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II1
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 Eidgenössischen Technischen Hochschule, Zürich.

Die zunehmende Bedeutung der Platten und Schalen im Eisenbetonbau
rechtfertigt es, am ersten Kongress der Internationalen Vereinigung für Brückenbau

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
gehören zu den ältesten Konstruktionselementen des Eisenbetonbaues; sie
finden sich schon in den Patentzeichnungen von Monier, traten jedoch an
Bedeutung zurück, als Hennebique mit grossem Erfolge den biegungsfesten
Balken in die Praxis einführte. Erst die neueste Zeit brachte in der Anwendung

der Platten und Schalen wesentliche Fortschritte, so die Einführung
der trägerlosen Decken (Pilzdecken) und die Ueberdeckung weiter Räume
durch biegungslose Schalen. Der Ausbau der Theorie unter Berücksichtigung
der Bedürfnisse der Praxis ist neuerdings in erfreulicher Entwicklung begriffen

und lässt 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 räumliche Biegung
beanspruchte Eisenbetonplatte, deren statisches Verhalten heute noch nicht abgeklärt

ist. Die quadratische, auf allen Seiten frei aufliegende Platte eignet sich
besonders gut zur Prüfung der zahlreichen Fragen, die das Plattenproblem dem
Theoretiker und dem praktisch tätigen Ingenieur stellt. Der Referent dieses
Themas ist in der glücklichen Lage, neue ausgedehnte Plattenversuche
vorzulegen, die als Grundlage der Diskussion wertvolle Dienste leisten werden.
Auch eine Aussprache über die Berechnungsmethoden der Praxis für teilweise
eingespannte und durchlaufende Platten wird von aktuellem Interesse sein.
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Das zweite Thema betrifft die trägerlosen Decken (Pilzdecken), ein
Konstruktionssystem, das seit 1904 in den Vereinigten Staaten in Nordamerika,
seit 1910 auch in Europa (von der Schweiz ausgehend) in steigendem Masse
besonders für Lagerhäuser und Fabrikbauten angewendet wird. Die Theorie
der Pilzdecken ist heute noch nicht endgültig ausgebaut; auch die Konstruktive

Gestaltung erfolgt in den einzelnen Ländern nach abweichenden Grundsätzen.

Das Referat enthält in knapper Fassung die Grundlagen und den
heutigen Stand der Theorie der Pilzdecken, nebst einer Zusammenstellung der
einschlägigen, reichhaltigen Literatur. In der Diskussion sollen auch konstruktive

Fragen zur Besprechung gelangen.
Das dritte Thema bezieht sich auf die Scheiben und Schalen im Eisenbetonbau.

Der Referent bietet eine Uebersicht über die neuesten Fortschritte in
der Berechnung und Konstruktion der Flächentragwerke mit ebenen Flächen
(Scheiben), wie auch mit gekrümmten Flächen (Schalen). Zahlreiche
Beispiele von ausgeführten Bauwerken führen die Vorzüge der Schalenbauweise,
der eine starke Entwicklung bevorsteht, eindringlich vor Augen ; die eingehende

Diskussion der zahlreichen statischen und konstruktiven Probleme wird
zu den Aufgaben späterer Kongresse gehören.

Der im April 1932 erschienene 1. Band der Abhandlungen der
Internationalen Vereinigung für Brückenbau und Hochbau enthält u. a. 7
wissenschaftliche Arbeiten aus dem Gebiete der Platten, Schalen und Scheiben,

verfasst von C. S. Chettoe, F. Dischinger, U. Finsterwalder, P. Frand-
sen, E. Grubek, K. W. Johansen und A. Mesnager. Es möge genügen, 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 näher
besprochen.

1. Die Theorie derisotropen Platte.
Zur statischen Untersuchung von kreuzweise armierten Eisenbetonplatten

steht vor allem die klassische Elastizitätstheorie zur Verfügung, in der Form,
wie sie vor mehr als 100 Jahren durch Lagbange und Navier begründet und
später durch zahlreiche Forscher weiter ausgebaut wurde. Die klassische
Plattentheorie beruht auf einer Reihe von Voraussetzungen, die nachstehend
kurz erwähnt seien. Analog der Behandlung des prismatischen Stabes in der
Baustatik werden auch bei der Platte die sogenannten NAViER'schen Annahmen

eingeführt. Die Platte wird als dünn betrachtet im Verhältnis zu den
Grundrissabmessungen. Die Einsenkungen sind wiederum klein im Verhältnis
zur Plattenstärke, sodass die sogenannte Membran-oder Gewölbewirkung in
den Hintergrund tritt (dehnungslose Deformation der Mittelfläche). Für die
Anwendung im Eisenbeton erscheinen diese Voraussetzungen zulässig; immerhin

ist zu betonen, dass eine Gewölbewirkung, resp. die Wirkung von
Normalspannungen in der elastischen Fläche im Bruchzustand eine gewisse Rolle
spielen wird, insbesondere bei eingespannten Platten mit Vouten.

Unter den genannten Voraussetzungen hat bereits 1816 Lagrange die
Differentialgleichung der elastischen Fläche 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 ausführlichen Darstellungen von G. Pigeaud, A. Mes-
nager und A. Nadai, sowie auf die Spezialschriften von H. Henry, H. Leitz
u. a. Für die Anwendung im Eisenbetonbau werden besonders die graphischen
Tabellen von G. Pigeaud in den Annales des Ponts et Chaussees 1929, und
die Zusammenstellungen von A. Mesnager in seinem Buche « Cours de beton
arme » wertvolle Dienste leisten.

Der Ausbau der klassischen Plattentheorie ist heute noch nicht vollzogen ;

es fehlen die Lösungen einer Anzahl von Aufgaben, die besonders im
Eisenbetonbau von Bedeutung sind. Eine Aufgabe dieser Art bildet die Berechnung
einer rechteckigen Platte, die an den Rändern derart frei aufliegt, dass sie sich
an den Ecken abheben kann. Durch Versuche kann man sich leicht davon
überzeugen, dass das Fehlen der sogenannten Eckkräfte an einer allseitig frei
aufliegenden Platte eine messbare Aenderung des Deformationszustandes der
Platte zur Folge hat. Eine theoretische Lösung dieser Aufgabe fehlt zur Zeit.
In der Literatur findet sich mehrfach die Vermutung, dass eine Platte ohne
Eckkräfte sich identisch verhalte wie ein Balkenrost, was aber nach den
Versuchen keineswegs zutrifft. Eine zweite, praktisch wichtige Aufgabe betrifft
die rechteckige Platte, die an den Rändern nicht frei aufliegt, sondern
teilweise eingespannt ist. Die exakte Lösung dieses Problems bietet wesentliche
Schwierigkeiten, weil die Integrationsmethode von Navier in diesem Falle
versagt. Von mehreren Forschern, so von H. Henry und H. Leitz, wurde der
Fall der vollständig eingespannten Platte behandelt; für die Anwendung
erscheint es aber besonders wichtig, allgemeine Lösungen für beliebige Ein-
spannungsgrade der Ränder in brauchbarer Form zu entwickeln, um die Grundlagen

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. Nielsen, H. Marrus, P. Frandsen,
H. M. Westergaard) erfolgreich gearbeitet haben. Die Differenzenrechnung
erlaubt auch die Untersuchung von Platten mit veränderlicher Stärke, für
welche die Differentialgleichung von Lagrange keine Gültigkeit mehr besitzt.
Prof. M. Huber 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

Eisenbetonplatten soll an der zweiten Arbeitssitzung eingehend diskutiert werden.
Vor allem ist die grundlegende Frage abzuklären, 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 genügen theoretische

Ueberlegungen nicht, und es ist notwendig, die Ergebnisse von Bela-
stungsversuchen zu Rate zu ziehen.

Der Referent W. Gehler beschreibt in seinem Referate ausführlich die
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neuen, umfangreichen Plattenversuche, die am Materialprüfungsamt der
Technischen Hochschule in Dresden durchgeführt 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 Einflüsse verschiedener

Faktoren besonders geeignet erscheint. Gegenüber früheren Versuchen
wurde die Belastungsanordnung wesentlich verbessert. Für die Diskussion
seien nachstehend einige grundlegende Fragen besonders formuliert :

Entspricht das statische Verhalten kreuzweise armierter Platten der
klassischen Theorie der isotropen Platte mit konstanter Biegungssteifigkeit?

Ist zur Berechnung der Biegungsmomente die Poissonzahl mit m 4

einzusetzen, oder rechtfertigt sich eine grössere Poissonzahl und warum
Lässt sich durch eine besondere Eckarmierung zur Uebertragung der

Drillungsmomente die Tragfähigkeit wesentlich steigern? Ist der Drillungswiderstand
einer kreuzweise bewehrten Platte auch in höherem Belastungszustand,

noch voll wirksam?
Welche Rolle spielt die offenbar vorhandene Membran- oder Gewölbewirkung

im Bruchzustande der Platten

3. Die praktische Berechnung der rechteckigen, a llseitig gestützten
Eisenbetonplatte.

Es erscheint wünschenswert, dass am Kongress in Paris nicht nur Probleme
erkenntnistheoretischer Natur, sondern auch für die Anwendung geeignete
Rechnungsmethoden besprochen werden. Die Theorie der rechteckigen, allseitig

gestützten Platte ist heute noch nicht genügend ausgebaut, um ihre
fortlaufende Anwendung in der Praxis zu gestatten. Der von Navier behandelte
Fall der freien Auflagerung aller Ränder ist ein Grenzfall, der im Eisenbetonbau

selten vorkommt. Meistens sind in der Praxis die Plattenränder teilweise
eingespannt, indem sie in Mauerwerk eingreifen oder in monolithischer
Bauweise mit Randträgern oder Nebenfeldern zusammenhängen. 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 für die Praxis wichtigsten Fall der allseitig teilweise eingespannten Platte
zu analysieren. Die praktisch tätigen Ingenieure waren gezwungen, zu einem
Näherungsverfahren zu greifen, das unter der Bezeichnung Streifenmethode

oder Trägerkreuzverfahren bekannt ist und in zahlreichen
Eisenbetonvorschriften empfohlen wird. Man denkt sich aus der Platte in den beiden

Tragrichtungen zwei Streifen herausgeschnitten, die sich an der Stelle der
grössten Einsenkung kreuzen. Die gleichmässig verteilte Belastung p pro
Flächeneinheit wird zerlegt in die Anteile px und p2, die nach den beiden

Richtungen übertragen werden, wobei p= px -f- p2. Aus der Bedingung, dass

an der Kreuzungsstelle die beiden Streifen die gleiche Einsenkung haben, können

die Anteile px und p2 bestimmt werden ; sie richten sich nach dem
Verhältnis der Spannweiten und nach der Art der Auflagerung. Diese elementare
Methode ist für die Anwendung sehr praktisch und eignet sich besonders auch
für Platten, deren Ränder ganz oder teilweise eingespannt sind. In der
Literatur des Eisenbetonbaues wurde die Streifenmethodfc, soweit bekannt, zuerst
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1899 von P. Christoph empfohlen. Das Verfahren ist jedoch älter und scheint
zuerst von C. Bach im Maschinenbau angewendet worden zu sein. Man könnte
daran denken, das Verfahren zu verbessern, indem man statt einem einzigen
Trägerkreuz einen sogenannten Trägerrost einführt. Die Theorie des Trägerrostes

wurde erstmals von de Saint-Venant 1883 erwähnt. Sie geht aus der
Theorie der isotropen Platte hervor, wrenn man den Drillungswiderstand
vernachlässigt und die Poissonzahl m oo setzt.

Die Streifenmethode und ebenso die Theorie des Trägerrostes liefern Ergebnisse,

die von der klassischen Plattentheorie unter Umständen stark abweichen.

Man erkennt dies besonders gut am einfachsten Fall der quadratischen,
allseitig frei aufliegenden Platte, die der Berechnung leicht zugänglich ist.
Man erhält für das grösste Biegungsmoment in der Plattenmitte

nach der Streifenmethode M t-—r
lb

nach der Theorie des Trä^errostes M -h\
l2

13,7

pl2 I 1
nach der Theorie der isotropen Platte M £=-^ 1 H1 27,2 \ '

m

Um die Streifenmethode der Plattentheorie besser anzupassen, wird in
einigen Eisenbetonbestimmungen die Lastverteilung in empirischer Weise so

durchgeführt, dass p1Jrp2<P gewählt wird (Frankreich 1906, Dänemark
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 zurücktritt ;

eine Abminderung der Belastungsanteile muss daher unbedingt vom Einspan-
nungsgrad abhängig sein. H. Mahrus hat 1925 in seiner lesenswerten Schrift
« Vereinfachte Berechnung biegsamer Platten » versucht, verbesserte
Näherungsformeln zur Berechnung frei aufliegender, eingespannter und durchlaufender

Platten aufzustellen, wobei er allerdings die Poissonzahl durchweg zu
m co angesetzt hat.

Die rechteckige, auf allen Seiten teilweise eingespannte Platte lässt sich
nach der klassischen Plattentheorie in ausserordentlich einfacher Weise
behandeln, indem man die elastische Fläche durch Polynome darstellt, die den
Randbedingungen genügen. Dieser elastischen Fläche entspricht im allgemeinen

eine hügelförmige Belastung, die aber bei geeigneter Wahl von Koeffizienten

plateauartige Gestalt annimmt und alsdann praktisch mit dem Fall der
gleichmässig verfeilten Belastung übereinstimmt. Nach diesem Verfahren
berechnete der Verfasser (vergl. Schweizerische Bauzeitung 1932) für die

quadratische Platte die folgenden Momente :

Moment in Plattenmitte :

Grösstes Moment am Rand

M,H —
pl*
21

1 + 3/c/
2+3 k\ +

1

m

na na

Mr —
pl* 1

20 1 + 2 Ar '
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In diesen Formeln bezeichnet die Grösse k den sogenannten Einspan-
nungsfaktor ; es ist

2e E J

\ m

wo e die Drehung der Auflagerquerschnitte infolge « M 1 » (elastische
Einspannung) und J das Trägheitsmoment der Platte für die Einheit der Breite
bezeichnet.

Der Einspannungsgrad der Platte ist definiert durch den Quotienten
1

Mit k oo und k o erhält man als Grenzfälle die bekannten Werte

für freie Auflagerung resp. vollständige Einspannung ; dazwischen liegen alle
möglichen Fälle der teilweisen Einspannung. Die Ergebnisse der obigen,
einfachen Formeln stimmen bis auf ca. 3 °/0 mit der exakten Berechnung für
gleichmässig verteilte Belastung überein. Der Vergleich mit der Streifenmethode

hat ergeben, dass bei höhern Einspannungsgraden die Streifenmethode

genügende Genauigkeit besitzt ; bei schwacher Einspannung und
freier Auflagerung liefert die Streifenmethode für das Moment in Plattenmitte
zu grosse Werte. Die Streifenmethode eignet sich besonders gut zur Berechnung

durchlaufender Platten, wobei die so bequeme Methode der
Fixpunkte (nach Culmann) beibehalten werden kann. Immerhin ist zu beachten,

dass bei den Platten der Einspannungsgrad wesentlich grösser ist, als
bei den Balkenträgern, weshalb eine Verschiebung der Fixpunkte nötig wird.
Der Ausbau der Theorie zur Berechnung durchlaufender Platten ist heute
noch nicht vollendet und gehört zu den dringenden Aufgaben der angewandten
Baustatik.
4. Pilzdecken.

Der amerikanische Ingenieur C.A.P. Turner berichtete 1909 in seinem
Buche « Concrete Steel Construction » über die Einführung der trägerlosen
Decken oder Pilzdecken (engl. Mushroom system) in den Vereinigten Staaten
von Nordamerika. Umfangreiche Belastungsversuche, zum Teil bis zur Bruchgrenze

ausgedehnt, dienten zur Klarstellung des statischen Verhaltens und zur
Beurteilung des Sicherheitsgrades. Auf Grund dieser Versuche wurden
frühzeitig elementare Berechnungsmethoden entwickelt, die auf wissenschaftliche
Begründung keinen Anspruch machten, sondern von willkürlichen Annahmen
über die Lage der Momentennullpunkte ausgehen (Verfahren von Turneaure
und Maurer, University Wisconsin). Später wurde auch die Elastizitätstheorie
der isotropen Platten herangezogen, in technischen Kreisen « Grashof's Fiat
Plate Theory » genannt (H. T. Eddy, M. Merriman, H. M. Westergaard und
A. Slater, etc.). Die nordamerikanischen Bestimmungen für Beton und
Eisenbeton vom 14. August 1924 enthalten ausführliche Angaben über die
statische Berechnung und die konstruktive Ausbildung. Im Anschlüsse an
eine zur Berechnung der Biegungsmomente empfohlenen Formel wird in den
erwähnten Bestimmungen ausdrücklich bemerkt, dass diese Formel nur etwa
72 °/0 derjenigen Momentengrösse liefert, die sich auf Grund streng
wissenschaftlicher statischer Berechnung ergibt.
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Die nordamerikanischen Bestimmungen rechtfertigen dieses Vorgehen
durch folgende Bemerkung :

« Eingehende Versuche, sowie die vorliegende praktische Erfahrung haben
gezeigt, dass durch diese Vorschriften den wirklichen Verhältnissen ausreichend

Rechnung getragen wird und dass eine genügende Sicherheit gewährleistet

ist ».
Die konstruktive Ausbildung der Pilzdecken bezog sich hauptsächlich auf

die Anordnung der Eiseneinlagen und die Form und Armierung der Säulen-
kapitäle. Als Armierung wurde in Nordamerika das sogenannte «

Vierbahnensystem » bevorzugt ; zahlreiche Patente wurden auf besonders geformte
Zulageeisen in den Pilzköpfen erteilt.

In Europa wurde das Pilzdeckensystem 1910 durch den schweizerischen
Ingenieur R. Maillart eingefürt. Er wählte die Armierung nach dem «

Zweibahnensystem » und änderte die Form der Säulenkapitäle von Grund auf. Von
1914 an wurden in der Schweiz von verschiedenen Konstrukteuren zahlreiche
Hochbauten mit Pilzdecken erstellt. Eine Reihe dieser Ausführungen wurde
bereits damals nach der Plattentheorie berechnet, wobei als Nutzlast an Stelle
einer gleichmässig verteilten Belastung eine hügelförmige Belastung in
Betracht gezogen wurde, die der Berechnung leichter zugänglich war. Die
theoretischen Arbeiten von V. Lewe (1920) und H. Markus (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 Pilzköpfe, der in den statischen Berechnungen bisher nicht einwandfrei
berücksichtigt werden konnte. Es steht zu erwarten, dass das erhöhte
Trägheitsmoment der Pilzköpfe die Feldmomente günstig beeinflusst, und es ist
vielleicht vorwiegend dieser Einfluss, der die amerikanische Anschauung über
die Momentengrösse rechtfertigt. Auch die Frage der Prüfung der Theorie
durch Belastungsversuche erscheint der Besprechung wert ; in der Tat gehen
heute die Ansichten über die richtige Auswertung der Versuche noch stark
auseinander. Zahlreiche konstruktive Fragen, wie die Gestaltung der Pilzköpfe,
die Ausbildung der Endfelder, etc. harren ebenfalls der Abklärung.

S. Schalen und Scheiben.

Rankine und Schwedler 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 Kuppelgewölben 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 fördern. Die Probleme dieses aussichtsreichen
Gebietes sind wohl heute noch nicht so hinreichend entwickelt, dass am
Kongress in Paris eine Abklärung möglich wäre. Obgleich die statischen Aufgaben

zum grösseren Teil nicht zur Elastizitätstheorie gehören, sondern lediglich
Gleichgewichtsprobleme darstellen, bietet die allgemeine Theorie der
biegungslosen Schalen in einzelnen Fällen bedeutende Schwierigkeiten, die in
der Anpassung der Lösungen an die sogenannten Randbedingungen begründet

sind.
Als Scheiben bezeichnet man in der Baustatik ebene Platten, die durch in

der Mittelebene wirkende Kräfte beansprucht sind, sodass ein ebener
Formänderungszustand entsteht. Die Theorie, seit langem Bestandteil der mathematischen

Elastizitätslehre, wurde durch Lamü und de Saint-Venant begründet
und später hauptsächlich durch englische Forscher weiter ausgebaut (AiRY'sche
Spannungsfunktion). Die NAViER'sche Spannungsberechnung am prismatischen
Balken bildet einen Sonderfall des Scheibenproblems. Als Konstruktionselement

im Eisenbetonbau wird die Scheibe von grosser Bedeutung werden,
sobald dem Konstrukteur praktisch brauchbare Verfahren zur statischen
Untersuchung zur Verfügung stehen.

TRADUCTION
par M. Gossieaux, Ing., Paris.

L'emploi des dalles et des constructions ä parois minces en beton arme
prend actuellement une importance de plus en plus grande. II est donc
legitime, au cours de ce premier Congres de l'Association Internationale des Ponts
et Charpentes, d'examiner, dans une seance de travail particuliere, les
problemes qui se posent aujourd'hui dans ce domaine, tant en theorie qu'en
pratique et d'appeler ä la Cooperation de tous pour resoudre les problemes que
pose imperieusement l'avenir. Les dalles et les constructions ä parois minces
fönt partie des plus anciens elements de la construction en beton arme; on
les trouve deja dans les speeifications des brevets de Monier, mais ils ont
toutefois perdu de leur importance depuis que Hennebique a introduit dans la

pratique, avec beaueoup de succes, les poutres r^sistant ä la flexion. Ce n'est
qu'au cours de ces derniers temps que l'application des dalles et des constructions

ä parois minces a pu faire des progres sensibles, tels que l'introduction
des planchers sans poutres (dalles-champignons) et des voütes rigides ä parois
minces permettant le recouvrement de surfaces plus importantes.

L'edification de la theorie, en tenant compte des exigences de la pratique,
est entree depuis peu dans une phase de developpement interessante ; on peut
s'attendre ä de nouveaux progres, dans un avenir prochain, gräce aux facultes
de creation de l'ingenieur.

Pour pouvoir discuter ces questions avec profit, le programme de cette
deuxieme seance de travail a ete limite ä quelques sujets nettement definis;
des rapports particuliers ont ete elabores pour preparer cette discussion.
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Le premier sujet concerne les dalles en beton arme, rectangulaires,
armees en croix et travaillant ä la flexion dans les deux directions ; les carac-
teres statiques de ces elements ne sont pas, aujourd'hui encore, bien nettement
definis. La dalle rectangulaire, reposant librement sur ses quatre bords, cons-
titue un exemple particulierement interessant pour l'etude des nombreuses
questions que pose le probleme des dalles, tant au theoricien qu'ä l'ingenieur
charge des realisations pratiques. L'auteur de ce rapport est heureux de pouvoir

presenter des essais de dalles recents et etendus et qui pourront consti-
tuer une base de discussion tres interessante. L'expose des methodes pratiques
de calcul concernant les dalles partiellement encastrees et continues sera
egalement d'un grand interet actuel.

Le deuxieme sujet concerne les planchers sans poutres (dalles-champi-
gnons), Systeme qui se repand de plus en plus pour la construction des entre-
pöts et des ateliers. II est employe aux Etats-Unis, depuis 1904, et egalement en
Europe, depuis 1910 (oü il est originaire de Suisse). La theorie des dalles-
champignons n'est pas encore completement elaboree actuellement. La realisa-
tion pratique de ce Systeme est effectuee, dans les differents pays, suivant des

principes qui ne presentent pas une identite absolue. Le rapport qui traite de
cette question expose d'une maniere concise les bases et l'etat actuel de la
theorie des dalles-champignons et il mentionne les nombreux ouvrages qui s'y
rapportent. Des questions d'ordre pratique doivent etre egalement proposees
ä la discussion.

Le troisieme sujet concerne l'emploi des parois minces et des voütes
minces dans la construction en beton arme. L'auteur trace une vue d'ensemble
sur les recents progres realises dans le calcul et la construction des parois por-
tantes situees dans un plan, ainsi que des surfaces non planes : voütes et
coupoles minces. De nombreux exemples d'ouvrages, effectivement executes,
mettent en evidence, d'une maniere saisissante, la superiorite de ce Systeme,
qui permet de disposer d'elements de construction minces, et pour lequel on
peut entrevoir un developpement important. La discussion plus approfondie
des nombreux problemes statiques et pratiques qui se posent constituera la
täche des Congres ulterieurs.

Le premier volume des Memoires de VAssociation Internationale des Ponts
et Charpentes, qui vient de paraitre en avril dernier, contient, entre autres,
sept etudes theoriques concernant les dalles, les parois portantes et les voütes
minces, et dont les auteurs sont MM. C. S. Chettoe, F. Dischlnger, U. Fins-
terwalder, P. Frandsen, E. Gruber, K. W. Johansen et A. Mesnager. Nous ne

pouvons, ici, que signaler ces travaux.
Au cours de ce premier Congres, nous allons examiner brievement les

problemes et les questions qui concernent le domaine des dalles et des constructions

ä parois minces et qui sont au premier plan.

1. La theorie des dalles isotropes.
Pour Tetude statique des dalles de beton, armees en croix, on dispose en

premier lieu de la theorie classique de l'elasticite, sous la forme dans laquelle
eile a ete elaboree, il y a plus de cent ans, par Lagrange et Navier, puis deve-
loppee ulterieurement par de nombreux investigateurs. La theorie classique
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des dalles repose sur une serie d'hypotheses, qu'il convient de signaler brieve-
ment. De meme que pour l'etude de l'element prismatique, dans la statique de
la construction, on introduit egalement, pour l'etude de la dalle, l'hypothese
dite de Navier. La dalle est consideree comme mince par rapport ä ses dimensions

de base. Par ailleurs, les flechissements sont faibles par rapport ä l'epais-
seur de la dalle, de sorte que l'influence de la courbure, c'est-ä-dire d'une
deformation analogue ä celle d'une membrane, peut etre laissee de cote (defor-
mationsans allongement sur la surface situee dans le plan intermediaire). Cette
hypothese parait admissible dans le cas du beton arme: quoi qu'il en soit, il
faut attirer l'attention sur le fait que l'influence de la courbure de deformation,
c'est-ä-dire des efforts normaux ä la surface elastique, joue un certain röle au
moment de la rupture, en particulier lorsqu'il s'agit de dalles encastrees, avec
voütes.

En tenant compte des hypotheses indiquees, Lagrange a, des 1816, etabli
l'equation differentielle d'une surface elastique et, en 1821, Navier a traite le
cas le plus simple de la dalle rectangulaire reposant librement sur ses appuis.
La litterature technique actuelle est tres riche ä ce sujet; il importe de signaler

tout particulierement ici les travaux detailles de G. Pigeaud, de A. Mesna-
ger et de A. Nadai, de meme que les ouvrages speciaux de H. Henky, de
H. Leitz et autres. Les tables graphiques de G. Pigeaud, qui ont paru en
1929, dans les Annales des Ponts et Chaussees, ainsi que les tableaux de
A. Mesnager, dans son « Cours de Beton arme », sont susceptibles de rendre
des Services tout particuliers dans la construction en beton arme.

L'elaboration de la theorie classique des dalles n'est pas encore complete-
ment terminee ; il y manque encore la Solution d'un certain nombre de questions

qui sont d'une importance particuliere dans la construction en beton arme.
Le calcul d'une dalle rectangulaire qui repose sur ses bords d'une maniere teile
que ses angles puissent se soulever, constitue une question qui fait partie du
nombre de Celles qui ne sont pas encore resolues d'une maniere satisfaisante.
Si Ton 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 cötes, peut conduire k une modification appreciable dans l'etat de
deformation de cette dalle. La Solution theorique de cette question manque encore
actuellement. On trouve tres souvent, dans la litterature technique, cette idee
qu'une dalle qui n'aurait pasä subir de contraintes dans les angles se comporterait
comme un Systeme de poutres, ce que les essais ne confirment toutefois nulle-
ment. Une deuxieme question, qui presente une grande importance pratique,
est celle des dalles rectangulaires ne reposant pas librement sur leurs bords,
mais partiellement encastrees. La Solution exacte de ce probleme presente de
notables difficultes, car la methode d'integration de Navier ne peut pas etre
appliquee dans ce cas particulier. De nombreux auteurs, tels que H. Henry et
H. Leitz, ont etudie le cas de la dalle admettant un encastrement complet;
en pratique, il parait toutefois tres interessant d'arriver ä une Solution generale

conduisant ä une interpretation facile, et pour un degre d'encastrement
arbitraire, afin d'en deduire les bases du calcul des dalles continues. L'exten-
sioii de l'emploi de la methode de calcul par difference sera egalement d'un
grand interet. A cette question ont travaille recemment, avec succes, de nom-
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breux ingenieurs (MM. N. Nielsen, II. Markus, P. Frandsen, H. M. Wester-
gaard). La methode de calcul par difference permet egalement l'etude des dalles
depaisseurs variables, pour lesquelles l'equation differentielle de Lagrange
n'est plus applicable. Le professeur M. Huber, de Varsovie, dans une serie
de travaux remarquables, a traite la question des dalles orthotropes, c'est-ä-dire
des dalles qui possedent des resistances variables ä la flexion suivant les deux
directions. Ces developpements remarquables apportes ä la theorie pourront
aboutir ä des applications pratiques diverses et interessantes et presentant une
grosse importance utilitaire.

2. L'application de la theorie des dalles au beton arme.
Le probleme du calcul des dalles rectangulaires de beton, armees en croix,

doit etre discute d'une maniere approfondie au cours de la deuxieme seance
de travail. Avant tout, il convient d'elucider cette question de savoir si, et
dans quelle mesure, la theorie classique des dalles isotropes peut etre consideree

comme applicable aux dalles en beton arme, quoique Thypothese de base
de cette theorie des dalles isotropes ne s'applique essentiellement pas au beton
arme. Pour repondre ä cette question, des considerations theoriques ne sont
pas süffisantes; il est necessaire de faire appel aux resultats que peuvent don-
ner des essais en charge.

Dans son rapport, M. W. Gi<hler decrit, dune maniere detaillee, les nou-
veaux et remarquables essais qui ont ete executes au Bureau d'Essai des Materiaux

de l'Ecole Technique Superieure de Dresde. Ces essais se rapportent
particulierement ä des dalles reposant librement de tous cötes; ce Systeme ne
joue evidemment dans la pratique qu'un röle secondaire, mais il semble
particulierement interessant pour permettre l'observation de l'influence que peuvent
exercer differents facteurs. Par rapport aux essais anterieurs, les dispositifs
d'application des charges ont ete sensiblement ameliores. Nous proposons tout
particulierement ä la discussion les questions fontamentales qui sont exposees
ci-dessous :

La maniere dont se comportent statiquement les dalles armees en croix peut-
elle correspondre ä la theorie classique des dalles isotropes possedant une
resistance uniforme ä la flexion?

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

La capacite de charge de la dalle peut-elle etre amelioree d'une maniere
notable, par Intervention d'une armatureparticuliere aux angles, destinee ä

supporter les moments de torsion? La resistance ä la torsion d'une dalle armee en
croix est-elle encore pleinement effective pour des charges tres eTevees

Quel röle joue, dans les conditions de rupture de la dalle, L« effet de men-
brane » qui se manifeste nettement lors de sa deformation?

3. Calcul pratique des dalles de beton arme rectangulaires,
appuyees surlesquatre bords.
II serait desirable qu'au cours du Congres de Paris, les problemes se rap-

portant aux questions theoriques ne soient pas seuls etudies, mais que l'on
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envisage egalement l'etude des methodes de calcul susceptibles dapplications
pratiques. La theorie des dalles rectangulaires, appuyees sur tous les cötes,
n'est pas encore suffisamment avancee pour permettre son emploi suivi dans
la pratique. Le cas etudie par Navier, des appuis libres sur tous les bords, est
un cas limite qui se presente rarement dans la construction en beton arme.

Dans la plupart des cas, les bords des dalles sont partiellement encastres,
soit qu'elles soient engagees dans la maconnerie voisine, soit qu'elles consti-
tuent un Systeme monolithique avec les poutres oules panneaux lateraux. Dans
ce cas, il est inexact et meme non economique de leur appliquer les resultats
que donne la theorie classique des dalles reposant librement par leurs bords.

Malheureusement, ainsi que le montre la litterature technique, les essais
effectues jusqu'a maintenant, pour etudier le cas le plus interessant en
pratique des dalles partiellement encastrees, sont tres rares. Les ingenieurs qui
sont charges des realisations ont ete obliges, jusqu'a maintenant, de faire
appel ä une methode dapproximation, connue sous le nom de methode de
decomposition par tranches et qui est recommandee dans de nombreux
ouvrages sur le beton arme. On imagine deux tranches decoupees dans la
dalle, dans les deux directions principales, et qui se croisent ä l'endroit de la
deformation maximum. La charge/) uniformement repartie par unite de surface

est decomposee en deux fractions p1 et p2 qui s'exercent suivant les
deux directions, et telles que :

P=Pi+P2-
En partant de cette condition que, ä l'endroit du croisement des deux bandes

<;onsiderees, on rencontre la meme deformation, on peut determiner les deux
fractions px et p2 ; elles se repartissent suivant le rapport des portees et la dis-
position des appuis respectifs. Cette methode elementaire est tres pratique
pour les besoins courants et eile convient egalement particulierement bien
aux cas dans lesquels les dalles sont partiellement ou totalement encastrees
sur leurs bords. Aussi loin que l'on peut remonter dans la litterature
technique, on trouve cette methode recommandee, pour la premiere fois, par
P. Christophe, en 1899. II semble toutefois que cette methode soit encore plus
ancienne et eile parait avoir £te employee tout d'abord par C. Bach en
construction mecanique. On pouvait donc penser ameliorer cette methode, en rem-
placant la simple croix par un ensemble de tranches elementaires formant une
veritable grille. Cette methode a ete signalee, pour la premiere fois, en 1883,

par de Saint-Venant. Elle permet de sortir de Thypothese theorique de la dalle
isotrope, en negligeant la resistante ä la distorsion et en adoptantpour la cons-
tante de Poisson, m oo

La methode de la decomposition par tranches et la methode de Saint-Venant
conduisentädes resultats qui, dans certains cas, s'ecartent notablement de ceux
de la theorie classique des dalles. Ceci est particulierement facile ä constater
dans le cas le plus simple de la dalle carree et reposant librement sur tous ses
bords et pour lequel le calcul est tres facile. On obtient pour le moment fle-
chissant maximum au centre de la dalle :

p. I2
par la methode de decomposition en tranches M ^r^-
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p l2
par la methode de Saint-Venant M ^-=

p. I21 1 \
par la theorie des dalles isotropes M ^=—j 1 H

Pour mieux adapter la methode de decomposition en tranches ä la theorie
des dalles, on effectue la repartition des charges, dans quelques reglements,
d'une maniere empirique teile que :

Pi + P* < P

(France, 1906. — Danemark, 1921.—Russie, 1926). Toutefois, cette methode
n'est admissible que pour le calcul des dalles reposant librement sur leurs
bords. Dans les dalles encastrees, on obtient alors des moments trop faibles,
car Tinfluence des moments de torsion est moins accusee ; il faut donc qu'une
reduction dans la repartition des charges soit liee d'une maniere formelle au
degre d'encastrement. Dans son interessant ouvrage de 1925, « Vereinfachte
Berechnung biegsamer Platten » (Calcul simplifie des Dalles elastiques),
H. Markus a cherche ä etablir des formules approchees meilleures, pour le calcul

des dalles reposant librement sur leurs bords, des dalles encastrees et des
dallescontinues. II a, toutefois, adopte partout la constante de Poisson, m-=. oo

La dalle rectangulaire, encastree partiellement sur tous les cötes, peut etre
traitee d'une maniere extremement simple d'apres la theorie classique des

dalles, en representant la surface elastique par des polynömes qui satisfont aux
conditions des bords. A cette surface elastique correspond generalement une
charge en « tas » que Ton peut toutefois admettre comme uniforme en choi-
sissant des coefficients appropries et qui correspond alors pratiquement avec le
cas de la charge uniformement repartie. D'apres cette methode, l'auteur a

calcule les moments suivants, pour une dalle carree (voir Schweizerische
Bauzeitung, 1932) :

Moment au centre de la dalle :

m_ 27 2 + 3 k \ + m
Moment maximum aux bords :

p. I* 1

M,.=
20 1 + 2 k

Dans ces formules, la valeur k designe le « facteur d'encastrement » ; il est
defini par la relation : 2 - F T

dans laquelle on designe par :

e la deviation de la section d'appui pour M 1

(encastrement elastique) ;

J le moment d'inertie de la dalle pour la largeur unite.

Le « degre d'encastrement » de la dalle est defini par le quotient:
1

1 + k
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En donnant ä k les valeurs oo et o, on obtient les cas limites, qui corres-
pondent ä l'appui libre et ä l'encastrement complet et entre lesquels on trouve
tous les cas possibles de Tencastrement partiel.

Les resultats de l'application des formules ci-dessus sont en accord, ä envi-
ron 3 °/0 pres, avec les resultats du calcul exact pour une charge uniformement
repartie. La comparaison avec les resultats de la methode de decomposition
en tranches a montre que pour les degres d'encastrement eleves, cette derniere
methode donne une precision süffisante ; pour les degres d'encastrement faibles
et pour l'appui libre, la valeur obtenue par la meme methode pour le moment
au centre de la dalle est trop elevee. Cette methode de decomposition par
tranches convient particulierement bien pourle calcul des dalles continues,
pour lesquelles la methode si commode du point fixe (d'apres Culmann) peut
etre conservee. II faut toutefois remarquer que dans les dalles, le degre
d'encastrement est sensiblement plus eleve que dans les poutres, de sorte qu'il est
necessaire de deplacer le point fixe.

L'adaptation de la theorie au calcul des dalles continues n'est pas encore
completement effectuee actuellement et fait partie des problemes les plus urgents
qui se posent dans la statique appliquee de la construction.

4. Les dalles-champignons.
L'ingenieur americain C. A. P. Turner a signale en 1909, dans son ouvrage

« Concrete Steel Construction », l'introduction aux Etats-Unis des planchers
sans poutres ou dalles-champignons (Mushroom System). Des essais en charge
nombreux, pousses parfois jusqu'a la rupture, ont permis de determiner
nettement la maniere de se comporter de ce Systeme au point de vue statique, et
devaluer le coefficient de securite. En se basant sur ces essais, on a pu mettre
au point, tres tot, des methodes elementaires de calcul, qui ne pretendent nul-
lement etre basees sur des donnees scientifiques fondamentales, mais qui
reposent sur des hypotheses arbitraires en ce qui concerne la position des points
de moment nul (methode de Turneaure et Maurer, de TUniversite de

Wisconsin). Ulterieurement, la theorie de l'elasticite des dalles isotropes a ete
publiee ; eile est connue dans les milieux techniques sous le nom de « Graslof's
Fiat Plate Theory » (H. T. Eddy, M. Merriman, H. M. Westergaard et
A. Slater, etc.). Les reglements nord-americains pour le beton et le beton
arme, du 14 acut 1924, contiennent des indicationsdetaillees sur le calcul
statique et lexecution pratique. A propos d'une formule recommandee pour le
calcul des moments flechissants, les reglements ci-dessus mentionnent que cette
formule donne, pour les moments flechissants, des valeurs qui n'atteignent que
72 °/0 environ de Celles que donne un calcul statique base sur des considera-
tions theoriques rigoureuses.

Les reglements nord-americains justifient l'emploi de cette formule en fai-
sant la remarque suivante :

« Des essais tres pousses, de meme que l'experience acquise par les construc-
teurs, ont montre que l'emploi de cette prescription permet de faire un calcul
qui repond d'une maniere süffisante aux conditions effectives et qu'elle peut
garantir une securite satisfaisante. »

La forme pratique donnee aux dalles-champignons a resulte principalement
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de la disposition adoplee pour les armatures, ainsi que de la forme et du mode
d'armature des chapiteaux des colonnes. Dans 1 Amerique du Nord, on a donne
la preference, en ce qui concerne l'armature, au « Systeme ä quatre rangees » ; de
nombreux brevets ont ete deposes pour des dispositifs divers des armatures
dans les chapiteaux.

En Europe, le Systeme des dalles-champignons a ete introduit en 1910 par
l'ingenieur suisse R. Maillart. II a choisi larmature d'apres le Systeme ä deux

rangs et a modifiela forme des chapiteaux des colonnes. Depuis 1914, en Suisse,
de nombreuses constructions ont ete realisees avec des dalles-champignons,
par ditlerents constructeurs. Des cette date, toute une serie de planchers a

ete calculee d'apres la theorie des dalles, en supposant, comme charge utile,
non pas une charge uniformement repartie, mais une charge « entas», qui con-
duisait ä un calcul plus facile. Les travaux theoriques de V. Lewe (1920) et de
H. Markus (1924) ont fourni des methodes de calcul plus perfectionnees, basees

sur des principes scientifiques, et ont permis delargir le domaine d'application
du Systeme des dalles-champignons. Quoique, en Europe, de meme quen
Amerique, la construction eüt ete en avance sur le calcul, le Systeme des dalles-
champignons ne pouvait toutefois devenir d'un emploi general qu'apres une
contribution rationneile de la statique de la construction ä letablissement des
methodes de calcul.

Au cours du Congres de Paris, doivent venir en discussion quelques-unes
des questions nombreuses, tant theoriques que de realisation pratique, qui sont
encore pendantes. On trouve en partie, dans ce domaine, les memes problemes
theoriques qui se sont dejä poses pour l'etude des dalles rectangulaires armees
en croix. L'influence de renforcement exercee par les chapiteaux, et qui n'a
pas ete prise en consideration d'une maniere süffisante jusqu'a maintenant,
parait revetir, aux yeux de l'auteur, une importance particuliere. II faut s'at-
tendre a ce que la valeur elevee du moment d'inertie du chapiteau exerce une
influence favorable sur les moments dans les intervalles et c'est peut-etre sur-
tout cette influence qui justifie le point de vue exprime par les Americains
en ce qui concerne la valeur des moments.

5. Parois portantes et voütes minces.
Rankine et Schwedler ont indique, en 1866, la methode de calcul des coupoles

de revolution, en se basant sur la theorie des membranes et ont pose ainsi les

principes de la theorie des parois minces ne subissant pas de flexion, theorie
qui est utiiisee depuis plus de trente ans pour le calcul des voütes en coupole.
Ce n'est que tres recemment que cette theorie a pu etre generalisee et que l'on
a pu etendre l'emploi des parois minces ä la construction en beton arme, dans
des conditions serieuses. Les problemes que l'on rencontre dans ce domaine
extremement fecond n ont pas encore regu des developpements suffisants pour
qu'il soit possible de les elucider au cours du Congres de Paris. Quoique, pour
la plus grande partie, les problemes statiques qui se posent n'appartiennent
pas ä la theorie de l'elasticite, mais qu'ils relevent uniquement de questions
d'equilibre, la theorie generale des parois minces ne subissant pas de flexion
olfre dans certains cas des difficultes considerables, quiproviennentde la neces-
site de mettre les Solutions en conformite avec les conditions auxquelles sont
soumis les elements, ä la jonction.
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Par paroi portante on entend, dans la statique de la construction, une dalle
plane, qui se trouve chargee par des efforts agissant dans le plan median, de
sorte que les deformations se produisent dans le plan. La theorie correspondante,
qui fait partie depuis longtemps de la theorie mathematique de l'elasticite, a
ete etablie par Lame et de Saint-Venant et developpee ulterieurement, principa-
lement par des investigateurs anglais (fonetion d'AiRY). Le calcul de Navier,
sur les efforts dans les poutres prismatiques, constitue un cas particulier du
probleme des parois portantes. Les parois portantes prendront une importance
considerable dans la construction en beton arme, lorsque le construeteur pourra
disposer de methodes effectivement pratiques pour ses etudes 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 grundlegenden

Probleme der Theorie der isotropen Platten, die Anwendung der Plattentheorie

auf den Eisenbeton, die praktische Berechnung der rechteckigen,
allseitig frei aufliegenden oder teilweise eingespannten Eisenbetonplatten, die
Berechnung und Konstruktion der Pilzdecken, sowie der Schalen und Scheiben.
Eine Reihe von aktuellen Fragen aus diesen Gebieten, deren Abklärung am
Kongress erwünscht wäre, werden formuliert und näher begründet.

Räsumö.

L'auteur expose une vue d'ensemble des sujets qui doivent faire l'objet d'une
discussion au cours du Congres de Paris, et qui appartiennent au domaine des
dalles et elements ä paroi mince en beton arme.

Au premier plan, il faut signaler le probleme de base que constitue la theorie

des dalles isotropes, puis l'application, au beton arme, de la theorie des
dalles, le calcul pratique des dalles de beton arme rectangulaires, reposant
librement sur leurs quatre bords, ou partiellement encastrees, le calcul et la
construction des dalles, ainsi que des voütes et parois minces.

L'auteur expose une serie de questions ayant trait ä ce domaine et qu'il serait
interessant de pouvoir elueider au cours de ce Congres.

Summary.
As an introduetion 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
concrete, 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
elueidation at the Congress is desirable, is drawn up and further discussed.

1. Dans le rapport II 4, Petry, « Parois et voütes minces en beton arme », la paroi
portante est designee 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. GEHLER,
Professor der Technischen Hochschule und

Direktor beim Staatl. Versuchs- und Materialprüfungsamt, Dresden.

I. Die Bedeutung des Plattenproblems für den Eisenbetonbau.

Während im Stahlbau die Tragwerke in der Regel aus Trägern bestehen,
deren Beanspruchung durch einen einachsigen Spannungszustand hinreichend
genau gekennzeichnet ist, werden im Eisenbetonbau Deckenplatten, Balken
und Säulen fast ausschliesslich in starrem Zusammenhang miteinander ausgeführt.

Dies hat zur Folge, dass an Stelle der frei drehbaren Lagerung meist
eine teilweise Einspannung der Trägerenden tritt, also im Längsschnitt der
Tragwerke eine Rahmehwirkung entsteht, und dass ferner im Grundriss die
rechteckige Platte mit den Balken starr verbunden ist, also zweiachsig
beansprucht wird. Durch die Entwicklung der Baustatik in den beiden ersten
Jahrzehnten dieses Jahrhunderts ist die Rahmenberechnung befriedigend ausgebaut
worden. Da die Berechnung der Eisenbetonplatten aber sehr stark von den
Baustoff-Eigenschaften abhängt, kann die Bemessung der Plattendicke und
der Eisenquerschnitte, sowie die Anordnung der Eiseneinlagen nur auf der
Grundlage von Versuchen mit baumässigen Abmessungen künftig weiter
erforscht werden. Die Pilzdecken bilden die Vereinigung der beiden kennzeichnenden

Elemente des Eisenbetonbaues, der kreuzweise bewehrten Platte und
der Säulen,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 erklären, dass in
Anlehnung an den Stahlbau bisher im Eisenbetonbau die einfachen statischen
Grundformen des Balkens und Plattenstreifens auf zwei oder mehreren starren
Stützen und des Gewölbestreifens trotz ihrer Unzulänglichkeit der Berechnung
zu Grunde gelegt wurden. Die Zukunft des Eisenbetonbaues liegt jedoch in
den zweiachsigen Grundformen, nämlich den Platten und den Schalen. Das
Problem der Schubsicherung der Balken, das durch 3 Jahrzehnte lange
Versuche praktisch vollständig ausreichend geklärt ist, zeigt besonders hinsichtlich
der Rissicherheit offenkundig die Unzulänglichkeit des Eisenbetonbalkens und
die Grenzen seiner Ausführbarkeit, die nur durch eine wesentliche Erhöhung
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der Beton-Zugfestigkeit noch etwas erweitert werden können. Alle auf
Biegung beanspruchten Eisenbetonbauteile werden bekanntlich wegen der geringen

Zugfestigkeit des Betons unter der Annahme einer gerissenen Zugzone
und zwar für den Bruchzustand bemessen. Dies gilt heute sowohl für die Balken

als auch für die Platten. Bei den Platten besteht Einigkeit darüber, dass
sie unterhalb der Risslast (Stadium I) als homogene oder isotrope Platten wirken.

Den Streitpunkt bildete seither lediglich die Frage, durch welches
statische Rechnungsverfahren der verwickelte Gleichgewichtszustand zwischen
den innern und äusseren Kräften nach dem Auftreten der Plattenrisse
(Stadium II) in verhältnismässig einfacher Weise zu beschreiben und wie ihm durch
die Anordnung der Eiseneinlagen Rechnung zu tragen ist. Hierzu kommt auf
Grund unserer Plattenversuche die bisher weniger beachtete, aber mindestens
ebenso wichtige zweite Frage, wie gross die Rissicherheit der Eisenbetonplatten

im Vergleich zum Eisenbetonbalken angenommen werden darf. Als
Beitrag zur Klärung dieser Fragen sollen die im folgenden beschriebenen
Versuche dienen.

II. Die Entwicklung der bisher gebräuchlichen
Rechnungsverfahren.

1. Die einfachste und niedrigste Stufe des Rechnungsverfahrens besteht
darin, dass man sich parallele Balkenstreifen aus den Platten herausgeschnitten
denkt und diese Träger auf zwei oder mehreren Stützen mit oder ohne

Endeinspannung berechnet. [Erste Entivicklungss tufc.) Auf die rechnerische Ausnutzung

des günstig wirkenden Einflusses des seitlichen Zusammenhanges (die
sogen, seitliche Kontinuität), den man dabei als stille Sicherheitsreserve
betrachtet, wird somit verzichtet. Um diesen seitlichen Zusammenhang baulich

zu gewährleisten, wurden in den Deutschen Eisenbetonbestimmungen 192S,
§ 14, Ziff. 10, Abs. 2, sogen. Konsoleisen (4 Rundeisen 7 mm Durchmesser
auf 1 m Breite) vorgeschrieben, und in den Brückenvorschriften Din 1073, § 6,
Ziff. 1, eine wesentlich stärkere Querbewehrung dann verlangt, wenn mit
einer weitergehenden Lastverteilung gerechnet wird. Dieses Rechnungsverfahren,

das sogen. Plattenstreifen-Yo fahren, hat zwar den Vorzug möglichster

Einfachheit, aber den grossen Nachteil, dass es in krassem Widerspruch
mit der Ausführung als zusammenhängende Platte steht.

2. Die zweite Stufe besteht in der Annahme des sogen. Trägerrostes, nämlich

zweier Scharen sich rechtwinklig kreuzender Plattenstreifen, die im
Kreuzungspunkt die gleiche Durchbiegung

c* ;y. •'
• (i)

haben müssen (Bild 1), was als erster Grundsatz der Plattenlehre bezeichnet
werden kann. Ist das Längenverhältnis der Platten-Stützweiten, die sogen.
Länglichkeit der Platte \ l} : lx und je nach dem durch a oder ß

gekennzeichneten Einspannungsgrad die Durchbiegung desX- bezw. Y-Strcifensx

1. Mit </x, qy und q möge hier, wie beim Balken, die gleichmässig verteilte Last eines
Plattenstreifens von der Breite 1, also in kg/m bezeichnet werden, dagegen mit q die bei
den Plattenversuchen anzugebende Einheitslast in kg/m2.
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so ergibt sich aus Gl. 1
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In Bild 2 sind für einen Plattenquadranten die Ordinaten des Lasthügels für
eine Anzahl von Punkten N des mittleren X-Streifens in Bild 1 für verschiedene

Länglichkeitsverhältnisse aufgetragen. Man erkennt hieraus, dass die in der
Nähe der Ränder liegenden Y-Streifen einen grösseren Lastanteil qx als die
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Fig. 1.
Das Trägerrostverfahren.

Methode des poutres croisees.
The Girder Grillage Method.

Ordinaten des Lasthügels beim Trägerrostverfahren.
Ordonnees de charge dans la methode des poutres

croisees. (Decomposition de la dalle en tranches.)
Ordinates of the Load with the. Girder Grillage

Method.

weiter nach der Mitte zu gelegenen übernehmen, weil sie sich weniger stark
durchbiegen, also grösseren Widerstand leisten, dass sie also die mittleren
Streifen entlasten. Ersetzt man die Linie 1 durch eine Parabel, so erhält man1
als Mittenmomente für die quadratische Platte

Mra= ^ry/2 _-ir//2=0)0730r//2 (2)

* Die entlastende Wirkung zeigt sich durch den Vergleich mit dem Mitten-
q l2

moment des frei gestützten X-Streifens d1lm L—
} wie es sich nach dem

8

Plattenstreifen-Verfahren (s. unter 1.) ergeben würde. Das Trägerrostverfahren

1. S. W. Gehler, Handbuch für Eisenbetonbau, III. Aufl., 1931, 6. Bd. Balkenbrücken,
S. 323 (Wilh. Ernst und Sohn, Berlin).
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berücksichtigt 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
Trägerrostes bei einer Länglichkeit der Platte ZN : lx 1,5 bezw. 2,0 nur noch
16% bezw. 6°/0 beträgt, dass also das hauptsächliche Anwendungsgebiet sich
auf verhältnismässig enge Grenzen beschränkt (etwa von l} : lx 1 bis 1,5).

*¥t

-_i^dNJ + *< -HK

7

-e-* + x

dx

JL.

Ix

*CJ

_ -1

\ Qxz

Fig. 3.

Verdrehung der Streifenquerschnitte bei der drillungssteifen Platte.
Torsion des sections d'une bände pour la dalle resistant ä la distorsion.

Twisting ofthe Strip Cross-Sections in the Plate stiffened against Twisting.

Beim Trägerrostverfahren lautet die Gleichung der Biegefläche

Eis-U+3>-B)=p{x^ (3)

wobei Jx und J> die Trägheitsmomente des Streifens von der Breite 1 in der X-



Rechteckige, allseitig aufliegende Platten 191

und Y- Richtung bedeuten und p [x,
Dr. Lewe 1 jeweils mittels Fourriersche

3. Um das Verfahren noch mehr zu
gerkreuz betrachtet, dessen Kreuzungs
angenommen wird und das daher nur
eine rohe Annäherung des wirklichen
Formänderungs- und Spannungszustandes

geben kann. Für die quadratische

Platte erhält man dann qx

q} ^ und das Mittenmoment

Mm - 8 ' 2 ' l - 16" * ' (4)

Das Trägerkreuzverfahren ist somit
hinsichtlich der Entwicklung der
fortschreitenden schärferen Erfassung des

Spannungszustandes im Vergleich zum
Trägerrostverfahren zwar als eine
Vereinfachung, zugleich aber auch als
ein Rückschritt zu bezeichnen.

4. Die dritte Stufe endlich, das

Verfahren der isotropen, drillungssteifen
Platte 2 berücksichtigt noch die
Tatsache, dass die herausgeschnitten
gedachten parallelen Plattenstreifen einer
jeden Schar in Wirklichkeit miteinander

zusammenhängen und sich vor
allem dadurch beeinflussen, dass sie ihrer
Verdrehung oder Verdrillung einen
Widerstand entgegensetzen [zweiter
Grundgedanke der Plattenlehre). Die
Aufgabe ist statisch dann einwandfrei
lösbar, wenn man (auch trotz etwaiger
Zugrisse im Beton) eine isotrope Platte

y) die Lastfunktion, die man nach
r Reihen entwickeln kann,
vereinfachen, wird vielfach ein Trä-
punkt willkürlich in der Plattenmitte

1. S. Lewe, Pilzdecken, 2. Aufl., 1926 (Willi.
Ernst u. Sohn, Berlin) u. Bauing. 1926, S. 898.

2. Die klassische Theorie der homogenen
oder isotropen elastischen Platte, die durch
Lagrange und Navier begründet wurde, ist in
den letzten Jahrzehnten wesentlich ausgebaut
worden, wie z. B. durch A. und L. Föppl,
Hager, H. Leitz, S. Timoshenko, A. Nadai,
Danusso, Nielsen, H. Marcus, M. T. Huber,
Lewe u. a. Angaben über das umfangreiche
Schrifttum s. Fussnote S. 192, a. a. O. S. 135.
W. Gehler Erläuterungen zu den
Eisenbetonbestimmungen 1925 (W. Ernst et Sohn,
Berlin), IV. Aufl. S. 124.

Tx\j

4 4'
-fr
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Tnx T^xö

*8x« Streifen 5

-^»Streifen ^.-='" Tx^

tffcJÜ**

V*

T^x

'T

Ir—
Eu5i-fe=-^-_k_

Spannungen am Element der drillungssteifen
Platte.

Efforts dans un element de la dalle resistant
ä la distorsion.

Stresses on an Element ofthe Plate stiffened
against Twisting.
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und Festhalten der Ecken voraussetzt. Heben sich dagegen die Ecken ab, so
wird die Auflagerlänge an den Rändern 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 c) angedeutet
ist, wodurch die sogen. Drillungsspannungen1

-x% — 2 G. z. ° *¦
(5)

ausgelöst werden mit dem Verdrillungswinkel w^ und o)y2. Ist w 0, wie z. B.
in Plattenmitte oder bei voller Einspannung an den Plattenrändern, so
verschwinden daselbst auch diese Drillungsspannungen. Ihr Zusammenhang mit
den Normalspannungen crx und <j} 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 Würfeln jeweils die Normalspannugen in der X- und Y- Richtung

Angle- Corner-Ecka«
"TN
l_N' IQ

Goz
^-->c

*oi.-^^
Txn

^ IT
cjbna»0»

=-^3T
% V*

Fig. 5.

Hauptspannungen am Element in den Eckbereichen der Platte.
Efforts principaux dans un element d'un angle de la dalle.

Principal Stresses on an Element near the Corner of the Plate.

gleich gross. Dann ergeben sich mit cx <7> =7 und tVv xyx t die

Hauptspannungen, die längs des Diagonalschnittes und quer dazu gerichtet sind, zu
(Bild 5)

ff lfl ^±^ ± 5 V(** — *>)* + 4t2 adz t. (6)

alsfi oben (Würfel III) längs der Diagonale die Zug-Spannung <j02 t — er

quer zur Diagonale die Druckspannung <jo1 — (a—|— t)
und unten (Würfel IV) längs der Diagonale die Druckspannung <tU2 — (t — <?}

quer zur Diagonale die Zug-Spannung crul <r -j- t
Dabei der ringsum frei aufliegenden Platte entsprechend dem Drillungswinkel
(o (s. Bild 3 c) in der Nähe des Auflagers t gross, dagegen <j klein ist, müssen
bei derartigen Versuchen mit Eisenbetonplatten infolge der grossen Zug-

1. S. W. Gehler, Erläuterungen zu den Eisenbetonbestimmungen 1925 (W. Ernst und
Sohn, Berlin), IV. Aufl., S. 124.



Rechteckige, allseitig aufliegende Platten 193

Spannungen <tu1 <t-|-t an der Unterfläche zuerst die Diagonalrisse in der
Nähe der Ecken auftreten und erst bei wesentlich höheren Laststufen an der
Oberfläche die Zugrisse quer zur Diagonale infolge der Zugspannungen a02 x — <t

(s. auch Bild 4 d und die Verformungen nach Bild 4 b und c).
Die quadratische, ringsum frei aufliegende und symmetrische Platte eignet

sich deshalb besonders für Versuche, weil das Biegemoment der äusseren
Kräfte in Bezug auf den Diagonalschnitt statisch bestimmt ist. Für die gleich-
massig verteilte Last qr (in kg/m2) berechnet es sich nach Bild 6 zu :

MD q'l2
2 4 6/24 dx. (7)

und unter der allerdings rohen Annahme einer gleichmässigen Verteilung dieses

Biegemomentes über den ganzen Diagonalschnitt für die Längeneinheit (in
(kgm/m) zu

MD _q'l*
17 ~~24 (8)M' ^

v(5 ;
* ^

^ q't2

n
qfl*

Fig. 6.

Biegemoment im Diagonal schnitt
der quadratischen Platte.

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

Bending Moment in the Diagonal
Section of the Square Plate.

Nach dieser Theorie der isotropen, drillungssteifen Platte errechnet sich im
Falle gleichmässig verteilter Belastung q (in kg/m) für die ringsum frei
gelagerte, quadratische Platte das Mittenmoment

Mm= 0,0368 q l2=^ql2 (9)

5. Das Näherungsverfahren von H. Marcus * hat den Zweck, eine möglichst
einfache Näherungsformel für den Grösstwert des Plattenbiegemomentes
anzugeben, in der die verschiedene Länglichkeit der Platte X l} : lx und die
verschiedenen Randbedingungen berücksichtigt werden und zwar für den Fall
der gleichmässig verteilten Last und den der Einzellast in Plattenmitte.
Hinsichtlich der Randbedingungen genügt es, sich auf die Grcnzfälle der freien
Auflagerung und der vollen Einspannung der einzelnen Plattenränder zu
beschränken. Für die nach dem Trägerkreuzverfahren (Gl. 2) aufgeteilten Lasten

qx und q} werden die grössten Biegemomenle dlix niax in der X- Richtung und
SlC\ max in der Y- Richtung wie bei einachsig bewehrten Plattenstreifen für die

ungünstigste Laststellung unter Berücksichtigung der jeweils vorliegenden

1. S. IL Marcus. Die vereinfachte Berechnung biegsamer Platten, 2. Aufl., 1929 (Jul.
Springer, Berlin).

13
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Stützungsart ermittelt. Mit Rücksicht auf die günstige Wirkung der Drillungs-
steifigkeit dürfen dabei die Feldmomente wie folgt abgemindert werden :

Mxmax Vx. SICx max dWx max« I *¦ n T" • TZ— I (i(\\
7 Vi _5/'»V ^xmaxl

Mx

und entsprechend Mymax (unter Vertauschung von x und y). Für den Fall der
ringsum frei aufliegenden, quadratischen Platte ist infolge der Symmetrie

</x (Jy k also dUx max jP" fa (s* ^1. ^)' WODei der Abminderungs-

beiwert seinen Grösstwert

.-i-tJ-n-Mw
annimmt. Hiernach wird in diesem Sonderfall 42% der Last q durch den
Drillungswiderstand anstatt durch den Biegungswiderstand der Platte
übertragen. Das Moment in Plattenmitte ergibt sich dann nach Gl. 10 zu

v. a& M1 0,584 2|?= 0,0365 y l^gijyP.. (11)

also nur halb so gross wie beim Trägerrostverfahren (Gl. 2). Die Ergebnisse
der nach diesem Näherungsverfahren ermittelten Biegemomente stimmen mit
den Werten des genauen Verfahrens (s. unter 4.) hinreichend befriedigend
überein (vgl. z. B. Gl. 9 und H).

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

1. Im Stadium II, also nach dem Auftreten der Betonzugrisse, können die
Drillungsspannungen (s. Gl. 4) bei Eisenbetonplatten nicht mehr übertragen
werden, weil die Eiseneinlagen allein waagrechte Schubkräfte nicht aufzunehmen

vermögen1. Bei niedrigen Laststufen wird der Drillungswiderstand
einer Eisenbetonplatte verhältnismässig gross sein, aber jenseits der Rissgrenze
mit zunehmender Belastung und Rissbildung stark abnehmen. Die
Durchbiegungen wachsen daher im Stadium II bedeutend rascher als im Stadium I.
Nur durch geeignete Zusatzbewehrungen wird es möglich sein, die Drillungsmomente

auch bei höheren Laststufen in gewissem Umfang zu übertragen.
Behält man den Grundsatz der Bemessung nach der Sicherheit gegen Bruch
wie bei Eisenbetonbalken bei, so ist sie nur nach dem Trägerrostverfahren,
nicht aber unter der Annahme einer drillungssteifen, isotropen Platte zulässig

a l2 q l2
(also z. B. nach Gl. 2 mit Mm= jV« anstatt nach Gl. 11 mitMm A=h
x 10,7 27,4

2. In der bekannten Ausgangsgleichung für die Krümmung in der X- und Y-,
Richtung treten ausser den Biegungsmomenten Mx und M^ die Beiwerte EJ

1. S. H. LEiTz-Graz. Berechnung kreuzweise bewehrter Platten. Der Bauing., 192Ö. S.
920.
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und m auf, die sich bei Eisenbeton bekanntlich mit wachsender Belastung
ändern. Daher ist es nicht berechtigt, sie als Festwerte anzunehmen, wie bei
der Herleitung der Gleichung für die Biegefläche der isotropen Platte.

dx*^ dx2zy2^ ttj* ej\ 'W [ '

Daher empfiehlt M. T. Huber 1 für die orthogonal, also seitenparallel bewehrte
Platte die neue Bezeichnung als orthotrope Platte mit der veränderlichen
Biegungssteifigkeit EXJX und EyJy in der X- und Y- Richtung, für die die
Gleichung der elastischen Fläche lautet :

aH EXJX + EVJV 3«; ;>H /. 1\ f.~EXJX. —g H ¦ '—*•
_ ~ 2 + EvJy. —- /;! r (13)

^a?4 m dx2dy2 * y ^2/4 \ m2/ y

M. Ritter, Zürich 2 wies rechnerisch nach, dass im Stadium II bei dem aus
der Betondruckzone und der Eisenzugzone bestehenden Querschnitt der
Eisenbetonplatte mit dem ideellen Trägheitsmoment Jx an die Stelle der gebräuchlichen

Querdehnungsiahl m hier eine ideelle Querdehnungszahl

ij =s m : m — y- [m — 1) (14)

zu setzen ist, und diese beiden üblichen Bewehrungsverhältnissen den 3-bis
4- fachen Wert von m annimmt. Die Glieder der Gl. 13, in denen an Stelle von
m hier mx tritt (z. B. bei m 6 also mx 18 bis 24) sind daher ohne nennenswerten

Einfluss, sodass mx= oo angenommen werden darf und Gl. 13 in die
einfache Form der Gleichung der Biegefläche des Trägerrostes (vgl. Gl. 3)

E,J,g + EyJy.0=p .(15)

übergeht. Da sich die Steifigkeitszahlen von Punkt zu Punkt ändern, müssen
diese beim ersten Rechnungsgang des Näherungsverfahrens von Masche zu
Masche zunächst angenommenen Werte E J bei der Wiederholung der Rechnung

der Grösse der Biegemomente entsprechend berichtigt werden. Am
Beispiel der quadratischen, ringsum frei aufliegenden Platte zeigte Rittkr, dass
für 3 Fälle, in denen das Verhältnis der Steifigkeitszitfer in Plattenmitte zu
der am Plattenrand EmJm : Er Jr= 1 bezw. 1,5 bezw. 2,0 angenommen wird,

q l2 q l2 q l2 q l2
das Mittenmoment sich zu j^-= (s. Gl. 2) bezw. \~-r bezw. ^— rd. ^r- be-

1*5,7 li,«j ä7c 2\)

rechnet. Es sei daher nicht zulässig, die klassische Theorie der homogenen
Platte mit konstanter Biegungssteifigkeit zur Berechnung kreuzweise bewehrter

Eisenbetonplatten zu verwenden, weil dabei der Drillungswiderstand über-

1. M. T. Huber. Warschau, Ueber die genaue Biegungsgleichung einer orthotropen Plalle
in ihrer Anwendung aufkreuzweise bewehrte Betonplatten. Bauingenieur, 1925.

2. S. M. Ritter. Zürich, Die Anwendung der Theorie elastischer Platten auf den Eisenbeton,

Bericht über die II. Internationale Tagung für Brückenbau in Wien, 1929, S. 644 (Jul.
Springer, Wien).
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schätzt und keine Rücksicht auf die beträchtliche Entlastung genommen wird,
die an gefährdeten Stellen infolge der Abminderung der Biegungssteifigkeit
eintritt.

Hierbei handelt es sich somit um eine selbsttätige Entlastung der hochbeanspruchten

Plattenstellen durch stärkere Formänderungen (vgl. Bild 7, 8, 15

und 17), also um ein Weicherwerden, wodurch die Biegemomente vor dem
Bruch gleichmässiger über den Querschnitt verteilt werden. Derartige
Aufgaben der sogen. Plastizitätslehre * lassen sich rechnerisch dadurch erfassen,
dass in den durch Versuche gefundenen Darstellungen von Belastungen und
Formänderungen die Abweichungen von der linearen Gesetzmässigkeit berücksichtigt

werden.

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

Um aus der Fülle der Zahlen einen klaren Ueberblick über die Ergebnisse
von Versuchen mit Eisenbetonplatten zu erhalten, empfiehlt es sich, eine Reihe
von Kennziffern aufzustellen.

1. Als Kennziffer vR für die Rissicherheit diene das Verhältnis der Risslast

q' n zur zulässigen Belastung qf lu\, die vielfach auch Gebrauchslast genannt
wird. Somit

'-=^7 (>6)

sowie entsprechend die Bruchsicherheit

7'-
vB -r- (17)

q zui
v '

2. Die Riss-Bruch-Kennziffer ol soll das Verhältnis der Risslast zur Bruchlast

in Prozenten bezeichnen, also

« *r (18)
7 B

3. Die Kennziffer ß der Betonzugspannung quadratischer Platten wird aus
der Gesamt-Risslast Qr und dem Widerstandsmoment des homogenen
Eisenbetonquerschnittes längs der Diagonale im Stadium 1 ermittelt, für das als

l v/2 d2
erste Annäherung W —^— gesetzt werden kann. Da der Unterschied

zwischen verschieden starker Eisenbewehrung im Stadium I stark zurücktritt,
soll er hier zunächst unberücksichtigt bleiben. Für das statisch bestimmte
Biegemoment in Bezug auf den Diagonalschnitt ergibt sich bei gleichmässig

1. S. W. Gehler. Bericht über Festigkeit, Elastizität und Schwinden von Eisenbeton, IL
Internat. Materialprüfungskongress in Zürich, 1931, S. 10. Ein weiterer Aufschluss ist
durch die Betrachtung der Formänderungsarbeit zu erwarten in ähnlicher Weise wie bei
der Spannungs-Dehnungs-Linie für Baustahl, wo im plastischen Bereich einer Vergrösse-
rung des Weges eine Verminderung des Spannungszuwachses entspricht. (Vgl. W. Gehler,
Sicherheilsgrad und Beanspruchung, Bericht über die IL Internat. Tagung für Brückenbau
und Hochbau in Wien, 1928, S. 244 ff. (Jul. Springer, Wien).
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verteilter Belastung (nach Gl. 8) Md ~y Qr. I \/2, sodass man für die nur

als vergleichende Kennziffer dienende mittlere Betonzugspannung erhält :

MD 1 Qr
ß w =1 T/2 ™- 'b* (19)W </2

Da das Biegemoment sich nicht gleichmässig über den Diagonalschnitt verteilt,
ist diese Kennziffer nur als ein Mittelwert der Betonzugspannung anzusehen.

4. Die Kennziffer y der Eisenspannung im Diagonalschnitt quadratischer
Platten kann in gleicher Weise angenähert wie folgt errechnet werden.
Bezeichnet [Fex 4- Fe}) die Summe aller Eisenquerschnitte an der
Plattenunterseite in der X- und Y- Richtung und z 0,89 h den Hebelarm der
inneren Kräfte, so ist das Moment der inneren Kräfte, wenn bei der quadratischen

Platte <p 45° den Winkel der Eiseneinlagen mit der Diagonale bedeutet

89 h.Mi \[¥ex + Fe>). cos ael. 0,

i _Damit man erhält aus Mi Md 6tt • Qu- l \J2 und für cos ©
sß

rd. (jo

1 Qb.J
(20)

10,7* (Fex-{-Fe}).h
Da sich das Biegemoment in Wirklichkeit nicht gleichmässig über den

Diagonalschnitt verteilen wird und auch die üblichen Annahmen über die Grösse
des Hebelarmes der inneren Kräfte z 0,89 h für den Bruchzustand der durch
Zug beschädigten Platte nicht genau zuzutreffen brauchen, ist diese Kennziffer
nur als rohe Annäherung für den Mittelwert der Eisenspannungen anzusehen.

4— M

efl
JL_

'i

^q'in t/m2
Betastung der Platte

Fig. 7.

Die Kennziffer für die Durchbiegung.
Coefficient caracteristique pour la flexion.
Characteristic for Bending.

Belastung der Platte Charge de la dalle Load
on the Plate.

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

5. Die Kennziffer o für die Durchbiegung (Bild 7). Die Last-Durchbiegungs-
Linie setzt sich nach den Messungen sowohl der Stuttgarter, als auch der
Dresdener Versuche stets aus zwei Geraden zusammen (s. auch Bild 18). Daher
liegt es nahe, mit ci bezw. mit on den Zuwachs der Durchbiegung im Stadium I
bezw. Stadium II bei einer Laststeigerung von <\q' l t/m2 als eine Kennziffer

der Steifigkeit oder Weichheit der Platte einzuführen. Der Knickpunkt
R dieser Linie entspricht der Risslast ^'r. Die Winkel der beiden Geraden

gegen die £-Achse sind proportional der sogen. Steifigkeitsziffer EJ, da hier
O Z3 ci'

Q q'. I2 und £ C. -£—, also E J i- Const. ist. x.
EJ

1. S. Fussnote 1, S. 188.



198 W. Gehler

6. Die Kennziffer für die Eisenspannungen in Platlenmitte (Bild 8). Die
gemessenen Eisendehnungen ergeben auf Grund der Dresdener Versuche nach
Bild 18 ähnliche Linien, aus denen sich als eine Kennziffer z\ bezw. sn der
Zuwachs der Eisenspannung in Plattenmitte für eine Laststeigerung von
Ay' 1 t/m2 im Stadium I bezw. Stadium II angeben lässt.

7. Kennziffer für 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 besondere,

50 cm breite Plattenstreifen hergestellt, die aus der Mitte der Platte in

hi— 1Hk-1

em

*- q in t/m*
Belastung der Platte

Fig. 8.

Die Kennziffer für die Eisenspannung.
Coefficient caracteristique pour la tension

dans le fer.
Characteristic for Stress in Iron.
Belastung der Platte Charge de la dalle

Load oa the Plate.
Eisenspannuntf in Plattenmitte Tension des fers

au milieu de la dalle Stress of Reinforcement
in the Centre of the Plate.

Richtung der unteren Eiseneinlagen herausgeschnitten gedacht sind. Die Streifen

bestehen aus den gleichen Baustoffen wie die Platten und wurden in gleicher

Weise wrie diese belastet und als einfache Balken auf zwei Stützen bis zum
Bruch geprüft.

Stellt man der Bruchlast ^ß(pi), die für die Platte gefunden wurde, die
Bruchlast yß(Str) gegenüber, die sich für den Plattenstreifen gleichen
Querschnittes ergibt, so erhält man einen Vergleichswert, der angibt, um wieviel
infolge des zweiachsigen Spannungszustandes der 0,5 m breite Streifen in der
Platte mehr trägt, als der Plattenstreifen der VergleichsVersuches. Da das

(T ' l2
Biegemoment des statisch bestimmten Plattenstreifens Mß(str) o— und

CT /2
das der Platte MB(pi) (PI)'— ist, so ergibt sich durch Gleichsetzung beider

x
Werte die Kennziffer

1 MB(Slr)
X 7B (PI)- l2' (21;

V. Die Stuttgarter Plattenversuche.

In Heft 30 und 56 der Veröffentlichungen des Deutschen Ausschusses für
Eisenbeton in den Jahren 1915 und 1926 wird von G. Bach und 0. Graf über
die Stuttgarter Versuche berichtet, die an 42 quadratischen Platten von 2 m

Seitenlänge, sowie an 11 rechteckigen Platten von (2 X 3) m2 und (2 X 4) rn2

und endlich an 3 über 2 quadratische Felder durchlaufenden Platten
durchgeführt worden sind. Sämtliche Platten -waren allseitig frei au [gelagert, wobei
die Ecken nicht festgehalten wurden. Eine Auswertung dieser Versuche findet
sich in E. Morsch, Der Eisenbetonbau, 6. Aufl., Stuttgart, 1929, 1. Band.,
2. Hälfte, S. 403 bis 442, die im folgenden durch den Vergleich mit den
Dresdener Plattenversuchen noch ergänzt werden möge.



Uebersicht I. — Tableau I.
Abmessungen der quadratischen Platten bei den Stuttgarter Versuchen.

Dimensions des dalles carrees utiüsäes pour les essais etfectuös ä Stuttgart.
1 2 3 4 5 6 7 X 9 | 10 11 | 12 13

Morsch1 Graf2 Dicke
Stützweite
Distance

mittlere
Nutzhöhe
Hauteur l

Gesamtbewehrung der
Unterseite

liewelirungsdhhte in
Mitte für einen 50 cm

breiten Streifen.

Reihe
Serie Fig. Fig. Platte

Dalle

Epaisseur

d

entre
appuis

l

utilisahle
moyenne

h

h Armature inferieure totale
(2 Fe, + 2 Fey)

Armature au centre
pour une bände large

de 50 cm.

*s

Nr. Nr. Nr. Nr. cm cm ein — 0 f cm- 0 | cm*' t/cm*
825

1 884 1 826
827

819

12 200 10,3 19,41 42 0 7 16,17 10 0 7 3,85 4,08

2 4 822
824

831

8 200 6,3 31,75 420 7 16,17 10 0 7 3,85 4,08

3 5 837
8iO
828

12 200 10,3 19,41 *jl + 23 '•'• 0 7 16,94 10,4 0 7 4,00 4,08

4 — 6 8.t0
8 il

8 200 6,3 31,75 21 + 24 45 0 7 17,17 10,7 0 7 4,12 4,08

5 889 7
8i6
847 12 200 10,3 19,41 18 + 19 37 0 7 14,19 10, i 0 7 4,00 4,08

6 — 8
842
843 8 200 6,3 31,75 18 -f 19 37 0 7 li,19 10,7 0 7 4,12 4,08

i.M. 4,08

73 890 9
853
858
859

12 200 10,3 19,41 39,6 0 7 15,19 10,4 0 7 4,00 4,45

83 890 10
848
849
850

8 200 6,3 31,75 41 0 7 15,78 10.7 0 7 4,12 4,45

9 891 11
884
892
899

12 200 10,3 19,41 21 + 23 44 0 10 16.94 10,6 0 10 8,31 3,49

10 896 14
924
946
951

8 200 6,3 31,75 34 + 40 74 0 10 28,44 18,4 0 10 7,08 3,49

1. Morsch, Handbuch für Eisenbetonbau (Konrad Wittwer, Stuttgart, 1929, I. Bd., 2. Hälfte, S. 403 bis 442).
2. Deutscher Au9schuss für Eisenbeton (W. Ern«tund 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 Seiten.

L/armature des series 7 et 8 fut placee parallelement aux diagonales, celle des autres series parallelement uux bords.



Uebersicht II. — Tableau II.
Kennziffern für die Stuttgarter Versuchsergebnisse.

Coefficients caracteristiques resultant des essais effectue*s ä Stuttgart.

Versuchs-
Reihe

Serie
d'essais

Risslast
Charge de
fissures

QR qrn/2

kg

Bruchlast
Charge de

rupture

Qb: q*l'

kg

Hiss-Bruch-
Kennzifler

Coefl. caract
pour fissure-

ruptnre

qn
qB

%

Kennziffer der
Betonzugspannung

Coefl'. caract. pour la
tension dans le beton

d 12 cm frf 8 cm
ku/cm* | k^/cmg

Kennzill'er der
Eisenspannung

Coefl'. caract. pour la
tension dans l'armature

1 Q».l
10,7 (Fex+Fe}).Ä"

kg/cm2

I 10

Kennzill'er der
Durchbiegungen

Coefl". caract. pour
les fleMons

Stad. 1

Sn
Stad. II

II
Kennziffer des

Mitlcnmomenles
Coefl*. caract. du

moment du milieu

MStr

14782

8360

13938

7690

12764

710 i

41615

26377

43J38

27024

38761

24söi

35,5

31,7

32,1

28,5

32,9

28,7

i.M.31,6

7 J195I 12617 28,1

8 6SC6 27Ö35 25,0

i.M. 26,5

9 1527 4 579 il 26,4

10 691? 43919 15,8

i.M. 21,1

25,7

24,2

22,2

20,8

2«, 5

23,9

32,7

30,0

27,8

26,8

27,0

28,9

4680

4840

4670

4680

4960

5210

i. M. 4X40

1,146

1,185

1,143

1,148

1,213

1,275

1,185

0,22

0,58

0,20

0,62

0,21

0,63

2,96

7,37

2,62

6,43

3,14

7,21

0,0463 =_
0,0431

0,0465

0,0439

1

23^2
1

21,5
1

22,8

5100

4180

1,147 0,20

0,64

2,10

4,67

i. M 5140

6220 1,781

4590 1,317

0,0472 -

0,0435:

'21,2
1

23,0

0,22 1,38 0,0510
19,6

— — 0,0 467= -L' 21,4

i. M. 0,0i60
21,73

1. Wurden bei der Mittelbildung ausgeschlossen, weil die Randstreifen schwächer als die Mittelstreifen bewehrt waren.
En calculant les valeurs moycnnes,on n'a pas tenu compte de ces chiffres, parce qu'au bord de ces dalles leur armature etait moins serreeque dans le contre.
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A. Quadratische Platten.
Für die quadratischen Platten sind die Abmessungen und Versuchsergebnisse

der 10 Reihen in Uebersicht I zusammengestellt. An Stelle der
gleichmassig verteilt angenommenen Belastung wurden die Versuchskorper
in Wirklichkeit durch 16 gleichmässig über die Platte verteilte Einzellasten
beansprucht (Bild 9 a).

v 1300

7'
O
Kl

--VTV :

r 250- 500 250

o
s

*90.

-f-*--

Fig. 9 a.

Anordnung der Belastunghstellen (Stuttgart).
Disposition des points de charge (Stuttgart).

Arrangement of the Loading Positions (Stuttgart).

Die Uebersicht II enthält die Kennziffern dieser Stuttgarter Versuchsergebnisse.

Da diese Platten nicht für eine bestimmte Gebrauchslast bemessen
worden sind, kann der Wert qf zu\ und damit die Kennziffer vn und vB (Gl. 16

und 17) nicht angegeben werden. Das Gleiche gilt für die Kennziffer £i und s„
(Zuwachs der Eisenspannungen, s. Bild 8), weil die Eisendehnungen nicht
unmittelbar gemessen wurden.

Die für die Nutzanwendung wesentlichsten Ergebnisse der Stuttgarter
Versuche sind folgende :

1. Der Verlauf der Riss-und Brucherscheinung. Die ersten
Betonzugrisse traten an der Unterfläche im mittleren Teil der Platten auf und zwar
entweder parallel zu den Seiten oder in den Diagonalen, sodann folgten in den

übrigen Teilen die Diagonalrisse an der Unterflache. Als « Klaffen » der Risse
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wurde eine Risserweiterung von etwa 1 mm Stärke bezeichnet und als
Kennzeichen dafür angenommen, dass die Streckgrenze der Eisen erreicht war. Das
erste Klaffender Risse trat ebenfalls im mittleren Teil der Platten-Unterfläche
aufund zwar in der Regel parallel zu den Seiten, in den übrigen Plattenteilen
aber wiederum in der Richtung der Diagonalen. Obwohl die Ecken nicht
festgehalten wurden, waren dennoch an der Platten-Oberfläche in der Nähe der

t^-r-L, r-U-Ur-U
Platten -
mitte

Y ftr-Rolten f 60

6,

Zfc

Platten-
mitte
Axe

Tm/toule*wc460-Ro//erj60 ^00 0

7.

20 -Ufc075

D
DDG

?1D D Düi
^ 312,0

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 später
Druckzerstörungen an der Platten-Oberfläche über den Hauptzugrissen an der
Unterseite längs der Diagonalen. Die Rissbilder sind ganz ähnlich denen der
Dresdener Versuche (s. Bild IS).

2. Das Kräftespiel lässt sich durch die Unterteilung in drei verschiedenartige

Tragelemente der Platte erläutern (s. Bild 10). Die ersten Risse treten in
der Mitte des Trägerkreuzes abcd an der Unterfläche auf. Hier wird auch die
Streckgrenze der Eisen zuerst überwunden. Die Eckbalken ef lassen an der
Unterfläche die Diagonalrisse erkennen und zumSchlussan der Oberfläche die
Druckzerstörung des Betons. Da bei den Stuttgarter Versuchen die Ecken nicht
festgehalten wurden, kommt die Wirkung der Konsolträger gh nur zum Teil
dadurch zur Geltung, dass sie mit den Eckbalken ef jeweils ein steifes, räum-
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liches Gebilde ergeben, wodurch die freie Durchbiegung, wie sie bei einer
kreisförmigen Platte eintreten könnte, störend beeinflusst wird. Dieser innere Zwang
ist durch die Eckrisse an der Plattenoberfläche in der Richtung ef deutlich zu
erkennen.

3. Die Eiseneinlagen in Plattenmitte, die zur Bewehrung des
Trägerkreuzes abcd dienen, sind, wie die Kennziffern y zeigen (Uebersicht II, Spalte 7),
für die Tragfähigkeit der Platten und das Auftreten der ersten Risse von
ausschlaggebender Bedeutung. Ausserdem aber zeigt ein Vergleich der Platten 3

und 5 von der gleichen Dicke und der gleichen Bewehrungsdichte in Plattenmitte

(Uebersicht I, Spalte 5 und 11), dass die Gesamtbewehrung an der Unterseite

(Uebersicht I, 9) massgebend für die Tragfähigkeit ist. Die Verminderung
der Gesamtbewehrung bei Platte 5 gegenüber Platte 3 um 17% führt zu einer
Verminderung der Bruchlast um 11 % (Uebersicht

II, 3). Hieraus ergibt sich, dass für die

Tragfähigkeit der Platte nicht allein die Bewehrung

des Trägerkreuzes abcd massgebend ist,
sondern auch die der Randstreifen, dass also
die Drillungssteifigkeit der Platte sich auch
dann auswirkt, wenn die Ecken nicht festgehalten

werden.
Es empfiehlt sich daher im allgemeinen, die

Bewehrung an der Platten-Unterseite in gleicher

Dichte wie in Plattenmitte durchzuführen,
also die Randstreifen nicht schwächer zu
bewehren. Fig 10

4. Die diagonal bewehrten Platten Die 3 Tragelemente der Platten.
(Reihe 7 bezw. 8) ergeben hinsichtlich der Les trois Clements portants de

Bruchlast (Uebers. II, 3) keine Unterschiede im „,
'

0 „,^ ' ' Ihe Ihree Supporting Elements
Vergleich mit den entsprechenden seltenparallel of the Plate.
bewehrten Platten (z. B. Reihe 3 bezw. 4).

5. Die Riss-Bruch-Kennziffer a (Uebers. II, 4) lässt erkennen, dass bei
den seitenparallel bewehrten Platten die Risse in der Betonzugzone i. M. bei
32% der Bruch last ein treten (Reihe 1 bis 6), dagegen bei den sehr stark bewehrten

Reihen 9 und 10 infolge der Schwächung des Betonzuggurtes i. M. bereits bei
21 % der Bruchlast.

6. Die Kennziffer ß der Betonzugspannung, die unter Annahme eines
über die Diagonale gleichmässig verteilten Momentes gerechnet wurde, schwankt
zwischen 21 und 33 kg/cm2, entspricht also den bekannten üblichen Werten
der Betonzugfestigkeit (Uebers. II, o u. 6.)

7. Die Kennziffer v der Eisenspannung (Uebers. II, 7), die unter der
gleichen Annahme wie ß hinsichtlich der Verteilung des Diagonalmomentes
ermittelt wurde und die durch die Rissbildung vor dem Bruchzustand natur-
gemäss stark beeinflusst ist, schwankt zwischen 4.200 und 6.200 kg/cm-. Errechnet

man hieraus das Verhältnis dieser Ziffer zur jeweiligen Streckgrenze der
Eiseneinlagen, also den sogen. Plastizitätsfaktor1, so schwanken diese Werte

9i

a

fi 9 ez

-\_4--/
-j-.-*-{-
:*--r-\

\ i i i *

\ s^ '' 'n '' /
X>\\ /A\\

1. S. Fussnote 196, a. a. O. S. 12.
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von 1,14 bis 1, 78. Sie sind bekanntlich sehr slark von der Art der
Brucherscheinung und den örtlichen Verhältnissen abhängig.

8. Die Kennziffer o der Durchbiegung (Uebers. II, 9 u. 10) zeigt, dass
bei den Reihen 1 bis 6 (s. Bild 7) der Zuwachs der Durchbiegung für 1 t/m-
Laststeigerung im Stadium I nur 1/10 bis 1/15 von dem im Stadium II ist. Hieraus

erkennt man den Vorzug geringerer Durchbiegung unter der Gebrauchslast
beiden Platten gegenüber den einachsig beanspruchten Balken.

9. Die Kennziffer des Mittenmomentes, die aus den Vergleichsversuchen

mit Plattenstreifen errechnet wurde, führt zu dem Mittelwert M ;

1

2l7j ql* für

die hier untersuchten quadratischen Platten mit nicht festgehaltenen Ecken bei
gleichmässig verteilter Belastung. Auch dieser für die Nutzanwendung bedeutsamste

Wert lässt erkennen, dass gegenüber den Rechnungsverfahren des
1 1

Trägerrostes mit Mm =-~-= ql2 (Gl. 2) und des Trägerkreuzes Mm — ql2

(Gl. 4) bei den kreuzweise bewehrten Eisenbetonplatten selbst bei nicht
festgehaltenen Ecken die Drillungssteifigkeit oder die Verminderung der
Biegungssteifigkeit, das Weicherwerden, im Stadium II [s. unter III, 2) in günstigem
Sinne mitwirkt.

c M L C

1

/ i

— -ie

A
1

3
* tx -

K
»

m

.1

B. Die Stuttgarter Versuche mit rechteckigen Platten.
Bei diesen Versuchen wurde der Einfluss der Länglichkeit auf die Platten¬

wirkung und der Einfluss des Verhältnisses
der Längs-und Querbewehrung auf die Bruchlast

untersucht. Hierbei hat sich folgendes
ergeben :

1. Die ersten Risse traten an den Schnittpunkten

E und F der Winkelhalbierenden
(Bild 11) auf. Die Risserscheinung dieser
rechteckigen Platten lässt deutlich erkennen,
dass sich die « Plattenwirkung » nur im
Bereich ADMJ bezw. CBKL ausprägt. In
dem restlichen Teilbereiche JKLM wirkt die
Platte dagegen als Balken auf zwei Stützen.

2. Die Ergebnisse der Versuche von Heft
56 mit 2 X 4 m weitgespannten Platten, bei denen der Einfluss der Längs-und
Querbewehrung untersucht wurde, sind in nebenstehender Tabelle aulgeführt.

Die Platten d und e zeigen hiernach die beste Ausnutzung des Eisens. Nach
den deutschen Bestimmungen verhalten sich die Mittenmomente Mx und My
wie l^ : lx2. Die Platte c, bei der fC) : fex 1 : 4 ist, würde somit diesen

Bestimmungen entsprechen.
Aus dem Vergleich der Bruchlasten der Platten mit denen der entsprechenden

Plattenstreifen ergibt sich in gleicher Weise wie für die quadratischen
Platten ein Wert für das Mittenmoment, der auch bei den Platten d und e mit

ql2 ql2
fehlenden Längseisen noch Mx ~f gegenüber ^- für den Plattenstreifen be-

Fig. 11.

Rechteckige Platten.
Plaques rectangulaires.

Rectangular Plates.

10 8
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Platte
Bewehrungsdichte
/ex /ey

/ 2,0 m / 4,0 m

Eisengewicht

Ge

Ilöchstlast Wirkungsgrad

Fm • Ge

cm'2/ m kg kg —

a A A 55,7 35000 628

b A A/2 42,7 31000 726

c A A/4 36,5 29000 794

d A o 33,2 28000 870

e 1,82/i O 57,8 48000 830

trug. Diese Versuche zeigen also, dass auch die nur einachsig bewehrte Platte
ihre Tragfähigkeit gegenüber dem Plattenstreifen erhöht, sei es infolge einer,
wenn auch nur geringen Drillungssteifigkeit oder sei es infolge der Verringerung

der Biegungssteifigkeit, also durch das Weicherwerden im Stadium II,
das sich bei der ringsum aufliegenden Platte stärker als beim Plattenstreifen
auswirkt (vgl. unter III, 2).

VI. Die Dresdner Plattenversuche.

In den Jahren 1927 bis 1930 wurden im Versuchs-und Materialprüfungsamt
an der Techn. Hochschule Dresden vom Deutschen Ausschuss für Eisenbeton
insgesamt 22 quadratische Eisenbetonplatten von 3 m Stützweite und 4 Platten

von 2 m Stützweite bis zum Bruch belastet. Ausserdem wurden zu den
Reihen 1 bis 4 und 6, 8 und 9 noch 50 cm breite Vergleichs-Plattenstreifen
hergestellt, die aus der Mitte der Platte herausgeschnitten gedacht sind und als
Balken auf zwei Stützen ebenfalls bis zum Bruch belastet wurden (s. Uebersicht

III)'.
Gegenüber den Stuttgarter Versuchen wurden bei den Dresdner Versuchen

folgende Erweiterungen vorgenommen. Sämtliche 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 Uebersicht

III) für die in Spalte 8 angegebenen Gebrauchslasten bemessen und auch
entsprechend bewehrt (s. z. B. Bild 12). Um den baumässigen Abmessungen
möglichst nahe zukommen, wurde als Stützweite der Platte 3 m gewählt mit
Ausnahme der Anschlussreihen 8 und 9, die wie alle Stuttgarter Platten 2 m
Stützweite aufweisen. Bei der gewählten Versuchsanordnung konnte die Zahl
der Belastungsstellen bei den 3 m-Platten auf 64 erhöht werden, um die Last
möglichst gleichmässig zu verteilen (s. Bild 9b im Vergleich zu 9a). Endlich wurden

die Eisendehnungen unmittelbar gemessen.

1. Ueber diese Versuche wird in einem Heft des Deutschen Ausschusses für Eisenbelon
(Berlin, Wilh. Ernst und Sohn) 1932 ein ausführlicher Bericht von W. Gehlen, H. Amos und
M. Beugstkasser erstattet werden.



Übersicht III.— Tableau III.

Grundlagen der Dresdner Versuche mit kreuzweise bewehrten Platten.

Donnees des essais effectues ä Dresde avec des dalles ä armature croisee.
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Determine d'apres la
methode des poutres

croisees
d 12 cm

5 ö

d 10 cm

; wie 2, doch verlängerte
Ilaftlänge

j Analogue a 2, mais long
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8

9

5

7

7 "o
716

Vergleichs versuch
SI uttgart-Dresdcn

Essai de comparaison
pour Stuttgdi t-Dicsde

(Heft 30, Abb 7)
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kugeln

Aux quatre angles sin
des hemispheres

360 D00 800 8 15 13,0 56 0 10,2 4o, 7 — 3 200 280 i7,9

III
1

10 x3 0m

711
712

Rechteckig

liectangulane
1 2

An 4 Ecken auf Hdlb
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F

1
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verteilte Belastungj
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uniformement repaitie)

Zu den Reihen 1, 6, 2, 3, 4, 8 und 9 wurden Plattenstreifen hergestellt,

IV

1

30x0 SO
welche aus den zugehörigen Platten in Plattenmitte in dei Richtung der
unteren Eiseneinlagen herausgeschnitten gedacht sind.
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8,9
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Plattenstreifen

Bande de la dalle
(2 m)

2 0x0 SC

Als Balken (2 Ein/el
lasten)

Comme poutre (2 charges
concentrees)

Pour les series 1, 6, 2, 3, 4, 8 et 9 on a e\6cute des poutres conforme«?
d une tranche de la dalle, qui passe par le milieu de cclle-ci dans la direc
tion de Farmaturc infe>ieuie
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Fi: 12. — Bewehrungsplan der Dresdener Platten 699 und 700, Versuchsreihe 2 a.
(Drillungssteif bewehrte Platten, mit Festhalten der Ecken belastet.)

Plan de l'armature des dalles 699 et 700 de Dresde, Serie 2 a. (Dalles ar.nees
contre la torsion et chargees avec fixation des angles.)

Reinfoicement 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 Hollen gelagerten Platten der Reihen 1 bis i,
ti. 8 und 9.

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

1. Die nissichcrhcit (Spalte 4) schwankt bei den Reihen 1 bis 4 und 6 von

v« -^ 1,36 bis 2,05 und ist i.M. 1,8.
7 7lll

(22)

In dieser nunmehr nachgewiesenen Ueberlegenheit der kreuzweise bewehr-

«yr/iSe

«&?¦'

*

Fig. 13.

Versuchseinrichtung bei den Dresdener Plattenversuchen zur gleichmäßigen Belastung
der Platten und zum Festhalten der Ecken.

Dispositif d'essai de Dresde pour la repartition 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 gegenüber den Eisenbetonbalken, bei denen bekanntlich

v„ —— rd. r^TTTr. =0,5 ist, besteht das erste hauptsächliche Ergebnis
C7ez„i 1200

dieser Dresdner Versuche (s. Bild 20).
2. Die Brtichsicltcrhcil (Spalte 5) ergibt sich hier zu :

-V1 ==4,24 bis 5,75 und i.M. 4,9.
'/ zul

(23,

i;



Uebersicht IV. — Tableau IV.

Kennziffern der Dresdner Versuchsergebnisse.
Coefficients caracteristiques resultant des essais effectues ä Dresde.
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Sie ist also wesentlich höher als die sonst bei schwach bewehrten
Eisenbetonbalken vorhandene 2,5 bis 3-fache Sicherheit1.

3. Die Riss-Bruch-Kennziffer (Spalte 6) beträgt für die Reihen der Uebersicht

a ^ 32,2 bis 42,0 % und i.M. 37 %
q H

(24)

Sie kann somit in Uebereinstimmung mit den Stuttgarter Versuchen (s. unter

V, 5) zu mindestens a 1/3 angenommen werden.
4. Die Kennziffer für die Betonzugspannung (Spalte 7) wurde hier unter

der Annahme gleichmässigcr Verteilung des Biegemomentes im Diagonalschnitt,

somit als Durchschnittswert zu

ß= 1^ =22,3 bis 36,0 und i.M. 30,2 kg/cm2 (25)

gefunden. Sie entspricht in Uebereinstimmung mit den Stuttgarter Versuchen
(s. unter V, 6) den üblichen Werten der Biegezugfestigkeit des Betons, die
hier an Biegebalken von 45.10.10 cm3 zu27,2 bis 47,9 und i.M. zu35,2 kg/cm2
bestimmt wurde.

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

(26) Y= ÜT^ * tu
?Bpf =4100 bis 5800 und i.M. 4400 kg/cm*

I \J J 11 t]j j X Cy I IL

&*z

^-<®

\Y\
*.?# -3)I««

In*
si

—

iGrmrf «9Q.

Cmm

m Mihm 4*b Phqm tu mm tofUtmm m H, C-fr, J Mm not» m mm

Fig. 14.

Durchbiegung der Dresdner Reihen l, 3, 4, 6.

Flexions constatees aux series de Dresde 1, 3, 4, 6.

Deflections of the Dresden Plates 1,3, 4, 6.

1. S. Fussnote 1, S. 196; a. a. O., S. 7 und 14.
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bei einer zwischen 3250 und 3i-20 kg/cm2 liegenden Streckgrenze, wobei
der Wert v 6780 leg/cm.2 für das Stahldralitgewebe der Reihe 9 wegen
der wesentlich höheren Streckgrenze von 5600 kg/cm2 bei der Mittelbildung
nicht inbegriffen ist. Das Verhältnis dieser Kennziffer zur Streckgrenze
(-{ : C7S), das für die Plastizitätslehre des Eisenbetons bedeutsam ist', schwankt
nacli Spalte 9 für die den baumässigen Abmessungen mehr entsprechenden
Platten von 3 m Stützweite von 1, 33 bis 1, 79 und ist i. M. 1,57, während
es bei den Platten von 2,0 m Stützweite (Reihe 8 und 9) 1,20 in
Uebereinstimmung mit den Stuttgarter Versuchen beträgt.

6. Die Kennziffer B, der Durchbiegung im Stadium I ändert sich hier
gesetzmässig mit der Stützweite und der Dicke der Platten. Ihre reziproken
Werte sind den sogen. Steifigkeitsziffern EJ proportional (s. Bild 14). Platten
von gleicher Dicke und Spannnweite ergeben auch trotz verschiedener Bewehrung

die gleiche Kennzill'er B,. Hieraus folgt, dass sich die Eisenbetonplatten
im Stadium I wie homogene oder isotrope Platten verformen ^Zweites
Hauptergebnis). Im Stadium II ist die Kennzill'er B„ (Spalte 11), also die Zunahme

>̂¦

-¦¦¦tm#<ft

Fig. 15.

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

Flexion permanente de la dalle de Dresde 693. (Epaisseur de la dalle 120 mm.
Flexion permanente 118 mm.)

Permanent Deflection of the Dresden Plate 693. (Thickness of Plate 120 mm.
Permanent Defleetion 11s mm.)

beiden 3 m-Platten (z.B. der Reihe 6) 210 mm, also 7^ der Stützweite. Aus

der Durchbiegung bei einer Laststeigerung um A q' 1000 kg/in2 i. M. 9 mal
so gross wie bei den 3,0 m-Platten und 0 mal so gross wie bei den 2,0 m-
Platten der Reihe 8. Kurz vor dem Bruche betrug die grösste Durchbiegung

J_
14

diesen starken Durchbiegungswerten (s.z B. für die Platte 692 der Reihe 3,
Bild 15), die grösser als die Plattendicke sind, ist zu folgern, dass sieh in der
Nähe des Bruches der Spannungszustand der isotropen Platte mit dem einer
Membrane überlagert.

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

1. S. Fussnote 1, S. 190 ; n a. O. S. I:
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sonen Platten 1 bis 4 und 6 im ersten Studium £, 63 bis 126 kg/cm2 und i. M.
92 kg/cm2, dagegen im zweiten Stadium s„ 2o00 bis i800 kg/cm2 und i. M.
3300 kg/cm2, also das rd. 36-fache, wobei naturgemäss örtliche Einwirkungen
von Risstellen von starkem Einfluss sind (Bild 16).

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

Mn
28
'-r-^bis ^L .//2undi.M. J_>,//2 (27)

gefunden (s. Spalte li und 15, Kennziffer v, — dagegen für die nach dem

Tragerroslverfahren bemessenen 6 Platten der Reihen 1, 6 und 8 zu

2500

ß>6) v«

2000

lü9S?S

Ü!«*¦«.
1500

IS
*u

SJ
1

1000

4

500
WO

bthshing
Charit
nrnmum load

Eigen

OwnWughf
Po/ds proprt <j

ABaajtmmthhtldtrAmaliin m/intun m W*mjgG*tam1t Dttutmgtn dtr uaterwn tisenlage m f0-5cm/cm—fc/tf ElonjaHonofHmBoHomJnaWork mto'cnfa

Fig. 16.

Eisendehnung bei den Dresdner Reihen 1, 6, 3, i.
Allongement du fer pour les series de Dresde nos 1, 6, 3, 4.

Elongation of the Reinforcement in the Dresden Plates, series 1, 6,3, S.

Mn
1 1 1

__.r//2bis _.7/2undi.M. =____. ^2 (28)

während sich bei den Stuttgarter Versuchen hierfür als Mittel aus 28 Platten

M„ i
ql% ergab.

21,7
Da der Gl. 27 der Wert

Mn
1

27,4 gl2 (29)

gegenüberzustellen ist, der sich dei der Berechnung nach d »r Theorie der
drillungssleifen Platte ergibt (s. Gl. II), so ist hiermit die Berechtigung dieser

Theorie für die quadratischen Eisenbetonplatten für den Fall erwiesen,
dass die Ecken festgehalten werden, dagegen die Berechtigung des Wertes
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\

7 V /

o o

o o

I Erste Risse. Unterseite der Pldtle Belastung 1440 kg/m*.
Les premieres fissures. Surface inferrc Charge 1410 kg/m*.
The First Cracks. Bottom Surface. Load 1440 kg/m*.

h) Oberseile der Platte. Belastung 1440 kg/m*.
Surface superieure de la dalle. Charge 1440 kg/m*
Top Surface ofthe Plate. Load 1440 kg/m*.

133 ' i r>>*

/
7

EZZ
Abbruch der Lcken Belastung 3300 kg/m*. Unterseite der Platte
Coins casses Charge 3300 kg/m2 Surface inferieure
Corners damaged. Load 3300 kg,m2. Bottom Surface.

Fig. 17, a-e. — Rissbilder der Platte 692 der Dresdner Versuchs-Reihe 2.

Fissures de la dalle 692 de la serie 2 de Dresde.
Cracked Plate 692 ofthe Dresden Plate Serie 2.
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1

215

M. ql2(30) „..-gg
für den Fall, dass die Ecken nicht festgehalten werden und die Bemessung nach
dem Trägerrost-Verfahren erfolgt (Drittes Hauptergebnis), s. auch Spalte 16.

>S > M>
\

v

Z

7

v r ; i / \ ^ < ^ "

V

\

d) Bruchzustand Bruchlast 4100 kg/m* Unterseite der Platte
Dalle rompue. Charge de ruptuie 4100 kg/m*. Surface inferieure.
Cracked Plate. Load of Rupture 4100 kg/m*. Bottom Suiface.

\
y

e) Oberseite der Platte. Surface superieure de la dalle.
Top Surface of the Plate q 4100 kg/m*.

9. Einige Rissbilder sind in Bild 17 und 18 dargestellt, die sich grundsätzlich
mit denen der Stuttgarter Versuche decken.
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B. Die eingespannten Platten (Reihe 5 und 7 der Uebersicht III) waren
•ntweder mit Randbalken verbunden bei punktförmiger Lagerung in den

-.

Fig. 18 a.
Abbruch einer Ecke Platte 696, Reibe 2).

Goin casse (plaque 696, serie 2).
Corner broken off (Plate 696, Series 2).

Ecken, also nur teilweise eingespannt, oder aber mit Randbalken und Ecksäulen

verbunden, also sehr stark eingespannt. Ein bedeutsames Ergebnis bestand

'S*»

*%c <*
*\

>

Fig.18 h.

Eckzerstörung (Platte 698, Reihe 5).
Coin detruit (Plaque 69S. serie 4^.

Corner damaged (Plate 698, series 4).

darin, dass bei diesen Einspannungsverhältnissen, die meist in der~Praxis
vorliegen, der Sicherheitsgrad noch ganz wesentlich höher ist als bei den
ringsum frei gelagerten Platten.
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VII. Zusammenfassung der Ergebnisse aus den
statischen Plattenversuchen.

1. Die Rissicherhcit ist bei kreiuweise bewehrten Platten etwa 3 mal so

gross und die Bruch Sicherheit mindestens l 1/2 mal so gross wie bei den
Eisenbetonbalken (s. Gl. 22 und 23).

2. Die Rissgrenze der kreuzweise bewehrten Eisenbetonplatten entspricht
der Proportionalitäts<^renze im Stahlbau, bis zu der das Hooke'sche
Elastizitätsgesetz gilt. Bis zur llisslast wachsen die Durchbiegungen der Platten nach
dem Geradlinien-Gesetz (s. Bild 7 und 14). In diesem Bereich verhält sich die
Platte als isotrope Platte. Während beim Baustahl das Verhältnis der
Proportionalitätsgrenze zur zulässigen Beanspruchung etwa von <?,, : a7Ui 2000 :

1200 1,67 bis 2000: 1600=1,20 schwankt, liegt bei diesen Eisenbelon-
platten auf Grund der Dresdener Versuche das Verhältnis qrn : q'7U\ zwischen
2,0 und 1,36. Wie man mit Recht die Abmessungen der Stahlbauten nach
diesem Hooke'schen Elastizitätsgesetz bestimmt, so ist man hiernach auch
berechtigt, die kreuzweise bewehrten Eisenbetonplatten nach der Theorie der
isotropen Platte zu bemessen und die Eisenbewehrung entsprechend anzuordnen,

um den Beanspruchungen unter der Gebrauchslast einschliesslich
etwaigen Stosszuschlägen 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
Nähe des Bruches durch eine Ueberlagerung der Spannungen der drillungssteifen

Platte mit den nach der Membran-Theorie ermittelten Spannungen
entsteht. Da die Bruchsicherheit (nach Gl. 23) 4- bis 5-fach, also verhältnismässig

hoch ist, erscheint es zur Vereinfachung wohl zulässig, die Theorie der
drillungssteifen Platte, also ohne Berücksichtigung der Membranwirkung
auch dann zu Grunde zu legen, wenn die Bemessung mit Rücksicht auf den
Bruchzustand gefordert wird, wie es im Eisenbetonbau allgemein üblich ist.

4. Für den Sonderfall der quadratischen, ringsum aufliegenden Platte, ist
es nach diesen Versuchsergebnissen berechtigt (Gl. 27 und 28) als Mittenmoment

der Rechnung zu Grunde zu legen :

a) falls die Ecken gegen Abheben gesichert sind,

m —£ü
m~27,4 '

wie es die Theorie der drillungssteifen Platte ergibt,
b) falls die Ecken nicht gegen Abheben gesichert sind,

M -Zuivim— 2()

5. Für die Art der Bruchrisse und die Höhe der Bruchlast ist vor allem die
Aufteilung der Eiseneinlagen von Bedeutung, wobei die eigenartige Verbund-
Wirkung der kreuzweise bewehrten Platte durch die drei Trägerelemente (das
Trägerkreuz, die 4 Eckbalken und bei festgehaltenen Ecken die 4 Konsolträger)

nach Bild 10 veranschaulicht werden kann.



218 W. Gehler

6. Die Einspannung dar Plattenränder durch Randbalken mit oder ohne
Säulen hat sich bei diesen Versuchen als so wirksam erwiesen, dass Platten
bei derartiger Auflagerung auch ohne eine besondere Drillungsbewehrung
einen hohen Sicherheits^rad aufweisen.k*o*

VIII. Die Platten-Vorschriften in den neuen Deutschen
Eisenbeton-Bestimmungen1 1932 unterscheiden auf Grund der Stuttgarter und
Dresdener Platten-Versuche nach Vorschlag des Verfassers folgende Fälle :

1. Regelfall : Rechteckige, kreuzweise bewehrte Platten, die biegungsfesl
mit den benachbarten Deckenfeldern oder mit Randbalken verbunden sind,
bedürfen keiner besonderen Bewehrung für Drillungsmomente. Sie dürfen
nach dem unter II,S angegebenen Näherungsverfahren von H. Marcis berechnet

werden, also z. B. bei der ringsum frei aufliegenden quadratischen
Platte bei gleichförmiger Last q nach Gl. 11 für das Mittenmoment

2. Sind im Ausnahmefall die Platten nicht biegungsfest mit den benachbarten

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 ö^max? unten gleichlaufend zu den Seiten
ü

oder rechtwinklig zur Diagonale, oben gleichlaufend zur Diagonale auf je 1 m
Breite der gleiche Eisenquerschnitt vorhanden ist, wie für die grössere Bewehrung

Fex in Feldmitte. (Pauschale Eckbewehrung.)
3. Auch in diesem unter 2) genannten Ausnahmefall besteht aber noch die

Möglichkeit (z. B. bei einfachen Bauwerken), auf die Ausführung einer besonderen

Drillungsbetoehrung dann zu verzichten, wenn das Moment Äraax in
Gl. 10 anstatt mit dem vollen Abminderungsbeiwert v nur mit dem grösseren

Beiwert —-— multipliziert wird. Für den Fall (s. Gl. 11) der ringsum frei

gelagerten Platte ergibt sich dann :

m.= -*-. m «.= -^- • \ =W2?i*=r<i.^
in Uebereinstimmung mit den Versuchsergebnissen der nach dem Trägerrostverfahren

bemessenen Dresdener Versuchsplatten.
Endlich besteht aber in diesem Ausnahmefall auch noch die Möglichkeit,

auf Grund einer genaueren Berechnung der Drillungsmomente gegenüber der
unter 2. geforderten pauschalen Eckbewehrung eine Ersparnis an Drillungsei-

1. Bestimmungen des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton, Teil A. (DIN 104-5), § 23,
Kreuzweise bewehrte Platten.
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sen zu erzielen, wobei wiederum mit dem vollen Abminderungsbeiwert v

gerechnet werden darf.
4. Bei Einzellasten darf ebenfalls das Näherungsverfahren von Marcls

angewendet werden.

IX. Dynamische Plattenversuche.
A. Ziele.

Forschung ermöglicht die genaue

Die dynamische Untersuchung kann zunächst zwei Ziele verfolgen und zwar :

1. Die Bestimmung der Eigenschwingungszahl v0 der Platte, um eine
Resonanz mit regelmässigen Impulsen von gleicher Frequenz, die z. B.
durch Bodenerschütterungen oder direkte Belastung mit Maschinen entstehen
können, zu vermeiden. Die theoretische
Ermittlung der Eigenschwingungszahl von
Platten und Plattensystemen auf rein
analytischem Wege zur Zeit noch nicht.
Um auf diesem neuen Gebiete einen
Schritt vorwärts zu kommen, kann man
zur Vorherbestimmung der Eigenschwingungszahl

Versuche an bestehenden
Bauwerken durchführen, deren Auswertung
unter Berücksichtigung der Aehnlichkeits-
verhältnisse einen hinreichenden Anhalt
für die Grössenordnung der Eigenschwingungszahl

der auszulührenden Platte
liefern wird. Das Anstossen der Platten
kann am einfachsten

A
-q~ nonomorh\

undamped
amorh
damped

durch Fallgewichte
von geeigneter Grösse und die Aufzeich-

ungedampft

gedampftT
V

0.5 m
Vo

Fis. 19.
zwischen Amplituden undReziehunL

Frequenz der Schwingungen
Relations entre les amplitudes et la fre

quence des oscillations.
Relation between Amplitude and Kre

quency of the Vibrations.

nung der rasch abklingenden Schwingungen

durch empfindliche Seismometer
erfolgen. Die Messungen gestatten gleichzeitig

die Bestimmung der Dämpfung bei
der Grundschwingung, die ein wertvolles
Kennzeichen einmal für die Grösse der
äusseren und inneren Bewegungswiderstände, zum anderen für den Zustand
des Bauwerkes überhaupt darstellt.

2. Ferner kommt die Bestimmung der Formänderung von Plattensyslemen
unter bestimmten Belastungen in Betracht, um z. B. die Rechnung und
insbesondere ihre Voraussetzungen auf ihre Zuverlässigkeit zu prüfen. Die
Durchführung derartiger Versuche setzt die Kenntnis der Eigenschwingungszahl v0

voraus, da hierbei die Erregerfrequenz <,> hinreichend weit unter der Eigenfe-
quenz bleiben muss, um das Verhältnis der Amplituden A der dynamischen
und a der rein statischen Belastung möglichst klein zu halten. In Bild 19 ist

das Verhältnis— der Erregerfrequenz zur Eigenfrequenz in Abhängigkeit vom

Amplitudenverhältnis — und von der Phasenverschiebung <p zwischen Erre-
a
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gerfrequenz und Eigenfrequenz dargestellt. Bis zu einem Verhältnis von etwa

- 0,o liegt also praktisch ein statischer Lastfall vor, da hierbei A und a nur

unwesentlich voneinander verschieden sind. Man vermag somit durch derartige

Schwingungen genau dieselben Formanderungen zu erzeugen ivie durch
statische Belastungen.

Im Vergleich mit der rein statischen Formänderungsmessung bietet dieses
Verfahren ausserordentliche Vorteile. Bei statischer Belastung müssen stets
grössere Lasten aufgebracht werden, was oft mit erheblichen Umständen und
Kosten verbunden ist. Weiter besteht die grosse Schwierigkeit, für die
Messgeräte (Spiegelapparate, Tensometer und dgl.) einwandfreie und während der
Versuchsdauer unveränderliche Bezugspunkte, die von Wärmeschwankungen
und Erschütterungen nicht beeinflusst werden, zu schaffen. Beim dynamischen
Belastungsversuch genügt dagegen im allgemeinen eine kleine, leicht bewegliche

Erregerquelle. Für die Messungen durch Seismometer ist ein unveränderlicher

Bezugspunkt nicht erforderlich.

I-

T

t"
i—!
•—

i

i

T -—T

fc~ttr
V>

o o—0

tt —133
TA \C

»H

joStandort derSchwingungs-
Maschine

Emplacement de la Machine

aOscillations
Place ofthe Machine of

Oscillations

o Messteilen
Poste d'Essai
Measuring point

4.12,2» 48.8m

Fig. 20.

Anordnung der Belastung und der Mcsstellen beim Fordbau in Köln.
Disposition de la charge et des points de mesure au bäliment Ford ä 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 Fabrikgebäudes der Ford-Motor-Gompany in Köln

a./Rh. wurden derartige dynamische Messungen im Auftrage des Deutschen
Ausschusses für Eisenbeton vom Versuchs- und Materialprüfungsamt Dresden
und von der Mechanischen Abteilung des Heinrich-Hertz-Institutes in Berlin
durchgeführt. Die 52 cm dicke Pilzdecke besteht aus 3x4=12 quadratischen
Feldern mit 12,2 m Stülzenabstand(vgl. Bild 20). Die Beobachtungen erfolgten

1. Die Anregung hierzu gab Dr.-Ing. Reisinger (Obercassel-Siegkreis) und der Deutsche
Beton-Verein. Die Versuchsergebnisse werden demnächst von Professor Dr.-Ing. Gehler,
Dresden und Professor Dr. HoRT-Berlin in einem Sonderhefl des Deutschen Ausschusses
für Eisenbeton veröffentlicht werden.



Rechteckige, allseilig aufliegende Platten 221

im Feld ABCD und aie Messungen im Bereich ABEF. Die Eigenschwingungszahl

der Decke wurde mittels eines Fallgewichtes von 70 kg bei einer
Fallhöhe von 60 cm zu v0 — 13,3 Hertz bestimmt. Durch einen
Schwingungserreger (System Losenhausen-Düsseldorf), der bei einer höchsten
Frequenz von 12 Hertz eine Kraft von 10000 kg zu erzeugen vermag, wurde die
Decke sodann in sinusförmige Schwingungen von a> 4,8 Hertz versetzt,

0,36 betrug, und die Amplituden an verschiedenen Mess-„, 4,8
sodass — 0 0 ¦

punkten festgestellt, wobei die dynamische Kraft einer statischen Einzellast

-12,20 — 12,20

m L-

/
7^~h.

Fig. 21 n.

Dynamische Biegeflächc bei Stosserregung in S. (Durchbiegung in 1/1000 mm.)
Surface de deformation par suite de chocs cxerces au point S. (Flexion en 1/1000 mm.)

Dynamical Deflection Surface in Consequence of Knocks exercised in S. (Deflection in 1/1000 mm).

/< /2,20 -12,20-

fr/A
* /

?—&¦

-f-m—w-
Fig. 21 h.

Statische Biegefläche bei Lastangrifl" in M (Schwingungsmaschine)
(Durchbiegung in 1/1000 mm.)

Surface de deformation pour une charge statique appliquee au point M. (Flexion en 1/1000 mm.
(Macliine ä 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 Messgeräte 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 Verfügung. Einige Ergebnisse

der Messungen sind in Bild 21a und 21h zusammengestellt.
Vergleicht man das Formänderungsbild 21b, das also der statischen Bela-
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stung durch eine Einzellast von 1600 kg entspricht, mit den Ergebnissen, die
von M. Ros und A. Eichinger. Zürich ' durch rein statische Messungen an Pilzdek-
ken im Lagerhaus der Gesellschaft für chemische Industrie in Basel gefunden
wurden (vgl. Bild 22), so erkennt man die grundsätzlich völlig gleichartige
Form der Biegreflächen. Leider mussten die Kölner Versuche unter sehr un-
günstigen Bedingungen durchgeführt werden, da sie während des mit stärkster
Beschleunigung ausgeführten Baubetriebes kurz vor der Inbetriebnahme
vorgenommen wurden. Die für die Vorbereitung und Durchführung der Versuche

4,864,86 M*

Fig. 22.

Statische Biegefläche unter einer Einzellast von 7 t in Fcldmitte T, auf Grund von
Messungen von Ros-Eichinger. (Durchbiegungen in 1/1000 mm.)

Surface de deformation pour une charge statique concentree de 7 t au centre du pauneau,
d'apres les mesures de Ros-Eichinger. (Flexions en 1/1000 mm).

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

verfügbare Zeit war auf nur 2 Tage beschränkt. Die Ergebnisse sind daher in
quantitativer Beziehung nur als Vorversuche mit begrenzter Genauigkeit zu
werten. Der qualitative Vergleich mit den statischen Messungen von Ros-
EighiiNgkk aber zeigt die hervorragende Eignung des dynamischen Messverfahrens

auch für Platten und Pilzdecken. Der weitere Ausbau dieses
Untersuchungsverfahrens kann dazu beitragen, einen Gütemasstab hinsichtlich statischer

und dynamischer Beanspruchungen von Bauwerksteilen zu erhalten und
manche heute noch nicht beantworteten Fragen dieses bedeutsamen Teilgebietes

des Eisenbetonbaues zu klären.

1. Vgl. Bericht zum Ersten Internationalen Kongress für Beton und Eisenbeton in Lüttich

im September 1930 : Resultats de mesures de deformations et de tensions sur dalles ä

Champignons.
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TRADUCTION

par M. Gossieaux, Ing., Paris.

I. L'importance du probleme des dalles
dans les ouvrages en bgton arm6.

Les elements de la charpente metallique sont en general constitues par des

poutres, dont les contraintes sont caracterisees d'une maniere exacte par un
regime d'efforts interessant une seule dimension. Par contre, dans le beton

arme, les planchers, les poutres et les poteaux sont assembles les uns aux
autres, presqu'exclusivement. dune maniere rigide. II en resulte quau lieu
d'un appui libre, on a le plus souvent nflaire, pour les poutres, ä un encastrement

partiel. En coupe longitudinale, la charpente se comporle comme un
cadre ; en outre, dans le plan, la dalle rectangulaire est assemblee dune
maniere rigide avec les poutres, de sorle que son regime de charge interesse
les deux dimensions. Gracc aux progres qu'a realises la stalique de la
construction, au cours des vingt premieres annees de notre siecle, le calcul des
elements en forme de cadre a ete developpe d'une maniere satisfaisante.
Par contre, le calcul des dalles en beton arme est lie dune rnanieie tres etroite
aux caracterisliques particulieres des materiaux utilises ; le calcul de l'epaisseur

des dalles et de la section des armatures, de meme que l'etude de la dis-
position de ces armatures ne pourront progresser que sur la base d'essais effectues

sur des elements de dimensions normales. Les planchers-champignons
constituent le groupement des deux elements caracterisliques des constructions
en beton arme, la dalle armee en croix et le poleau ; ils se comportent donc ä

la fois comme cadres et comme dalles et leur etude devra etre eflectuee en les
considerant comme elements dossatuie, pour les tranches qui sont immedia-
tement voisinesdes poteaux, et comme panneaux de plancher, pour les tranches
intermediaires.

I/etude de lVvolulion du beton arme permet de se rendre compte de la
nrcessile oü Ton s'est trouve de s'appm er jusqu ä maintenant sur les piincipes
statiques simples qui s'appliquent aux poutres et aux elements de dalles, ainsi

quaux elements de voütes et qui interviennent en construction metallique,
quoique ces principes ne soient pas suflisants pour le calcul du beton aime.
Lavenir du beton est en eilet dans les systemes a deux dimensions, tel que
les dalles et les parois ineurvees minces, ou « coquilles». Le probleme de la
securite des poutres vis-ä-vis des efforts tranchants a fait Tobjet, depuis une
trentaine d'annees, d'etudes pratiques sufTisamment approfondies ; les resultats
obtenus ont mis en evidence l'insuffisance notoire de la poutre en beton arme
sous le rapport de la securite ä la fissuration ; le champ d'application de ce

Systeme ne pourra etre elargi que par une amelioration importante des

caracteristiques de resistance du beton ä la traction. On sait que pour le calcul de

toutes les parties des ouvrages de beton arme qui travaillent ä la flexion, on
admet une zone tendue fissuree et on calcule a la rupture, ä cause de la faible
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resistance du beton ä la traction. Cette methode de calcul s'applique aussi bien
aux poutres qu'aux dalles. Pour les dalles, on admet, dune maniere unanime,
qu'au-dessous de la charge de flssuration (phase I), elles se comportent comme
dalles homogenes, ou « isotropes». Par contre, la question suivante reste liti-
gieuse : par quelle methode statique peut-on exprimer, d'une maniere relative-
ment simple, l'etat complexe d'equilibre entre les efforts externes et les efforts
internes, apres l'apparition des fissures dans les dalles (phase II) et comment
doit-on faire intervenir la disposition des armatures? Une deuxieme question
se pose, jusqu'a maintenant negligee, et pourtant tout au moins aussi impor-
tante : quelle securite ä la flssuration peut-on admettre, dans les dalles, par
rapport aux poutres en beton arme Les essais qui sont decrits ci-apres doivent
contribuer ä elucider cette question.

II. Evolution des meHhodes de calcul
employges jusqu'a maintenant.

1. La methode de calcul la plus elementaire et la plus simple consiste ä

supposer la dalle decomposee en tranches constituant des poutres paralleles et
a calculer ces poutres comme reposant sur deux appuis ou plus, avec ou sans
encastrement aux extremites (premier stade d'evolution). Ce mode de calcul
conduit ä negliger l'influence, d'ailleurs favorable, des liaisons laterales (c'est-
ä-dire de la continuite laterale), que l'on considere alors seulernent comme
impliquant une marge de securite supplementaire. Pour assurer effectivement,
dans la construction, l'existence de ces liaisons laterales, les reglements alle-
mands pour le beton arme (1925. Section 1 i, chapitre 10, paragraphe 2)
prevoient des fers de repartiticn, constitues par 4 fers ronds de 7 mm. de diametre

par metre de largeur. Les reglements concernant les ponts (D.I.N. 1075. Section

6, chapitre 1) imposent un renforcement par armatures transversales encore
plus importantes, lorsquil y a lieu de prevoir une repartition tres etendue des

charges. Cette mHhode de calcul par sectioanement des d:illes presente l'avan-
tage d'une plus grande simplicite, mais eile a Tinconvenient d'etre en contra-
diction formelle avec le caractere monolithique de la dalle.

2. Le deuxieme stade d'evolution consiste ä considerer la dalle comme
decomposee en tranches perpendiculaires admettant ä leur point d'intersection
le meme flechissement:

Cx r, (i)
Cette methode peut etre consideree comme constituant la base de la theorie
des dalles. Si Ton designe par : (figure 1) X ly: lx le rapport qui caracterise
l'etroitesse de la dalle ; et a, ß les degres respectifs d'encastrement; on a, pour
les flechissements des deux tranches * :

1. qx — qy et q designent ici, comme dans les poutres, la charge uniformement repartie
sur une bände de largeur 1, donc ei kg/m; q' designe par contre h charge en kg/m2, par
unite de surface, dans les essais de dalles.
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d'oü on deduit, en tenant compte de l'equation (1) :

ll £ l±.

qy ol
' W

Sur la figure 2, on a porte, pour le quart d'une dalle rectangulaire et en
ordonnees, les taux de charge d'une serie de points N pris dans la tranche
mediane de la figure 1, pour differentes valeurs du rapport caracterisant l'etroi-
tesse de la dalle. On constate que les tranches Y qui se trouvent dans le voi-
sinage des appuis ont ä supporter une plus grande fraction qx de la charge que
les tranches medianes, car leurs deformations sont moins importantes et
qu'elles presentent par suite une resistance plus importante. Elles soulagent
donc les tranches medianes.

Si maintenant on remplace la courbe des N par une parabole, on obtient,
pour le moment au milieu de la dalle carree 1

:

M-.= ^ ^2=Hq 7*» 0,07307Z» (2)

Cette influence de decharge exercee par les tranches de bordure peut etre
mise en evidence en etablissant la comparaison avec le moment au milieu

1

d'une tranche X reposant librement sur deux appuis seulernent : dUomz= - q l2
o

qu'on aurait du envisager si l'on avait applique la premiere methode de calcul.

Cette deuxieme methode tient donc compte de cette influence de decharge

que les tranches laterales exercent au proflt des tranches plus voisines du milieu
de la dalle.

La figure 2 montre toutefois que cette influence de decharge qui intervient
dans l'emploi de cette deuxieme methode de decomposition en tranches per-
pendiculaires diminue de 16°/0 ä 6% lorsque le rapport qui caracterise l'etroi-
tesse de la dalle varie de 1,5 ä 2. Les possibilites d'application de cette
methode se trouvent donc limitees ä une zone relativement etroite, en
pratique, pour : ly: lx 1 ä 1,5.

Dans la methode de decomposition en tranches perpendiculaires, l'equation
de la surface flechie est la suivante :

dans laquelle on designe par :

Jx et Jy les moments d'inertie des tranches de largeur 1 dans les directions X

etY:;
p[x,y) la fonetion des charges, que l'on peut developper, ainsi que l'indique

le Dr Lewe *, au moyen des series de Fourrier.
3. Pour rendre la methode encore plus simple, on considere souvent deux

tranches perpendiculaires dont le point de croisement se trouve au milieu de la

1. W. Gehler. Handbuch für Eisenbetonbau, 3e Edition, 1931, volume 6. Balkenbrücken,
p. 323 (Editeur, Wilhelm Ernst et Sohn, Berlin).

2. D'Lewe. Pilzdecken, 2e edition, 1926 (Editeur, Berlin, Wilhelm Ernst et Sohn; et
Bauing, 1926, p. 898.

15
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dalle ; ce procede ne donne par suite qu'un resultat approximatif assez grossier
en ce qui concerne la determination du regime des efforts et des deformations.

Pour une dalle carree, on obtient alors : qx=qy= '- et, pour le moment au
Ja

milieu :

M -- l2-q— (4)

Cette methode de decomposition en tranches medianes est donc une simpli-
fication dans l'evolution de la notion du regime de charge, par rapport ä la
methode precedente, mais egalement un retour en arriere.

4. Le troisieme stade d'evolution des methodes de calcul correspond ä la
methode de la dalle isotrope et resistant ä la distorsion1. Cette methode tient,
en outre, compte de ce fait que les tranches paralleles que l'on a supposees
decoupees dans ladalle, sont, en realite, assemblees les unes aux autres et que
leur influence reciproque se traduit par une augmentation de la resistance des
tranches elementaires ä la distorsion. (deuxieme principe de base de la theorie
des dalles). Le probleme peut donc etre resolu parfaitement du point de vue
statique, en considerant une dalle isotrope avec fixation des angles (meme en
admettant quelques fissures dans le beton). Si les angles de la dalle peuvent
se soulever, les longueurs d'appui sur les bords ne peuvent pas etre determinees

statiquement.
Dans une dalle dont la position des angles est determinee dune maniere

fixe, les deformations sont telles que l'indique la figure 3, sur laquelle est mise
en evidence la torsion subie par des tranches voisines (figures 3 a et c). Les
efforts de distorsion sont donnes par la relation :

Tn=_2G.3. -^- (5)

<dyi et (i)y2 designant les angles de deformation2. Si w 0, ainsi que cela se produit

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
egalement d'eux-memes. La figure 4 exprime, d'une maniere schematique, la relation

qui existe entre ces efforts et les efforts normaux ax et cs.
Si l'on considere le cas particulier d'une dalle comportant des appuis sur

tous ses cötes, soit une dalle carree, chargee d'une maniere uniforme et dont
la position des angles soit fixe, les efforts normaux dans les directions X et Y
sont equivalents. Pour ax a\ cj et Txy TJX T on obtient les valeurs
suivantes, pour les efforts principaux qui s'exercent dans la direction de la diagonale

et perpendiculairement ä cette direction (fig. 5) :

^,^^ + lV^-^ + it^^: (6)

1. La theorie classique de la dalle homogene ou isotrope, qui a ete fondee par Laguange
et Navier, a ete sensiblement developpee, au cours de ces dernieres annees, par A. et
L. Föppl, Hager, H. Leitz, Timoshenko, Nadai, Danusso, Nielsen, Marcus, M. T. Huber,
Lewe. Voir egalement le renvoi suivant.

2. W. Gehler. Erläuterungen zu den Eisenbetonbestimmungen, 1925. Berlin, W. Ernst
et Sohn, 4e edition, p. 124.
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Dans le plan superieur, suivant la direction de la diagonale, on a pour l'effort
de traction qui s'exerce sur le cube elementaire III : <jo2 - — ff.

Suivant la direction perpendiculaire ä cette diagonale, on a pour l'effort de

compression : <j0 x — (<r + t)
Dans le plan inferieur, suivant la direction de la diagonale, on a pour

l'effort de compression qui s'exerce sur le cube elementaire IV :

<7U2 (t d).
Suivant la direction perpendiculaire ä cette diagonale, on a pour l'effort de

traction : <jul <j -f- t.
Dans une dalle reposant librement sur ses quatre bords, la valeur de t est

importante au voisinage des appuis, en correspondance avec l'angle de
deformation 0) (figure 3 c) ; par contre, la valeur de <j est faible. II en resulte que
dans les essais de dalles effectues dans de telles conditions, par suite des valeurs
elevees des efforts de traction (tu1 c -|- t, les fissures en diagonale se produi-
ront tout d'abord dans le plan inferieur, au voisinage des angles. Ce n'est que
lorsque la charge atteindra des valeurs plus elevees que les fissures par traction
se produiront perpendiculairement ä cette diagonale, sous l'influence des
efforts de traction <j02= ~ — o" (Voir en outre la figure 4 d et les dispositions de

deformation qu'indiquent les figures 4 b et c).
La dalle carree, reposant librement sur ses appuis, sur ses quatre cötes, se

prete donc particulierement bien aux essais, du fait que le moment flechissant
resultant des efforts exterieurs est determine statiquement, par rapport a la
diagonale. Pour une charge q' uniformement repartie (en kg par m2), ce
moment est determine par la relation suivante : (figure 6)

M -i^Y-1--1^-^ (7)Vd~ 2 \i 6/ " 21 x ]

et en admettant a titre d'approximation une repartition uniforme de ce moment
flechissant sur toute la longueur de la diagonale, on obtient, par unite de

longueur :

_ M„ _ q' P

M°-^;-^r w
Suivant cette theorie de la dalle isotropa et resistant a la distorsion, et

dans le cas d'une charge q en kg par m uniformement repartie, on obtient pour
le moment au centre d'une dalle carree et reposant librement sur ses quatre
cötes :

Mm 0,0308^ _L qtt (9)

S. La methode d'approximation de H. Marcus * a ete etudiee pour arriver ä

une formule d'approximation aussi simple que possible, en ce qui concerne la
valeur maximum du moment flechissant dans la dalle ; eile tient compte de
differentes valeurs du facteur caracterisant Tetroitesse de la dalle : X /> : /x

et de differentes conditions aux appuis ; eile envisage, en outre, le cas d'une
charge uniformement repartie et celui d'une charge unique appliquee au centre

1. II. Marcus. Die vereinfachte Berechnung biegsamer Platten, 2e edition, 1929, Berlin,
Julius Springer, editeur.
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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 encastrement

complet des bords de la dalle. Les moments flechissants maxima dllx max et
dffy max suivant les directions X et Y sont determines, pour les charges frac-
tionnelles qx et qY qui correspondent ä l'application de la methode de
decomposition par tranches medianes (equation 2), comme s'il s'agissait de dalles
armees ne reposant que sur deux appuis opposes, dans les conditions de

charge les plus defavorables et en faisant intervenir le mode d'appui correspondant
ä chaque cas.

Si l'on tient compte de l'influence favorable qu'exerce la resistance ä la
distorsion, par suite des liaisons laterales, ces moments peuvent etre reduits
comme suit :

Mx max VX. $llx max SWE ma* I i — 2T T • —jP I • (10)[_5
//A2 SW&max"|

6Vj ' ~W
On obtient d'une maniere analogue My max en permutant dans cette valeur

de Mx max, Ies lettresa? et y. Si l'on considere le cas d'une dalle carree, reposant
librement sur quatre appuis, on obtient, en tenant compte de la symetrie :

qx=.qy=l d'oü Ton deduit :

q l2 q l2
SKx max J±^-J¦ -jg (voir equation 3)

Le coefficient de reduction atteint alors sa valeur maximum :

v=l —5. 2i= 1 0,584
o q 12

II en resulte que, pour ce cas particulier, une fraction de 42 % de la charge
est supportee par la resistance de la dalle ä la distorsion, au lieu d'interesser
directement sa resistance de flechissement. On obtient alors, pour le moment
au centre de la dalle, d'apres l'equation (10).

MiraaY=v.S>Äx max 0,584 2^? =0,0365^ ^TJqlK ' ' (H)

Ce moment n'est que la moitie de celui que l'on a obtenu par la methode de

decomposition en tranches perpendiculaires (voir equation (2)). Les resultats
obtenus par cette methode d'approximation s'accordent d'une maniere satisfai-
sante avec ceux que donne la methode exacte exposee au paragraphe 4 ci-
dessus (comparer en particulier les equations (9) et (11)).

III. Objections ä l'application de la thäorie de la dalle
isotrope aux dalles de bäton arm6.

1. Dans la deuxieme phase de deformation de la dalle, c'est-a-dire apres
l'apparition des fissures provoquees par la traction dans le beton, les efforts
de torsion (voir equation (4)) ne peuvent plus etre Supportes par les dalles de
beton arme, car les armatures seules ne suffisent pas ä absorber des efforts
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tranchants horizontaux *. Aux faibles charges, la resistance ä la distorsion
opposee par une dalle de beton arme est relativement importante, mais eile
diminue dans des proportions importantes, lorsque la limite de flssuration est
depassee, que la charge augmente et que les fissures se produisent. Par suite,
dans cette deuxieme phase, les deformations croissent plus rapidement que
dans la premiere phase. Ce n'est qu'en prevoyant des armatures auxiliaires con-
venables qu'il sera possible de faire face, dans une certaine mesure, aux
moments de torsion qui prennent naissance pour des charges plus elevees. Si
l'on travaille toujours suivant le principe du calcul d'apres la securite ä la

rupture, ainsi qu'on le fait pour les poutres, on ne peut appliquer que la
methode de decomposition par tranches, ä l'exclusion de l'hypothese de la dalle
isotrope resistant a la distorsion (on appliquera par exemple, l'equation (2),

et l2 q l2
avec Mm t^-^ au lieu de l'equation (11), dans laquelle : Mm ~=-j1 o, i Jt i ,4

2. Dans l'equation bien connue, servant de point de depart pour la
determination de la courbure suivant les directions X et Y, interviennent, outre les
moments Mx et My, les valeurs E. J. et m, qui varient dans le beton arme, ainsi
qu'on le sait, avec les charges croissantes. II n'est, par suite, pas legitime, de
les faire intervenir comme valeurs fixes, ainsi qu'on le fait pour l'etude de

l'equation de deformation pour la dalle isotrope

n,2_tK_ + ^_^({_±\ ii2]ox* l

Zx2cy2
'

Zy* E.J
C'est pourquoi M. T. Hubkr 2 recommande, lorsqu'il s'agit de dalles

orthogonales, c'est-a-dire de dalles dont les armatures sont paralleles aux cötes de
la dalle, de faire intervenir la notion de la dalle orthotrope, en adoptant des

rigidites differentes suivant les directions X et Y, soit Ex. Jx et Ey. Jr On
obtient alors pour l'equation de la surface elastique:

T 3*; EX.JX+E,J, cH ,v T 24; /. 1\ {i~,E-J*ä^4 + m-^'^T*+ ' '-W=P\1-™*)' ' ' (13)

M. Ritter 3 a montre par le calcul que, dans le deuxieme stade de
deformation, et pour la section de la dalle comportant une zone de beton travaillant
ä la compression et une zone de fers travaillant ä la traction, avec un moment
d'inertie theorique Jx, il faut remplacer le coefficient d'allongement transversal
m couramment employe, par un coefficient theorique :

mx= j^ (14)
m — y - (m—^)

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

1. Leut-Giuz. Berechnung kreuzweise bewehrter Platter. Bauingenieur, 1925, p. 920.

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

3. M. Bitter. Zürich. Die Anwendung der Theorie elastischer Platten auf den Eisenbeton.

Rapport presente ä la deuxieme Beunion Internationale des Ponts et Charpentes. Vienne,
1929, p. 644 (Julius Springer, editeur, Vienne).
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l'equation (13) dans lesquels le coefficient m doit etre remplace par le coefficient

mx (par exemple, pour m — 6, on remplacera m par mx 18 ä 24), ces
termes n'exercent pas une influence appreciable, de sorte que Ton peut supposer
m1 oo et qu'en partant de l'equation de la surface flechie dans le cas de la
decomposition en tranches (voir l'equation (3)) :

Ex. Jx. ^+E>.J5. ^±=p (IS)

Comme les coefficients de rigidite varient d'un point ä l'autre, les valeurs
de E.J., qui sont tout d'abord estimees, de maille en maille, au cours de la
premiere serie de calculs dans la methode d'approximation, doivent etre recti-
fiees ä la reprise du calcul des valeurs des moments flechissants.

En se basant sur l'exemple de la dalle carree, reposant librement sur ses

quatre appuis, Ritter a montre que pour les trois cas, pour lesquels le rapport
entre le coefficient de rigidite au centre de la dalle et sur ses bords est egal
successivement ä : 1 —1,5—2, les moments au centre sont respectivement
egaux ä :

ql* ql* ql* ql*
^(voireq. 2); ^ ; _ environ ^

II n'est donc pas legitime d'appliquer la theorie de la dalle homogene de

rigidite constante pour le calcul des dalles de beton armees en croix, car la resistance

ä la distorsion est alors surestimee et il n'est pas tenu compte de
l'influence de soulagement importante qui s'exerce aux endroits exposes ala suite
de la diminution de la rigidite a la flexion.

II s'agit ici d'une influence spontanee de soulagement des points de la dalle
qui sont les plus charges, par suite d'une modification plus importante de la
forme de la dalle (voir figures 7, 8, 15, 17), donc d'une augmentation de plas-
ticite, gräce ä laquelle la repartition des moments flechissants, avant la rup-
ture, s'effectue dune maniere plus uniforme sur la section. Pour etudier des

problemes tels que celui-ci, qui fönt partie de l'etude dela plasticite1, on
determine, ä partir des charges et des deformations constatees au cours des
essais, les ecarts qui se manifestent par rapport aux lois lineaires.

IV. Caractäristiques sur lesquelles doit porter l'interprötation
des resultats fournis par les essais des dalles en b£ton arme.

Pour pouvoir tirer des conclusions generales precises du grand nombre de
chiffres que donnent les essais sur les dalles de beton arme, il importe de dega-
ger toute une serie de caracteristiques determinees.

1. Securite de flssuration vu. La securite de flssuration vR peut etre definie

1. W. Gehler. Festigkeit, Elastizität u. Schwinden von Eisenbeton. 2e Beunion Intern,
pour TEssai des Materiaux. Zürich, J931, p. 10. II serait interessant d'etudier le travail
de deformation, ainsi qu'on le fait pour le diagramme de tension des aciers, oü un allon-
gement correspond, dans le domaine plastique, ä un recul dans la Variation du taux de
travail. (Voir Gehler : Sicherheitssgrad und Beanspruchung, 2C Beunion 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 flssuration, soit q'n
et la charge admissible, soit q'lu\, que l'on designe souvent egalement sous le
nom de charge utile. On a par suite :

—£ c«)
*/ zul

de m&me que l'on a pour la securite ä la rupture :

vB=;fB (17)

2. Tendance relative ä la flssuration [ ol. — La tendance relative ä la flssuration

peut etre definie par le rapport entre la charge de rupture, soit :

«-^ (18)
q b

3. La caracteristique $ de traction du beton. —La caracteristique de traction
du beton, soit ß, pour les dalles carrees, est definie par la charge totale de
flssuration Qr et le moment resistant d'une section homogene de beton arme, le
long de la diagonale, dans la phase I de l'essai, moment qui peut etre caracte-

rise par W= v en premiere approximation. Les differences entre les
6

armatures d'importances diverses n'interviennent que fort peu au cours du
premier stade ; il n'en sera donc pas tenu compte au premier abord. En ce qui
concerne le moment statiquement determine par rapport ä la section diagonale,
on a, pour une charge uniformement repartie (d'apres l'equation 8) :

Md= 57 QrJ\/2 de sorte que l'on obtient, pour la caracteristique moyenne
de traction du beton, etuniquement pour servir de terme de comparaison :

ß= W 4 • d* aPProx* abz (I9)

Toutefois, le moment flechissant ne se repartit pas uniformement sur toute
la section diagonale de la dalle ; ce chiffre ne doit donc etre considere que
comme une valeur moyenne.

4. Taux de travail y des armatures sur la diagonale. — Pour les dalles carrees,
la caracteristique de travail des fers peut etre determinee d'une maniere
approximative ainsi qu'il suit. Si l'on designe par : F ex + Fe5 la somme de toutes
les sections des armatures dans la partie inferieure de la dalle ; dans les direction

X et Y ; 3 0,89 h le bras de levier des efforts internes, le moment des
efforts internes est defini par :

Mi =[(Fcx+Fcj)cos9.cre].0,89 h.

Dans les dalles carrees, l'angle ©, qui designe l'angle entre les fers et la

diagonale, est egal a 45°. En remplacant
1 — \/"2

Mi parMi MD kj Qb l\/2 et cos par ^-J4 Ja

on obtient:

T approX.,e=nL. {Fe%Hey)h (20)

1. Au tableau design^ par « CoefT. caracteristique pour fissure-rupture ».
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En fait, le moment flechissant ne se repartit pas d'une maniere uniforme sur
toute la section diagonale; de plus, l'hypothese 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 etre justifiee ; par suite, cette
caracteristique ne doit etre consideree que comme une valeur de premiere approxi-
mation pour le taux moyen de travail des armatures.

5. Caracteristique de flechissement, o. —Ainsi qu'il resulte des essais de

Stuttgart, aussi bien que des essais de Dresde, la courbe des flechissements en
fonetion des charges (fig. 7) se compose toujours de deux droites (voir
egalement fig. 18). On admettra donc les valeurs Si et on comme caracterisant
les aecroissements des deformations, dans les phases respectives I et II, qui
correspondent ä un aecroissement de la charge A q' 1 t par m2.

Ces valeurs definiront la rigidite ou la plasticite de la dalle. Le coude R de
cette courbe correspond ä la charge de flssuration c'est-ä-dire qfR. Les angles
entre ces deux portions rectilignes de la courbe et la direction de Taxe des
£ (flechissements) sont proportionnels aux coefficients dits de rigidite EJ, car

Q /3 q<
on a ici : Q q' l2 et £ C. -^-r donc E J — x une constante *.

LJ £

6. Taux de travail des fers au centre de la dalle. — En se basant sur les resultats

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 defi-
nir deux coefficients ei et en qui caracterisent l'accroissement du taux de travail

des armatures, dans le centre de la dalle, pour un aecroissement de la charge
egal ä : A qr 1 t par m2 dans chaeune des deux phases I et II de la
deformation.

7. Coefficient de comparaison des moments dus aux efforts principaux. —
Cette caracteristique est determinee d'apres les resultats des essais effectues
sur des elements de comparaison constituee, ä Dresde aussi bien qu'ä Stuttgart,

par des bandes de 50 centimetres de large, que l'on a suppose decoupees
dans la region centrale des dalles, suivant la direction des armatures inferieures.
Ces elements ont ete prepares avec les memes matieres premieres que les dalles
elles-memes ; elles ont ete chargees de la meme maniere et ont subi des essais
allant jusqu'a la fracture, comme de simples poutres reposant sur deux appuis.

Si l'on comparela charge de rupture qß. (str) d'un element ci-dessus, a la charge
de rupture obtenue pour une dalle, qe. (pi) ä egalite de section, on obtient un
coefficient de comparaison qui indique quel est lexcedent de capacite de charge
qu'accuse la tranche de 0,50 m. de large de la dalle, par rapport ä la capacite
de charge de l'element d'essai ci-dessus, gräce ä la repartition des efforts dans
les deux dimensions.

Le moment flechissant de l'element statiquement determine est :

CT l2
Mb (str) -—-jjr-— et le moment correspondant pour la dalle est :

qs (Pi)- l*
M'B (PI)

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

x=l JW (21)
x qu (Pi). I2

V. Les essais de dalles de Stuttgart.

Les fascicules 30 et 56, de 1915 et 1926, des Publications de la Commission
Allemande du Beton Arme contiennent des rapports de C. Bach et de 0. Graf
sur les essais qui ont ete effectues ä Stuttgart, sur 42 dalles carrees de 2 metres
de cote, ainsi que sur 11 dalles rectangulaires de 2x3 et de 2x4 metres
et, en outre, sur 3 dalles continues, reposant sur 2 panneaux carres d'appui.
Toutes ces dalles etaient appuyees librement sur tous leurs cötes, leurs angles
pouvant se soulever librement. Ces essais ont ete decrits par E. Morsch, dans
Der Eisenbetonbau x. Ces essais sont commentes dans les lignes qui suivent,
par comparaison avec les essais de dalles qui ont ete effectues ä Dresde.

A. Dalles carrees.
Les cotes et les resultats des essais sur les 10 series sont groupes dans le

tableau 1. Les dalles ont ete soumises, non pas ä l'action d'une charge suppo-
see uniformement repartie, mais en realite a 16 charges individuelles reparties
sur leur surface (figure 9 a).

Le tableau II indique les valeurs caracteristiques obtenuesä partir des resultats

des essais de Stuttgart. Ces dalles n'ont pas ete calculees pour une charge
utile determinee; par suite, les valeurs de qr zui et Celles de vH et de v„ (equations

(16) et (17), ne sont pas indiquees. II en est de meme pour les valeurs de

si et de en (accroissements des efforts dans les armatures, voir figure 8), les
allongements dans les fers n'ayant pas ete mesures directement.

Les resultats pratiques les plus importants qu'ont fourni les essais de Stuttgart

sont indiques ci-dessous :

1. Processus de flssuration et de rupture. — Les premieres fissures dans le
beton se sont produites ä la surface inferieure et dans le milieu des dalles,
parallelement ä leurs bords, ou suivant les diagonales; ulterieurement, d'autres
fissures se sont produites dans les autres parties des dalles, toujours ä la surface

inferieure. On a designe sous le nom de « bäillement » de la fissure un
elargissement de cette fissure d'environ 1 millimetre et on a considere que la
limite d'elasticite des armatures etait atteinte pour cette valeur du bäillement.
Les premiers bäillements des fissures se sont egalement produits vers le centre
des dalles, sur la surface inferieure et, d'une maniere generale, suivant une
direction parallele aux bords ; dans les autres parties des dalles, ces bäillements
se sont produits ä nouveau suivant la direction des diagonales. Quoique les
angles n'aient pas ete maintenus en position d'une maniere rigide, on a toutefois

constate des fissurations, ä la surface des dalles et dans des directions
perpendiculaires aux diagonales, ces fissurations etant provoquees par la trac-

1. E. Möhsch. Der Eisenbetonbau, 6e edition, 1929. Stuttgart, 1er volume, 2e partie,
pages 403 ä 442.
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tion. Ulterieurement, des ruptures dues a la compression se sont manifestees
ä la surface superieure, au-dessus des principales fissures de traction visibles ä
la surface inferieure le long des diagonales. Les figures de flssuration sont
tout ä fait sernblabtes ä Celles qui ont eteobtenues au cours des essais de Dresde
(voir figure 15).

2. Repartition des efforts dans les dalles. — La repartition des efforts qui
s'exercent dans les dalles peut etre mise en evidence, en divisant la dalle en
trois elements qui interviennent d'une maniere differente dans leur participa-
tion ä ces efforts (figure 10). Les premieres fissures se produisent dans la region
centrale des dalles, soit « abcd » et sur la face inferieure. Ici aussi, la limite
d'elasticite des fers est depassee des le debut. Les elements d'angle « ef »

accusent, sur la face inferieure, des fissures orientees suivant la direction des
diagonales; puis, en fin de compte, il se produit sur la face superieure une
destruction du beton par compression. Au cours des essais de Stuttgart, les
angles des dalles n'etaient pas maintenus; il en resulte que l'influence de porte
ä faux des elements « gh » ne s'exerce que partiellement; ils constituent,
avec les elements d'angle « ef » un ensemble rigide a trois dimensions qui
s'oppose ä une flexion libre teile qu'elle se produirait dans une dalle circuiaire.
Cette contrainte interieure se manifeste d'une maniere tres nette par les
fissures d'angle que l'on constate a la surface superieure des dalles suivant la
direction « ef ».

3. Armatures. — Les armatures qui se trouvent dans les deux bandes medianes
(abcd) de la dalle presentent une importance capitale pour la capacite de charge
de cette dalle et pour l'apparition des premieres fissures, ainsi qu'il resulte de
la consideration de la caracteristique y (tableau II, colonne 7). En outre, la
comparaison des dalles 3 et 5, qui ont une meme epaisseur et une meme den-
site d'armatures au centre (tableau I, colonnes 5 et 11), montre que c'est la
totalite de l'armature de la face inferieure (tableau I, colonne 9) qui determine
la capacite de la charge La diminution de Timportance de l'armature totale,
pour la dalle 5, par rapport ä la dalle 3, qui atteint 17 °/0, conduit ä une reduction

de 11 °/0 sur la charge max. (tableau II, colonne 3). II en resulte que la
capacite de charge de la dalle n'est pas seulernent determinee par l'importance
des armatures des tranches medianes abcd, mais aussi par celle des armatures

des bords; par suite, la rigidite ä la distorsion intervient encore, meme
lorsque les angles de la dalle peuvent se soulever.

II est donc ä recommander d'armer de la meme maniere la totalite de la face
inferieure de la dalle, les elements en bordure devant recevoir une armature
aussi forte que les tranches medianes.

4. Dalles armees en diagonale. — Les dalles armees suivant les diagonales
(series 7 ou 8) donnent, en ce qui concerne la charge de rupture (tableau II,
colonne 3), des resultats identiques ä ceux que donnent les dalles correspon-
dantes qui sont armees parallelement aux directions des bords (series 3 et 4).

5. Tendance relative ä la flssuration. — L'examen de la caracteristique de
tendance ä la flssuration a ou rapport entre la charge de flssuration etla charge
de rupture montre (tableau II, colonne 4), que pour les dalles armees suivant
les directions de leurs bords, les fissures se produisent, dans la zone de beton
travaillant ä la traction, pour une charge atteignant environ, en moyenne,
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32°/0 de la charge de rupture (series t ä 6). Par contre, pour les dalles tres
fortement armees (series 9 et 10), la flssuration se produit, en moyenne, pour
une charge n'atteignant que 21 °/0 de la charge de rupture, par suite de l'af-
faiblissement de la partie du beton soumise ä la traction.

6. Taux de traction du bdton ß. — Le taux de travail du beton ä la traction a
ete calcule en admettant une repartition uniforme du moment sur la diagonale;
il oscille entre 21 et 33 kg par cm2; il correspond donc aux valeurs courantes
de resistance du beton ä la traction (tableau II, colonnes 5 et 6).

7. Taux de travail des armatures -/. — Ce taux de travail a ete determine en

partant de la meme hypothese en ce qui concerne la repartition du moment
sur la diagonale (tableau II, colonne 7); il est tres nettement influence par la
formation des fissures avant la rupture et varie entre 42 et 62 kg par mm2. Si
l'on determine le rapport entre cette caracteristique de travail des armatures et
la limite d'elasticite correspondante des fers d'armature, rapport que l'on
designe sous le nom de « facteur de plasticite » \ on constate que ce facteur
varie entre 1,14 et 1,78. II depend tres nettement, ainsi qu'on le sait, de la
maniere dont la rupture se produit, ainsi que des conditions locales.

8. Caracteristique de flechissement c. — Cette caracteristique (tableau II,
colonnes 9 et 10) montre que pour les series 1 ä 6 (voir figure 7), l'accroissement
du flechissement, dans la phase I, et pour une augmentation de charge de 1 t
par m2, n'est que de 1/10 ä 1/15 de ce qu'il est pour une meme augmentation
de la charge dans la phase IL On constate donc, pour les dalles, et par rapport
aux poutres chargees suivant une seule dimension, l'avantage d'un plus faible
flechissement au-dessous de la charge de rupture.

9. Comparaison des moments au milieu. — Cette caracteristique a ete determinee

par la comparaison des resultats d'essai sur les elements de dalles ; on
arrive ä la valeur moyenne de :

pour les dalles carrees qui ont ete essayees avec leurs angles non maintenus et
pour une charge uniformement repartie; on en deduit ce resultat extremement
interessant pour la pratique, par rapport aux resultats que donnent les deux pre-

1
mieres methodes de calcul par decomposition en tranches, soit : Mm tö~7 </^2

(equation 2) et Mm r^ q l2 (equation 4) que, dans les dalles de beton arme

en croix et meme lorsque les angles peuvent se soulever, la resistance ä la
distorsion, ou la reduction de la rigidite de flexion, concourt ä l'influence favo-
rable de la tendance ä la plasticite dans la phase II (voir III, 2).

B. Essais de Stuttgart sur dalles rectangulaires.
Ces essais ont eu pour but de determiner l'influence des dimensions respec-

tives de la dalle (etroitesse) sur la maniere dont eile se comporte, ainsi que

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

1. Les premieres fissures se sont produites aux points d'intersection E et F
des bissectrices (fig. 11). Les phenomenes de flssuration de ces dalles
rectangulaires montrent d'une maniere tres nette que la piece ne se comporte reel-
lement comme une dalle que dans les regions « ADMJ » et « CBKL ». Dans
le reste de la piece soit la region « JKLM », eile se comporte comme une
poutre reposant sur deux appuis.

2. Les essais decrits dans le fascicule 56, de 1926, des Publications de la
Commission Allemande du Beton Arme concernent des dalles de 2 X 4 metres
donc ä grande portee ; ils ont eu pour but de determiner l'influence des armatures

longitudinales et transversales ; les resultats obtenus sont les suivants :

Densite des armatures Poids Charge Rendement des
des armatures

Gekg.

maximum

Pmkg.

armatures

Pm/Ge

Dalle

/—2m.
Ay

/ 4 m.

cm 2/ in
et ß ß 55,7 35.000 628

h f< N'i 42,7 31.000 726

c /•• A/4 36,5 29.000 794

d ß 0 33,2 28.000 870

e J,82/e 0 57,8 48.000 830

Ces resultats montrent que l'on a obtenu la meilleure utilisation des armatures

dans les dalles d et e. D'apres les Reglements allemands, les moments
au centre Mx et My sont entre eux dans le rapport de l2Y k l2x. La dalle c,
pour laquelle fQy : fex= 1 : 4 repondrait donc ä ces prescriptions.

En comparant les charges de rupture des dalles avec Celles des elements
supposes decoupes (voir IV, 7), on obtient de la meme maniere que pour les
dalles carrees une valeur du moment au centre ; dans les dalles d et e egale-

ql2
ment, qui n'ont pas d'armatures longitudinales, on a obtenu: Mx j-

ql2
contre ^r- pour les elements etroits supposes decoupes.

Ces essais montrent donc que les dalles armees sur une seule direction
ont egalement une capacite de charge plus elevee que les elements de dalles,
que ce soit ä cause d'une resistance, meme faible, ä la distorsion, ou ä cause
d'une diminution de la rigidite au flechissement, c'est-ä-dire par une
augmentation de plasticite dans la phase 2, augmentation qui se manifeste plus
nettement sur les dalles reposant sur leurs quatre bords que sur les elements
de dalles supposes, et qui ne reposaient que sur leurs deux extremites
(voir III, 2).
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VI. Les essais de dalles de Dresde.

Au Laboratoire d'essai des materiaux de Dresde, de la Commission alle-
mande du beton arme, on a procede, de 1927 ä 1930, ä des essais de rupture
portant, au total, sur 22 dalles de beton arme carrees, de 3 metres de portee
et sur quatre dalles de 2 metres de portee. En outre, pour les series 1 ä 4 et
6, 8, 9, on a prepare des elements de comparaison que l'on a consideres
comme decoupes dans la region mediane d'une dalle et auxquels on a egalement

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 ete pousses plus loin que les essais de Stuttgart, ainsi qu'il
est indique ci-apres. Toutes les dalles, ä l'exception des series 8 et 9, qui
servent de termes de comparaison avec les essais de Stuttgart, ont ete
calculees d'apres une methode de calcul determinee (tableau III, colonne 4),

pour les charges utiles indiquees 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
portee de 3 metres, sauf pour les dalles des series de comparaison 8 et 9, qui
ont ete essayees, de meme que toutes les dalles de Stuttgart, pour une portee
de 2 metres. La disposition adoptee pour executer ces essais permettait, pour
la portee de 3 metres, de pousser le nombre des points d'application des

charges jusqu'a 64 pour chaque dalle, de maniere ä realiser une charge aussi
uniformement repartie que possible (voir figure 9 b par comparaison avec la
figure 9 a). Enfin, les allongements des armatures ont ete mesures directement.

A. Dalles des series 1 ä i, 6, 8 et 9, reposant sur des rouleaux sur
leurs quatre cötes.

Les caracteristiques tirees des essais de Dresde sont groupees sur le
tableau IV.

1. Securite de flssuration. — La securite de flssuration (colonne 4) varie pour
les series 1 ä 4 et la serie 6, de :

vR=-^ 1,36 ä 2,05 (22)
*7 y"i

et est, en moyenne, de 1,8. (colonne 4)
Ce premier resultat capital des essais de Dresde demontre la superiorite des

dalles armees en croix, sur les poutres en beton arme, pour lesquelles on a
en effet : (figure 20)

vR environ — 0,5
a0 /ui 1^

2. Securite ä la rupture. — La securite ä la rupture (colonne 5) atteint ici :

vB ^- 4,24 ä 5,75 (23)
y zul

1. Un rapport detaille sur ces essais a ete publie par W. Gehleh, M. Amos et M. Berg-
strässer, dans un fascicule des publications de la Commission allemnnde du beton arme,
Berlin, Wilhelm Ernst et Sohn, 1932.
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et est, en moyenne, de 4,9. Elle est donc sensiblement plus elevee que celle
de 2,5 ä 3 que donnent les poutres en beton arme ä armatures legeres 1.

3. Tendance relative ä la flssuration. —La tendance relative ä la flssuration
atteint, pour les series du tableau (colonne 6) :

« =2^2= 32,2 ä 42,0 °/0 (24)
q b

et, en moyenne, 37 %.
En tenant compte des resultats des essais de Stuttgart, on peut donc admettre

une valeur minimum de a 1/3 (voir IV, 5).
4. Taux de traction du beton. — En admettant une repartition uniforme du

moment flechissant suivant la diagonale, on trouve, comme valeur moyenne
(colonne 7) :

ß =1 5? 22, 3 ä 36,0 (25)

et, en moyenne, 30,2 kg par cm2.
Cette valeur correspond aux resultats des essais de Stuttgart (voir V, 6) et

aux valeurs courantes pour la resistance du beton ä la traction de flexion ; on
a en effet trouve sur des poutres flechies de 45 X 10 X 10 cm des valeurs
de 27,2 ä 47,9 en moyenne, de 35,2 kg par cm2.

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

T -JÜTT ' (Fs.+'f!,).* 41 ä 58 k- P™ mm2 • • • " (26)

et, en moyenne 44 kg par mm2, pour une limite d'ecoulement de 32,5 ä

34,2 kg. par mm2. Pour cette determination, on n'a pas tenu compte de la
valeur de v 67,8 kg par mm2 correspondant au treillis en fil d'acier de la
serie 9, ä cause de la valeur sensiblement plus elevee de 56 kg par mm2 de
la limite d'ecoulement correspondante.

Le rapport entre le taux y et la limite d'ecoulement, soit — qui est tres

important en ce qui concerne la notion de la plasticite du beton arme, varie
suivant la colonne 9 et pour des dalles se rapprochant davantage des dimensions

courantes (portee de 3 metres) de 1,33 ä 1,79, soit en moyenne, 1,57
tandis que pour des dalles de 2 metres de portee (series 8 et 9) ce rapport
atteint 1,20, ce qui Concorde d'ailleurs avec les resultats des essais de

Stuttgart.
6. Caracteristique de flechissement. — Dans la premiere phase, les valeurs

de §! varient regulierement avec la portee et l'epaisseur des dalles. Les valeurs
reeiproques sont proportionnelles au coefficient de rigidite EJ (voir figure 14).
Des dalles de memes epaisseurs et de memes portees donnent donc des carac-
teristiques ^ equivalentes, malgre les dilferences dans les armatures. II en
resulte que dans la premiere phase, les dalles de beton arme se comportent ä la
deformation, comme des dalles homogenes ou isotropes, ce qui constitue un

1. Voir pages 7 et 14 du rapport mentionne au renvoi 1, page 230.
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deuxieme resultat capital. Dans la phase II, la caracteristique c„ c'est-ä-dire
(colonne 11) l'augmentation du flechissement qui correspond ä une augmentation

de charge A q' 1.000 kg par m2 est, en moyenne, 9 fois plus elevee que
pour les dalles de 3 metres et 5 fois plus eleve que pour les dalles de 2 metres
de la serie 8. Un peu avant la rupture, le flechissement a atteint sa valeur
maximum dans les dalles de 3 metres (serie 6 par exemple), soit 210
millimetres, ou le 1/14 de la portee. De telles valeurs du flechissement sont supe-
rieures ä l'epaisseur des dalles (voir par exemple la dalle n° 692 de la serie 3,

figure 15). II en resulte que, au voisinage de la rupture, le regime des efforts
dans la dalle isotrope se confond avec celui dune membrane.

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

£l 0,63 ä 1,26 kg par mm2, soit en moyenne 0,92 kg/mm2.

pour les dalles des series 1 ä 4 et 6, calculees pour une charge utile determinee,
tandis que dans la deuxieme phase, on atteint :

£lI 26 ä 48 kg par mm2, soit en moyenne 33 kg par mm2.

Le rapport entre ces deux valeurs moyennes est de 1 ä 36 environ, car
l'influence des fissures locales est evidemment importante (voir figure 16).

8. Comparaison des moments.— A la suite des essais effectues sur les
elements supposes decoupes et pour les 8 dalles des series 2 ä 4; armees pour
resister ä la distorsion, on a trouve pourle moment au milieu :

m ifcR a 291- ' 6n mo-7enne : Mni ^7 • • • (27)

1

Voir colonnes 14 et 15, la caracteristique x -

Par contre, pour les 6 dalles des series 1, 6 et 8, calculees d'apres la
methode de decomposition par tranches :

7^/9 7 0

Mm ^T~8 k lk~H Soit' en mo-venne : Mni ^py.... (28)

tandis qu'au cours des essais de Stuttgart, on a trouve comme moyenne pour
28 dalles : Mm -%£

21,7
La valeur de la relation (27) doit etre comparee avec la suivante :

Mm J^ (29)

que l'on obtient en effectuant le calcul d'apres la theorie de la dalle resistantä
la distorsion (voir equation 11). Cette theorie est donc legitime, en ce qui
concerne les dalles de beton arme carrees, dans le cas oü les angles sont fixes;
par contre Texpression :

Mm=|£ (30)
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est justifiee dans le cas oü les angles ne sont pas maintenus, le calcul etant
alors effectue suivant la methode de decomposition en tranches (voir colonne
16), ce qui constitue un troisieme resultat capital.

9. Les figures 17 et 18 representent quelques systemes de fissures qui sont,
dans les grandes lignes, en concordance avec les resultats des essais de

Stuttgart.

B. Dalles encastrees.

Les poutres encastrees (series 5 et 7 du tableauIII) ont ete assemblees soit
avec des poutres de bordure, avec appuis ponctuels dans les angles (c'est-ä-
dire avec un encastrement partiel), soit avec des poutres de bordure et des
poteaux d'angle (c'est-ä-dire avec un encastrement tres prononce). On est
ainsi arrive* ä ce resultat important que dans les ouvrages avec encastrement, que
Ton rencontre le plus souvent dans la pratique, le coefficient de securite
est encore sensiblement plus eleve que pour les dalles reposant sur leurs quatre
bords.

VII. R6sum£ des rösultats obtenus
au cours des essais statiques de dalles.

1. La securite ä la fissuration, pour les dalles armees en croix, est environ
3 fois plus grande que pour les poutres en beton arme ; la securite ä la rupture
est environ 1 1/2 fois plus grande (voir les equations 22 et 23).

2. La limite de fissuration, ou charge de fissuration, correspond, pour les
dalles de beton armees en croix, ä la limite de proportionnalite dans la
charpente metallique, jusqu'a laquelle la loi de Hooke concernant l'elasticite est
valable. Jusqu'a la charge de fissuration, les flechissements dans la dalle
croissent lineairement (voir flg. 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 proportionnalite et la charge admissible varie entre :

—- — 1,67 ä — 1,25 dans ces dalles en beton arme, et
ffzul 1 ^ 10

d'apres les essais de Dresde, le rapport -^- varie entre 2 et 1,36. De meme
q 7ui

qu'il est legitime de determiner les dimensions des charpentes metalliques
d'apres cette loi d'elasticite de Hooke, il est donc ici egalement legitime de

calculer les dalles de beton armees en croix d'apres la theorie de la dalle
isotrope et de disposer les fers d'armature en tenant compte des efforts provoques
par les charges admissibles et en admettant un certain coefficient de choc.

3. Dans la deuxieme phase, c'est-ä-dire apres l'apparition des premieres
fissures, le regime des efforts dans ces dalles est nettement plus complique.
Dans le voisinage de la fracture, il est determine par une superposition des
efforts qui correspondent ä une dalle rigide ä la distorsion et des efforts qui
correspondent ä la theorie de la membrane. D'autre part, la securite ä la rupture

est, d'apres l'equation (23), de 4 ä 5, donc relativement elevee ; on peut
donc, pour simplifier, se baser sur la theorie de la rigidite ä la distorsion, en
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ne tenant pas compte de leffet de membrane, si le calcul doit etre effectue pour
la rupture, comme c'est generalement le cas pour le beton arme.

4. Dans le cas particulier des dalles carrees reposant librement sur leurs
quatre bords, les resultats de ces essais montrent qu'il est legitime de prendre
comme base du calcul des moments au milieu les expressions suivantes :

a. dans le cas oü les angles ne peuvent pas se soulever :

M =-£*
m 27,4 '

ainsi qu'il resulte de la theorie de la rigidite ä la distorsion :

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

M ^Mm 20

5. La disposition des armatures presente une importance capitale dans le
mode de formation des fissures correspondant ä la rupture, ainsi que pour la
valeur de la charge de rupture ; on peut en effet mettre en evidence l'existence
de differentes zones utiles particulieres constituant en somme, ainsi que le
montre la figure 10, trois types d'elements intervenant dans la resistance propre
de la dalle : les elements medians en croix; les elements d'angles et, pour
les dalles dont les angles sont fixes, les elements travaillant en porte ä faux.

6. L'encastrement des bords des dalles au moyen de poutres de bordure,
avec ou sans poteaux d'angle, s'est montre tres eflicace ; ce dispositif conduit
ä une augmentation notable du coefficient de securite, meme lorsque l'on ne
prevoit pas d'armatures de distorsion.

VIII. Prescriptions concernant les dalles dans les
nouveaux reglements allemands pour le b£ton armä de 1932 1.

En se basant sur les resultats des essais de Dresde et de Stuttgart, et d'apres
les propositions de l'auteur, ces nouveaux reglement distinguent les cas
suivants :

1. Cas general. —Dalles rectangulaires armees en croix qui sont assemblees
d'une maniere rigide avec les panneaux voisins, ou avec des poutres de
bordure : aucune armature de distorsion particuliere n'est necessaire Ces dalles
peuvent etre calculees d'apres la methode d'approximation de H. Marcus, indi-
quee au paragraphe II, 5 c'est-ä-dire dans le cas dune dalle carree reposant
librement sur ses quatre bords et pour une charge q uniformement repartie,
d'apres la relation (11) donnant le moment au milieu :

M =£ü
" m 27,i

2. Dans le cas oü, exceplionnellement, les dalles ne sont pas assemblees

1. Reglements dela Commission Allcmande pour le Beton Arme. Partie A, chapitre
23. D.I.N. 1045. Dalles armees en croix.

1(5
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dune maniere 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 coefficient

de reduction v de l'equation (10) dans son integralite, ä condition d'assu-

rer la securite des angles et la resistance aux moments de distorsion de la
maniere suivante : on prevoiera, sur une largeur egale ä 1/5 /max, pour la
face inferieure, parallelement aux bords ou perpendiculairement ä la direction
de la diagonale et pour la face superieure, parallelement ä la diagonale, la
meme section de fers darmature, par metre de largeur que celle que comporte
la region le plus fortement armee (fox) du milieu de la dalle (armature fixe).

3. Dans le cas exceptionnel indique ci-dessus, on a encore la possibilite (par
exemple lorsquil s'agit d'ouvrages simples) de renoncer ä prevoir une armature

speciale de distorsion, en multipliant le moment dll x max de l'equation
(10) non plus par le coefficient de reduction v lui-meme, mais par le coefficient

1 +v

(jui implique une reduction moins importante.
Dans le cas (voir equation (11)) dune dalle reposant librement sur ses

quatre bords, on a alors :

1 + v -r 1,584 ql2 1
__ ql2

Mm -g-. *X ma, -£- }g 2o;2- ' J2 environ ^
valeur qui se trouve en concordance avec les resultats des essais sur les dalles
calculees d'apres la methode de la decomposition en tranches (essais de

Dresde).
Dans ce meme cas exceptionnel, on peut egalement, en se basant sur un

calcul exact des moments de distorsion, realiser une economie sur les fers de

distorsion, par rapport aux armatures fixes exigees sous (2) ; on pourra alors
faire intervenir le coefficient de reduction v dans son integralite.

4. Pour les charges isolees, on peut de meme employer la methode
d'approximation de H. Marcus.

IX. Essais dynamiques des dalles.

A. Les buts des essais dynamiques.

L'etude dynamique des dalles peut tout d'abord repondre aux deux buts
suivants :

1. Determination de la frequence propre v0 d%oscillation dela dalle. — Cette
determination peut permettre d eviter les phenomenes de resonance qui pour-
raient se produire par suite des impulsions r£gulieres de meme frequence que
fournissent, par exemple, les vibrations communiquees par le sol ou par les
charges constituees par des machines. L'etude theorique ne permet pas encore
de determiner d'une maniere exacte les periodes d'oscillation propre des dalles
ou des systemes constitues par des dalles, en se basant uniquement sur des
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eonsiderafions analytiques. Pour progresser dans cette voie, on devra tout
dVabord determiner les periodes propres d'ouvrages effectifs; on etudiera
ensuite les siinilitudes de ces ouvrages et de ceux que l'on se propose d'eta-
blir, ou de leurs elements ; on pourra ensuite, en tenant compte de ces simi-
litudes, determiner Vordre de grandeur des periodes propres cherchees. Une
maniere tres simple de provoquer les oscillations des dalles consistera ä faire
tomber sur elles de petits corps pesants de dimensions appropriees ; lenregis-
trement des oscillations, d'ailleurs tres rapidement amorties, pourra se faire
au moyen d'un sismographe sensible. Les mesures permettent egalement de

determiner l'importance de l'amortissement des oscillations fundamentales ;

cette notion de l'amortissement permet de se faire une idee des resistances
d'origines interne et externe au mouvement, ainsi que de l'etat dans lequel se

trouve la construction.

2. Etude des deformations. —On peut se proposer, en outre, de determiner
les deformations que subissent les systemes constitues par des dalles sous
l'influence de charges determinees ; cette determination permettra de contröler
les calculs et en particulier les hypotheses qui servent de point de depart.
L'execution d'essais de cet ordre suppose la connaissance prealable de la

frequence d'oscillation ; la frequence d'excitation doit en effet etre suffisamment
au-dessous de la frequence 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 frequence d'excitation ä la frequence propre en fonetion du rapport — des
a

amplitudes et du decalage © de phases entre les oscillations d'excitation et les

oscillations propres. Jusqu'a une valeur d'environ — =0,5 on peut admettre

que la dalle est pratiquement soumise ä un regime statique de charge, car A
et a sont tres peu dilferents l'un de l'autre. Des oscillations de cet ordre peuvent
provoquer les meines deformations que des charges statiques.

Cette methode presente des avantages extremement importants par rapport
aux mesures purement statiques, de deformations. Pour realiser des charges
statiques, il faut toujours faire intervenir des charges plus importantes, ce qui
conduit souvent ä de grosses difficultes pratiques et ä des frais eleves. II est,
en outre, tres difficile de trouver desappareils de mesure (systemes de miroirs,
tensometres, etc.) ; qui soient parfaits et dont les reperes ne se dereglent
pendant laduree des essais, par suite des influences calorifiques et des vibrations.
Pour les essais dynamiques, il suffit en general d'une source d'excitation peu
importante et d'ailleurs mobile ; les mesures au sismographe ne necessitent pas
un point de repere invariable.

B. Essais dynamiques de dalles effectues sur une construction.

Au cours de la construction de la nouvelle usine Ford de Cologne, des essais

dynamiques ont ete effectues pour le compte de la Commission Allemande du
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Beton Arme, par le Bureau d'Essai et de Controle des Materiaux, de Dresde
et par la Division de Mecanique de l'Institut Heinrich Hertz, de Berlin x.

Le plancher-champignon de 52 cm. d'epaisseur ayant fait l'objet des essais
est constitue par 3><4 12 panneaux carres ; les appuis sont distants de
12,20 metres (voir figure 20). Les observations ont ete effectuees dans le pan-
neau ABCD et les mesures ont porte sur la zone ABEF. La frequence propre
d'oscillation du plancher a ete determinee par la chute d'un poids de 70 kg., ä

partir d'une hauteur de 60 cent., et avec une frequence v0 13,3 hertz. Ensuite,
le plancher a ete soumis ä un regime doscillations sinusoidales de frequence
o) 4,8 hertz, aumoyen d'une machine de mise en oscillation Systeme
Losenhausen, de Düsseldorf, machine ä developperun effort d'excitation de 10 tonnes,
ä une frequence maximum de 12 hertz.

On avait ainsi :

o) 4,8 n QA
v- m= '

On a determine l'amplitude des oscillations en divers points et on a pu en
deduire que l'effort dynamique correspondait ä une charge statique isoleed'en-
viron 1.600 kg. On a employe, comme appäreils de mesure, un appareil ä 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, modele des Leunawerke de
Merseburg. Les figures 21 a 21 b traduisent les resultats des mesures.

Si l'on compare la figure de deformation 21 A, qui correspond ä l'action d'une
charge statique isolee de 1.600 kg. avec les resultats trouves par M. Ros et
A. Eichinger, de Zürich 2, par des mesures purement statiques effectuees sur
le plancher-champignon de l'entrepöt de laSociete pour l'lndustrie Chimique,
de Bäle (voir figure 22), on constate que les surfaces de deformation presentent
une similitude d'allure complete. Malheureusement, les essais de Cologne ont
ete effectues dans des conditions tres defavorables, peu de temps avant la mise
en service des locaux et par consequent dans la häte de la fin des travaux. On
n'a dispose que de deux jours, tant pour la preparation que l'execution des
essais. Au point de vue quantitatif, on ne peut donc considerer ces essais que
comme des essais preparatoires, d'une exactitude assez limitee. Toutefois, au
point de vue qualitatif, la comparaison avec les essais statiques de Ros-Eiciiin-
ger montre tout l'interet que presente l'essai dynamique des dalles et des

planchers-champignons. Le developpement ulterieur de cette methode d'inves-
tigation peut contribuerä la determination de la maniere dont se comportent les
differents elements de construction sous l'action des efforts statiques et
dynamiques et ä resoudre les nombreuses questions qui se posent encore dans le
domaine extremement important du beton arme.

1. L'idee de ces essais revientau Dr. Ing.REisiNGER (Obercassel-Siegkreis) et ä la Deutsche-
Beton-Verein Les resultats des essais seront publies prochainement par le Prof. Gehler,
de Dresde, et le Prof. Hort, de Berlin, dans une publication speciale de la Commission Alle-
mande du Beton Arme.

2. Voir le rapport presente au cours du Premier Congres International du Beton et du
Beton Arme, Liege, 1930. Resultats de mesures de deformations et de tensions sur des

dalles-champignons.
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Zusammenfassung.

Die beiden hauptsächlichen 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 zweckmässig beschrieben werden und wie muss die Bewehrung
bamessen und angeordnet sein Die bisherigen gebräuchlichen Rechnungsverfahren

legen den Trägerrost, das Trägerkreuz oder die drillungssteife isotrope
Platte mit festgehaltenen Ecken zu Grunde, die auch bei dem in den Deutschen
Eisenbetonbestimmungen empfohlenen Näherungsverfahren von H. Marcus

angenommen wird, wogegen im Schrifttum scharfe Einsprüche erhoben
wurden.

Zuverlässige Grundlagen für die Bemessung können nur durch Bruchversuche

mit Platten von baumässigen Abmessungen gewonnen werden. Der
Deutsche Ausschluss für Eisenbeton hat Versuche mit insgesamt 82 Platten
durchgeiührt und zwar 1915 bis 1926 in Stuttgart mit Platten von 2 m
Seitenlänge ohne Festhalten der Ecken und 1927 bis 1930 in Dresden mit
Platten von zumeist 3 m Seitenlänge, die sowohl mit als auch ohne Festhalten
der Ecken geprüft wurden.

Die Versuchsergebnisse sind im Bericht durch besondere Kennziffern
übersichtlich dargestellt. Bis zur Risslast verhalten sich kreuzweise bewehrte
Eisenbetonplatten wie isotrope Platten. Dehnungen und Spannungen wachsen
linear mit der Belastung. Die Risslast ist im Mittel das 1,8-fache der Nutzlast,
ist also etwa 3 mal so gross wie bei Eisenbetonbalken.

Nach dem Auftreten der ersten Risse bildet sich ein verwickelter Spannungszustand

aus, der beim Bruch noch durch eine Membranwirkung der Platte
überlagert wird. Die Bruchsicherheit ist 4- bis 5-fach, also etwa doppelt so

gross wie bei Balken.
Ebenso wie im Stahlbau das Hookesche Gesetz als Grundlage für die

Bemessungsrechnung angenommen wird, ist man hier berechtigt, kreuzweise bewehrte
Eisenbetonplatten nach der Theorie der isotropen Platte zu berechnen und zu
bemessen. Für den Sonderfall der quadratischen Platte darf man mit einem

Mittenmoment von ^=-y q ll für drillungssteife, gegen Abheben der Ecken

gesicherte Platten rechnen und mit ^ q ll für frei aufliegende, nicht

eckgesicherte Platten. Dies wurde durch Vergleichsversuche mit Plattenstreifen
(Balken) bestätigt. Eingespannte Platten zeigen auch ohne besondere
Drillungsbewehrung 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 Fabrikgebäude in Köln vom Deutschen Ausschuss für
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Eisenbeton erstmalig und versuchsweise durchgeführt wurde, gibt, bei
entsprechender Wahl der Erregerfrequenz, dasselbe Formänderungsbild wie eine
statische Belastung und ermöglicht es daher, mit einem kleinen und handlichen
Schwingungsgerät grössere Belastungsversuche rasch und einfach
durchzuführen.

R6sum6.

Les deux principales questions que pose le calcul des dalles armees en croix
sont les suivantes : Quelle est la securite que donnent de telles dalles contre
les fissurations et la rupture, et en outre par quelle methode de calcul statique
peut-on definir d'une maniere satisfaisante les conditions de charge compli-
quees auxquelles se trouve soumise une dalle en beton arme avant et apres
que les fissures apparaissent Comment l'armature doit-elle etre calculee et
realisee

Les methodes de calcul utilisees jusqu'a maintenant sont basees sur les dis-
positifs suivants : decomposition en poutres croisees en forme de grille, ou en
deux poutres en diagonales, ou enfin calcul de la dalle isotrope resistant ä la
distorsion, avec fixation des angles. Ce sont ces dispositions qui sont adoptees
dans la methode de calcul approchee de H. Marcus, preconisee dans les Reglements

Allemands concernant le Beton Arme et contre laquelle de vives pro-
testations s'elevaient dans la presse technique.

On ne peut arriver ä des donnees de base qui soient satisfaisantes, en ce qui
concerne le calcul, que par des essais de rupture portant sur des dalles ayant
des dimensions repondant ä Celles que Ton rencontre en construction. La
Commission Allemande pour le Beton Arme a effectue des essais portant sur
un ensemble de 82 dalles. Les essais se sont poursuivis de 1915 ä 1926, ä

Stuttgart, avec des dalles de 2 m. de cote, sans fixation des angles; de 1927 ä

1930, les essais eurent lieuä Dresde, avec des dalles ayant, pour la plus grande
partie, 3 m. de cote, et qui ont ete essayees tant avec que sans fixation des

angles.
Les resultats des essais sont mis en evidence, dans le rapport correspondant,

par des chiffres caracteristiques. Les dalles en beton armees en croix se com-
portent, jusqu'a la fissuration, comme des dalles isotropes. Les allongements et
les efforts croissent lineairement avec les charges. La charge qui provoque la
fissuration est, en moyenne, egale 1,8 fois la charge utile; eile est donc environ
trois fois plus grande que dans les poutres en beton arme.

Apres l'apparition de la premiere fissure, la repartition des efforts devient
compliquee et il s'y superpose encore, ä la rupture, un « effet de membrane ».
La securite ä la rupture est 4 ä 5, soit ä peu pres le double de celle que donnent
les poutres en beton arme.

De meme qu'en construction metallique, la loi de Hooke sert de base pour
les calculs de dimensions, il est ici legitime de calculer les dimensions des dalles
de beton arme munies d'armatures croisees d'apres la theorie des dalles
isotropes.

Dans le cas particulier des dalles carrees, on peut admettre un moment "de
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1

zpr-j ql- pour les dalles resistant ä la torsion et qui sont protegees contre le

1

detachement des angles de leur appui, et un moment de — q l2 pour Celles
JL\)

qui sont appuvees librement et dont les angles ne sont pas fixes. L'exactitude
de ces chiffres fut confirmee par des essais de comparaison sur des elements
traites comme poutres et supposes decoupes dans les dalles.

Les dalles encastrees, meme lorsqu'elles ne sont pas munies d'armatures
speciales pour resister ä la torsion, accusent une securite tres elevee contre la
fissuration et la rupture.

Les prescriptions concernant les dalles, dans les nouveaux Reglements
Allemands sur le Beton Arme, ont ete etablies en se basant sur les resultats
de ces essais.

L'etude de la maniere dont se comportent les dalles en beton arme dans la

construction, du point de vue dynamique, teile qu'elle a ete effectuee par
exemple, en 1931, pour la premiere fois, et sur des bases experimentales, dans
un batiment dusine de Cologne par la Commission Allemande pour le Beton
Arme, donne, pour un choix judicieux de la frequence d'excitation, les memes
types de deformations que pour une charge statique. Elle permet par suite
d'executer rapidement et simplement avec un appareil d'essai d'oscillations
simple et maniable, des essais en charge tres etendus.

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 calculation hitherto employed are based on the girder grillage-
system girder cross-system or the non-twistable isotropic slab, which latter
is also assumed in the approximation method of H. Marcus recommended in
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 meansof special coefficients.
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.

After the first cracks appear, the stressing becomes complicated and at
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rupture is again superimposed by a membrane action ofthe 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-reinforced

concrete slabs according to the theory of isotropic plates. In the particular
1

case of the rectangular slab, an average moment of ^—j q l2 may be used for
2a i ,4

1

calculating non-twistable plates, whose corners are kept fromrising, and Zyfr q P
all

for free-lying slabs with their corners also free. This was confirmed by com-
paralive 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 ofthe 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 anexperiment in 1931 on
a factory building in Cologne by the German Committee for Reinforced
Concrete, gives, when the excitingfrequency issuitablychosen, the same typical
change of shape as under static load, and therefore makes it possible to carry
out large-scale loading tests quickly and easily by means of small handy Vibration

apparatus.
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THEORIE DES DALLES A CHAMPIGNON

THEORIE DER PILZDECKEN

THEORY OF " MUSHROOM " SYSTEMS

Dr. M. T. RUBER,
Professeur a TEcole Polytechnique de Varsovie.

I. Introduction.

Les « dalles ä Champignon » sont en general des constructions en beton

arme, composees de hourdis horizontaux d'epaisseur constante et de piliers
sur lesquels ils s'appuient et qui sont joints rigidement ä eux. Les axes des

piliers forment sur le plan des hourdis un reseau ä mailies d'ordinaire
rectangulaires ou carrees. Les füts des piliers sont joints aux hourdis au moyen de

chapiteaux qui s'elargissent considerablement vers le haut. Ce genre de
construction est tres avantageux par le fait qu'il se comporte comme un monolithe
au point de vue de la stabilite, mais il rend difficile la determination theorique
des tensions et des deformations pour des charges donnees. Une autre difliculte
theorique consiste dans le fait que le hourdis, en raison de son armature,
ne se comporte pas exactement comme une plaque isotrope, et par consequent,
meme pour des fleches insignifiantes, on ne devrait pas, au sens rigoureux, y
appliquer l'equation differentielle de Lagrangr :

[ } D-r4 ^"d^dy* dy* B'
oü p designe la charge par unite de surface, Bla rigidite au flechissement cylin-
drique du hourdis, rapportee ä l'unite de largeur de la section.

La theorie des plaques orthotropes 4 ä 9 qui tient compte de ce que les rigi-
dites de flexion Bx et B2 dans deux directions perpendiculaires x et y de la
plaque (l'armature etant supposee repartie uniformement) sont differentes,
ne peut y remedier, car cette theorie ne correspond pas exactement non plus ä

la maniere d'armer appliquee dans les hourdis des dalles-champignons. On
sait que l'armature est plus dense le long des cötes et quelquefois aussi le long
des diagonales de chaque panneau rectangulaire du hourdis dispose entre les

quatre piliers les plus proches.
Cette theorie donne pour la surface elastique l'equation differentielle

(2) B, —. + 2 11 — 4- B2 —-A />,x ' 1 O.r4 l dx2dy2 2D.V4

4 a 9. Voir l'annexo a la fin du rapport.
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H etant egal ä
1 ^ + 1 ^ + 2C,° 2 ra2 2 mx11— — etant les constantes generalisees de Poisson,

mx m2

2 C la rigidite de torsion de la plaque.

Heureusement, dans ce qu'on appelle le premier stade (stade I) de la
deformation de la dalle qui correspond ä toutes les charges employees effecti-
vement, les differences de resistance ä la flexion pour les directions des
differentes armatures sonttellement insignifiantes, qu'on ne commettra pas d'erreur
grave en considerant la plaque comme isotrope. C'est pour cela que si l'on
considere la plaque comme illimitee, chargee completement et uniformement,
on peut y appliquer la Solution exacte de l'equation (1), d'apres la methode de

Navier, qui consiste ä se servir des series de Fourier. C'est M. Lavoinne qui,
en 1872, a le premier propose cette Solution1. Une autre Solution ancienne

proposee par M. Grashof2 et appliquee en 1913 par M. F. Eddy3 aux dalles-
champignons ne peut etre consideree que tout au plus comme une approxima-
tion assez grossiere, parce qu'elle ne satisfait pas aux conditions limites pour
l'effort tranchant.

La Solution de M. Lavoinne admet que les reactions du chapiteau rectangulaire
sont reparties uniformement. En realite, la repartition des reactions doit

dependre de la deformabilite du chapiteau, et la plaque se comporte, propre-
ment dit, comme si eile etait elastiquement encastree autour du chapiteau.

En tachant de resoudre le probleme dune maniere exacte, on se heurte
encore ä la complication due ä ce qu'on nomme « l'eclisse », c'est-ä-dire au
renflement de la plaque au-dessous et au-dessus du chapiteau (quelquefois
aussi au-dessus de la plaque). Le contour de ce renflement est un carre,
unoctogone, etc. ; il sert ä economiser une armature tres forte autour du
chapiteau du pilier. Cette eclisse (renflement) joue un role analogue ä celui de la
sellette des etais des poutres continues en bois.

Lorsqu'il s'agit d'une charge pour laquelle on peut considerer que la Solution

de M. Lavoinne est satisfaisante, les piliers sur lesquels les hourdis s'ap-
puient neprouvent qu'une simple compression sans qu'interviennent des
moments flechissants. Les cas des charges qui produisent les plus grands
moments dans les piliers ont ete etudies, que je sache, pour la premiere fois par
MM.N. J. Nielsen10 et V. Lewe1112

Les solutionsexactes de MM. Lavoinne, Lewe, MESNAGERllaet d'autres auteurs
presentent des series trigonometriques doubles qui sont pour la plupart trop
compliquees pour permettre un calcul numerique pratique. Ce fait, ä lui
seul, prouve le besoin et l'utilite de theories et de methodes approximatives.
Le calcul des differences finies l3 ä 15, surtout en connexion avec la methode de
M. H. Makcus 16' 17 qui a imagine un interessant modele de « tissu elastique »

(elastisches Gewebe), rendra un grand service dans ces theories.
L'importance et le besoin urgent de methodes approchees dans la pratique

decoulent aussi de Theterogeneite des formes qui s'imposent pour des raisons
de construction. Une certaine irregularite inevitable du reseau des piliers ou
bien des ouvertures dans le hourdis presentent des difflcultes insurmontables
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lorsqu'on s'efforce de resoudre le probleme d'une maniere exacte. C'est pour
cela que, lorsquil s'agit d'applications pratiques immediates, des methodes

approximatives simples, comme Celles qui ont ete proposees par MM. I.
R. Nichols 19, Turneaure et Maurer 20, Marcus 21 et d'autres, jouent un röle
important.

Toutes les theories qu'on a appliquees jusqu'a present se rapportent aux
tensions et aux deformations ayant lieu dans le stade I, c'est-ä-dire a celles

auxquellesparticipent les couches de beton qui s'etendent. Dansce cas on peut,
avecunegrandeapproximation, considerer la rigidite auflechissement dela plaque
comme constante, car les ecarts du beton par rapport ä la loi de Hooke n'ont
lieu prescpie exclusivement que dans le domaine des deformations permanentes
(plastiques) 2-:*2,;. Cependant, si, conformement ä la tendance de tous les
calculs de resistance nous allions chercher les tensions et les deformations qui
correspondent ä la charge limite, nous nous heurterions ä des difficultes consi-
derables, meme dans la conception theorique du probleme. Dans le stade II,
la rigidite au flechissement B diminue considerablement et reste de nouveau
invariable, presque dans l'intervalle entier. Cette nouvelle valeur de B ne se

rapporte pas ä la surface entiere de la plaque; certaines portions pour lesquelles
les valeurs des moments sont petites, conservent la valeur precedente de B.
C'est pourquoi la plaque se comporte ensuite comme si eile etait composee de

parties dont les rigidites seraient differentes 27.

Evidemment, le principe de superposition cesse de s'appliquer dans le stade
II, et par consequent, au sens rigoureux, aucune equation differentielle lineaire
d'une surface elastique n'est plus applicable. Neanmoins, un programmedetudes
theoriques futures, qui consiste ä decomposer la charge totale en deux parties,
parait possible (fig. 1). La premiere partie Q' (la rigidite au flechissement
etant B') provoque des fleches w' et des tensions <j'

qui correspondent ä la fin du stade I, l'autre partie Q-
Q' provoque des fleches supplementaires rv-w' et des
tensions supplementaires <jV qui leur sont propor-
tionnelles (le coefficient de proportionnalite n'etant
plus le meine) et qui correspondent ä une nouvelle
rigidite au flechissement B plus faible du stade II.
Au stade I, nous appliquons l'equation differentielle
de la theorie; au stade II egalement, mais seulernent

pour les charges et les fleches supplementaires.

Cependant, lorsque nous augmentons encore la
charge, en passant au stade III, c'est-ä-dire
lorsque nous approchons la charge limite (charge
de destruction), le diagramme theorique lui-meme
ne subsiste plus, car d'ordinaire les fleches deviennent si considerables, qu'elles
produisent des reactions d'extension dans la plaque. Ces reactions empechent
un aecroissement correspondant des fleches, c'est pourquoi la charge destruc-
tive est plus grande qu'on ne Taurait suppose. On a constate ceci depuis long-
temps, non pas pour des dalles-champignons, mais pour des constructions en
beton arme qui sont coneues d'une maniere analogue.

/B

(B)

W

Fig. 1.
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II. Thöories basäes sur les Solutions exactes de l'equation
du flechissement des plaques isotropes « minces ».

1. La Solution de M. Lavoinne, dont il a dejä ete question et qui a ete ensuite
trouvee independamment par M. Lewee, donne l'equation de la surface
elastique pour une charge totale et uniforme d'une plaque illimitee d'epaisseur
constante h, lorsqu'on suppose ce qui suit : les piliers sur lesquels les hourdis

s'appuient divisent la plaque en pan-
neaux rectangulaires qui se touchent, de

longueur 2 a et de largeur 2 b (fig. 2).
Les chapiteaux des piliers sont en con-
tact avec la dalle suivant des aires
egalement rectangulaires, orientees de
la meme maniere, et dont les dimensions

sont 2 a' et 2bf. Nous admettons
que les reactions des chapiteaux sont
reparties uniformement, donc definies

par la charge de l'unite de surface
ab p

Int ynttt

II- I-2ßbrmm
2*a~

26

^m^^ ^^
2a

P P a'b' ou P -h«ß

en posant a' ona, b' ß b.
Les ordonnees de la fleche w, comp-

Fi 2 tees ä partir du plan horizontal passant
par le milieu de la face superieure du

chapiteau (comme origine du Systeme x, y), sont alors determinees par la
formule (3), (en posant x= a \,y b yj) :

(3) -iL sin m-üi
mr. x

(1—cosrn^;) + V -
Z)4 sin/1::;

(1—cos/i^)-h

+ *I 1
n= 1

sin m r* a. sin n 1 — cos mnz. cos rnzr/
mr. a./i: +

n*\
b*)

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

(4 a)

(4i>)
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i
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1 sin/iwß

cosms; +
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COS/lTCY) +

coswttc
mr.oi.n:

\mr.q. cos /i z y;
I

i2b2 -\ n2a2f I
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On voit que d'apres la theorie des plaques minces, les moments veritables
sont determines par les formules (5), \j. etant la constante de Poisson (au lieu

de — Les efforts tranchants sont determines par les formules (6). Enfin nous
m]

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

(5).
i M. M'1+!*M',

• • (6)- • •

/ M^M'. + ^M',

\ l dx

V -1
\

2
?.'/

D B(1 ;;.)
D* "'

(M'a+MV)

Les valeurs des moments dans le cas de panneaux et de chapiteaux carres,
et calculees d'apres ces formules, sont representees par les graphiques des fig. 3

et 4, empruntes en partie ä la monographie importante de MM. Westergaard
et Slater 28. Ces graphiques fönt voir clairement combien il est avantageux
d'augmenter les chapiteaux. On diminue ainsi considerablement, non seulernent

les moments, mais aussi les efforts tranchants.
2. M. V. Lewe 12 a encore donne des Solutions semblables pour de nombreux

cas de charge d'une plaque illimitee, cas qui sontimportants au point de vue
pratique. En outre, il a calcule des tables qui facilitent beaucoup les applications.
A l'exception d'un cas dans lequel b : a 2, tous les autres se rapportent ä

un reseau carre de piliers, celui-ci etant le plus simple et le plus

avantageux. On a toujours adopte des chapiteaux carres, le rapport a etant de -11. 1

T e* ö '•> on a ensuite adopte egalement le rapport a T>

II existe une Solution qui est particulierement importante; c'est celle pour
laquelle lacharge est la plus desavantageuse pour la construction entiere de la

dalle-champignon, ce qui est le cas lorsque les panneaux disposes entre des

rangees paralleles de piliers sont charges alternativement. Des moments de
reactions apparaissent alors dans les chapiteaux. Dans l'hypothese la plus simple
au sujet de leur repartition, d'apres la fig. 5, M. Lewe trouve la Solution generale

exacte semblable ä (3) et il calcule une table pour le cas a ß=^ \a=b.
3. Les Solutions qu'on a trouvees pour une plaque illimitee ne sont evidem-

ment plus justes lorsque la plaque est appuyee non pas seulernent par le
Systeme de piliers, mais aussi le long des bordspar les parois du bätiment (fig. 6).
Lorsque la projection horizontale de la dalle est un rectangle et que l'appui
lineaire des bords ne permet pas que les coins de la plaque se soulevent, il est
souvent possible de trouver une Solution exacte par une superposition de
Solutions particulieres, comme on en trouve dans les travaux de MM. Estasave 29,

B.G. Galerkin30*33, H. Hexcky-", M. T. Hiber5* 7, H. Leitz33' 3<\ V. Lewe11' 12,

A. Mesnager37, A. Nädai38, S. Timoshenko39 et d'autres auteurs40.
Le cas d'un contour circulaire a ete traite recemment par MM. W. Flügge41

et K. Hajnal-Künyi 42.
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L'encastrement des bords de la plaque rend tres difficile la recherche de

Solutions exactes pour des plaques rectangulaires, mais il la facilite lorsqu'il
s'agit de plaques circulaires.
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Fig. 3. ¦ Coefficients(= M/qa-) des moments flechissants « supplcants» dans un
panneau carre ä Tinterieur dune dalle chargee uniformement.

— Beiwerte {=M/qa2) der Ersatzmomente in einem quadratischen Mittel¬
feld der gleichförmig belasteten unendlichen Pilzdecke.

— Coefficients of Bending Moments in a Square Panel in the Interior of a

uniformly loaded Fiat Slab.
Moments le long du bord (Mi) et de la ligne mediane (\l\c). — Die Ersatzmomente

längs der Seite (Mi) und längs des Medianschnittes (Mic). — Moments along the
Edge (Mi) and the Centre Line (Mic).

Moments en travers du bord (M2) et de la ligne mediane (M2c). — Die Ersatzmomente

quer zur Seite (M2) und quer zum Medianschnitte (M2C). — Moments
across the Edge (M2) and the Centre Line (M2C).

On peut d'ordinaire simplifier considerablement le calcul en admettant que
les reactions des piliers agissent comme des forces et des moments concen-
tres en un meme point; mais on ne trouve alors qu'une approximation de la
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Solution exacte. Cette approximation est tout ä fait satisfaisante pour la por-
tion entiere de la plaque qui reste lorsqu'on en elimine les surfaces des chapiteaux,

et qu'on peut prevoir aisement en vertu du principe de Saint-Venant.
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Flg.
Moments le long des diagonales (Mi) et dans des sections perpendiculaires (M2).

Die Ersatzmomente längs des Diagonalschnittes (Mt) und quer dazu (Ma).
Moments along the Diagonals (Mi) and across them (M2

ö
Fig. 5.

Nous citerons ici deux Solutions auxiliaires pour les formes du contour de
la dalle qu'on vient de nommer.
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a) Contour rectangulaire appuye (fig. 7). La charge P est concentree au
point (xj i/i). La rigidite du flechissement de la plaque dans les elements lon-

^m^m^m^
a\\\\>\\\\\\\\\\\\\\\\\\^\\^^^ ^mNNNmw

^ 0 ^

^\\\\\\V\\\^\\V\^\\\\\\\^^^^ ^^\\\\\\W^

0

D
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Fig. 6.

gitudinaux paralleles ä Taxe des X est egale ä Bl3 dans les elements perpendiculaires,

ä B2. En posant :

*?*$ '?*$,-

rh
X

Fig. 7.

X y •rj Vi
~a ' r'=I> ;i_l ' r«=b i2-

a »/B,

nous Irouvons pour | ^c, :

,y, Pb* 4
/iT2 y "

[ 1 -f- n - s Cth n - z — n - s r2 Cth ra x s c2 —

/iTZc^Cth/lTTc;
Shn-£Co.Sh n-i\

sin /i^ y)! sin /i-y;Sh/i-s
Pour £_> ?i il faut remplacer dans cette equation ;2 par ;x.
Z>) Contour circulaire (fig. 8) d'une plaque isotrope. Lorsque le bord est

parfaitement encastre, et en admettant la signification des lettres indiquee
sur la figure, on peut representer la fleche par la formule relativement
simple 43 :
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Pour la fleche dans un point supportant la force concentree Q,, on trouve
d'apres l'equation (9) la formule :

Qi

i W i "i—' et —

^

(=¦%¦ r xz+ij2

rf= c*+r2- 2ci r cos($-cCi)

Fig. 8.

En vertu de la condition que dans les points d'appui les fleches dues aux
charges doivent etre annulees par des fleches dirigees vers le haut dues ä des
forces inconnues X,, nous trouvons ces forces comme reactions des piliers.

Lorsque le contour circulaire de la plaque est appuye et que les piliers sont
disposes symetriquement par rapport au centre, on peut trouver une Solution
avec une grande approximation, en composant les fleches calculees, en tenant
compte de l'encastrement du bord, avec Celles qui sont dues aux moments
d'encastrement de signes contraires, si l'on admet que ceux-ci sont repartis
uniformement.
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m. Thäorles bas6es sur des Solutions approximatives
pour des flaches de plaques isotropes minces.

La principale methode generale pour trouver des Solutions approximatives
consiste ä remplacer l'equation differentielle (l) pour la fleche de la plaque par
une equation ä differences finies. Ei divisant la plaque en un reseau de carres

dont les longueurs finies des cötes sont X (fig. 9), et en designant par p^
la charge par unite de surface du carre hachure dont le milieu se trouve au
point 1, nous trouvons pour la surface elastique l'equation suivanle ä

differences finies :

in; 20 Wj -8(>/;2+w3-f ?/'44-w5)-f 2(w6-f- w7 + ivs-\-wd)-{-

13

10 ^¦ 12

B

Cette equation fut appliquee par M. N. S. Nielsion, dans son important
memoire 10 cite plus haut, ä la Solution d'une
serie de problemesde flechissement de plaques,
et en particulier de dalles-champignon. Les
Solutions de M. Nielsen s'accordent tres bien
avec les resultats qu'on obtient en integrant
l'equation differentielle de Lagrange, sauf,
bien entendu, pour les points supportant une
force unique. Ce cote faible ne diminue cependant

pas la valeur pratique de la methode,
car les charges effectives sont toujours repar-
ties sur une surface finie.

Nous devons une importante simplification
de l'application du calcul des differences finies
ä la methode du tissu elastique de M.
H. Marcus 17, dont on a dejä parle. Celle

methode consiste ä combiner l'equation differentielle pour la fleche de la plaque
sous la forme de :

21 _L *L

fl

Fig. 9.

(12)* VZV2 _/>
B V dx3 *y

avec l'equation dilferentielle de la surface elastique d'une inembrane, d'abord
plate et tendue uniformement par un effort de S kg/cm, et iniininient faible-
ment enfonce par une charge de p' kg/cm2, perpendiculaire au plan de la meni-
brane, c'est-ä-dire avec l'equation :

\,*w' P_

S

;'3)

Comme dans la theorie des plaques

1 \ M'1 + M',_
^'W-=_± + J.)._. B

M
B

* Y2 Designation anglaise et allemande pour A.
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est l'invariantqui determine la courbure moyenne de la surface elastique, nous
ecrirons donc, en subsjtituant M w/, l'equation du flechissement de la plaque
sous la forme :

(14) vim,, —/>

Rigoureusement parlant, ceci n'est autre chose que l'equation du flechissement

d'une membrane tendue a t kg/cm et charg'ee comme fo plaque.
En integrant cette equation, nous trouvons la repartition des moments M

sur la surface de la plaque. Maintenant, nous considerons M comme la charge
par unite de surface dune autre membrane tendue avec un effort egal ä B,
conformement ä l'equation (13) ; la fleche de cette membrane donne en meme
temps celle de notre plaque.

M. Maiu.us remplace par approximation le dispositif de la membrane tendue
d'une maniere continue par un tissu ä mailles linies charge seulernent dans
les nceuds. Les fils rectilignes de tissu s'appliquent tangentiellement ä la surface

elastique, tout comme les cötes d'un polygone funiculaire ä la ligne de
flechissement dune poutre, selon l'analogie de Mohr. La structure du tissu
peut etre differente, suivant le contour de la plaque. Le Systeme du tissu permet

de remplacer les equations differentielles (13) et (14) par des equations ä

differences linies, sous la forme :

(IS) biC} — (w2 + w3 + wi+wr0)= ^l '

qui sont beaucoup plus commodes a appliquer que les equations citees au
debut de ce paragraphe (voir fig. 9).

C'est d'apres cette methode que M. Marcus a calcule la repartition des

moments dans une dalle-champignon pour une serie de cas d'appui et de charge
importants au point de vue pratique. Ces calculs ont servi ä justifier une
methode pratique approximative qu'on nomme methode des cadres suppleants 17,

admise par les reglements officiels allemands de 1925, si l'auteur du projet
n'applique pas les resultats exacts de la theorie des plaques isotropes ou des
tissus elastiques.

IV. Le röle des piliers dans la thöorie des dalles-champignons
et la niäthode approchee des cadres suppleants.

Le calcul aussi exact que possible des efforts dans les piliers sous l'in-
fluence des charges prevues pour la dalle est tout au moins aussi important
pour la securite de celle-ci que le calcul des efforts dans la plaque. II faut en
meme temps tenir compte de ce que la repartition la plus desavantageuse de

la charge utile est differente par rapport ä la plaque et par rapport au pilier.
C'est ici que se pose l'important probleme des surfaces d'influence, lequel,

que je sache, n'a pas ete traite jusqu'a present d'une maniere exacte au point
de vue theorique. Bien que les mesures des fleches et des tensions aient ete
effectuees au cours de nombreuses recherches experimentales, surtout aux
Etats-Unis28, oü les dalles-champignons se sont repandues plus tot que dans
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les autres pays, nous devons neanmoins le premier essai de determination
experimentale des surfaces d'influence des fleches et des moments, aux
recherches de MM. Hos et Eichingkr, effectuees en 1925-1929 **.

Cependant, ces recherches ne s'oecupent que des panneaux qui touchent
immediatement le panneau etudie. Mais il n'est pas difficile de prevoir que,
s'il agit des moments au milieu des panneaux et au milieu de leurs cötes, il
faudrait tout au moins etudier egalement l'influence de la charge du troisieme
panneau voisin du panneau etudie. II serait fort desirable que les mesures
fussent completees dans ce sens ; il est vrai que ceci demande un tres gros
travail.

Les moments dans la plaque, autour du chapiteau, diminuent evidemment ä

mesure que le diametre de celui-ci croit, et elles atteignent leur valeur maximum
lorsque tous les panneaux sont charges. C'est pourquoi la surface d'influence
n'aurait pour eux qu'une importance pratique minime. La surface d'influence

hihi

illllllllllll

Fig. 10. Fig. 11.

serait par contre fort importante pour les moments dans les piliers, mais sa
determination experimentale serait encore plus difficile. Ce serait d'ailleurs une
surface composee d'autant de parties qu'il y a d'etages dans le bätiment. Une
etude de ce genre confirmerait probablement l'avis de tous les specialistes que
la charge la plus desavantageuse par rapport aux piliers correspond bien au
Schema dela fig. 10 Par contre le Schema de la fig. 11 correspond aux valeurs
maxima des moments positifs des parties medianes des panneaux chargees.

Les moments de l'encastrement des chapiteaux dans la dalle peuvent etre
tres exactement calcules, en prenant pour base la Solution de M. Lewe, citee
en II.2, d'apres la condition que l'angle d'inclinaison de la section du pilier au
sommet du chapiteau est egal ä l'angle d'inclinaison de l'element de la plaque
qui y est superposee (Lewe, 1926, p. 52-54). On peut prevoir, meme sans
calcul, que la grandeur dece moment Mc depend surtout du rapport de la rigidite
au flechissement de la plaque B, ä la rigidite relative du pilier, c'est-ä-dire
EJr
H

(Jc designe le moment d'inertie de la section du pilier, H sa hauteur.

BH
Lorsque ce rapport v p-p croit, Mc decroit. Mc doit encore dependre

iiijc
de la position du point zero des moments sur l'axe du pilier; donc du schema
de la charge des etages, et encore de ce que la base du pilier peut etre
encastree ou bien seulernent librement appuyee.
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S'il n'est pas possible d'adopter la division la plus avantageuse de la dalle
en panneaux carres, et si l'on a des panneaux rectangulaires de largeur 2 b
dans la direction de Taxe des Y, de longueur 2 a dans la direction de Taxe

des X, b etant < a, en diminuant le rapport - nous nous approchons des con-
a

ditions d'une plaque continue ä travees egales. Si Ion imagine une zone d'une
teile plaque decoupee par des sections paralleles ä X qui partagent en deux les

portees les pluspetites des deux cötes d'une rangeede piliers, celte zone se

comporte, avec une grande approximalion, comme une poutre continue posee sur
des Supports larges equidistants et qui reagissent elastiquement. Les dalles de

tous les etages et les piliers peuvent etre remplacees par le Systeme approche
d'un portique ä plusieurs etages. Ceci n'est evidemment admissible que
lorsque les charges portees par les differentes zones sont egales (fig. 12 a, b).
Pour d'autres charges, par ex. pour des charges disposees en echiquiei\fig. 12, c),
un Systeme de ce genre ne conviendrait pas.

2fe^^^^
m

m2»

Fig. 12

-<>

m

^7777,

M. Marcus affirmedans son livre qu'une charge disposee en echiquier donne

pour les moments dans la plaque, des valeurs limites plus faibles qu'une
charge alternee de rangees 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 rapports a: b

employes en pratique. II y a par consequent, pour chaque dalle-champignon,
deux systemes de portiques fictifs, perpendiculaires entre eux. Ce Systeme est
tout ä fait analogue au Systeme des plaques rectangulaires que M. Marcus
recommande pour le calcul approximatif de ces plaques, d'apres les reglements
officiels allemands. II s'agit ici d'un damier fictif, forme par des zones de la

plaque qu'on a decoupee d'abord parallelement au cote 2a, et ensuite parallelement

au cote 2 b. De nombreux theoriciens sont choques par le caractere fac-
tice de tels systemes; on s'en sert neanmoins depuis longtemps en pratique,
de meme que l'on utilise, par exemple, des charges fictives pour calculer les

poutres des ponts. Le remplacement d'une dalle-champignon par deux
systemes de portiques permet de se servir des methodes du calcul de tels
portiques qui sont perfectionnees et simplifiees depuis longtemps, et c'est pourquoi

le Systeme du portique fictif est bien accueilli par les constructeurs. Les
moments dans la plaque fournis parle calcul doivent evidemment etre repartis
entre la zone des piliers et la zone intermediaire entre les piliers, dans le rap-
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port que determinent les resultats de la theorie des plaques. Les reglements
officiels allemands contiennent des formules simplifiees convenables.

V. Autres m6thodes approximatives.
La seconde decade du siecle present a apporte de nombreux essais d'application

de la methode de Hayleigh-Ritz ä la Solution des problemes de plaques
et par consequent aussi de dalles-champignons. On a trouve par ex., dans les
cas de plaques appuyees sur les bords, des resultats completement en accord
avec les Solutions exactes de l'equation dillerentielle de Lagkange, lorsqu'on
posait un nombre infini de parametres dans le developpement de w =f [x, y)
suivant les fonctions satisfaisant aux conditions des bords. En n'introduisant

M. M*i+n
4Mi*n

^ H.
Mi

MäLS *\ M«M,
Mm

M*Mn

w
fer

Mm Mv,

//Mvp-I-ic Ma

\M */*/Mnrt I
M\ VM

Afi >,Q M

M(-> MmMm
M,

Fig. 13. — (xraphiquc rcpresentant 1'equilibrc des forces et des moments qui agissent
sur un huitieme ou un quart d'un panneau carre.

Das Gleichgewicht der Kräfte und Momente, welche ein Oktant und ein
Quadrant eines 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 parametres, on trouvait neanmoins des approximations assez bonnes.
Les efforts pour resoudre par cette methode le probleme des dalles-champignons
n'ont cependant pas eu de succes, comme nous le savons maintenant. Nous
renoncons ä discuter les causes de ce fait, car cela nous demanderait des deve-
loppements mathematiques etendus; nous nous bornons ä cette breve mention,
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sans citer les ouvrages qui s'y rapportent et dont on trouvera une apprecia-
tion dans l'ouvrage de M. V. Lewe12.

Avant qu'on ait trouve et applique les Solutions exactes de la theorie dont il a
ete question dans les par. II et III, les ingenieurs praticiens des differents pays
ont essaye de se rendre compte des tensions dans les dalles-champignons, au moins
avec une approximation grossiere, en se basant sur les plus simples consideralions
statiques. Les methodes ainsi elaborees n'ont ä present qu'une valeur historique,
la theorie ayant fait des progres considerables; c'est pour cela que nous pouvons
nous borner ä ne presenter ici que le principe theorique de lune de ces methodes,
elaboree aux Etats-Unis et peu connue sur le continent europeen. Ce schema
a ete le point de depart des reglements officiels americains pour le calcul des
dalles ä Champignon 19.

En admettant une plaque illimitee et divisee en panneaux carres, la surface
etant chargee uniformement, et les chapiteaux des piliers etant circulaires, on
considere l'equilibre de deux huitiemes du panneau, que l'on imagine decoupes et
qui sont representes dans la fig. 13. Si l'on designe par Q la surcharge du

panneau total, celle de chaque huitiemeest -^ En raison de la symetrie, il n'y a pas

d'efforts tranchants dans les sections AO, AB et OE, et il n'y a pas non plus
de moments de torsion ; la resultante des efforts tranchants (des reactions)

le long des BE doit donc etre egale et directement opposee ä la charge ^-
o

Par consequent, le moment des forces exterieures peut etre aisement evalue
avec une grande approximation. Ce moment est equilibre par des moments
flechissants repartis le long des quatre aretes de l'octant. Les vecteurs des
moments (absolus, et non pas par unite de largeur comme dans les formules
theoriques citees plus haut) forment un polygone ferme. La figure represente
les polygones pour les deux huitiemes qui forment un quart du panneau. On
s'apercoit immediatement que la composante horizontale du moment general
donne des forces exterieures, designee par M0, est egale ä la somme M(—) et
M(-f), c.-ä-d. ä la valeur absolue des composantes des moments flechissants
negatifs et positifs. Si nous determinons donc la valeur de Tun des membres
de l'addition, nous trouvons facilement l'autre. On trouvera une application
interessante de ce schema dans le memoire de MM. Westergaard etSLATER 28.
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R6sum6

I. Introduction.
Les diflicultes pour la determination theorique des deformations et efforts

dans une dalle ä Champignon proviennent :

1° de la connexion rigide entre la dalle et les colonnes.
2° de la flexibilite variable de la dalle et de l'influence des chapiteaux, ainsi

que
3° du changement considerable de la flexibilite qui se produit au debut du

stade II.
II. Les theories basees sur les Solutions exactes de l'equation du flechissement

des plaques isotropes « minces ».
III. Les theories basees sur des Solutions approximatives pour les fleches

de plaques isotropes « minces ».

IV. Le röle des colonnes dans la theorie des dalles ä Champignon et la
methode approximative des cadres suppleants.

V. Autres methodes approximatives.

Zusammenfassung.

I. Einleitung. Die Schwierigkeiten der theoretischen Bestimmung der
Formänderungen und Spannungen in einer Pilzdecke stecken :

1. in der steifen Verbindung der Säulen mit der Decke,
2. in der ungleichförmigen Biegungssteifigkeit der Decke und der Wirkung

der Säulenkopfplatte, und
3. im starken Wechsel der Biegungssteitigkeit beim Uebergang in das

Stadium II der Decke.
II. Die Theorien, welche sich auf strenge Lösungen der Biegungsgleichung

einer isotropen « dünnen » Platte stützen.
III. Die Anwendung von angenäherten Lösungen der Plattentheorie.

Differenzengleichungen und « elastische Gewebe ».
IV. Die Rolle der Säulen in der Theorie der Pilzdecken und die Methode

des stellvertretenden Rahmens.
V. Andere Näherungsverfahren.



266 M. T. Huber

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 ofthe column;

3. in rapid change of rigidity of ceiling during the transformation into stage IL
II. The theories based on exact Solution of the bending equation of a thin

isotropic plate.
III. The application of approximate Solutions ofthe 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 VOÜTES MINCES EN BETON ARME

SLABS AND STRUCTURES WITH THIN PARTITIONS

Dr.-Ing. Wilhelm PETRY,
Geschäftsführendes Vorstandsmitglied

des Deutschen Beton-Vereins, Oberkassel-Siegkreis.

Die neueste Entwicklung ist gekennzeichnet durch die Verwendung von
räumlichen Tragwerken. Bei derartigen räumlichen Gebilden wird die Last-
übertragung im wesentlichen nur durch Dehnungskräfte bewirkt, während die
Biegungsspannungen im Gegensatz zu dem ebenen Problem fast keine Rolle
spielen. Infolgedessen können auf diese Weise im Eisenbetonbau grosse Spannweiten

mit geringem Baustoffaufwand überbrückt werden. Wohl das bekannteste

und oft angewendete Raumgebilde ist die Rotationsschale, mit der sich
jedoch nur runde Grundrisse überspannen lassen. Dem Bedürfnis entsprechend
ist dann in neuerer Zeit auch die Ueberdachung von rechteckigen und
vieleckigen Grundrissen mit Schalen gelungen, die sowohl einfach wie auch doppelt
gekrümmt ausgebildet werden können und zur Erzielung der räumlichen
Kräftewirkung durch Scheiben ausgesteift werden müssen. In den letzten Jahren

ging ferner das Bestreben dahin, auch die räumliche KräfteWirkung von
solchen Flächentragwerken auszunutzen, die aus ebenen Scheiben zusammengesetzt

sind. Diese aus Scheiben zusammengesetzten Flächen tragwerke sind
für Silo- und Hallenbauten von wesentlicher Bedeutung.

I. Scheiben.
1. Die tragende Wand als ebene Scheibe.

Während bei den in den vorhergehenden Berichten behandelten kreuzweise
bewehrten Platten und bei den Pilzdecken in erster Linie die Biegungswirkung

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 Trägers, dessen Höhe h im
Verhältnis zur Spannweite l gross ist. Deckenplatten wirken in waagerechter
Richtung als Scheiben bei Aufnahme und Uebertragung von Windkräften.

Die Ausnutzung der Tragfähigkeit von Wänden ist im Eisenbetonbau nicht
neu. Die Anwendung in der Praxis war jedoch früher in vielen Fällen unbe-
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wusst, oder die inneren Spannungen solcher Tragwande wurden — z. B. im
Bunkerbau — auf Grund von mehr oder weniger willkürlichen Naherungsan-
nahmen berechnet, da Untersuchungen über den tatsachlichen Spannungsverlauf

nicht bekannt waren.
Neben vielen Silobauten, bei denen ausser den Silo wanden noch besondere

Abfangtiager angeordnet waren, wuiden auch viele Bauten ausgeführt, bei
denen die Tragwirkung der Silowande nur auf Gumd eines sicheren Konstruk-
tionsgefuhles richtig ausgenutzt wurde.

Ein Beispiel ist der von der Wayss und Frey tag A.-G. ausgeführte Zementsilo

in Hagendingen [ (Abb. 1). Die geneigten Rutschflachen sind zum Teil
durch inneres Aufbetonieren auf ebene Bo len, /um Teil dadurch erhalten wor-

333^ -333--3,33
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Fig
Zementsilo in Hagendingen
Silo d ciment a Hagondange
Cement Silo in Hagendingcn

den, dass die Trichter als hangende Pyramiden aus Eisenbeton ausgebildet
wurden. Zur Ermittlung der Eiseneinlagen wurde ein geschätzter Teil der
Wandhohe als Trager berechnet, in den auch die Aufhangeeisen für die Trichter

hineingefühlt sind. In Abb. 2 sind die Trichteieisen, die Aufhangung
an den Wanden und die Tragelbewehrung der Wände zusehen. Mit Rücksicht

auf die grossen Queikralle, die in den Wanden im Anschluss an die
Säulen wirken, sind die Wände unten verbreitert und die Tragereisen abgebogen.

Bei der Berechnung derartig hoher Wände als Trager ist es naturgemäss
für die Bestimmung der Eiseneinlagen von wesentlicher Bedeutung, welche
Hohe der Wand als Trägerin Anrechnung gebracht wird. Auf der II.
Internationalen Tagung lur Brückenbau und Hochbau 1928 in Wien wurden von
Dr.-Ing. Cuakmlr die Ergebnisse einer statischen Untersuchung eines hohen

1. Dr.- Ing. E. Morsch. Der Ei^enbetonbau, seine Theorie un 1 Anwendung. 4 Aufl. S.618,
Vbb. 6S2 u S. 619, Abb. 6Si. Veilag von Koniad Wiltwer, Stuttgait
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wandartigen Trägers bekannt gegeben1, der .sich bei feldweise welchselnder
Belastung über unendlich viele Feiderreihen erstreckt. In der Zwischenzeit
sind auch die zugehörigen malhemntischen Unterlagen veröffentlicht worden".
Der von Dr.-Ing. Craemer behandelte ßelastungsfall bei feldweise wechselnder

Belastung ist ein Spezialfall einer von Dr.-Ing. Bleich im Jahre 1923
veröffentlichten Arbeit^.

Diese Arbeit, die die Unterlagen für die Berechnung von durchlaufenden
wandartigen Trägern enthält, ist von den Kisenbeton-Ingenieuren wohl des-
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Fig'. 2.

Zementsilo in Hagendingen. Aufhängung'dei1 Trichtereisen. Trägcrbewelirung der Wände.
Silo ä eiment ä Hagondangc. Suspension des fei*s de ia tremie. Armature de poutre dans la paroi.

Suspension of the Hoppers. Benin Reinforccments of the Walls.

halb nicht besonders beachtet worden, weil sie auf den Stahlbau und vi
allem auf die Lagerberechnung zugeschnitten ist.

Das Problem ist übrigens schon 1903 von L. N. G Imi.on ''behandelt word en.

1. Dr.-Ing. Craemer. Spannungen in hohen, wandartigen Trägern unter besonderer
Berücksichtigung des Eisenbeton-Bunkerbaues. Bericht über die II. Internationale Tagung
für Brückenbau und Hochbau. S. 706. Verlag von Julius Springer, Wien, 1929.

2. Dr.-Ing. Craemer. Spannungen in wandartigen Trägern bei feldweise wechselnder
Belastung. Zeitschrift für angewandte Mathematik und Mechanik 1930, Bd. 10, Heft 3.

3. Dr.-Ing. F. Bleich. Der gerade Slab mit Hechteckquerschnitt als ebenes Problem.
Zeilschrift « Der Bauingenieur », 1923, S. 2">ä.

4. L. N. G. Filon. On an approximate Solution ofthe bending of a beam of rectangular
cross-section under any System of load. Phil. Transactions ofthe Boval Soc, London,

1903, Serie A. Vol. 201, S. 63.
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Die Ausführungen von Filon sind jedoch sehr weitläufig und umständlich,
während Dr.-Ing. Bleich durch die Anwendung der Airyschen Spannungsfunktion

eine kurze Fassung gelungen ist, die auch eine leichte Durchführung der
Berechnung zulässt.

Ferner wurde das Problem der tragenden Scheiben im Jahre 1923 auch von
Prof. Dr.-Ing. Bortscu behandelt1, und zwar unter Zugrundelegung des strahligen

Spannungszustandes, der von einer Einzelkraft auf die unendlich
ausgedehnte halbe Scheibe ausgeübt wird. An den Vortrag von Dr.-Ing. Craemer
auf der II. Internationalen Tagung für Brückenbau und Hochbau 1928 in Wien
schloss sich eine Diskussion an, in der Prof. Dr.-Ing. Bortsch auf Grund seiner

eigenen Arbeit Bedenkengegen den von Dr.-Ing. Craemer vorgetragenen
Rechnungsgang und die Rechnungsergebnisse erhob, indem er darauf hinwies,
dass er bei seinen Berechnungen zu wesentlich anderen Ergebnissen gelangt
sei. Den Nachweis, ob die Ergebnisse der Rechnung von Dr.-Ing. Craemer,
die mit denjenigen von Dr.-Ing. Bleich übereinstimmen, oder die Ergebnisse
der Arbeit von Prof. Dr.-Ing. Bortsch richtig sind, muss noch erbracht werden

<2.

Mit dem Berechnungsverfahren von Dr.-Ing. Bleich lassen sich durchlaufende
'Präger mit unendlich vielen Oeflnungen bei beliebigem Eigengewicht und
symmetrischer und antisymmetrischer Verkehrslast bei beliebigen Stützweiten
berechnen. Schwierigkeiten ergeben sich jedoch bei Balken von begrenzter
Länge. Dies veranlasste 1927 Prof. Dr. Th. v. Karman 3 und F. R. Seewald,
das gleiche Problem mit Hilfe von Einflusslinien zu untersuchen. Auf diese
Weise gelang es Skewald, den Spannungszusland in hohen wandartigen
Trägern in übersichtlicher Form darzustellen. Die Spannungen ergaben sich als
Summe einerseits der Biegungsspannungen nach dem Navierschen Biegungs-
Gesetz und andererseits der Spannungen, die sich aus der Einführung der
Säulenlast in der Scheibe ergeben. Diese Arbeit ist auch im Handbuch für
Physik4 auszugsweise veröffentlicht. Hiernach lassen sich gedrungene Träger
nach dem Navierschen Biegungsgesetz und durch Hinzufügen der Einführungsspannungen

der konzentrierten Säulenlasten, deren Grösse der Arbeit von
Seewald entnommen werden kann, berechnen.

In seinem Bericht für den Ersten Internationalen Kongress für Beton und
Eisenbeton in Lültich 1930 hat Dr.-Ing. F. Disciiinger0 darauf hingewiesen,
dass bei Scheiben, die als durchlaufende Träger wirken, die Hebelarme der

1. Dr.-Ing. Bortsch. Spannungen in Silowänden. Festschrift zum 70. Geburtstag von
Melan, 1923.

2. In Vorbereitung zum selben Thema :

Dr.-Ing. F. Disciiingek. Reitrag zur strengen Theorie der Halbscheibe und des gedrungenen

wandartigen Balkens. Wissenschaftliche Beiträge, Band I.
3. Ueber die Grundlagen der Balken-Theorie, Abhandlung aus dem Aerodynamischen

Institut der Technischen Hochschule Aachen, Heft7 und Seewald : Die Spannungen
und Formänderungen von Balken mit rechteckigem Querschnitt, Abhandlung aus dem
Aerodynamischen Institut der Technischen Hochschule Aachen.

4. Dr.-Ing. .1. W. Geckele. Handbuch für Physik. Bd. 6, Elastostatik S. 204.
5. Dr.-Ing. Franz. Dischingem. Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dywidag zur Ueberda-

chung weitgespannter Räume. Erbler Internationaler Kongress für Beton und Eisenbeton,
Lüttich, 1930. Verlag La Technique des Travaux, Lültich.
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inneren Kräfte über den Stützen geringer sind wie im Feld, und zwar umso-
mehr, je schmäler die Säulen im Verhältnis zur Stützweile werden. Dieser
Gesichtspunkt ist bei der Bemessung der Bewehrung von Bedeutung.

Ungelöst war aber noch das Problem einer rechteckigen Scheibe, die als
frei aufliegender Träger zwischen zwei Stützen wirkt. Hier versagen die Mittel
der strengen Theorie, weil es nicht möglich isl, die Randbedingungen an allen

i Rändern gleichzeitig zu erfüllen. Die Lücke wird durch eine Arbeit von Dr.-
Ing. Hermann Bay ' geschlossen, die zur Erfüllung dieser Randbedingungin
an den 4 Rändern die Differentialgleichungen durch Diflerenzengleichungen
ersetzt. Diese Lösung ist naturgemäss nur
eine Näherung, die an Genauigkeit von der
Anzahl der zugrunde gelegten Maschen
abhängt.

Die erhaltenen Rechnungsergebnisse wurden

durch polarisationsoptische Versuche
geprüft und als richtig befunden. Es ergibt
sich, dass bei der freiaufliegenden Wand nur
ein quadratisch begrenzter Teil über der
Unterkante der Wand bei der Aufnahme der
Biegungs- und Schubspannungen mitwirkt.
Bei jeder freiaufliegenden Wand, bei der die
Höhe grösser ist als die Spannweite, wirken
die über diesem Quadrat liegenden Teile
nicht mit, und im Falle oben liegender gleich- newehrungsbild für mchrfeld.ige Silo-
mässig verteilter Last wird diese Last von wände, nach Dr.-Ing. Bay.

der Wand wie von gleichmässig belasteten
neben einandergestellten Säulen nach dem
erwähnten Quadrat, durch das die
Trägerwirkung erreicht wird, abgetragen. Bei einer
Einzeilast an der Trägeroberseite wird die Einzellast zuerst in die Wand hinein
verteilt, sodass diese in ihrem unteren Teil wie ein mit gleichmässiger Last
beanspruchter Träger wirkt. Bei Eigenlast sind die DrucklinienverhälInisse
ähnlich denen für einen wandartigen Träger mit gleichmässiger Belastung an
der Oberseite. Ein Vergleich des in Abb. 3 wriedergegebenen von Dr.-Ing. Bay
entwickelten Bewehrungsbildes für mehrfeldrige Silowände mit der Bewehrung

in Abb. 2 zeigt eine weitgehende LTebereinstimmung.

i 2 i
Fig- 3.

Plan de l'armature pour des parois ä

plusieurs panneaux, d'apres le Dr.
Ing. Ray.

Reinfoicement Plan for Silo Walls
with several Panels, by Dr.-Ing. Ray.

2. Miteinander verbundene, in verschiedenen Ebenen liegende
Scheiben.

Verbindet man zwei oder mehrere Scheiben miteinander in den Längskanten,

so entsteht ein Flächentragwerk, dessen einzelne Scheiben einen einheitlichen

Träger bilden, dessen Spannungen sich jedoch noch viel weniger wie
die der einzelnen Scheiben nach dem Navierschen Biegungsgesetz berechnen
lassen.

1. Dr.-Ing. Hkiiman.x Ray. Ueber i\en Spannungszustand in hohen Trägern und die
Bewehrung von Eisenbetontragwänden. Verlag von Konrad Wittwer, Stuttgart, 1931.
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Das Hauptanwendungsgebiet dieser Flächentragwerke bildet der Bunkerbau,
bei dein die Wände und der Tricliterboden zusammen ein einheitliches Flä-
chentragwerk bilden. Auf diese einheitliche Wirkung von Wand und
Trichterboden und die damit verbundene Ersparnis überflüssiger Balken unterhalb
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Knkskohlenbunker ohne Balken unter den schrägen Wänden.
Silo ä coke sans poutres sous les paroi* inclinees.

Ooke Bunker without Beams under the Sloping Walls.

der Schnittkanten der Scheiben hat Dr.-Ing. Craemer 1929 in « Beton u.
Eisen » hingewiesen1. In der Praxis waren diese Gedankengänge schon vielfach
in die Tat umgesetzt 2. Ein Beispiel hierfür ist der in Abb. 4 dargestellte von
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Fig. 5.

Querschnitte durch Bunker : 1915 (A). 1921 (B), 1025 (C).
Sections de trois silos : 1915 (A), 1921 (B), 1925 (G).

Cross Section through Bunkers : 1915 (Aj, 1921 (R), 1925 (G).

der Firma Dyckerhoff und Widmann A.-G. ausgeführte Koksbunker\ Sehr gut
wird die fortschreitende Entwicklung durch den Vergleich der Bunker-Querschnitte

der Abb. 5 dargestellt, die von der Firma Wayss und Frey tag A.-G.

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

2. Vgl. Handbuch für Eisenbelonbau, 3. Autl., Band 14, Abb. 99, 116, 150, 161, 186, 197,
199, 202, 205, 215, 233. Verlag von W. Ernst und Sohn, Berlin.

3. Vgl. Dr.-Ing. W. Stark. Kokskohlenbunker für ein grosses industrielles Werk im
Rheinland. Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Heft 13, S. 244.
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ausgeführt worden sind. Abb. 5A ist der Schnitt durch den Bunker I des
Kraftwerkes Trattendorf, erbaut 1915. Er enthält im Innern zur Aussteifung noch
ein umfangreiches System von Rippen und Querträgern, die den Seitendruck
aufnehmen, jo sogar noch von Längsträgern, um wieder diese Rippen
auszusteifen. Man sieht ferner die schweren Bodenträger, auf denen die Last des

gesamten Bunkerinhalts ruht. Im Gegensatz dazu ist der in Abb. 5B dargestellte
Bunker II in Trattendorf (erbaut 1921) schon wesentlich freier gehalten. Die
Bodenträger sind verschwunden und durch die schrägen Bodenflächen selbst
ersetzt. Dass dagegen die senkrechten Wände auch hier noch für sich, ohne

Berücksichtigung des Zusammenhanges mit den Bodenflächen, als Träger
betrachtet worden sind, zeigt sich äusserlich in den Verstärkungen am Fuss
dieser Wände.

Verwirklicht aber sind die vorerwähnten neuen Erkenntnisse erst bei dem
im Jahre 192o erbauten Bunker für das Krafwerk Finkenheerd. (Abb. 5C).
Bei diesem Bunker wird das gesamte Tragwerk in senkrechter und waagerechter

Richtung ausschliesslich von den Wand- und Bodenflächen selbst
gebildet, die unter Berücksichtigung ihrer gegenseitigen Verbindung als
zusammenhängendes System, also als reines Flächentrag werk, aufgefasst sind. Mit
20 cm Wand und 22 cm Bodendicke wird eine Spannweite von 13 m
überwunden, ohne dass irgend welche Rippen oder Träger angeordnet sind.
Die Querriegel über den /eilen sind zur Aufnahme der Förderbänder
erforderlich.

Das neuartige Konstruktionsprinzip besteht in der systematischen Ausnutzung

der Trägerwirkung aller Wandflächen unter Berücksichtigung ihrer
gegenseitigen Verbindung. Auf das Letztere kommt es im Gegensatz zu ebenen

scheibenartigen Wandträgern an. Der Zusammenhang der Wände und ihr
Zusammenwirken ist das Wesentliche. Wird die senkrechte Bunkerwand
belastet, so kann die mit ihr zusammenhängende schräge Bodenwand nicht
spannungslos bleiben. Sie wirkt bei der Kräfteaufnahme mit, und es tritt ein

Spannungsausgleich ein. Rippen längs den beiden Wänden gemeinsamen Kanten
sind weder zur Aufnahme der Kräfte in der Wandebene noch solcher quer
dazu erforderlich.

Die Theorie dieser « Flächen tragwerke », also die Untersuchung der Frage,
welche Kraftwirkungen zwischen zwei oder mehreren mit ihren Längskanten
verbundenen Trägern entstehen und welche Aenderungen der Spannungsverteilung

diese Kraftwirkungen in den Trägern selbst hervorrufen, wurde bei
Gelegenheit des Entwurfs des zuvor erwähnten Bunkers Finkenheerd von
Dipl. Ing. G. Ehlehs aufgestellt1 und ebenso und mit wesentlich gleichen
Ergebnissen auch von Dr.-Ing. Craemer ', der derartige Tragwrerke als «

Faltwerke » bezeichnet, entwickelt.
Diese Flächentragwerke sind in hohem Masse statisch unbestimmt; denn an

1. Dipl.-Ing. Eulers. « Ein neues Konstruktionsprinzip ». Zeitschrift « Der Bauingenieur »,
1930, Heft 8.

Derselbe. Die Spannungsermiltlung in Flächenlragvverken. Zeilschrift « Belon u.
Eisen », 1930, Heft 15 und 16.

2. Dr.-Ing. Craemer. « Allgemeine Theorie der Faltwerke ». Zeilschrift « Beton u. Kisen »,
1930, Heft 15.

18
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jeder Linie, in der zwei Scheiben zusammenstossen, treten jeweils 4
unbekannte innere Kräfte auf, und zwar ein Biegungsmoment, die zugehörige Querkraft,

ein Gewölbeschub und ausserdem eine Schubkraft längs den Kanten,
an denen die Scheiben miteinander verbunden werden. Massgebend für das
räumliche Zusammenwirken sind die zuletzt genannten Schubkräfte. Aus diesem

Grunde wurden bei beiden Arbeiten zwecks Vereinfachung der Rechnung
nur diese Schubkräfte als Unbekannte eingeführt, und die Biegungsmomente
und Querkräfte wurden gleichgesetzt denen einer über die Kanten des Flächen-
tragwerkes kontinuierlich gespannten Platte.

Weiter hat Dipl.-Ing. Ehlers bei seiner Untersuchung vorausgesetzt, dass
das Naviersche Gradliniengesetz für die Spannungsverteilung der einzelnen
Scheiben noch gilt, d. h. dass die Trägerhöhe im Vergleich zur Stützweite
nicht zu gross ist [h : l — ~ 1 : 1,5). Dr. Ing. Craemer 1 ist der Ansicht, dass

—^^^ die Grenze bei h : l ~ \ : 2 liege. Man wird Ehlers *

~~y*~^ i
^**""*V zustimmen müssen, wenn er die Ansicht vertritt,

y^ i \^ dass die Lösung des Problems nicht allein mit Hilfe

I i \ von theoretischen Untersuchungen gefunden werden
//

| \ kann, die ein homogenes Material voraussetzen, son-
l o a. dem dass eingehende praktische Versuche hinzukom-
\\ i / men müssen. Auch die früher erwähnten Untersu-
^W | y chungen von Dr.-Ing. Bay dürften hier wertvoll sein.

^^ | / Wie im Bunkerbau können solche Flächentrag-

—^s^l^ werke im Behälterbau, ferner auch beim Bau von
~~^

' Kühlturmschloten und ähnlichen Bauwerken in Frage
A

IK; 6' kommen, die bei geringer Wandstärke ohne Aus-
Lirundrisscncma eines o o

Kühlturmes. steifungsrippen gegenüber hohen Winddrücken wider-
Plan schematique d'une lour standsfähig gestaltet werden sollen. Abb. 6 ist der

de refriueration. ~ ° T jn^o j \\7 jPlan ofa Cooling Tower. Grundriss eines im Jahre 1923 von der W/ayss und
Freytag A.-G. für ein chemisches Werk erbauten

Kühlturmes. Dort wurde bereits das Problem gestellt, die Tragwirkung
gegenüber Winddruck ganz in die Hochkantebene der Wände zu verlegen.
Die einzelnen Wände 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 Wandflächen zerlegt. So ergibt sich für jede Wandseite eine
bestimmte Belastung durch Kräfte, die in der Wandebene wirken. Die
Wandfläche bildet dann gegenüber dieser Kraft jeweils einen Träger, der
auf der einen Seite einen Zuggurt, auf der anderen einen Druckgurt besitzt.
Infolge der monolithischen Eigenschaft des Eisenbetons hängt nun der Zuggurt
des einen Trägers mit dem Druckgurt des anschliessenden zusammen, und es ist
daher unmöglich, dass an der betreffenden Stelle in dem einen Träger Zug-,
in dem anderen Druckspannung herrscht. Gemäss dem früher Gesagten wäre
dalur das System als « Flächentragwerk » zu berechnen und dann jede Eckrippe
entbehrlich. Da jedoch zur Zeit der Ausführung noch keine Untersuchung des

1. Vgl. hierzu den Meinungsaustausch Dr.-Ing. Craemer — Dipl.-Ing. Ehlers in der
Zeilschrift « Der Bauingenieur », 1930, Heft 21.
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Problems vorlag, wusste man bei dem Kühlturm dieser Schwierigkeit
konstruktiv nicht anders zu begegnen, als durch die Anordnung der Eckrippen, die

o o

3a

Fig. 7

Eisenbetondach als Flachentragwerk.
Toiture en beton arme, composee umquenient par des dalles

Reinforced Concrete Rouf constructed without Beams

Dactiuntensktit

als allein wirksamer- Druck- bezw. Zuggurt der Wandflachen aufgefasst
wurden, wahrend die Mitwirkung der Wandflache selbst im Trager vernachlässigt

wurde.
Ein solcher nur aus Scheiben zusammengesetzter

Schlot geht bei entsprechend
grosser Anzahl der Ecken dann in eine

Zylinderschale über. In Form solcher
Zylinderschalen sind von der D\ckerhoIf und
Widmann A.-G. mehrere Kühl türme aus-
gefülut *.

Auch für die Gestaltung von Dachern ist
das Konstruktionsprinzip der geknickten
Scheiben von Bedeutung ; denn durch den
Fortfall aller Rippen und Verstärkungen
werden Gewicht und Materialaufwand ^er-
ringert. Dr.-Ing. Disciiingi r * und Fi>silr-
walder haben im Jahre 1928 vorgeschlagen,
bei Schalendächern die gekrümmte
Querschnittskurve durch Vielecke und damit die
Schale durch zusammengesetzte Scheiben zu
ersetzen. Entwürfe für derartige Flachentrag-
werke mit ebenen aneinanderstossenden
Flächen hat Dr.-Ing.Craemer3 verolfentlicht.
In Abb. 7 z. B. betragt die Spannweite des
Daches senkrecht zur Bildebene 2i m, das

Schnitt a-b

Schnitt c-d

Randbalken

*
m W-«

_a_

st wo

**•SS•tt •u

n2o

§54

*M- fisenbeton
Mauerwerk

Flachentragwerk ruht an seinen Enden aut
Eisen betonwanden. Eine kleinere Ausfuhrung

dieser Art ist dasDach des Pumpwerkes
Gelsenkirchen-Bismarck, ausgeführt nach

Fig. 8.
Dach des Pumpweiks Gclsenkirclicn-
Bismai ck. (Flachen! ragw erk)

Toitüre de la Station de pompage de
Gelsenkirchen -Bi^marck (Construction

en dalles sans pouties)
Roofof theGelsenkirchen-Bismarc kpum-
ping Station (Sti ucturesw lllioutbeams)

Randbalken Poutre Beam
Eisenbeton Beton arme Reinforced

Concrete

Mauerwerk Maconnene Masoni\

1. Dr.-Iiu Dischinceu u Finsterwai der. « Eisenbetonschalendacher System Zeiss-
l)\\\idag ». Zeitschrilt « Der Biuingenieur >, 1928, Heft 44 u. 46. Vgl. auch Handbuch für
Eisenbelonbau 3. Au(l., 12. Band. « Schalen und Rippenkuppeln ». Verlag \on \V. Ernst
u. Sohn, Beilin.

2. Dr.-Ing. Discuinger und Finsterw \lder, Eisenbetonschalendacher System Zeiss-
Dywidag. Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928, Heft 44 und 46.

3. Dr.-Ing. Craemer, Scheiben und Faltwerke als neue Konstruktionselemenle im
Eisenbetonbau. Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Heft 14.
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dem Entwurf von Dr.-Ing. Craemer von der Firma Strecker & Roggel G. m.
b. PI., Gelsenkirchen, für 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 abstützen und daher einer besonderen Unterstützung durch Unter-
züge nicht bedürfen. Die erforderliche, ringsum laufende seitliche Aussteifung
konnte im Gesims untergebracht werden, sodass für dieses Dach, dessen theo-

11
¦1

r
f=m

J
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Fig. 0.

Eisenbetondach über dem Betriebsgebaude des Milchhofs in Nürnberg. (Flachentragwerk
Toiture en beton arme du bätiment de service du « Milclihof » ä Nuremberg,

composee uniquement de dalles.
Reinforced ConcreteRoof as flat over the Works of the Central Dairy in Nürnberg

composedonly with Panels.

retische Stützweite 7,10 X 10,76 m beträgt, gar keine Rippe nötig war. Die
Plattendicke beträgt 10 cm.

Eine grössere Ausführung dieser Art ist das Dach über dem Betriebsgebäude
des Milchhofes in Nürnberg- (Ausführung durch die Firma Leonhard Jacobi,
Nürnberg) (Abb. Für die Ueberdachung des freien Raumes von 24 X 24 m
und z. T. 37x24 m Weite wurden ebenflächige, waagerechte und schräge
Wände so zusammengeschlossen, dass sie im gegenseitigen Zusammenwirken

1. Di'.-Ing-. Ck.ve.mek. Eisenbelon-FalUverksdach von 7 X 11 rn Stützweite ohne L'nler-
züg-e. Wochenschrift der Deutschen Gesellschaft für Bauwesen und ihrer Bezirksvereine,
1931, Nr. 32, VDI-Verlag G. m. b. II. Berlin. NW 7.

2. « Der Milchhot' in Nürnberg» Architekt O. E. Schweizer, Karlsruhe). «Baugilde»
Zeitschrift des Bundes Deutscher Architekten, 1931, Heft 16, S. 1325.
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ihre Lasten auf wenige Punkte übertragen. Der Seitenschub hebt sich für jede
Welle des Flächentragwerkes gegen den aus den Nachbarwellen stammenden
auf; nur in den beiden äussersten Wellen muss er durch den oberen Teil der
Stützen in die anschliessende senkrechte Wandscheibe geleitet werden. In dem
Raum teil, in dem die Spannweite des Flächen tragwerkes 37 m ist, reicht
seine Höhe statisch nicht aus. Da jedoch eine Vergrösserung der Höhe untunlich

erschien und Innenstützen nicht aufgestellt werden durften, wurde in
diesem Teil durch Anordnung eines Ueberzuges über dem Dach ein Zwischenauflager

geschaffen. Der quer über dem Flachentragwerk liegende Ueberzug
ist 24 m lang, 2,90 m hoch und 70 cm breit und hat zur Gewichtsverminderung

Hohlräume. Die Stützen unter dem Flachentragwerk sind im oberen Teil
verbreitert (Abb. 9) ; dadurch spart man einen besonderen Querbalken für
die Aufnahme des unteren waagerechten Teiles des Tragwerkes.

II. Schalen.

1. Rotationsschalen (Schalenkuppeln mi t runden Grundrissen).

Von der Erörterung der technischen Entwicklung beim Bau von Rotationsschalen

wird hier abgesehen und auf das diesbezügliche Schrifttum verwiesen1.

Zu nennen ist das im Jahre 1922 von Dr. Baukrsfeld geschaffene Zeiss-
Netzwerk, mit dem von der Dyckerhoff & Widmann A.-G. eine grosse Anzahl
dünnwandiger Schalenkuppeln ausgeführt worden sind, bei denen das die
Rüstung ersetzende Flechtwrerk zum Teil einbetoniert und zum Teil nur als
Schalungsträger verwendet und nachträglich zwecks nochmaliger Verwendung
abgebaut wurde. Diese Ausführungen bringen statisch nichts neues.

Von neuen statischen Auffassungen gehen dagegen die Vorschläge von
Dr.-Ing. Dischinggk aus, bei Kuppeln grosse Säulenabstände dadurch zu erzielen,

dass Ring und Schale zwischen den Säulen als einheitlicher Raumträger
zusammenarbeiten. Um diese Tragwirkung zu erreichen, ist es notwendig, die
Schale am Kämpfer kräftig auszusteifen. Eine derartig ausgesteifte Rotationsschale

besitzt eine so grosse Trägerwirkung, dass die Kuppelschale sich auch
bei grössten Säulenentfernungen frei tragen kann. Der Ring trägt jetzt nicht
mehr die Kuppel, sondern er hängt vielmehr an der Schale. Das Problem ist

I. Dr.-Ing. Disciiingeii. Schalen und Rippenkuppeln. Handbuch für Eisenbetonbau,
3. Aufl., 12. Bd., Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, Berlin.

Dr.-Ing. F. DiscuiNGEn. Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dyvvidag zur Ueberdachung
weitgespannter Räume. Erster Internationaler Kongress für Beton und Eisenbeton, Lüt-
lich, 1930. Verlag « La Technique des Travaux », Lütlich.

Derselbe. Fortschritte im Bau von Massivkuppeln. Bericht über die 28. Hauptversammlung
des Deutschen Beton-Vereins 1925, S. 115 (S. auch Zeitschrift « Der Bauingenieur »,

1925, Heft 10.)

Dr.-Ing. U. Finsterwalder. Die Schalendächer des Elektrizitätswerkes in Frankfurt a.
M.Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1928, Heft 11.

Dr.-Ing. Scherzinger. Neuartige Ausführung einer weitgespannten Schalenkuppel in
Torkret-Eisenbeton. Bericht über die 30. Hauptversammlung des Deutschen Beton-Vereins,
1927, S. 351 (S. auch Deutsche ßauzeitung 1927, Beilage « Konstruktion und Ausführung >«,

S. 104, 124, 183.)
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nach Dr.-Ing. Dischinger eng verwandt mit dem im ersten Abschnitt behandelten

Problem der Scheiben. Je grosser der Stützenabstand wird, um so grösser

wird auch die bei der Tragerwirkung mitarbeitende Hohe der Schale,
sodass die Dehnungsspannungen
der Schale, bedingt durch die
Tragerwirkung, unabhängig sind von
dem Stützenabstand. Ebenso wie
bei der Scheibe ergibt sich die
auffallende Erscheinung, dass die
Hebelarme der inneren Kräfte
in Feldmitte wesentlich günstiger

sind wie über den Stützen
und dass diese Hebelarme über
den Stützen mit Verringerung der
Säulenbreiten ständig abnehmen
(Vgl. Seite 270). Ein Beispiel ist
der in Abb. 10 dargestellte
Querschnitt einer Rotationskuppel von
75 m Spannweite, die auf ö Säulen
mit einem Abstände von 40 m
aufgelagert ist. Ausgesteift wird
die Rotationsschale durch die
horizontale Decke des breiten
Umbaues, die jede Deformation
der Schale verhindert und dadurch
die Tragerwirkung ermöglicht. Die

Trägerwirkung 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 Säulen
abzutragen. Dieses Problem bildet einen Teil der von
Dr.-Ing. Dischinger bei der Akademie des Bauwesens

eingereichten und mit dem ersten Preis
ausgezeichneten Arbeit « Eisenbetonschale als
Raumträger 1 ». In dieser Arbeit wurde auch
gezeigt, dass man auch Apsiden-Kuppeln
(Halbkuppeln) gemäss Abb. 11 als selbständige Gebilde
herstellen kann. Obwohl an den Schnittstellen
die Ringkrafte, durch die in normaler Weise die
Kuppelwirkung bedingt wird, zerstört werden,
ist bei derartigen Gebilden ein reiner Dehnungs-
Spannungszustand möglich, und nur an dem
Uebergang von Schale und Ring ergeben sich,
wie bei allen Kuppeln, geringe Biegungsmomente
keitsspannungen.

Fig. 10

Entwurf einer Rotationskuppel von 75 m
Spannweite.

Projet d'une coupole de revolution de 75 m.
de portee.

Design for a Circular Cupola of 75 Metres Span.

Fig 11

Apside (Halbkuppel)
Abside (Hemisphere).
Apside (Half Cupola).

infolge der Unstetig-

1. Dr.-Ing. Ellerbeck. Preisaufgabe der Akademie des Bauwesens aus dem Gebiete
des Eisenbetonbaues. « Zentralblatt der Bauverwaltung », 1930, Heft 24.
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te
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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 gekrümmten Grundrisse für
viele Bauten nicht zu verwenden. Das
Bestreben ging deshalb dahin, Schalenformen

mit rechteckigen Grundrissen zu
finden.

Der erste Vorschlag von Dr.-Ing.
Dischinger im Jahre 1923 betraf doppelt
gekrümmte Schalen, die durch lotrechte
Binderscheiben ausgesteift werden sollten.

Wegen der Schwierigkeiten in der
Berechnung wurde jedoch hiervon
zunächst abgesehen, und es wurden
einfach gekrümmte, an den beiden Enden
ausgesteifte Zylinderschalen gemäss
Abb. 12 untersucht. Wird eine derartige
Tonne an den Enden durch
Binderscheiben versteift, so wird ein räumlicher
Kräftezustand erzeugt in ähnlicher Weise wie bei den Schalenkuppeln, bei
denen nur geringe Biegungsmomente auftreten. Die ersten Ausführungen aus

dem Jahre 1924 bis 1926 hatten
ellipsenförmige Querschnitts-

& w flächen (Abb. 13 A). Weil diese
~%*fc-

Ä2fi
^H» Dachflächen sehr steil und

deshalb schwer herzustellen

Fig.12
Einfach gekrümmte, an den Enden ausgesteifte

Zylinderschale.
Voüte ä courbure simple, renforcee aux

extremites.
Simply bent Cylindrical Shell, stiffened at

the Kncls.
f Poutre de retombee End Beam.

d Tympan Stiffening Disc.

fl.125

ihM

7.93 Z21S JL 793

l. Dr.-Ing. Dischinger.
Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dywidag
zur Ueberdachung weilgespannter
Räume. Erster Internationaler
Kongress für Belon und Eisenbeton,
Lüttich, 1930. Verlag « La Technique
des Travaux », Lüttich.

Derselbe. Schalen und
Rippenkuppeln. Handbuch für Eisenbetonbau,

3. Aufl., 12. Bd., Verlag von W.
Ernst &Sohn, Berlin.

Derselbe.Zeiss-Dywidag-Schalen-
gewölbe unter besonderer Berück-
sichligung der Grossmarklhalle in
Frankfurt a. M. Bericht über die 31.

Hauptversammlung des Deutschen
Beton-Vereins, 1928, S. 165. (S. auch Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928, Heft 44, 45,46.

Dr.-Ing. F. Dischinger und U. Finsterwalder. Die Dywidaghalle auf der Gesolei.
Zeitschrift '< Der Bauingenieur », 1926, Heft 48.

Dr.-Ing. A. Kleinlogel. Die Schalendächer der Grossmarkthalle Frankfurt a. M.
Zeilschrift « Beton u. Eisen », 1928, Heft I. u. 2.

Dr.-Ing. F. Dischinger und LT. Finsterwalder. Eisenbetonschalendächer System Zeiss-
Dywidag. Zeitschrift « Der Bauingenieur», 1928, Heft 44.

30 30

Fig. 13.

Querschnitte ausgesteifter Schalen.
Sections de voütes renforeees.

Sections of Stiffened Shells.
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waren und weil dabei zwischen den einzelnen Tonnen tiefe Schneesäcke
entstanden, wurde gemäss Aid). 13 15 hei der Grossmarkthalle in Frankfurts. M. eine
Form gewählt, die aus Segmentbogen und hohen Randbalken zusammengesetzt

ist. Abb. 13 G zeigt den Querschnitt, wie er bei den neueren Ausführungen

zugrunde gelegt wird. Er setzt sich aus einem ganz flachen Kreissegment
und sehr hohen Randbalken zusammen. Das schwierige Handproblem, das bei
den neueren Ausführungen nach Abb. 13 G noch bedeutungsvoller ist als bei
den älteren nach Abb. 13 A(ein reiner Membranspannungszustand ist bei
freitragenden Tonnen ohne Ueberlagerung durch Biegungsmomente nicht möglich),
ist von Dr.-Ing. Finsterwalder in seiner von der Akademie des Bauwesens

mit dem zweiten Preis
ausgezeichneten Preisarbeit

« Eisenbeton als
Gestalter » behandelt und
gelöst worden.

Arn Uebergang von
Schale und Randträger
treten jeweils 4 statisch
unbestimmte Kräfte auf,
deren Grösse aus der
gemeinsamen Formänderung

von Schale und
Randträger ermittelt werden

muss. Die Spannungen
in der Schale selbst

ergeben sich aus einer
Differentialgleichung iS.

Grades, wobei sich sämtliche

innere Kräfte von
einer Spannungsfunktion
ableiten lassen (in

ähnlicher Weise, wie sich bei den Scheiben die inneren Kräfte aus der Airvschen
Spannungsfunktion ableiten lassen).

Dr. Finsterwalder hat nachgewiesen, dass die Biegungsmomente der Schale
in Richtung der Erzeugenden bei der Uebertragung der Lasten nach den
Binderscheiben keine Rolle spielen, da diese Lasten nur durch Dehnungsspannungen

an den Binder abgegeben werden. Infolgedessen konnte in seiner Arbeit
das Problem der Verträglichkeit der Spannungen von Schale und
Binderscheiben abgespalten werden. Es ergibt sich hierfür bei nichtachsensymmetri-
scher Unstetigkeit eine Differentialgleichung 6. Ordnung, wobei sich die
Spannungen wieder aus einer Spannungsfunktion ableiten lassen. Dieses letztere
Problem wurde in ausführlicher Form auch von Dr.-Ing. K. MiESEL behandelt'.

Bezüglich der früheren Ausführungen von Schalendächern sei auf die
angeführten Veröffentlichungen hingewiesen. Hier sollen einige neuere Bauten

¦ ¦¦ ¦¦¦ ¦¦¦ i !¦¦
: UV ¦

Fig. 14.

Aulohalle « S.T.A. » in Rom. (Innenansicht).
Ciarage pour automobiles « S. T. A.» a Home. (Vue de l'interieu

« S.T.A. » Garage in Rome. (View of Interior).

1. Dr.-Ing. Miesel. Ueber die Festigkeit von Kreiszylinderschalen mit nicht achsensym-
letrischer Belastung. « Ingenieurarchfv » vom Dezember 1929, Heft 1.
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besprochen werden. Die Entwurfsbearbeitung und Berechnung dieser Bauten

besorgte die Dyckerhoff & Widmann A.-G. und, wenn nichts anderes
erwähnt ist, auch die Ausführung.

Dr.-In«*. Disciiilngkr hat in seinem Referat auf dem Ersten Internationalen
Kongress für Beton und Eisenbeton, Lüttich, 1930, einen Längs- und
Querschnitt sowie eine perspektivische Innenansicht der Aulohalle « S. T. A. » in
Rom gebracht, die im Jahre 1929 durch die Firma Rodolfo Stoelcker, Rom,
ausgeführt und im Jahre 1931 erweitert wurde. Da der Innenraum dieser Halle
möglichst wenig durch Konstruktionsteile
beeinträchtigt werden sollte, wurden
die Binder über die Schale gelegt und
die Tonne ohne Randträger ausgeführt.

Der Zuggurt für die
Trägerwirkung musste also durch die Schale
selbst und durch die verstärkte
Wasserkehle gebildet werden. Die über
dem Dach liegenden Vollwandbinder
sind ein System von Kragträgern,
die in den Tonnenscheiteln gelenkig
miteinander verbunden sind. Eine
Innenansicht der Halle gibt Abb. 14.

Eine ähnliche Konstruktion zeigt
die im Jahre 1931 von der Firma
Stoelcker, Rom, ausgeführte Autohalle

« A. T. A. G. » in Rom. Einen
Quer- und Längsschnitt, sowie einen
Grundriss gibt die Abb. 15. Die vier

1 .—|[775 li a?775 g
Querschnitt

Grundriß

E
13-

(Unterstcht)

~i

Fig. 15.

Aulohalle « A.T.A.G. » in Rom.
Garage pour automobiles « A.T.A.G. » ä Home.

(Coupes cl projcclion horizontale).
« A.T.A.G. » Garage in Rome. (Viies and Plnn'i.

Gelenk Arlicr.Inlion Joinl.

über einen Mittelbinder durchgehenden
Tonnen haben bei einer Spannweite

von 13,9 m eine Trägerspannweite

von 2 x 20,775 m.
Bei dem im Jahre 1930-31 erbauten

Kaischuppen 59 im Hamburger Hafen
wurden die Binderscheiben in Bogenrippen mit angehängtem Zugband aufgelöst.

Einen Längs- und Querschnitt durch die Halle gibt Abb. IG. Die Grundfläche

ist rd. 332><50m. Die in Hallenmitte auf einem Zwischenbinder
aufruhenden, also über 2 Felder durchlaufend konstruierten 30 Tonnengewölbe,
die an den Hallenlängsseiten auf Frontbindern aufliegen, haben eine Trägerspannweite

von 2 X 21,375 m und eine Spannweite in Richtung der Bogen
9,16 in. Die Schalendicke beträgt 5,5 cm; der Bau ist durch sechs Dehnungsfugen

unterteilt. In den Gewölbescheiteln sind reichlich bemessene Oberlichter,

an den Längsfronten Seitenfensler vorhanden. Hier konnte die neuartige
Eisenbelonbauweise — zum erstenmal bei solchen Schuppenbauten in Deutschland

— mit der seither üblichen Holzbauweise erfolgreich in Wettbewerb
treten. Die einzelnen Rüstungsteile konnten immer wieder verwendet werden.
Abb. 17 zeigt einen Teil der Schalen bereits fertiggestellt, einen anderen noch
in der Rüstung.
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Die im Jahre 1931 erbaute Fasslagerhalle der Gross-Einkaufsgesellschaft
Deutscher Konsumvereine m. b. II. in Hamburg hat ebenso wie der zuvor
genannte Kaischuppen durch aufgelöste Hinderscheiben versteifte Tonnen

Langenschnitt
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Fig. 16.

Kaischuppcn 59 im Haien zu Hamburg.
Hangar .">9 du port de Hambourg. (Coupes et projecüon horizontale.

Shed nr 59 in the Port of Hamburg. Sections and Plan.
Ganze Länge — Longueur totale Total Length.

Mitte Schuppen Milien du liangar Centre of die Shed
Kranhahn — Cirue Crane.

(Abb. 18). Es sind 12 Tonnen von 12 bis 23 m Hinderabstand vorhanden. Die
Gewölbespannweite beträgt 9,33 m, die Schalendicke 6 cm.

Im Jahre 1930 hat die Firma Anlal Sorg, Budapest, die Städtische Strassen-

mm
i

KlIfc-

Fig. 17.

Kaischuppen 59 im Hamburger Hafen im Bau.
Hangar 59 du port de Hambourg en construction.

Shed Nr. 59 in Ihe Port of Hamburg under Construction.
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bahnhalle in Budapest ausgeführt (Abb. 19). Bei ihr sind je zwei Kragdachelemente

miteinander gekoppelt. Der Achsabstand ist 13,70 m, die Länge 30

rrTT^
Längsschnitt

l SJ15_J: 9.35 Z. 935 J. ?33 ± 9J5_ Jr. 935 J£. 935 ± 935 Jj. «35 ^ %35_ ^ _J35 X—«35 -
Grundriß Untersieht.)
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Mitteibinder

Fig. 18.

Kasslagerhalle in Hamburg.
Hangar ä tonneaux ä Hambourg. (Coupe et projeetion horizontale.^

Hall of Barrel Store in Hamburg. (Section and Plan.)

bis 40 m in Spannweiten von 8 bis 12 in, die Schalendicke 3 cm. Abb. 20

gewährt einen Blick in die fertige Halle.
Der kühnste Bau, der nach diesem System ausgeführt wurde, ist die

Grossmarkthalle in Budapest. Bei
ihr besitzen die Tonnen
eine Spannweite von il m
bei einer Schalendicke von
6 cm. Diese grosse
Trägerwirkung wurde erreicht
durch eine sehr starke
Wölbung der Querschnittskurve.

Bemerkenswert ist
hierbei auch die Bewehrung

der 3,4 m hohen und
nur 20 cm starken
Randglieder. Bei der geringen
Stärke der Randglieder war
es nicht möglich, die Zug-
eisen zwecks Aufnahme
der Schubkräfte schräg
nach oben abzubiegen ; sie
wurden durch schräge Bügel

ersetzt. Diese Ausfüh-
rungsart wurde an Probebalken

ausprobiert und hat
sich auch bei der tatsächlichen

Ausführung bestens bewährt. Nähere Angaben über die Grossmarkthalle
Budapest, den Berechnungsgang und die eben erwähnte Bewehrung der
Randglieder will Dr.-Ing. Fimekwalder in einem Sonderbericht machen.

Schnittd-a
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RiS rSiö PPG Außenbinder
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Fig. 19.

Stadtische Strassenbahnhalle in Budapest.
Remise des Tramways munieipaux ä Budapest.

Municipal Tramway Depot in Budapest
Mittelbinder Ferme centrale Cential Truss.

Aussenbinder Ferme a l'extremite End Truss.
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3. Vieleckskuppeln, zusammengesetzt aus versteiften
Zylinderschalen '.

In Abb. 21 ist ein durch die beiden Binderscheiben ausgesteiftes Schalengewölbe

mit quadratischem Grundriss dargestellt. Denkt man sich nun dieses

'<

fi

Blick in die städtische Strassenbahnhalle zu Budapest.
Remise des Tramways municipaux ä Budapest.

View in theMunicipal Tramway Depot in Budapest.

Tonnengewölbe durch 2 Diagonalschnitte in 4 Teile zerlegt, so nennt man die
mit a bezeichneten Teile Wahne, die mit b bezeichneten Kappen. Wenn die
räumliche Kräftewirkung dieser durch Diagonalschnitte begrenzten 4 Teile
erhalten bleiben soll, müssen die Schnittstellen wieder durch Scheiben aus¬

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

Fig. 21.

Ausgesteiftes Schalengewölbe
über quadratischem Grundriss.
Voüte renforcee sur plan carre.

Stiffened Shell Vaulting
with Square Ground Plan.

1. Dr.-Ing;. Dischinger. Die Theorie der Vieleckskuppeln

und die Zusammenhänge mit den einbeschriebenen

Rotationsschalen. Zeitschrift :< Beton u. Eisen »,
1929, Heil 5-9.

Dr.-Ing. F. Dischinger. Eisenbetonschalendächer
Zeiss-Dywidag- zur Ueberdachung weitgespannter
Räume. Erster Internationaler Kongress für Beton und
Eisenbeton, Lültich, 1930. Verlag- La Technique des
Travaux. Lüttich.

Derselbe. Schalen und Rippenkuppeln. Handbuch
für Eisenbelonbau, 12. Bd., 3. Aufl., Verlag vonW.
Ernst & Sohn, Berlin.

Derselbe. Grossmarkthalle Leipzig. Bericht über
die 32. Hauptversammlung des Deutschen Belon-
Vereins, 1929, S. 167.
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wie bei dem geschlossenen Schalengewölbe, im wesentlichen nur
Dehnungsspannungen auf.

Ein nur aus Walmen zusammengesetztes Gewölbe nennt man Klostergewölbe

(Abb. 22), ein nur aus Kappen zusammengesetztes dagegen ein
Kreuzgewölbe (Abb. 23). Anstelle solcher quadratischer Kuppeln lassen sich durch
Verzerrung auch rechteckige Kuppeln und durch Zusammensetzen vieler
Walme oder Kappen Vieleckskuppeln herstellen.

Durch die Kuppel Wirkung entstehen, ebenso wie bei einer Rotationsschale,
Ringkräfle, durch welche die Grate biegungsfrei gehalten werden. Die Ring-
krät'te sind im Vergleich zu denen der Rotationsschalen umso grösser, je geringer

die Anzahl der Ecken ist. Bei unendlich vielen Ecken geht die Vieleckskuppel

in eine Rotationsschale über. Die Kräfte der Vieleckskuppel infolge
der Kuppelwirkung können in Abhängigkeit von den Kräften der einbeschrie-

Fig. 22.

Klosleigcwölbc.
Voütc cloisonnce.

Cloisler Vault.

Fig. 23.

Kreuzgewölbe.
Voüte en arelc.
Groined Vault.

benen Rotationsschale dargestellt werden. Zu dieser Kuppelwirkung tritt
jedoch noch eine Trägerwirkung hinzu, denn die durch die Grate ausgesteiften
zylindrischen Schalengewölbe wirken als grosse Raumträger zwischen den
Graten und übertragen die Lasten der Dachfläche nach den Graten und damit
nach den Ecksäulen. In dieser Vereinigung von Kuppel- und Trägerwirkung
liegt der wesentliche Vorteil dieses Kuppelsystems gegenüber den bisherigen
Rotationsschalen. Bei grossen Säulenabständen sind zur Uebertrngung der
Lasten keine schweren und teuren Abfangkonstruktionen nötig, denn die
Dachfläche wirkt selbst als Träger.

Die erste Anwendung fand dieses Kuppelsystem bei der Planetariumskuppel

in Dresden, die als Sechszehneck bei 25 m Spannweite mit 4 cm Schalendicke

ausgeführt wurde. Zwei Jahre später wurden dann die Kuppeln der
Grossmarkthalle in Leipzig nach diesem System gebaut. Die Achteckkuppeln
haben 7fi m Sp-inweite und cm Schalendicke. Sie sind die grössten
Massivkuppeln der Welt. Es sei hier auf die verschiedenen Veröffentlichungen hin-

Eine ganz ähnliche Achleckkuppel von 60 m Spannweite wurde im Sommer
1929 von der Firma Ed. Züblin & Co., A.-G., Basel, nach den Plänen und
Berechnungen der Dyckerholi" & Widmann A.-G. für die Grossmarkthalle in
Basel ausgeführt. Die Sclialengewölbe dieser Vieleckskuppeln haben eine
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Fig 24

Grossmarkthalle in Basel.
Marche couvei t ä Bäle.

Large Market Hall in Basle.
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Fig 25

Autohall Fiat in Rom.
Hall d'automobiles Fiat a Rome.

Fiat Auto Garage in Home.

Starke von 8,5 cm und die Form
von Zykloiden. Die Schalengewölbe

sind am Kampfer im Gegensatz

zu den Leipziger Kuppeln
nicht durch Tragbogen unterstützt,
sondern sie tragen sich ganz frei
von Grat zu Grat als Trager durch.
In Abb. 24 ist Grundriss und
Aufriss der Kuppel dargestellt.

Ein Klostergewölbe über
rechteckigem Grundriss ist die im
Jahre 1931 von der Firma R.
Stoelcker, Rom, ausgeführte Autohalle

Fiat in Rom (Abb. 25). Die
Grundflache betragt25,5x22,Om.
Die Halle wird durch zwei
elliptische Tonnengewölbe von 8 cm
Schalenstarke überdacht. Die
Pfeil hohe ist 4,35 m, die Rand-
tiager sind 1,60 m hoch. Die
Oberlichter bestehen aus Luxfer-
Prismen.

i. Doppelt gekrümmte,
ausgesteifte Schalendacher.
Nach dem Bericht von Dr.-Ing.

Dis( HhNGCR auf dem Internationalen

Kongress in Lüttich betragen
die grössten Tragerspannweiten,
die sich mit den einfach gekrümmten

zylindrischen Schalen in
wirtschaftlicher Weise noch erreichen

lassen, 45 m bei freiaufliegenden

Tonnen und 55 bis 60 m
bei kontinuierlich gelagerten Tonnen.

Bei grosseren Spannweiten
kommen doppelt gekrümmte
Schalen in Frage, die Dr.-Ing.
Dischinger in der schon erwähnten

Preisarbeit der Akademie des

Bauwesens behandelt hat. Bei
diesen doppelt gekrümmten Schalen

spielen die Biegungsmomente
nur noch eine ganz untergeordnete
Rolle; die Dehnungskrafte werden

wesentlich geringer und die
Knicksicherheit erheblich grösser.
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Besonders geeignet für die doppelt gekrümmten Schalen sind die Translations-
flächen, mit denen sich sowohl quadratische, als auch rechteckige Grundrisse
überdachen lassen. Für quadratische Grundrisse ist auch die Kugeltläclie sehr
geeignet, die zugleich den
Vorteil hat, dass sich die
inneren Kräfte genau berechnen

lassen. Eine 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 i Seiten durch vertikale
Binderscheiben begrenzt.
Die Binderscheiben wirken
mit der Schale zusammen
als ein einheitlicher grosser

Baumträger, der die

gesamten Lasten bei ganz
geringen Dehnungsspannungen

nach den i Eckpunkten
abträgt. Die Grundfläche dieser Modellkuppel beträgt 7,30 x 7,.'(0 m, die
Schalendicke 1 ..*> cm; sie ist am rebergang zu den Bindern auf 2.5 cm

Fig 26.
Modellbau einer doppelt gekrümmten ausgesteiften Schale.

Modele d'une voüle renforcee a double courbure.
Model Construction of a Doubly lient Stiffened Shell.

Jfck.

•*

Fig. 27.

Bewehrung der Schalenkuppel Fig. 26.

Armature de la voüte fig. 26.
Fteinforcement of the Shell Cupola in (ig. 26
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verstärkt. Die Schale ist 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/m2 sowohl ganzseitig als auch
halbseitig belastet ; ausserdem wurde ein Belastungsversuch mit SO dicht

Langenschntt Schnitt A-B

rr^wjJs

ä33750 ¦ g50 £50 i g50 |** 39.70 -Ä|
Schnitt C-D

grrnrT^Grundriß - Untersteht
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Schnitt E-F
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Ausbildung der Dehnungsfüge

Fig. 28.

Schalenkuppeln der Grossmarkthalle in Dresden. (Projekt).
Coupoles du Marehe couvcrl ä Dresde. (Projet).

Shell Gupolas ofthe Large Market Hall in Dresden. (Projected).
Ausbildung der Dehnung-sfuge Joint de dilntation Expansion Joint.

beieinanderstehenden Menschen durchgeführt. Trotz dieser hohen Belastung
blieb die Schale vollständig rissefrei.

Die Kuppel in Wiesbaden-Biebrich diente als Modell für die fünfmal grös-

UStM

Q AnskM an der Berlinerstraße

¦ n—T Qua m
No«hMshAiSKhtßnskMatxkr Hbtautrstrdßt

n M\ II [_

Fig. 29.

Ansichtszeichnung der Grossmarkthalle Dresden.
Croquis du Marehe couvert ä Dresde. (Vues).

View ofthe Large Market Hall in Dresde. (Sights).

seren Kuppeln der Grossmarkthalle Dresden, die im Projekt durchgearbeitet,
aber noch nicht ausgeführt sind. Die S\ stemzeichnung gibt Abb. 28. Die
Kuppeln haben 37,50 X 37,50 in Grundfläche, die Dicke der Kugelschale ist
6 cm. Abb. 29 zeigt die Ansichten der Halle mit den Kopfbauten nach dem
Entwurf der Architekten Klophals, Schoch, Zu Pötlitz, Hamburg, und Lossow
und Professor Kühne, Dresden.



Scheiben und Schalen im Eisenbelonbau 289

Dieses Kuppelsystem ist auch sehr geeignet für die Herstellung von
Vieleckskuppeln. Es lassen sich damit noch wesentlich grössere Säulenabstände
erzielen, als mit den in Abschnitt 3 beschriebenen Vieleckskuppeln. Es bereitet

keine Schwierigkeiten, eine Vieleckskuppel gemäss Abb. 30 bei einer
Spannweite von 150 m nur auf 6 Säulen

aufzulagern und dadurch einen Säulenabstand

von 80 m zu erzielen.

o. Das Prinzip des statischen
Massen-Ausgleiches.

In der schon erwähnten Preisarbeit für
die Akademie des Bauwesens hat Dr.-Ing.
Dischinger auf das für alle Raumsysteme
wichtige Prinzip des statischen Massen-
Ausgleiches hingewiesen. Dieses Prinzip
gestattet auch die Berechnung von Raum-
Systemen, die durch Verzerrung aus
symmetrischen Gebilden hervorgegangen sind.
So ist esz. B. möglich, die Spannungen einer
Kuppel mit elliptischem Grundriss auf die Spannungen einer Rotationsschale
zurückzuführen, 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.

Fig. 30.

Projekt einer Vieleckskuppel mit 150 ni
Spannweite ; Säulenabstand 80 m.

Projet d'une coupole polygonale de 150 m
de portee ; Distance des piliers 80 m.

Project for a Polygonal Cupola of 150 m
Span : 80 Metres between Columns.

TRADUCTION

Les tendances nouvelles sont caracterisees par Tutilisation de systemes spa-
tiaux. Dans de tels systemes, la transmission de la charge s'opere essentielle-
ment par Tintermediaire de forces centrales, tandis que les efforts de flexion, ä
Tinverse de ce qui se produit dans les systemes plans, ne jouent presque aucun
röle. II en resulte que Ton peut ainsi couvrir en beton arme de grandes portees
tres economiquement. Le plus connu et le plus souvent utilise de ces systemes
spatiaux est la coupole qui ne permet toutefois de couvrir que des espaces
circulaires en plan. Mais pour repondre aux exigences nouvelles, on a reussi
recemment ä couvrir des ouvrages ä plan rectangulaire ou polygonal ä Taide
de minces coques qui peuvent etre a simple ou ä double courbure, et qui
doivent etre raidies par des tympans afin de realiser 1'action spatiale des
forces. On s'est, de plus, efforce ces dernieres annees de profiter de cet effet
spatial dans les ouvrages formes dun assemblage de tympans plans. Ce genre
de construction joue un röle important dans les silos et les halles.

19
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A. Tympans.

1. La paroi portante consideree comme tympan.

Tandis que dans les dalles ä armatures croisees et les dalles Champignons
traitees dans les memoires precedents, 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'exercant dans le plan meme de ce dernier qui jouent le
röle preponderant. II s^agit ici du probleme de la paroi portante, c'est-ä-dire
d'une poutre dontla hauteur h est grande relativement k la portee /. Les dalles
agissent comme tympans dans le sens horizontal quand elles recoivent et
transmettent les efforts du vent.

Lutilisation de parois comme poutres n'est pas nouvelle en beton arme,
mais sa pratique etait autrefois incertaine dans bien des cas, ou bien le calcul
des tensions interieures de ces parois etait base, dans la construction des silos

par exemple, sur des hypotheses plus ou moins arbitraires, ä defaut de con-
naissances precises sur la repartition reelle des fatigues.

A cöte de nombreuses constructions de silos, oü des sommiers de support
speciaux ont ete disposes en plus des parois proprement dites, on a aussi exe-
cute beaucoup d'ouvrages oü les parois ont eteutilisees rationnellement comme
sommiers, gräce ä un sens constructif aigu des auteurs de ces ouvrages.

Le silo ä ciment execute par la maison Wayss et Frey tag A. G., ä Hagon-
dange 4, en est un exemple (fig. 1). Les surfaces inclinees de glissement ont ete
realisees en partie äl'aide d'un remplissage de beton sur des fonds horizontaux,
en partie en donnant aux entonnoirs la forme de pyramides suspendues en
beton arme. Pour le calcul de l'armature, on a considere comme sommier une
certaine hauteur de la paroi, dans laquelle on a fait penetrer les fers qui sup-
portent l'entonnoir. La figure 2 montre l'armature des entonnoirs, leur attache
aux parois et l'armature de la partie de ces dernieres consideree comme
sommier. Les parois sont elargies ä leur partie inferieure et les fers des sommiers
sont plies en raison des efforts tranchants considerables qui agissent au droit
des piliers.

Lors du calcul de telles parois, la hauteur que l'on admet comme agissant ä

la maniere d'un sommier est naturellement d'une grande importance pour la
determination des armatures. Ala IIe Reunion Internationale des Ponts et
Charpentes, en 1928, ä Vienne, le Dr. Ing. Craemer a donne les resultats d'une etude

statique d'un sommier du genre tympan 2 s'etendant sur une infinite de travees
et soumis ä des charges variables d'une travee ä l'autre.

Entre temps, il en a publie les bases mathematiques 3. Le cas d'une charge

1. Dr.-Ing-. E. Morsch. Der Eisenbetonbau, seine Theorie und Anwendung. 4. Aufl. S. 618,
Abb. 682 u. S. 619, Abb. 684 Verlag von Konrad Wittwer, Stuttgart.

2. Dr.-Ing. Craemer. « Spannungen in hohen, wandartigen Trägern unter besonderer
Berücksichtigung des Eisenbeton-Bunkerbaues. » Bericht über die II. Internationale Tagung
für Brückenbau und Hochbau. S. 706. Verlag von Julius Springer, Wien, 1929.

3. Dr.-Ing. Craemer. <c Spannungen in wandartigen Trägern bei feldweise wechselnder
Belastung. » Zeitschrift für angewandte Mathematik und Mechanik, 1930, Bd. 10, Heft 3.
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variable d'une travee ä l'autre, que le Dr. Ing. Craemer a traite, estun cas
particulier d'une etude publiee par le Dr. Ing. Bleich, en 1923 t.

Cette etude, qui fournit la base du calcul des poutres-tympans continues, n'a

pas retenu particulierement lattention des ingenieurs du beton arme, sans
doute parce qu'elle visait la construction metallique et specialement le calcul
des appuis.

Le probleme a d'ailleurs dejä ete traite en 1903 par L. N. G. Filon2. L'ex-
pose de ce dernier est toutefois long et complique, tandis que celui du Dr. Ing.
Bleich est beaucoup plus simple, grace ä rutilisation qu'il a faite de la fonetion
Airyenne des tensions, qui facilite aussi l'execution du calcul.

Le probleme des tympans portants a encore ete traite en 1923 par le Prof. Dr.
Ing. Bortsch 3, qui a pris comme base la repartition radiale des tensions creees

par une force agissant sur un demi-tvmpan d'etendue illimitee. A la lle Reunion

Internationale des Ponts et Charpentes, a Vienne, en 1928, la Conference
du Dr. Ing. Craemer fut suivie d'une discussion au cours de laquelle le Prof. Dr.
Ing. Borisch, se basant sur son propre travail, emit des objeetions au sujet de
la methode de calcul du Dr. Ing. Craemer et de ses resultats, en faisant valoir
que ses propres calculs l'avaient conduit ä d'autres conclusions. La question de
savoir si les resultats de la methode du Dr. Ing. Craemer eoineident avec ceux
du Dr. Ing. Bleich, ou si ce sont les calculs du Dr. Ing. Bortsch qui sont exaets
n'est pas encore tranchee4.

Le procede du Dr. Ing. Bleich permet de calculer les tympans Continus d'un
nombre infini de travees, de portees quelconques, pour n'importe quelle valeur
du poids propre et pour des charges mobiles symetriques ou asymetriques. Mais
lorsqu'il s'agit de poutres de longueur limitee, on se heurte ä certaines difficul-
tes, ce qui a incite en 1927 le Prof. Dr. Th. v. Karman3 et F. R. Seewald3 ä
etudier le meme probleme ä l'aide de lignes d'influence. Seewal a ainsi reussi k
representer sous une forme claire le regime 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 reactions
des colonnes. Des extraits de cette etude ont aussi ete publies dans le « Handbuch

für Physik » °. Ce procede permet donc de calculer les poutres-tympans
d'apres la loi de Navier, en introduisant ensuite les sollicitations dues aux
charges concentrees des colonnes, qui peuvent se calculer d'apres le travail de
Seewald.

1. Dr.-Ing. F. Bleich. « Der gerade Stab mit Uechteckquerschnitt als ebenes Problem ».
Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1923, S. 255.

2. L. N\ G. Kilon. « 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. Bortsch. « Spannungen in Silowänden ». Festschrift zum 70. Geburtstag von
Melan, 1923.

4. En preparation: Dr.-Ing. F. Dischinger. « Beitrag zur strengen Theorie der Halbscheibe
und des gedrungenen wandartigen Balkens ». Wissenschaftliche Beiträge, Tome I.

5. « Ueber die Grundlagen der Balken-Theorie », Abhandlungaus dem Aerodynamischen
Institut der Technischen Hochschule Aachen, Heft 7, und Seewald : « Die Spannungen
und Formänderungen von Balken mit rechteckigem Querschnitt », Abhandlung aus dem
Aerodynamischen Institut der Technischen Hochschule Aachen.

6. Dr.-Ing. J. W. Geckfle. Handbuch für Physik, Bd. 6. Elaslostatik S. 204.
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Dans son memoire presente au premier Congres International du Beton et du
Beton Arme, qui s'est tenu k Liege 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 interieurs sont plus faibles sur les appuis que dans les
travees et ceci d'autant plus que les colonnes sont plus minces relativement a

la portee.
Cette consideration est importante pour le calcul des armatures.
Le probleme du tympan rectangulaire, formant poutre simple sur deux appuis,

£tait neanmoins reste encore sans Solution. Ici les moyens bases sur la theorie

pure, demeurent inoperants, car il n'est pas possible de traduire les conditions
aux appuis sur tout le perimetre. Cette lacune a ete comblee parun travail du
Dr. Ing. Hermann Bay 2 qui a remplace les equations differentielles par des

equations aux differences, afin de traduire les conditions aux appuis. Cette
Solution est naturellement une approximation dont l'exactitude depend du
nombre de mailies choisi.

Les resultats du calcul ont ete verifies par la photo-elasticimetrie qui a con-
firme leur exactitude. On constate que dans les tympans sur deux appuis, seule

une region de forme carree, au-dessus de l'arete inferieure, 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 portee,
la region situee au-dessus de ce carre n'intervient pas. Si le haut de la paroi
Supporte une charge uniformement repartie, cette derniere est simplement
transmise par le haut de la paroi, comme le ferait une serie de colonnes juxta-
posees, jusqu'a la partie carree mentionnee ci-dessus. Si la surcharge est
concentree ä la partie superieure, eile se repartit tout d'abord a l'interieurde la

paroi dont la region inferieure se trouve ainsi sollicitee de la meme maniere

que par une charge uniformement repartie. Pour le poids propre, l'allure de
la ligne des pressions est semblable k celle d'une charge repartie agissant sur
le bord superieur du tympan. On remarquera combien le type d'armature pro-
pose par le Dr. Ing. Bay pour les parois de silos a plusieurs travees se rapproche
de Tarmature reproduite dans la figure 2.

2. Tympans situes dansles plans differents et assembles entre eux.
En reliant deux ou plusieurs tympans suivant leurs aretes longitudinales, on

realise un Systeme de surfaces portantes solidaires, mais dont les fatigues
n'obeissent pas k la loi de Navier, moins encore que ce n'est le cas pour les

tympans considerös isolement.
Le principal champ d'application de ces systemes est constitue par la

construction des silos, oü les parois et les radiers des tremies forment un Systeme
porteur unique. Le Dr. Ing. Craemer a signale en 1929, dans la Revue « Beton
und Eisen », cette action d'ensemble des parois et radiers et T^conomie qu'elle
permet de realiser par la suppression de sommiers superflus au-dessous des

1. Dr.-Ing. Franz Dischinger « Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung
weitgespannter Räume. » Erster Internationaler Kongress für Beton und Eisenbeton,
Lüttich, 1930. Verlag : La Technique des Travaux. Liege.

2. Dr.-Ing. Hermann Bay. « Ueber den Spannungszustand in hohen Trägern und die
Bewehrung von Eisenbetontragwänden. »Verlag von Konrad Wittwer. Stuttgart, 1931.
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tympans1. Cette idee avait deja ete utilisee frequemment dans la pratique2,
Nous en donnons un exemple dans la figure 4, qui represente un silo a coke
execute par la maison Dyckerhoff et Widmann A. G. On se rendra tres bien
compte des progres successifs en comparant les diverses coupes de silos (fig. 5)
executes par la maison Wayss et Freytag A. G. La figure 5 a donne la coupe
du silo I de l'Usine de Trattendorf, construit en 1915. L'interieur est raidi par
tout un Systeme de nervures et d'entretoises qui supportent lapoussee laterale,
complete encore par des longerons destines k raidir les entretoises. Le radier,
tres lourd, supporte toute la charge du contenu du silo. A l'inverse de celui-ci
le silo II execute ä Trattendorf, en 1921 (fig. 5 b), est notablement libere de

cette construction interieure. Les sommiers du radier ont disparu et sont rem-
places par les surfaces obliques du radier lui-meme. On voit par contre au
renforcement du pied des parois que ces dernieres ont ete calculees isolement,
sanstenir compte de leur solidarite avec les radiers.

Ce n'est qu'en 1925 que furent appliquees les nouvelles conceptions decrites
plus haut, lors de la construction du silo de l'usine de Finkenheerd (fig. 5 c).
Dans ce dernier, le Systeme porteur est exclusivement forme des parois et des

radiers, qui ont ete calcules en tenant compte de leur solidarite, c'est-a-dire
uniquement comme ensemble de surfaces. La portee de 13 m. est franchie
uniquement, k l'aide de parois de 20 cm. d'epaisseuret de radiers de 25 cm. sans

aucune nervure ou sommier. Les traverses posees sur les cellules sont dispo-
seespour supporter les rubans transporteurs.

Cette nouvelle conception constructive repose sur l'utilisation syst^matique
de la resistance de toutes les parois en tenant compte de leur interdependance.
C'est cette solidarite qui joue ici le röle principal, a l'oppose de ce qui se passe
dans les tympans consideres isolement. Si Ton charge une paroi verticale, le
radier oblique qui lui est relie ne peut pas rester sans tension ; il intervient
dans le jeu des forces en equilibrant les fatigues. II n'est pas besoin de nervures le
long des aretes communes a deux parois ni pour supporter les forces qui agissent
dans le plan de ces parois, ni pour les forces perpendiculaires k ces dernieres.

La theorie de ces ensembles porteurs formes de surfaces, autrement dit l'etude
des reactions reciproques de deux ou plusieurs tympans relies par leurs aretes
et l'examen des modifications que cette interdependance apporte k la repartition
des fatigues dans les tympans eux-memes, a ete etablie parlingenieur diplöme
G. Ehlers k l'occasion de l'elaboration du projet de silo a Finkenheerd dont il
vientd'etre question4. Elle a ete egalement developpeeparle Dr. Ing. Craemer3,

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

2. Vgl. Handbuch für Eisenbetonbau, 3. Aufl. Band 14, Abb. 99, 116, 150, 161, 186, 197,
199, 205, 202, 215, 233. Verlag von W. Ernst und Sohn, Berlin.

3. Vgl. Dr.-Ing. W. Stark. « Kokskohlenbunker für ein grosses industrielles Werk im
Rheinland. » Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929. Heft. 13, S. 244.

4. Dipl. Ing. Ehlers. « Ein neues Konstruktionsprinzip. »Zeitschrift« Der Bauingenieur»,
1930. Heft 8.

Du meme : « Die Spannungsermittlung in Flächentragwerken ». Zeitschrift « Beton u.
Eisen », 1930. Heft 15. u. 16.

5. Dr.-Ing. Chaemer. « Allgemeine Theorie der Faltwerke ». Zeitschrift « Beton u. Eisen »,
1930. Heft. 15.
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qui aboutit pour ces systemes, qu'il appelle « Faltwerke », ä des resultats tres
proches deceux de Tingenieur Ehlers.

Ces systemes ont un degre eleve d'hyperstaticite, car a chaque ligne de con-
tact entre deux tympans, s'exercent quatre forces interieures inconnues, k
savoir, un moment flechissant, l'effort tranchant correspondant, une poussee de
voüte et, de plus, un effort de cisaillement s'exercant le longdel'arete decontact.
Ce dernier effort est determinant pour l'action spatiale. C'est pourquoi, dans les
deux methodes, lui seul a ete introduit comme inconnu, dans le but de simpli-
fier les calculs, tandis que les moments flechissants et les efforts tranchants
ont ete identifies avec ceux d'une dalle continue reposant sur les aretes de
la charpente.

Li'ingenieur Ehlers a de plus admis dans son etude que la loi de Navier, de
la repartition lineaire des fatigues, etait encore valable pour les tympans, c'est-
a-dire que la hauteur des parois n'etait pas trop grande relativement k leur portee

(/i : Z ~ 1 : 1,5). Le Dr. Craemer1 estime que la limite se trouve ä h : Z

1:2. On tombera d'accord avec Ehlers que le probleme ne saurait etre
resolu k l'aide de considerations theoriques seule qui supposent toujours la
matiere homogene, et qu'il faut avoir recours k des essais pratiques approfon-
dis. Les recherches du Dr. Ing. Bay, dont il a ete question plus haut, seraient
certainement precieuses ici. Ces systemes de surfaces solidaires peuvent intervenir

non seulernent pour des silos, mais aussi dans la construction de reser-
voirs, de tours de refrigeration et d'ouvrages analogues k parois minces qui
doivent resister a de fortes pressions du vent sans etre munis de nervures
deraidissement. La figure 6 donne le plan d'une tour de refrigeration construite
en 1923 par Wayss et Frey tag pour une fabrique de produits chimiques. La
precisement se posait le probleme d'obtenir la resistance voulue aux efforts du
vent, tout a fait sur l'arete superieure des parois. Les diverses parois sont des

tympans plans, dont les reactions sur appui sont recues dans les angles. Ces
reactions ne sont toutefois pas supportees en direction radiale par les
nervures d'angle, mais tangentiellement en se decomposant dans les directions
des deux parois en contact. Chacune de ces dernieres recoit ainsi une charge
determinee, agissant dans son plan. La paroi constitue, vis-a-vis de cette
charge, une poutre qui possederait d'un cote une membrure tendue et l'autre
une membrure comprimee. Par suite de la Constitution monolithique du beton

arme, la membrure tendue d'une poutre est liee k la membrure comprimee
de la poutre adjacente ; il est par consequent impossible que la ligne de
suture soit sollicitee d'un cote a la compression et de l'autre a la traction. L'ou-
vrage aurait donc du etre calcule, d'apres ce qui precede, comme Systeme de
surfaces solidaires, ce qui aurait evite les nervures d'angle. Mais comme k

l'£poque de l'execution, le probleme n'avait pas encore ete elucide, cn dut se
borner a tourner la difficulte en prevoyant les nervures d'angle considerees
comme membrures tendues et comprimees des parois, sans tenir compte de la
resistance propre de ces dernieres.

Une cheminee formee ainsi de tympans devient une coque cylindrique, lorsque

1. Voir ä ce sujet Pechange de vues entre le Dr. Ing. Craemer et Pingenieur diplöme
Ehlers paru dans la revue « Der Bauingenieur», 1930. Heft. 21.
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le nombre des angles est tres grand. Plusieurs tours de refrigeration ont ete
executes par Dyckerhoff et Widmann A. G. sous forme de coques cylin-
driques1.

Le principe constructif des ensembles de tympans est egalement important
pour les toitures, car la suppression des nervures et raidissements se tra-
duit par une economie de matiere et de poids. Les Dr. Ing. Dischinger * et
Finsterwalder ont propose, en 1928, de remplacer dans les toitures minces
la section incurvee par un polygone, c'est-a-dire la coque, par un assemblage de

tympans. Le Dr. Ing. Craemer3 a publie des projets de constructions de ce genre.
Dans la figure 7 par exemple, la portee de la toiture perpendiculairement a la

figure est de 24 m. Le Systeme de surfaces repose k ses extremites sur des parois
en beton arme. Le toit de la Station de pompage de Gelsenkirchen-Bismarck est

une construction de ce genre, de petites dimensions. II a ete execute par la maison

Stocker et Roggel G. m. b. H. a Gelsenkirchen, pourla « Emschergenossen-
schaft » d'Essen4 d'apres le projet du Dr. Ing. Craemer. La figure 8 montre clai-
rement l'absence de tout Systeme de poutres. La couverture se compose de quatre
parties planes, donc faciles k coffrer, qui s'etayent mutuellement suivant leurs
aretes et n'ont ainsi pas besoin de sommiers speciaux comme appuis. Le rai-
dissement peripherique lateral qu'exigeait la construction est dissimule dans la
corniche, de sorte que cette toiture, d'une portee theorique de 7,10 m. X
10,76 m., ne presente aucune nervure.

Une execution de ce genre sur plus grande echelle, est Offerte par le bätiment
d'exploitation de la laiterie de Nuremberg (execute par la maison Leonhard
Jacobi Nuremberg) (fig. 9)5. L'espace libre de 24 X 24 m. et en partie de 37 X
24 m. de portee est couvert par un ensemble de surfaces planes, horizontales
et obliques, agencees de teile facon que sous l'effet de leurs reactions mutuelles,
elles reportent leurs charges en quelques points seulernent. Les poussees
laterales des diverses coques s'equilibrent mutuellement; seules les deux poussees
extremes sont transmises par les tetes de colonnes k la paroi verticale adjacente
formant tympan. Dans la partie de la construction oü la portee est de 37 m.,
la hauteur disponible n'est pas süffisante au point de vue statique. Mais comme il
ne paraissait pas indique d'augmenter cette hauteur et que, d'autre part, il
n'etait pas possible de placer des colonnes interieures, on recourut ici k un
appui intermediaire sous forme d'un sommier subjacent place au-dessus du toit.
Ce sommier, place transversalement au Systeme de surfaces, a 24 m. de lon-

1. Dr.-Ing. Dischinger u. Finsterwalder. « Eisenbetonschalendächer, System Zeiss-Dywidag.
» Zeitschrift « Der Bauingenieur », 1928. Heft 44. u. 46. Vgl. auch Handbuch für

Eisenbelonbau 3. Aufl., 12. Band. « Schalen und Rippenkuppeln. » Verlag von W. Ernst und
Sohn, Berlin.

2. Dr.-Ing. Dischinger und Finsterwalder. « Eisenbetonschalendächer System Zeiss-
Dywidag». Zeitschrift « Der Bauingenieur», 1928. Heft 44. und 46.

3. Dr.-Ing. Craemer. « Scheiben und Faltwerke als neue Konstruktionselemente im
Eisenbetonbau ». Zeitschrift « Beton und Eisen », 1929. Heft 14.

4. Dr.-Ing. Craemer. « Eisenbeton-Faltwerksdach von 7x11 ni. Stützweite ohne Unterzüge

», Wochenschrift der Deutschen Gesellschaft für Bauwesen und ihrer Bezirksvereine,
1931, Nr. 32, VDI-Verlag G.m.b.H. Berlin. NW 7.

5. « Der Milchhof in Nürnberg >* (Architekt O.E. Shwteizer, Karlsruhe). « Baugilde »
Zeitschrift des Bundes Deutscher Architekten, 1931, Heft 16. S. 1325.
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gueur, 2,90 m. de hauteur et 70 cm. de largeur ; il est perce d'ouvertures d'ele-
gissement. Les colonnes de support du Systeme s'elargissent k leur soinmet
(fig. 9) ; ceci epargne une entretoise speciale qui supporterait la partie
inferieure horizontale.

B. Les coques.

1. Surfaces de revolution (coupoles minces sur plan circulaire).
Nous nous abstiendrons de decrire le developpement de la construction des

coques affectant la forme d'une surface de revolution, et nous renvoyons k la
litterature qui traite du sujet1. Mentionnons le Systeme a mailles de Zeiss concu
en 1922 par le Dr. Bauersfeld et que la maison Dyckerhoff et Widmann A. G,
a utilise pour la construction d'un grand nombre de coupoles de faible epaisseur,

oü le reseau metallique qui remplace le coffrage est tantöt enrobe de
beton, tantöt d^monte pour etre utilise a nouveau. Ces constructions n'apportent
rien de nouveau au point de vue statique.

II en est autrement de la conception statique du Dr. Ing. Dischinger qui pro-
pose de realiser de grandes distances entre les colonnes d'appui de la coupole
en faisant travailler specialementensemble laceintureet la coque. II est necessaire

k cet effet, de renforcer considerablement la coque aux retombees. La coque
ainsi renforcee possede une resistance si grande que la coupole peut se porter
seule, meme pour de grandes distances entre colonnes. La ceinture ne porte
plus la coupole, eile est plutöt suspendue. D'apres le Dr. Ing. Dischinger,
le probleme est etroitement lie ä celui des tympans traite dans la premiere
partie de ce memoire. Plusla distance entre colonnes est grande, plus la hauteur

portante de la coupole est considerable, de sorte que les fatigues centrales
dans la coupole, dues a son action portante, sontindependantes de l'ecartement
des colonnes. De meme que dans le probleme des tympans se presente ici le
fait remarquable que les bras de levier des forces internes sont beaucoup plus
favorables dans les travees que sur les appuis, et que ces derniers bras
de levier decroissent en meme temps que les colonnes se rapprochent (voir
page 5). La coupole de revolution de 75 m. de portee representee 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 tres etendue de la construction environ-

1. Dr.-Ing. Dischinger. « Schalen und Rippenkuppeln ». Handbuch für Eisenbetonbau. 3.

Aufl., 12. Bd. Verlag von Wilhelm Ernst und Sohn, Berlin.
Dr.-Ing. Dischinger. « Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung

weitgespannter Räume ». Erster Internationaler Kongress für Beton und Eisebeton, Lüttich,
1930. Verlag : La Technique des Travaux. Liege.

Du meme : « Fortschritte inm Bau von Massivkuppeln. « Bericht über die 28.
Hauptversammlung des Deutschen Beton-Vereins, 1925.S. 115. (S. auch Zeitschrift «Der Bauingenieur

», 1925. Heft 10.)
Dr.-Ing. Finsterwalder. « Die Schalendächer des Elektrizitätswerkes in Frankfurt a.

M. ». Zeitschrift« Beton u. Eisen », 1928. Heft 11.

Dr.-Ing. Scherzinger. « Neuartige Ausführung einer weitgespannten Schalenkuppel in
Torkret-Eisenbeton ». Bericht über die 30. Hauptversammlung des Deutschen Beton-Vereins
1927, S. 351. (S. auch Deutsche Bauzeitung, 1927. Beilage « Konstruktion und Ausführung ».
S. 104, 124, 183.)
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nante qui s'oppose a toute deformation de la coque et rend ainsi possible son
action portante. Cette action est si considerable qu'elle suffit non seulernent au
poids propre de la coupole mais encore a celui de la dalle adjacente. Ce
probleme constitue une partie du travail presente par le Dr. Ing. Dischinger a

1' « Akademie des Bauwesens », intitule « Eisenbetonschale als Raumträger »

et qui fut couronne du premier prix Dans cette etude, l'auteur montre que l'on
peut aussi construire des absides (demi-coupoles) suivant la figure 11, comme
formes constructives independantes. Bien que le long de la coupure les tractions
annulaires, dont la presence est necessaire dans une coupole normale, soient
supprimees, il est neanmoins possible de realiser un etat tensoriel purement
central; ce n'est qu'au passage entre la coque et la ceinture que se produisent
de petits moments flechissants, k cause de la discontinuite des deformations du

Systeme statiquement determine.

2. La coque cylindrique raidie transversalement2.
Les coupoles minces k plan circulaire ou elliptique permettent de couvrir de

grandes portees avec une faible depense de matiere. Pour un grand nombre
d'ouvrages, elles ne sont toutefois pas utilisables k cause de la forme courbe de
leur base. C'est pourquoi les efforts des constructeurs se sont portes vers la rea-
lisation de coques ä plan rectangulaire.

La premiere proposition de ce genre, formulee en 1923 par le Dr. Ing.
Dischinger, concernait des coques k double courbure qui devaient etre raidies

par des fermes-tympans verticales. On renonca toutefois au debut k cette
forme, k cause des difficultes du calcul et on etudia des coques cylindriques a

simple courbure, raidies aux deux extremites (fig. 12). Lorsqu'une voüte de

ce genre est raidie ä ses extremites, par des fermes-tympans, il se produit un
un Systeme spatial de forces analogue a celui qui se presente dans une
coupole, et dans lequel les moments flechissants sont minimes. Les premieres exe-
cutions de ce genre remontent a 1924 et 1926 et ont une section transversale
elliptique (fig. 13a). Comme ces toitures presentent des surfaces de forte decli-
vite, d'execution difficile, et qu'entre deux voütes adjacentes se produisent de
fortes accumulations de neige, on a choisi pour la grande halle du marehe de
Francfort-s.-M. une forme composee 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. Elleubeck. « Preisaufgabe der Akademie des Bauwesens aus dem Gebiete des
Eisenbetonbaues ». Zentrablatt der Bauverwaltung, 1930. Heft. 24.

2. Dr.-Ing. Dischinger. « Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dywidag zur Deberdachung
weitgespannter Räume». Erster Internationaler Kongress für Beton Eisenbeton, Lütlich, 1930.
lag : La Technique des Travaux. Liege.

Du meme : « Schalen und Rippenkuppeln ». Handbuch für Eisenbetonbau, 3. Aufl., 12.

Bd., Verlag von W. Ernst und Sohn, Berlin.
Du meme : Zeiss-Dywidag Schalengewölbe unter besonderer Berücksichtigung der

Grossmarkthalle in Frankfurt a. M. Bericht über die 31. Hauptversammlung des Deutschen Beton"
Vereins, 1928. S. 165. (S. auch. Zeitschrift «Der Bauingenieur », 1928. Heft 44, 45, 46.)

Dr.-Ing. F. Dischinger und U. Finsterwalder. « Die Dywidaghalle auf der Gesolei ».
Zeilschrift : Der Bauingenieur, 1926. Heft 48.

Dr.-Ing. Kleinlogel. Die Schalendächer der Grossmarkthalle Frankfurt a. M. Zeitschrift
Beton u. Eisen, 1928. Heftl. u.2.

Dr.-Ing. Dischinger und. U. Finsterwalder. Eisenbetonschalendächer System Zeiss-
Dywidag. Zeitschrift : Der Bauingenieur, 1928. Heft. 44.
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recentes executions. Elle se compose d'un segment d'arc tres surbaisse et de

poutres de bordure elevees. Le probleme tres delicat qui se presente sur les bords
est encore d'une importance plus grande dans les recentes constructions du
genre de la figure 13 c que dans les anciennes de la figure 13 a (un etat ten-
soriel purement membranaire n'est possible dans une voüte se portant librement

que s'il est accompagne de moments flechissants). Ce probleme a ete"

traite et resolu dans l'etude presentee par le Dr. Ing. Finsterwalder a 1' «

Akademie des Bauwesens », etude intitulee « Eisenbeton als Gestalter» et qui recut
le deuxieme prix.

A chaque suture de la coque k un sommier de bordure agissent quatre gran-
deurs statiquement ind^terminees qui dependent de la deformation commune ä
la coque et au sommier. Les fatigues dans la coque elle-meme sont donnees par
une equation differentielle du 8C ordre; toutes les forces internes derivent d'une
fonetion de fatigue (de meme que dans les tympans les forces internes peuvent
se calculer k l'aide d'une fonetion Airyenne des fatigues).

Le Dr. Finsterwalder a demontre que les moments flechissants de la coque
dans la direction des generatrices, engendres par le report des charges jus-
qu'aux tympans ne jouent aueun röle, car ce report des charges s'effectue exclu-
sivement par l'intermediaire de forces internes centrales. II en resulte qu'il a

pu dans son etude separer le probleme des fatigues dans la coque de Celles
des tympans. On est conduit ici, dans le cas d'une discontinuite asymetrique, k

une equation differentielle de 6e ordre, oü les fatigues se deduisent k nouveau
d'une fonetion de fatigues. Ce dernier probleme a ete aussi etudie en detail par
le Dr. Ing. K. Miesel1.

En ce qui concerne les premieres executions du genre, nous renvoyons k la
litterature technique. Nous decrirons ici quelques ouvrages recents. Les pro-
jets et les calculs de ces ouvrages ont ete elabor£s par la maison Dyckerhoff
et Widmann A.G. qui les a egalement executes sauf indication contraire.

Dans le rapport qu'il a presente au Premier Congres International du Beton
et du Beton Arme, Liege, 1930, le Dr. Ing. Dischinger a donn^ les coupes en
long et en travers ainsi qu'une vue perspective de la halle pour automobile
S.I. A. a Rome, conslruite en 1929 par la maison Rodolfo Stoelker k Rome,
et agrandie en 1931. Comme l'interieur de cette halle devait rester autant que
possible libre d'elements de construction, les fermes ont ^te disposees au-dessus

de la coque etle berceau a ete execute sans sommier de bordure. La membrure

tendue devait donc etre constituee parla coque elle-meme et par le che-
neau renforce. Les fermes a paroi pleine situees au-dessus du toit forment un
Systeme de poutre en porte ä faux reliees entre elles par des articulations k la
clef des berceaux. La figure 14 donne une vue interieure de la halle.

Le hall du garage A. T.A.G., execute en 1931 par la maison Stoelker a

Rome, est du meme genre. La figure 15 en donne les coupes en long et en
travers ainsi qu'un plan. Les quatre berceaux travers^s par une ferme mediane
ont une portee de 13,9 m. chaeun et agissent comme poutres sur une portee
de 2 X 20,7 m.

1. Dr.-Ing. Miesel. «Ueber die Festigkeit von Kreiszylinderschalen mit nicht
achsensymmetrischer 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 ete transformees en nervures arquees avec tirant suspendu. La
figure 16 en donne la coupe en long et en travers. Leur superficie est de 332 X
50 m. en chiffres ronds. Les 36 berceaux reposent sur les fermes des fronts
longitudinaux et sur une ferme mediane intermediaire. Ils sont donc Continus
sur deux travees de 24,4 m. et leur portee dans le sens des arcs est de 9,16 m.
L'epaisseur de la coque est de 5,5 cm.; la construction est coupee par 6 joints
de dilatation. Des lanterneaux largement dimensionnes sont disposes k la clef
des voütes ; les troncons longitudinaux sont perces de fenetres. Ici, ce nouveau
procede de beton arme entra avec succes en concurrence avec la construction
en bois habituelle. Les divers elements du coffrage furent utilises de nombreuses
fois. La figure 17 montre une partie des coques deja achevees ; une autre partie
se trouve encore dans les coffrages.

Les entrepöts k tonneaux de la « Gross-Einkaufgesellschaft Deutschen
Konsumvereine m.b. H. » a Hambourg, sont aussi couverts de berceaux renforces

par des fermes-tympans ajourees (fig. 18). II y a 12 voütes de 12 k 23 m.
de distance entre fermes. La porleedes voütes est de 9, 35 m., l'epaisseur de 6 cm.

En 1930, la maison Antal Sorg, k Budapest, a construit le hall des tramways
municipaux de cette ville (fig. 19). Ce hall est couvert d'elements de
toiture en console, accouples deux k deux. L'ecartement des axes est de 13,70,
la longueur de 30 k 40 m., les portees 8 k 12 m. et l'epaisseur 5 cm. La figure
20 donne une vue du hall termine.

L'ouvrage le plus audacieux construit suivant ce Systeme est la grande halle
du marehe de Budapest. Les berceaux ont une portee de 41 m. et une epaisseur
de 6 cm. L'importante action de poutre fut obtenue gräce k une forte courbure
de la section transversale.

On remarquera ici aussi l'armature des bordures, hautes de 3,4 m. et larges
de 20 cm. seulernent. Cette faible epaisseur ne permettait pas de plier oblique-
ment les fers d'armature pour supporter les efforts tranchants ; ils furent rem-
places par des etriers obliques. Ce dispositif fut essaye au prealable sur des

poutres depreuve et a donne, a l'execution aussi, les meilleurs resultats. Le
Dr. Ing. Finsterwalder a l'intention de publier un memoire special sur cette
halle, sur les calculs et sur l'armature speciale des sommiers de bordure.

3. Coupoles polygonales composees de coques cylindriques
renforeees *.

La figure 21 represente une coquea plan carre renforcee par deux tympans. Ima-
ginons cette coque subdivisee en quatre parties par deux coupes en diagonale,
on appellera les parties a, « les croupes » et les parties b, « les voussettes ». Sil'on

1. Dr.-Ing. Dischinger. « Die Theorie der Vieleckskuppeln und die Zusammenhänge mit
den einbeschriebenen Rotationsschalen ». Zeitschrift « Beton u. Eisen », 1929, Heft 5-9.

Dr.-Ing. F. Dischinger. « Eisenbetonschalendächer Zeiss-Dywidag zur Ueberdachung
weitgespannter Räume ». Erster Internationaler Kongress für Beton und Eisenbeton, Liege,
1930. Verlag La Technique des Travaux. Liege.

Du meme : « Schalen und Rippenkuppeln ». Handbuch für Eisenbetonbau 12. Bd., 3

Aufl., Verlag von W. Ernst et Sohn, Berlin.
Du meme : « Grossmarkthalle Leipzig ». Bericht über die 32. Hauptversammlung des

Deutschen Beton-Vereins, 1929. S. 167.
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«

veut que l'action spatiale des forces de ces quatre parties limitees par des coupes
en diagonales soit conservee, les coupures doivent 6tre raidies par des tympans.
Si cette condition est realisee, les voussettes et les croupes ne sont soumises
principalement qu'a des efforts centraux.

Une voüte qui n'est composee que de croupes s'appelle voüte cloisonnee
(fig. 22); celle qui n'est formee que de voussettes se nomme voüte en arete
(fig. 23). On peut aussi realiser par deformation lineaire des coupoles dont le
plan soit rectangulaire, au lieu d'etre carre, 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 k ceux d'une
coupole de revolution et grace auxquelles les aretes ne sont pas sollicitees k la
flexion. Ces forces annulaires sont d'autant plus grandes relativement k 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
revolution. Les efforts d'une coupole polygonale, dusk l'action de coupole, peuvent
etre representes en fonetion de ceux de la surface de revolution inscrite; mais
k cette action de coupole vient s'ajouter une action de poutre, car les coques
cylindriques raidies suivant les aretes, agissent a la maniere de grandes poutres
spatiales entre ces aretes et reportent les charges sur les colonnes d'angle par
l'intermediaire des aretes. C'est dans cette action combinee de coupole et de

poutre que reside l'avantage prineipal du Systeme sur les surfaces de revolution.

Lorsque les colonnes sont tres ecartees, il n'est pas besoin, pour supporter
l'ouvrage, d'une construction supplementaire lourde et coüteuse, puisque

la toiture agit elle-meme comme sommier.
La premiere application en fut faite au Planetarium de Dresde, polygone de

16 cötes, d'une portee de 25 m. et d'une epaisseur de 4 cm. Deux ans plus
tard on construisit, selon le meme principe, les grandes halles du marehe de

Leipzig. Ces coupoles octogonales ont 76 m. de portee et une epaisseur de
9 cm. Ce sont les plus grandes coupoles massives du monde. Nous renvoyons
k ce sujet aux publications dont cet ouvrage a fait l'objet.

Une coupole octogonale semblable, de 60 m. de portee, fut executee en ete
1929 par la maison Ed. Züblin & Cie S. A., a Bale, suivant les plans et les
calculs de Dyckerhoff et Widmann A. G., pour la grande halle du marehe de
Bäle. Les coques, de forme cycloüdale, ont une epaisseur de 8,5 cm. A l'en-
contre des coupoles de Leipzig, les coques ne sont pas soutenues aux retom-
bees par des arcs porteurs ; elles se portent elles-memes librement d'une arete
a l'autre. La figure 24 donne le plan et l'elevation de cette coupole.

4. Coques de toitures renforeees k double courbure.
Suivant le memoire presente par le Dr. Ing. Dischinger, au Congres International

de Liege, les plus grandes portees longitudinales qui soient encore eco-
nomiques pour les coques cylindriques ä courbure simple sont de 45 m. pour
les berceaux a une travee et de 55 k 60 m. pour les berceaux Continus sur
plusieurs appuis. Pour de plus grandes portees, il faut recourir a des coques
k double courbure que le Dr. Ing. Dischinger a etudiees dans le travail de con-
cours de 1'« Akademie des Bauwesens » mentionne plus haut.

Dans ces coques k double courbure, les moments flechissants ne jouent plus
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qu'un röle tout ä fait secondaire, les fatigues centrales sont notablement plus
faibles et la securite au flambage beaucoup plus elevee. Les surfaces de trans-
lation se pretent particulierement bien k la realisation de formes de ce genre
qui permettent de couvrir des superficies rectangulaires aussi bien que carrees.
Pour ces dernieres, la surface spherique convient aussi admirablement et offre
l'avantage de permettre un calcul rigoureux des fatigues.

Un modele de ce genre sur plan carre se trouve dans les chantiers de Dycker-
hoff et Widmann A. G., k Wiesbaden-Biebrich (fig. 26). La coque spherique
est limitee des quatre cötes par des fermes-tympans verticales. Ces dernieres
agissent solidairement avec la coque, avec laquelle elles forment un Systeme
spatial qui reporte les charges aux quatre angles tout en n'etant soumis qu'k de
tres faibles fatigues centrales. La superficie est de 7,30 m. X 7,30 m., l'epaisseur

1,5 cm.; k la suture avec les tympans, l'epaisseur est portee k 2,5 m. La
coque est armee d'un reseau a mailles de 3 mm. et les angles sont munis de fers
supplementaires (fig. 27). Lors des essais, cette coupole de 1,5 cm. d'epaisseur
a Supporte une charge de 300 kg/m2, agissant, soit sur toute la surface, soit sur
la moitie seulernent. On fit de plus un essai de charge avec 50 hommes serräs
les uns contre les autres ; neanmoins aucune fissure ne se produisit.

La coupole de Wiesbaden-Biebrich a servi de modele pour les coupoles de la
halle du marehe de Dresde, dont le projet est acheve, mais qui ne sont pas
encore executees. La figure 28 en donne le schema. Les coupoles ont une
superficie de 37,50 x 37,50 m. L'epaisseur prevue pour la coque est de 6 cm.
La figure 29 donne les vues de la halle avec les construction de t6te, suivant
le projet des architectes Klophaus, Schoch, zl Putlitz, k Hambourg, ainsi que
Lossow et le Prof. Kühne, k Dresde.

Ce Systeme se prete egalement bien a la realisation de coupoles polygonales.
II permet de franchir de beaucoup plus grandes distances entre colonnes qu'avec
les coupoles polygonales, decrites dans le chapitre 3. II n'y a aueun obstacle
k realiser une coupole Au type de la figure 30, d'une portee de 150 m. et reposant

sur 6 colonnes seulernent distantes de 80 m.

5. Le principe de l'equilibrage statique des masses.
Dans son travail couronne pari' « Akademie des Bauwesens », le Dr. Ing.

Dischinger a signale l'importance du principe de l'equilibrage statique des

masses, pour tous les systemes spatiaux. Ce principe permet de calculer aussi
des systemes spatiaux qui derivent de formes symetriques par deformation
lineaire. II est par exemple possible de ramener le calcul des fatigues d'une
coupole k plan elliptique k celles d'une coupole de revolution, s'il existe entre
les epaisseurs des deux coupoles certaines relations fixees par le principe de

l'equilibrage des masses. De meme les systemes des chapitres 3 et 4 peuvent
£tre deformes lineairement et calcules.

Zusammenfassung.
Für Flächentragiverke, und zwar solche aus ebenen Flächen (Scheiben), die

auch geknickt sein, also Winkel mit einander bilden können, und für solche
aus gekrümmten Flächen (Schalen) wird dargetan, was seit der IL Internationalen

Tagung für Brückenbau und Hochbau 1928 in Wien an Fortschritten
festzustellen ist.
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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. — Vieleckskuppeln,

zusammengesetzt aus versteiften Zylinderschalen. —Doppelt gekrümmte,
ausgesteifte Schalendächer. — Das Prinzip des statischen Massenausgleiches.

Die bei den einzelnen Baugebilden vorhandenen Probleme, die zum Teil
noch weiterer Erforschungs- und Versuchsarbeiten bedürfen, werden kurz
erörtert und die Entwicklung und neuartige Anwendung dieser Flächentrag-
werke im Eisenbetonbau an Beispielen gezeigt.

Räsum6.
Ce memoire expose les progres qui ont ete r^alises depuis la IIe Reunion

Internationale pour Ponts et Charpentes en 1928 k Vienne dans le domaine des
constructions sans poutres, et plus precisement de Celles constituees par des

parois et voütes minces1.
II traite en detail: la paroi portante sous forme de paroi plane mince [tympan]

— les constructions constituees exclusivement a l'aide de parois minces —
les coupoles de revolution et coupoles k section demi-circulaire (absides) — la
voüte cylindrique renforcee au sens transversal — les coupoles polygonales
composees de voütes cylindriques renforcees — les toitures en voütes renforcees

a double courbure — le principe de la compensation statique des masses.
L'auteur discute brievement les problemes relatifs aux differentes dispo-

sitifs qui reclament encore des travaux de recherches et d'essais, et demontre

par quelques exemples le developpement et les applications nouvelles de ces
constructions sans poutres, c'est-k-dire uniquement composees de parois et
voütes minces.

Summary.
For structures without beams, i. e. consisting of flat surfaces (slabs), which

may be sharply bent, i. e. form an angle writh 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 wilh
circular ground plan) and half cupolas (apside). — The cylindrical shell roof
with cross reinforcement. - Polygonal cupolas, built up of reinforced cylindrical

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 designe les parois minces avec u tympan », les voütes minces avec
« coques ».
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