteckquerschnitt als ebenes Problem »,
Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1923, S. 253.

2. L. N. G. Firox. « On an approximate solution of the bending of abeam of rectangular
cross-section under any system of load. » Phil, Transactions of the Royal Soc. London,
1903. Serie A, Vol. 201. S. 63.

3. Dr.-Ing. Borrscu. « Spannungen in Silowinden ». Festschrift zum 70. Geburtstag von
Melan, 1923.

4. En préparation: Dr.-Ing. F. DiscuiNGER. « Beitrag zur strengen Theorie der Halbscheibe
und des gedrungenen wandartigen Balkens ». Wissenschaftliche Beitrige, Tome I.

5. « Ueber die Grundlagen der Balken-Theorie », Abhandlung aus dem Aerodynamischen
Institut der Technischen Hochschule Aachen, Heft 7, und Seewarp : « Die Spannungen
und Forminderungen von Balken mit rechteckigem Querschnitt », Abhandlung aus dem
Acrodynamischen Institut der Technischen Hochschule Aachen.

6. Dr.-Ing. J. W. Geckere. Handbuch fiiv Physik, Bd. 6. Elaslostatik S. 20%.
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Dans son mémoire présenté au premier Congreés International du Béton et du
Béton Armé, qui s’est tenu a Liége en 1930, le Dr. Ing. F. DiscHinger ! a fait
remarquer que dans les tympans qui agissent comme poutres continues, les
bras de levier des efforts intérieurs sont plus faibles sur les appuis que dans les
travées et ceci d’autant plus que les colonnes sont plus minces relativement a
la portée.

Cette considération est importante pour le calcul des armatures.

Le probléme dutympan rectangulaire, formant poutre simple sur deux appuis,
était néanmoins resté encore sans solution. Ici les moyens basés sur la théorie
pure, demeurent inopérants, car il n’est pas possible de traduire les conditions
aux appuis sur tout le périmétre. Cette lacune a été comblée par un travail du
Dr. Ing. Hermann Bay? qui a remplacé les équations différentielles par des
équations aux différences, afin de traduire les conditions aux appuis. Cette
solution est naturellement une approximation dont l'’exactitude dépend du
nombre de mailles choisi.

Les résultats du calcul ont été vérifiés par la photo-élasticimétrie qui a con-
firmé leur exactitude. On constate que dans les tympans sur deux appuis, seule
une région de forme carrée, au-dessus de I'aréte inférieure, entre en jeu pour
supporter les fatigues de flexion et de cisaillement. Dans toute paroi reposant
librement sur deux appuis, et dont la hauteur est plus grande que la portée,
la région située au-dessus de ce carré n’intervient pas. Si le haut de la paroi
supporte une charge uniformément répartie, cette derniére est simplement
transmise par le haut de la par01, comme le ferait une série de colonnes juxta-
posées, Jusqu ala partle carrée mentionnée ci-dessus. Si la surcharge est con-
centrée a la partie supérieure, elle se répartit tout d’abord a l'intérieur de la
paroi dont la région inférieure se trouve ainsi sollicitée de la méme maniére
que par une charge uniformément répartie. Pour le poids propre, 1’allure de
la ligne des pressmns est semblable a celle d'une charge répartie agissant sur
le bord supérieur du tympan. On remarquera combien le type d’armature pro-
posé par le Dr. Ing. Bay pour les parois de silos a plusieurs travées se rapproche
de I'armature reproduite dans la figure 2.

2. Tympans situés dansles plans différents et assemblés entre eux.

En reliant deux ou plusieurs tympans suivant leurs arétes longitudinales, on
réalise un systéme de surfaces portantes solidaires, mais dont les fatigues
n'obéissent pas a la loi de Navier, moins encore que ce n’est le cas pour les
tympans considérés isolément.

Le principal champ d’application de ces systémes est constitué par la con-
struction des silos, ol les parois et les radiers des trémies forment un systéme
porteur unique. Le Dr. Ing. CRAEMER a signalé en 1929, dans la Revue « Beton
und Eisen », cette action d’ensemble des parois et radiers et 'économie qu’elle
permet de réaliser par la suppression de sommiers superflus au-dessous des

1. Dr.-Ing. Franz DiscHiNGER « Eisenbetonschalendécher Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung
weitgespannter Riume. » Erster Internationaler Kongress fiir Belon und Eisenbeton,
Liittich, 1930. Verlag : La Technique des Travaux. Liége.

2. Dr.-Ing. Hermann Bay. « Ueber den Spannungszustand in hohen Trigern und die
Bewehrung von Eisenbetontragwinden. » Verlag von Konrad Wittwer. Stuttgart 1931.
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tympans!. Cette idée avait déja été utilisée fréquemment dans la pratique 2,
Nous en donnons un exemple dans la figure 4, qui représente un silo a coke
exécuté par la maison Dyckerhoff et Widmann A. G. On se rendra trés bien
compte des progrés successifs en comparant les diverses coupes de silos (fig. 3)
exécutés par la maison Wayss et Freytag A. G. La figure 5 a donne la coupe
du silo I de I'Usine de Trattendorf, construit en 1915. L'intérieur est raidi par
tout un systéme de nervures et d’entretoises qui supportent la poussée latérale,
complété encore par des longerons destinés a raidir les entretoises. Le radier,
trés lourd, supporte toute la charge du contenu dusilo. A I'inverse de celui-ci
le silo II exécuté a Trattendorf, en 1921 (fig. 5 b), est notablement libéré de
cette construction intérieure. Les sommiers du radier ont disparu et sont rem-
placés par les surfaces obliques du radier lui-méme. On voit par contre au ren-
forcement du pied des parois que ces derniéres ont été calculées isolément,
sans tenir compte de leur solidarité avec les radiers.

Cen’est qu'en 1925 que furent appliquées les nouvelles conceptions décrites
plus haut, lors de la construction du silo de 'usine de Finkenheerd (fig. 5 ¢).
Dans ce dernier, le systéme porteur est exclusivement formé des parois et des
radiers, qui ont été calculés en tenant compte de leur solidarité, c'est-a-dire
uniquement comme ensemble de surfaces. La portée de 13 m. est franchie
uniquement, aI'aide de parois de 20 cm. d’épaisseur et de radiers de 25 cm. sans
aucune nervure ou sommier. [.es traverses posées sur les cellules sont dispo-
sées pour supporter les rubans transporteurs.

Cette nouvelle conception constructive repose sur l'utilisation systématique
de la résistance de toutes les parois en tenant compte de leur interdépendance.
Cest cette solidarité qui joue ici le role principal, 2 l'opposé de ce qui se passe
dans les tympans considérés isolément. Si I'on charge une paroi verticale, le
radier oblique qui lui est relié ne peut pas rester sans tension; il intervient
dans le jeu des forcesen équilibrant les fatigues. Il n’est pas besoin denervures le
long des arétes communes & deux parois ni pour supporter les forces qui agissent
dans le plan de ces parois, ni pour les forces perpendiculaires a ces dernieres.

La théorie de ces ensembles porteurs formés de surfaces, aulrement dit I'étude
des réactions réciproques de deux ou plusieurs tympans reliés par leurs arétes
et I'examen des modifications que cette interdépendance apporte a la répartition
des fatigues dans les tympans eux-mémes, a été établie parl'ingénieur diplomé
G. Encers a l'occasion de I'élaboration du projet de silo & Finkenheerd dont il
vient d’étre question®. Elle a été également développée parle Dr. Ing. CRAEMER?,

1. Dr.-Ing. CraEMER. « Scheiben und Faltwerke als neue Konstruktionselemente im Eisen
hetonbau. » Zeitschrift « Beton u. Eisen. » 1929, Heft. 13, 14, 18.

2. Vgl. Handbuch fiir Eisenbetonbau, 3. Aufl. Band 14, Abb. 99, 116, 150, 161, 186, 197,
199, 205, 202, 215, 233. Verlag von W. Ernst und Sohn, Berlia.

3. Vgl. Dr.-Ing. W. Stark. « Kokskohlenbunker fiir ein grosses industrielles Werk im
Rheinland. » Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929. Heft. 13, S, 244.

4. Dipl. Ing. EnLers. « Ein neues Konstruktionsprinzip. » Zeitschrift « Der Bauingenieur »,
1930. Heft 8.

Du méme : « Die Spannungsermittlung in Flichentragwerken ». Zeitschrift « Beton u.
Eisen », 1930. Heft 15, u. 16.

5. Dr.-Ing. CuaeMer. « Aligemeine Theorie der Faltwerke ». Zeitschrift « Beton u. Eisen »,
1930. Heft. 15.
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(ui aboutit pour ces systemes, qu'il appelle « FFaltwerke », & des résultats trés
proches de ceux de I'ingénieur Ehlers.

Ces systemes ont un degré élevé d’hyperstaticité, car a chaque ligne de con-
tact entre deux tympans, s'exercent quatre forces intérieures inconnues, &
savoir, un moment fléchissant, I'effort tranchant correspondant, une poussée de
volite et, de plus, un effort de cisaillement s'exercant le long de 'aréte de contact.
Ce dernier effort est déterminant pour I'action spatiale. C'est pourquoi, dans les
deux méthodes, lui seul a été introduit comme inconnu, dans le but de simpli-
fier les calculs, tandis que les moments fléchissants et les efforts tranchants
ont été identifiés avec ceux d'une dalle continue reposant sur les arétes de
la charpente.

L’ingénieur EHLERs a de plus admis dans son étude que la loi de Navier, de
la répartition linéaire des fatigues, était encore valable pourles tympans, c’est-
a-dire que la hauteur des parois n’était pas trop grande relativement a leur por-
tée (h: I = ~ 1 :1,5). Le Dr. CRAEMER! estime que la limite se trouvea A : {
= ~ 1: 2. On tombera d’accord avec Enrkrs que le probléme ne saurait étre
résolu a l'aide de considérations théoriques seule qui supposent toujours la
matiére homogeéne, et qu'il faut avoir recours & des essais pratiques approfon-
dis. Les recherches du Dr. Ing. Bay, dont il a été question plus haut, seraient
certainement précieuses ici. Ces systémes de surfaces solidaires peuvent inter-
venir non seulement pour des silos, mais aussi dans la construction de réser-
voirs, de tours de réfrigération et d'ouvrages analogues a parois minces qui
doivent résister 4 de fortes pressions du vent sans étre munis de nervures
deraidissement. La figure 6 donne le plan d’une tour deréfrigération construite
en 1923 par Wayss et Freytag pour une fabrique de produits chimiques. La
précisément se posait le probléeme d’obtenir la résistance voulue aux efforts du
vent, tout a fait sur I'aréte supérieure des parois. Les diverses parois sont des
tympans plans, dont les réactions sur appui sont recues dans les angles. Ces
réactions ne sont toutefois pas supportées en direction radiale par les ner-
vures d'angle, mais tangentiellement en se décomposant dans les directions
des deux parois en contact. Chacune de ces derniéres regoit ainsi une charge
déterminée, agissant dans son plan. La paroi constitue, vis-a-vis de cette
charge, une poutre qui posséderait d'un coté une membrure tendue et 'autre
une membrure comprimée. Par suite de la constitution monolithique du béton
armé, la membrure tendue d’une poutre est liée & la membrure comprimée
de la poutre adjacente ; il est par conséquent impossible que la ligne de
suture soit sollicitée d’un c6té a la compressionet de I'autre a la traction. L'ou-
vrage aurait donc du étre calculé, d’aprés ce qui précéde, comme systéme de
surfaces solidaires, ce qui aurait évité les nervures d’angle. Mais comme &
I'époque de I'exécution, le probleme n’avait pas encore été €lucidé, on dut se
borner 4 tourner la difficulté en prévoyant les nervures d’angle considérées
comme membrures tendues et comprimées des parois, sans tenir compte de la
résistance propre de ces derniéres.

Une cheminée formée ainsi de tympans devient une coque cylindrique, lorsque

1. Voir & ce sujet ’échange de vues entre le Dr, Ing. CraeMer et l'ingénieur diplomé
EuLers paru dans la revue « Der Bauingenieur », 1930, Heft. 21.
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le nombre des angles est trés grand. Plusieurs tours de réfrigération ont été
exécutés par Dyckerhoff et Widmann A. G. sous forme de coques cylin-
driques?. ‘

Le principe constructif des ensembles de tympans est également important
pour les toitures, car la suppression des nervures et raidissements se tra-
duit par une économie de matiére et de poids. Les Dr. Ing. DiscuinGer ? et
FINsTERWALDER ont proposé, en 1928, de remplacer dans les toitures minces
la section incurvée par un polygone, c'est-a-dire la coque, par un assemblage de
tympans. Le Dr. Ing. Craener? a publi€ des projets de constructions de ce genre.
Dans la figure 7 par exemple, la portée de la toiture perpendiculairement a la
figure est de 24 m. Le systeme de surfaces repose a ses extrémités sur des parois
en béton armé. Le toit de la station de pompage de Gelsenkirchen-Bismarck est
une construction de ce genre, de petites dimensions. Il a été exécuté par la mai-
son Stocker et Roggel G. m.b. H. a Gelsenkirchen, pourla « Emschergenossen-
schaft » d'Essen* d’aprés le projet du Dr. Ing. CraEMER. La figure 8 montre clai-
rement 1'absence de tout systéme de poutres. La couverture se compose de quatre
parties planes, donc faciles a coffrer, qui s’étayent mutuellement suivant leurs
arétes et n'ont ainsi pas besoin de sommiers spéciaux comme appuis. Le rai-
dissement périphérique latéral qu’exigeait la construction est dissimulé dans la
corniche, de sorte que cette toiture, d’'une portée théorique de 7,10 m. X<
10,76 m., ne présente aucune nervure.

Une exécution de ce genre sur plus grande échelle, est offerte par le batiment
d’exploitation de la laiterie de Nuremberg (exécuté par la maison Leonhard
Jacobi Nuremberg) (fig. 9) . L’espace libre de 24 >< 24 m. et en partie de 37 X<
24 m. de portée est couvert par un ensemble de surfaces planes, horizontales
et obliques, agencées de telle fagon que sous I'effet de leurs réactions mutuelles,
elles reportent leurs charges en quelques points seulement. Les poussées laté-
rales des diverses coques s'équilibrent mutuellement ; seules les deux poussées
extrémes sont transmises par les tétes de colonnes ala paroi verticale adjacente
formant tympan. Dans la partie de la construction ou la portée est de 37 m.,
la hauteur disponible n’est pas suffisante au point de vue statique. Mais comme il
ne paraissait pas indiqué d'augmenter cette hauteur et que, d’autre part, il
n’était pas possible de placer des colonnes intérieures, on recourut ici a un
appui intermédiaire sous forme d'un sommier subjacent placé au-dessus du toit.
Ce sommier, placé transversalement au systéme de surfaces, a 24 m. de lon-

i. Dr.-Ing. DiscuiNGER u. FiNsTERWALDER. « Eisenbetonschalendicher, System Zeiss-Dywi-
dag. » Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928, Heft 4%. u. 46. Vgl. auch Handbuch fiir Eisen-
betonbau 3. Aufl., 12. Band. « Schalen und Rippenkuppeln. » Verlag von W. Ernst und
Sohn, Berlin.

2. Dr.-Ing. Discminger und Finsterwarper. « Eisenbetonschalendicher System Zeiss-
Dywidag ». Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928. Heft 44. und 46.

3. Dr.-Ing. CraeEMER. « Scheiben und Faltwerke als neue Konstruktionselemente im
Eisenbetonbau ». Zeitschrift « Beton und Eisen », 1929. Heft 14.

4. Dr.-Ing. Craemer. « Eisenbeton-Faltwerksdach von 7 >< 11 m, Stiitzweite ohne Unter-
ziige », Wochenschrift der Deutschen Gesellschaft fiir Bauwesen und ihrer Bezirksvereine,
1931, Nr. 32, VDI-Verlag G. m. b. H, Berlin. NW 7, _

5. « Der Milchhof in Niirnberg » (Architekt O.E. Suweizer, Karlsruhe). « Baugilde » Zeit-
schrift des Bundes Deulscher Architekten, 1931, Heft 16. S. 1325.
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gueur, 2,90 m, de hauteur et 70 cm. de largeur ; il est percé d’ouvertures d’élé-
gissement. Les colonnes de support du systéme s’élargissent & leur somnmet
(fig. 9); ceci épargne une entretoise spéciale qui supporterait la partie infé-
rieure horizontale.

B. Les coques.

1. Surfaces de révolution (coupoles minces sur plan circulaire).

Nous nous abstiendrons de décrire le développement de la construction des
coques affectant la forme d’une surface de révolution, et nousrenvoyons a lalit-
térature qui traite du sujet!. Mentionnons le systéme a4 mailles de Zeiss congu
en 1922 par le Dr. BAuersreLp et que la maison Dyckerhoff et Widmann A.G.
a utilisé pour la construction d'un grand nombre de coupoles de faible épais-
seur, ou le réseau métallique qui remplace le coffrage est tantét enrobé de
béton, tantdt démonté pour étre utilisé a nouveau, Ces constructions n’apportent
rien de nouveau au point de vue statique.

Il en est autrement de la conception statique du Dr. Ing. DiscHINGER (ui pro-
pose de réaliser de grandes distances entre les colonnes d’appui de la coupole
en faisant travailler spécialement ensemble la ceinture et la coque. 1l est néces-
saire a cet effet, de renforcer considérablement la coque aux retombées. La coque
ainsi renforcée posséde une résistance si grande que la coupole peut se porter
seule, méme pour de grandes distances entre colonnes. La ceinture ne porte
plus la coupole, elle est plutot suspendue. D'aprés le Dr. Ing. DiscuiNGEr,
le probléme est étroitement lié a-celui des tympans traité dans la premiére
partie de ce mémoire. Plusla distance entre colonnes est grande, plus la hau-
teur portante dela coupole est considérable, de sorte que les fatigues centrales
dans la coupole, dues & son action portante, sont indépendantes de 1’écartement
des colonnes. De méme que dans le probleme des tympans se présente ici le
fait remarquable que les bras de levier des forces internes sont beaucoup plus
favorables dans les travées (ue sur les appuis, et que ces derniers bras
de levier décroissent en méme temps que les colonnes se rapprochent (voir
page 3). La coupole de révolution de 75 m. de portée représentée dans la figure
10 en est un exemple. Cette coupole repose sur six colonnes distantes de 40 m.
Elle est raidie par la dalle horizontale trés étendue de la construction environ-

1. Dr.-Ing. DiscaiNGER. « Schalen und Rippenkuppeln ». Handbuch fiir Eisenbetonbau. 3.
Aufl,, 12. Bd. Verlag von Wilhelm Ernst und Sohn, Berlin.

Dr.-Ing. Discuinger. « Eisenbetonschalendécher Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung weit-
gespannter Riaume ». Erster Internationaler Kongress fiir Beton und Eisebeton, Liittich,
1930. Verlag : La Technique des Travaux. Liége.

Du méme : « Fortschritte inm Bau von Massivkuppeln. « Bericht iiber die 28. Hauptver-
sammlung des Deutschen Beton-Verems 1925.S. 115. (S. auch Zeitschrift « Der Bauinge-
nieur », 1925. Heft 10.)

Dr. -Ing. FiNnsTeERwALDER. « Die Schalendacher des Elektrizititswerkes in Frankfurt a.
M. ». Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1928. Heft 11.

Dr.-Ing. ScuerzINGER. « Neuartige Ausfilhrung einer weitgespannten Schalenkuppel in
Torkret-Eisenbeton ». Bericht uber die 30. Hauptversammlung des Deutschen Beton-Vereins

1927, S. 351. (S. auch Deutsche Bauzeitung, 1927. Beilage « Konstruktion und Ausfithrung ».
B, 104, 124, 183.)
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nante qui s'oppose i toute déformation de la coque et rend ainsi possible son
action portante. Cette action est si considérable qu’elle suffit non seulement au
poids propre de la coupole mais encore a celui de la dalle adjacente. Ce pro-
bléeme constitue une partie du travail présenté par le Dr. Ing. DiscHINGER &
I’ « Akademie des Bauwesens », intitulé « Eisenbetonschale als Raumtriger »
et qui fut couronné du premier prix !. Dans cette étude, 'auteur montre que 1'on
peut aussi construire des absides (demi-coupoles) suivant la figure 11, comme
formes constructives indépendantes. Bien que le long de la coupure les tractions
annulaires, dont la présence est nécessaire dans une coupole normale, soient
supprimées, il est néanmoins possible de réaliser un état tensoriel purement
central; ce n’est qu'au passage entre la coque et la ceinture que se produisent
de petits moments fléchissants, a cause de la discontinuité des déformations du
systéme statiquement déterminé.

2. La coque cylindrique raidie transversalement?.

Les coupoles minces a plan circulaire ou elliptique permettent de couvrir de
grandes portées avec une faible dépense de matiére. Pour un grand nombre
d’ouvrages, elles ne sont toutefois pas utilisables a cause de la forme courbe de
leur base. C’est pourquoi lesefforts des constructeurs se sont portés vers la réa-
lisation de coques a plan rectangulaire.

La premiére proposition de ce genre, formulée en 1923 par le Dr. Ing.
DiscHINGER, concernait des coques a double courbure qui devaient étre raidies
par des fermes-tympans verticales. On renong¢a toutefois au début a cette
forme, a cause des difficultés du calcul et on étudia des coques cylindriques a
simple courbure, raidies aux deux extrémités (fig. 12). Lorsqu'une voite de
ce genre est raidie a ses extrémités, par des fermes-tympans, il se produit un
un systéme spatial de forces analogue a celui qui se présente dans une cou-
pole, et dans lequel les moments fléchissants sont minimes. Les premiéres exé-
cutions de ce genre remontent a 1924 et 1926 et ont une section transversale
elliptique (tig. 13 a). Comme ces toitures présentent des surfaces de forte décli-
vité, d’'exécution difficile, et qu’entre deux voutes adjacentes se produisent de
fortes accumulations de neige, on a choisi pour la grande halle du marché de
Francfort-s.-M. une forme composée de segments d'arcs et de hautes poutres de
bordure. La figure 13 c. donne la coupe en travers qui a servi de base pour les

1. Dr.-Ing. EcLerBeck. « Preisaufgabe der Akademie des Bauwesens aus dem Gebiete des
Eisenbetonbaues », Zentrahlatt der Bauverwaltung, 1930. Heft. 2%.

2. Dr.-Ing. DiscuinGer. « Eisenbetonschalendiicher Zeiss-Dywidag zur Deberdachung weit-
gespannter Raume ». Erster Internationaler Kongress fiir Beton Eisenbeton, Liittich, 1930.
lag : La Technique des Travaux. Liége.

Du méme : « Schalen und Rippenkuppeln ». Handbuch fiir Eisenbetonbau, 3. Aufl,, 12,
Bd., Verlag von W, Ernst und Sohn, Berlin.

Du méme : Zeiss-Dywidag Schalengewdlbe unter besonderer Beriicksichtigung der Gross-
markthalle in Frankfurt a. M. Bericht iiber die 31. Hauptversammlung des Deutschen Belon-
Vereins, 1928. S. 163. (8. auch. Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928 Heft 44, 43, 46.)

Dr.-Ing. F. DiscninGer und U. FiINsTERWALDER. « Die Dvwxdaghalle auf der Gesolei ». Zeil-
schrift : Der Bauingenieur, 1926, Heft 48.

Dr.-Ing. KLeiNLOGEL, Die Schalendiicher der Grossmarkthalle Frankfurt a. M. Zeltschrlfl
Beton u. Eisen, 1928. Heft 1. u.2.

Dr.-Ing. DiscuiNnger und. U. FinsterwaLpeEr. Eisenbetonschalendicher Syslem Zeiss-
Dywidag. Zeitschrift : Der Bauingenieur, 1928. Heft. 44.
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récentes exécutions. Elle se compose d'un segment d’arc trés surbaissé et de
poutres de bordure élevées. Le probléeme trés délicat qui se présente sur les bords
est encore d'une importance plus grande dans les récentes constructions du
genre de la figure 13 ¢ que dans les anciennes de la figure 13 a (un état ten-
soriel purement membranaire n’est possible dans une voiite se portant libre-
ment que s’il est accompagné de moments fléchissants). Ce probléeme a été
traité et résolu dans I’étude présentée par le Dr. Ing. FinstEkwaLper & I’ « Aka-
demie des Bauwesens », étude intitulée « Eisenbeton als Gestalter » et qui regut
le deuxiéme prix.

A chaque suture de la coque & un sommier de bordure agissent quatre gran-
deurs statiquement indéterminées ui dépendent de la déformation commune a
la coque et au sommier. Les fatigues dans la coque elle-méme sont données par
une équation différentielle du 8¢ ordre ; toutes les forces internes dérivent d'une
fonction de fatigue (de méme que dans les tympans les forces internes peuvent
se-calculer a l'aide d'une fonction Airyenne des fatigues).

Le Dr. FinsTERwALDER a démontré que les moments fléchissants de la coque
dans la direction des génératrices, engendrés par le report des charges jus-
qu’aux tympans ne jouent aucun role, car ce report des charges s cifectue exclu-
sivement par l'intermédiaire de forces internes centrales. Il en résulte qu'il a
pu dans son étude séparer le probleme des fatigues dans la coque de celles
des tympans. On est conduit ici, dans le cas d’une discontinuité asymétrique, &
une équation différentielle de 6° ordre, ou les fatigues se déduisent 4 nouveau
d'une fonction de fatigues. Ce dernier probléme a été aussi étudié en détail par
le Dr. Ing. K. MigseL*.

En ce qui concerne les premiéres exéoutions du genre, nous renvoyons a la
littérature technique. Nous décrirons ici quelques ouvrages récents. Les pro-
jets et les calculs de ces ouvrages ont été élaborés par la maison Dyckerhoff
et Widmann A.G. qui les a également exécutés sauf indication contraire.

Dans le rapport qu’il a présenté au Premier Congreés International du Béton
et du Béton Armé, Liége, 1930, le Dr. Ing. DiscHiNGER a donné les coupes en
long et en travers ainsi qu'une vue perspective de la halle pour automobile
S.I. A. 4 Rome, construite en 1929 parla maison Rodolfo Stoelker 2 Rome,
et agrandie en 1931. Comme l'intérieur de cette halle devait rester autant que
possible libre d'éléments de construction, les fermes ont été disposées au-des-
sus de la coque et le berceau a été exécuté sans sommier de bordure. La mem -
brure tendue devait donc étre constituée parla coque elle-méme et par le ché-
neau renforcé. Les fermes a paroi pleine situées au-dessus du toit forment un
systéme de poutre en porte a faux reliées entre elles par des articulations a la
clef des berceaux. La figure 14 donne une vue intérieure de la halle.

Le hall du garage A.T.A.G., exécuté en 1931 par la maison Stoelker &
Rome, est du méme genre. La figure 15 en donne les coupes en long et en tra-
vers ainsi qu'un plan. Les quatre berceaux traversés par une ferme médiane
ont une portée de 13,9 m. chacun et agissent comme poutres sur une portée

de 2 >< 20,7 m.

1. Dr.-Ing. MieseL. «Ueber die Festigkeit von Kreiszylinderschalen mit nicht achsen-
symmetrischer Belastung ». « Ingenieurarchiv », vom Dezember 1929. Heft 1.
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Dans les hangars 59 du port de Hambourg, construits en 1930-31, les fermes
tympans ont été transformées en nervures arquées avec tirant suspendu. La
figure 16 en donne la coupe en long et en travers. Leur superficie est de 332 ><
30 m. en chiffres ronds. Les 36 berceaux reposent sur les fermes des fronts
longitudinaux et sur une ferme médiane intermédiaire. Ils sont donc continus
sur deux travées de 24,4 m. et leur portée dans le sens des arcs est de 9,16 m.
L’épaisseur de la coque est de 5,5 cm. ; la construction est coupée par 6 joints
de dilatation. Des lanterneaux largement dimensionnés sont disposés a la clef
des voites ; les trong¢ons longitudinaux sont percés de fenétres. Ici, ce nouveau
procédé de bélon armé entra avec succés en concurrence avec la construction
en bois habituelle. Les divers éléments du coffrage furent utilisés de nombreuses
fois. La figure 17 montre une partie des coques déja achevées; une autre partie
se trouve encore dans les coffrages.

Les entrepdts a tonneaux de la « Gross-Einkaufgesellschaft Deutschen Kon-
sumvereine m.b. H. » & Hambourg, sont aussi couverts de berceaux renforcés
par des fermes-tympans ajourées (fig. 18). Il ¥ a 12 voutes de 12 4 23 m.
de distance entre fermes. La portée des voilesestde9, 35 m., I'épaisseurde 6 cm.

En 1930, la maison Antal Sorg, a Budapest, a construil le hall des tramways
municipaux de cette ville (fig. 19). Ce hall est couvert d'éléments de toi-
ture en console, accouplés deux a deux. L’écartement des axes est de 13,70,
la longueur de 30 a 40 m., les portées 8 2 12 m. et I’épaisseur § cm. La figure
20 donne une vue du hall terminé,

L’ouvrage le plus audacieux construit suivant ce systeme est la grande halle
du marché de Budapest. Les berceaux ont une portée de 41 m. et une épaisseur
de 6 cm. L'importante action de poutre fut obtenue grace & une forte courbure
de la section transversale.

On remarquera ici aussi armature des bordures, hautes de 3,4 m. et larges
de 20 cm. seulement. Cette faible épaisseur ne permettait pas de plier oblique-
ment les fers d’armature pour supporter les efforts tranchants ; ils furent rem-
placés par des étriers obliques. Ce dispositif fut essayé au préalable sur des
poutres d'épreuve et a donné, a I'exécution aussi, les meilleurs résultats. Le
Dr. Ing. FixsterwaLper a l'intention de publier un mémoire spécial sur cette
halle, sur les calculs et sur I'armature spéciale des sommiers de bordure.

3. Coupoles polygonales composées de coques cylindriques
renforcées?.

Lafigure 21 représente une coquea plan carré renforcée par deux tympans. Ima-
ginons cette coque subdivisée en quatre parties par deux coupes en diagonale,
on appellerales parties a, « les croupes » etles parties b, « les voussettes ». Sil’'on

1. Dr.-Ing. DiscuiNGer. « Die Theorie der Vieleckskuppeln und die Zusammenhiinge mil
den einbeschriebenen Rotationsschalen ». Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Heft $-9.

Dr.-Ing. F. Discuinger. « Eisenbetonschalendicher Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung
weilgespannter Riume ». Erster Internationaler Kongress fiir Beton und Eisenbeton, Liége,
1930. Verlag La Technique des Travaux. Liége.

Du méme : « Schalen und Rippenkuppeln ». Handbuch fiir Eisenbetonbau 12. Bd., 3
Aufl,, Verlag von W. Ernst et Sohn, Berlin.

Du méme : « Grossmarkthalle Leipzig ». Bericht {iber die 32. Haupiversammlung des
Deutschen Beton-Vereins, 1929. S. 167. '
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veut que l'action spatiale des forces de ces quatre parties limitées par des coupes
en diagonales soit conservée, les coupures doivent étre raidies par des tympans.
Si cette condition est réalisée, les voussettes et les croupes ne sont soumises
principalement qu’a des efforts centraux.

Une voiite qui n'est composée que de croupes s’appelle voite cloisonnée
(fig. 22); celle qui n’est formée que de voussettes se nomme volte en aréte
(fig. 23). On peut aussi réaliser par déformation linéaire des coupoles dont le
plan soit rectangulaire, au lieu d’étre carré, et en combinant un grand nombre
de croupes ou de voussettes on obtient des coupoles polygonales.

L’action de coupole fait naitre des efforts de ceinture analogues & ceux d’une
coupole de révolution et grace auxquelles les arétes ne sont pas sollicitées a la
flexion. Ces forces annulaires sont d’autant plus grandes relativement a celles
d’'une surface de rotation que le nombre d’angles est plus faible. Si ce nombre
devient au contraire infini, la coupole polygonale devient une surface de révo-
lution. Les efforts d'une coupole polygonale, dus a I’action de coupole, peuvent
étre représentés en fonction de ceux de la surface de révolution inscrite ; mais
a cette action de coupole vient s’ajouter une action de poutre, car les coques
cylindriques raidies suivant les arétes, agissent 4 la maniére de grandes poutres
spatiales entre ces arétes et reportent les charges sur les colonnes d’angle par
l'intermédiaire des arétes. C’est dans cette action combinée de coupole et de
poutre que réside ’avantage principal du systéme sur les surfaces de révolu-
tion. Lorsque les colonnes sont trés écartées, il n'est pas besoin, pour suppor-
ter 'ouvrage, d'une construction supplementalre lourde et couteuse puisque
la toiture aout elle-méme comme sommier.

La premieére application en fut faite au Planetarium de Dresde, polygone de
16 cotés, d’une portée de 25 m. et d'une épaisseur de 4 cm. Deux ans plus
tard on construisit, selon le méme principe, les grandes halles du marché de
Leipzig. Ces coupoles octogonales ont 76 m. de portée et une épaisseur de
9 cm. Ce sont les plus grandes coupoles massives du monde. Nous renvoyons
a ce sujet aux publications dont cet ouvrage a fait I'objet.

Une coupole octogonale semblable, de 60 m. de portée, fut exécutée en été
1929 par la maison Ed. Zublin & Ci¢ S. A., a Bale, suivant les plans et les
calculs de Dyckerhoff et Widmann A. G., pour la grande halle du marché de
Bale. Les coques, de forme cycloidale, ont une épaisseur de 8,5 cm. A l'en-
contre des coupoles de Leipzig, les coques ne sont pas soutenues aux retom-
hées par des arcs porleurs ; elles se portent elles-mémes librement d'une aréte
a 'autre. La figure 24 donne le plan et ’élévation de cette coupole.

k. Coques de toitures renforcées a double courbure.

Suivant le mémoire présenté par le Dr. Ing. Discuinger, au Congrés Interna-
tional de Liége, les plus grandes portées longitudinales qui soient encore éco-
nomiques pour les coques cylindriques a courbure simple sont de 45 m. pour
les berceaux & une travée et de 55 4 60 m. pour les berceaux continus sur
plusieurs appuis. Pour de plus grandes portées, il faut recourir & des coques
a double courbure que le Dr. Ing. Dischinger a étudiées dans le travail de con-
cours de '« Akademie des Bauwesens » mentionné plus haut.

Dans ces coques a double courbure, les moments fléchissants ne jouent plus
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qu’un rdle tout a fait secondaire, les fatigues centrales sont notablement plus
faibles et la sécurité au flambage beaucoup plus élevée. Les surfaces de trans-
lation se prétent particulierement bien a la réalisation de formes de ce genre
qui permettent de couvrir des superficies rectangulaires aussi bien que carrées.
Pour ces derniéres, la surface sphérique convient aussi admirablement et offre
l'avantage de permettre un calcul rigoureux des fatigues.

Un ‘modele de ce genre sur plan carré se trouve dans les chantiers de Dycker-
hoff et Widmann A. G., 2 Wiesbaden-Biebrich (fig. 26). La coque sphemque
est limitée des quatre cotés par des fermes-tympans verticales. Ces derniéres
agissent solidairement avec la coque, avec laquelle elles forment un systéme
spatial qui reporte les charges aux quatre angles tout en n’étant soumis qu’a de
trés faibles fatigues centrales. La superficie est de 7,30 m. >< 7,30 m., I'épais-
seur 1,5 cm. ; & la suture avec les tympans, I'épaisseur est portée a 2,5 m. La
coque est armée d'un réseau a mailles de 3 mm. et les angles sont munis de fers
supplémentaires (fig. 27). Lors des essais, cette coupole de 1,5 cm. d’épaisseur
a supporté une charge de 300 kg/ m?, agissant, soit sur toute la surface, soit sur
la moitié seulement. On fit de plus un essai de charge avec 50 hommes serrés
les uns contre les autres ; néanmoins aucune fissure ne se produisit.

La coupole de Wiesbaden-Biebrich a servi de modéle pour les coupoles de la
halle du marché de Dresde, dont le projet est achevé, mais qui ne sont pas
encore exécutées. La figure 28 en donne le schéma. Les coupoles ont une
superficie de 37,50 >< 37,50 m. L’épaisseur prévue pour la coque est de 6 cm.
La figure 29 donne les vues de la halle avec les construction de téte, suivant
le projet des architectes KLopuaus, Scuoch, zv Putuitz, 3 Hambourg, ainsi que
Lossow el le Prof. Kiinneg, a Dresde

Ce systéme se préte également bien a la réalisation de coupoles polygonales
I1 permet de franchir de beaucoup plus grandes distances entre colonnes qu’avec
les coupoles polygonales, décrites dans le chapitre 3. Il n’y a aucun obstacle
a réaliser une coupole da type de la figure 30, d’'une portée de 150 m. et repo-
sant sur 6 colonnes seulement distantes de 80 m.

5. Le principe de I'équilibrage statique des masses.

Dans son travail couronné par I’ « Akademie des Bauwesens », le Dr. Ing.
DiscHiNGER a signalé l'importance du principe de I'équilibrage statique des
masses, pour tous les systémes spatiaux. Ce principe permet de calculer aussi
des systemes spatiaux qui dérivent de formes symétriques par déformation
linéaire. Il est par exemple possible de ramener le calcul des fatigues d'une
coupole a plan elliptique a celles d'une coupole de révolution, s’il existe entre
les épaisseurs des deux coupoles certaines relations fixées par le principe de
I'équilibrage des masses. De méme les systémes des chapitres 3 et 4 peuvent
étre déformés linéairement et calculés.

Zusammenfassung.

Fiir Flichentragwerke, und zwar solche aus ebenen Flichen (Scheiben), die
auch geknickt sein, also Winkel mit einander bilden kénnen, und fir solche
aus gekrimmten Flichen (Schalen) wird dargetan, was seit der II. Interna-
tionalen Tagung fiir Briickenbau und Hochbau 1928 in Wien an Fortschritten
festzustellen 1ist.
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Im einzelnen werden behandelt : Die tragende Wand als ebene Scheibe. —
Mit einander verbundene, in verschiedenen Ebenen liegende Scheiben. —
Rotationsschalen (Schalenkuppeln mit runden Grundrissen) und Halbkuppeln
(Apsiden). — Das zylindrische, quer versteifte Schalendach. — Vieleckskup-
peln, zusammengesetzt aus versteiften Zylinderschalen. — Doppelt gekriimmte,
ausgesteifte Schalendacher. — Das Prinzip des statischen Massenausgleiches.

Die bei den einzelnen Baugebilden vorhandenen Probleme, die zum Teil
noch weiterer Erforschungs- und Versuchsarbeiten bediirfen, werden kurz
erortert und die Entwicklung und neuartige Anwendung dieser Flichentrag-
werke im Eisenbetonbau an Beispielen gezeigt.

Résumé.

Ce mémoire expose les progrés qui ont été réalisés depuis la II® Réunion
Internationale pour Ponts et Charpentes en 1928 & Vienne dans le domaine des
constructions sans poutres, et plus précisément de celles constituées par des
parois et voiites minces!,

Il traite en détail : la paroi portante sous forme de paroi plane mince [tym-
pan] — les constructions constituées exclusivement a 1'aide de parois minces —
les coupoles de révolution et coupoles a section demi-circulaire (absides) — la
voute cylindrique renforcée au sens transversal — les coupoles polygonales
composées de voutes cylindriques renforcées — les toitures en voiites renfor-
cées 4 double courbure — le principe de la compensation statique des masses.

L’auteur discute briévement les problémes relatifs aux différentes dispo-
sitifs qui réclament encore des travaux de recherches et d’essais, et démontre
par quelques exemples le développement et les applications nouvelles de ces
constructions sans poutres, c'est-a-dire uniquement composées de parois et
volites minces. '

Summary.

For structures without beams, i. e. consisting of flat surfaces (slabs), which
may be sharply bent, i. e. form an angle with each other, and for those with
rounded surfaces (shells), — it is shown what progress may be noted since
the 2nd International Session for Bridge and Structural Engineering was held
in 1928 at Vienna. '

The following cases are treated separately : — Slabs connected to each
other and lying in different planes. — Circular shells (shell cupolas with
circular ground plan) and half cupolas (apside). — The cylindrical shell roof
with cross reinforcement. - Polygonal cupolas, built up of reinforced eylin-

drical shells. — Doubly bent, reinforced shell roofs. — The principle of
compensating the static masses.

The problems arising in the individual types of construction which partly
require still further research and experimental work, are briefly mentioned,
and examples are given showing the development and recent application of
these flat supporting surfaces in reinforced concrete buildings.

1. Ce rapport désigne les parois minces avec « tympan », les voites minces avec
« coques ».
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