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Vi

Septieme Séance de travail.
Siebte Arbeitssitzung.
Seventh Working Meeting.

CONSTRUCTIONS MIXTES EN BETON ET POUTRELLES EN ACIER
VERBINDUNG VON EISERNEN TRAGERN MIT BETON
GIRDERS IN CONJUNCTION WITH CONCRETE

VII A 1.

POUTRELLES EN ACIER ENROBEES DE BETON. RAPPORT D’INTRODUCTION

VERBINDUNG VON EISERNEN TRAGERN MIT BETON
EINLEITENDES REFERAT

GIRDERS IN CONJUNCTION WITH CONCRETE. INTRODUCTORY REPORT

Dr. Ing. LUIGI SANTARELLA,
Professeur a I'Iicole Polytechnique de Milan.

Voir aussi « Publication Préliminaire », p. 587. — Siehe auch « Vorberichl ». S. 537.
See also ** Preliminary Publication ", p. 587.

Le Prof. Dr. Ing. Luigi Santarella, de Milan, résume son rapport d'intro-
duction en relevant les avantages qu'on réalise avec les constructions mixtes en
béton et poutrelles en acier.

Il indique que méme dans les pays ou le colit de l'acier est relativement
moins élevé que le cotlit du béton, et dans les constructions comportant un
grand nombre d’étages ou une destination spéciale, il est trésintéressant d’en-
rober la charpente mélallique dans un béton simple ou armé. On augmente
ainsi considérablement la résistance et la rigidité de la construction, la sécurité
contre I'incendie et on réalise une protection meilleure de la charpente métal-
lique.

Le béton et l'acier sont deux matériaux dont la mise en ceuvre simultanée,
dans des conditions judicieuses, permet de conféreraux ouvrages de remar-
quables et fort heureuses caractéristiques d’élasticité et de résistance.
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VII A 2.

COLONNES EN ACIER ENROBEES DE BETON OU DE BETON ARME
VERBUNDSAULEN
COMPOSITE COLUMNS

Dr. techn. e. h. . v. EMPERGER,
Oberbaurat, Wien.

Voir « Publication Préliminaire », p. 595. — Siehe « Vorbericht », S. 595.
See ‘ Preliminary Publication 7, p. 593.

Participant & la discussion
Diskussionsteilnehmer

Participant in the discussion :

Dr. Ing. A. HAWRANEK,

Professor an der Deutschen Technischen lochschule, Briinn.

Der Sicherheitsgrad von einbetonierten Stahlsaulen. Bemes-
sungsformeln.

Der Sicherheitsgrad von zentrisch belasteten Eisenbetonsiulen wird vielfach
aul die Bruchlast der Siaule bezogen. Es wiwe aber natiirlich unzutrellend,
daraus ableiten zu wollen, dass sich die tatsichlichen Spannungen im Eisen und
Beton fiir die Gebrauchslast dem Sicherheitsgrad v entsprechend gleichzeitig
im selben Masse gegeniiber den Spannungen im Bruchstadium reduzieren. Bel
dreifacher Sicherheit werden also die fiir die Gebrauchslasten auftretenden
Spannungen nicht jenen gleich sein, die sich aus der Division der Spannungen
im Bruchstadium durch den Sicherheitsgrad ergeben. Wie Versuche zeigen,
ist der Unterschied solcher rechnungsmissiger Spannungen gegeniiber den
tatsiichlich auftretenden ziemlich gross.

Wenn es auch notwendig ist, den Verlauf des Verhaltens einer Saule bis
sum Bruch versuchstechnisch und wissenschaftlich zu verfolgen, so interes-
siert den ausfithrenden Ingenieur bei der Bemessung von einbetonierten
Stahlsiulen vor allem der Bereich der Spannungen in den Einzelstotfen fir die
Gebrauchslasten, da eine weitere Belastung im Bauwerk bis zum Bruch
nicht vorkommt und sonst fiir die Gebrauchslasten die zulissigen Inanspruch-
nahmen vorgeschrieben sind, also eingehalten werden sollen. So lange kein
Knicken der Saule in Frage kommt, sind nach den Vorschriften die Spannun-
gen nachzuweisen, die den rechnerischen gegentibergestellt werden und die
Rechnungsmethoden sollen derart sein, dass diese auch den tatsiichlich auftre-
tenden Spannungen, so weit dies moglich ist, entsprechen. Wenn dies nicht
zatriltt, muss das Rechnungsverfahren abgeandert werden.

Liegen nun die tatsichlich gemessenen Betonspannungen wesentlich hoher
als die iiblichen Rechnungsmethoden ergeben.and werden die zuldssigen Inan-
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spruchnahmen des Betons, wie dies in letzter Zeit in verschiedenen Lindern
geschehen ist, hoher hinaufgesetzt, so konnen sich die wirklichen Betonspan-
nungen bei der durch Versuche nachgewiesenen oft bedeutenden Streuung im
positiven oder negativen Sinne, im letzteren Falle der Druckfestigkeiten des
Betons, bedenklich nahern.

Uersuche mif einbelonrerfen Stasdlsdulen

diftretende Spannungen und Sicherheilsqrad. Zenirische Pelastung

Quswerfung von  Tersuchen 2" Saligers.
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Fig. 1 et 2.
Essais sur poteaux en acier enrohés de héton. — Versuche mit cinbetonicrten Stahlsiulen. — Tests on sleei
columns encased in concrete.
Contraintes résultantes et coefficient de sécurité. Charge axiale centrée. — Auftretende Spannungen und
Sicherheitsgrad. Zentrische Belastung. — Stresses and dezree of safety with central loading.
D x [ L] o
Interprétation des essais du Dr. Saliger. — Auswertung von Versuchen Dr. Saligers. — Application of Dr.
Saliger’s tests.
Poteau. — Siiule. — Column.
Contrainte dans le métal. — Eisenspannung. — Stress in steel,
Contrainte dans le bélon. — Betonspannung. — Stress in concrele.

Frettage. — Umschniirung. — Circular reinforcement.

Béton. — Beton. — Concrete.

Acier. — Eisen. — Steel.

Coefficient de sécurité 3. — 3 fache Sicherheit. — Three-fold safely.
Charge. — Belastung. — Load,

Sécurité. — Sicherheit. — Safety.

Contraintes calculées. — Rechnungsmiissige Spannungen. — Calculated stresses.

Sécurité elfective, — Wirkliche Sicherheit. — Actual safety .

Pour un coefficient de sécurité de 3, pour les poleaux, contre la rupture, on a : gy = 48.6 kglcm?, -- Bei
3 fach. Sicherheit d. Saulen gegen Bruch gy, = 48,6 kglem? — With three-lold safely of column against

breakdown op = 48,6 kg/cm?.

Da das Bestreben gerechtfertigt ist, die Spannungsberechnungen mit den
Messungen der wirklich auftretenden Spannungen, so weit dies moglich ist,
zur Uebereinstimmung zu bringen, soll die nachstehende Arbeit eine Klirung
dieser I'rage versuchen.

Setzt man also entsprechend dem Additionsgesetz nach Emperger fiir Sau-
len die zuldssige Tragkraft

1 1 E
qul == (Fb Sy Fc Se “l_ Fe,. Scz) = = PBl‘uc]l; wobel
v
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s, die Prismenfestigkeit des Betons.

s, die Stauchgrenze der Langsbewehrung

s., die Streckgrenze der Umschniirung bedeuten, so erhiilt man in der Siule
bei Beriicksichtigung des Gesichtspunktes der Einhaltung der zuliassigen Inan-
spruchnahmen beider Baustofte zu viel Eisen und zu wenig Beton.

Zur Begrindung seien die Versuche Prof. Dr. Saligers herangezogen
(Der Bauingenieur 1931, Heft 15/16) und zwei Saulen herausgegriffen.

1) Die Séule Nr. 3 mit achteckigem Querschnitt, Bewehrung 2 C-Eisen
Nr. 18 sowie der Umschniirung von ¢ 7 mm Stirke und einer Ganghshe von
5 cm und

2) Die Siule Nr. & mit quadratischem Querschnitt und der gleichen Beweh-
rung und Umschniirung.

In Abb. 1 wurden als Abszissen die Belastungen der Siule, als Ordinaten
die Eisen- und Betonspannungen eingetragen. Die Spannungen des Betons sind
aus den gemessenen Verkiirzungen auf Grund der versuchstechnisch festgeleg-
ten ;Spannungsdehnungslinie ermittelt, auch die Eisenspannungen sind aus
den unmittelbar gemessenen Verkiirzungen abgeleitet. Man erhalt dann eine
Betonlinie und eine Eisenspannungslinie, ausserdem sind die Spannungen, die
der Umschniirung entsprechen, eingetragen. Letztere sind jedoch nicht gemes-
sen worden, sondern fir die einzelnen Belastungsstufen aus dem Additions-
cesetz abgeleitet. Jene Belastungen, bei denen die ersten Risse in der Schale
aufgetreten sind, wurden mit R bezeichnet.

Endlich wurden noch Gerade gezogen, die die Spannungen im Bruchstadium
mit dem Koordinatennullpunkt verbinden. Sie geben die Spannungen bei
Annahme eines proportionalen Verlaufes der Spannungszunahme. Die Eisenlinie
liegt unter der Geraden, die Betonlinie als Kurve dariiber (Abb. 1 und 2).
Siaule Nr. 3

Im Bruchstadium ist die Betonspg. 146  kg/cm?
Eisenspg. 2920 »  »

Bei 3-facher Sicherheit kommt die Betonspg. 48,6 » »
Eisenspg. 973,0 » »

Bei 2,5 » » » » DBelonspg. 58,4 » »
Eisenspg. 1170 »  »

in Betracht.
Nun betrigt aber bei :

3-facher Sicherheit die tatsichl. Betonspg. 63,0 kg/em?
Eisenspg. 670 » o »

2,5 » » » » Betonspg. 75,5 » »
Eisenspg. 830  » »

Es sind also bei :

3-facher Sicherheit d. tatsiichl. Betonspg. um 30 °/, grosser
Eisenspg. 31 ¢/, kleiner

2.5 » » » Betonspg. um 29 °/, grosser
Eisenspg. 29 ¢/, kleiner

Wir sehen, dass die Unterschiede zu Ungunsten des Betons erheblich sind
und dass der eigentliche Sicherheitsgrad, wenn man ihn auf die tatsachlichen
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Gebrauchsspannungen bezieht bei :
3-facher rechnungsmissiger Sicherheit gegen Bruch
beim Beton bloss 2,32, beim Eisen aber 4,36
2,5 -facher rechnungsmissiger Sicherheit gegen Bruch
beim Beton bloss 1,95, beim Eisen aber 3,52 betrigt.
Dimensioniert man daher nach dem Additionsgeselz, so wird das Eisen nicht
ausgeniizt, hingegen der Beton tiberbeansprucht. Bs besteht also bei der wirk-
lich um etwa 30 °/, héheren Beanspruchung des Betons bei nicht sachge-
misser Auslithrung eine grossere Gefahr. Wurde zu nass betoniert, so wird
das Ergebnis noch schlechter.

Um zu sehen, welchem Geselze die wirklich auftretenden Spannungen
Ghy Oay Ces (Umschniirung) in diesem Falle gehorchen, wurden Formeln entwik-
kelt, und fiir die ersten drei Belastungsstufen, das ist 50, 100, 150 t aus drei
Gleichungen mil drei Unbekannten errechnet. Dieser Bereich I fillt in jenen
der Gebrauchslasten ; dann wurden noch fiir 150, 200, 250 t (Bereich II) und
250, 300, 3435 ¢ (Bereich III) die Formeln fiir die Jeweilige Last P und die
dabei auftretende Spannung aufgestellt. Sie lauten :

Bereich I P = 0,831 I'y. o, + 1,214 F,. 5, 4+ 1,116 F,. o,
Bereich II P 0,891 I'y. o, + 1,092 F,. o, -+ 1,286 F.. 4,
Bereich III P = 1,002 F,. g -+ 0,982 F,. 6, + 1,212 F,. o,

Man sieht, dass fiir den Bruchbereich IIT die Bruchlast der Séule ange-

nihert durch D T Sl T

ausgedriickt werden kann ; aber fiir den Bereich der Gebrauchslast elwa

L i (R e e e b L

gerechnet werden sollte, damit Uebereinstimmung herrscht. Der Beton hatte
in diesem Falle, wie im folgenden, eine Wiirfelfestigkeit von 190 kg/cm?2 und
eine mittlere Prismenfestigkeit von 146 kg/cm? Die Stauchspannung des
Stahles betrug im Mittel 2790 kg/cm?2, die Streckspannung der Umschniirung
2890 kg/em?2.

Sdule Nr. 4, Abb. 2.

Fir diese quadratische Siule ergeben sich ganz dhnliche Verhiltnisse. Hier
1st fur die

Bruchlast : die Betonspannung 146,00 kg/cm?

» Kisenspannung 27300 » »

I

daraus ergibt sich bei :

3-facher rechnungsmiissiger Sicherheit d. Betonspng. 48,6 kg/cm?
Eisenspng. 900,0 »
25 » » » Betonspng. 60,0 kg/cm?
Eisenspng. 1124,0 kg/em?
Die tatsiichlich gemessenen Spannungen sind aber bei :
3-facher Sicherheit die Betonspannung 64,0 kg/cm?
Eisenspannung 590,0 » »
25 » » »  Betonspannung 11,5 kg/em?
Eisenspannung 670,0 » »
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Es sind also bei :
3-facher Sicherheit d. tatsiichl. Betonspannung um 32°/,  grosser
Eisenspannung » 34,4°/o kleiner
200 » » » Betonspannung » 29° rosser
) P 8 0
Eisenspannung » 40/, kleiner

Iis ist demnach der eigentliche Sicherheitsgrad bet :

3-facher rechnungsméssiger Sicherheit beim Beton bloss 2,28
LEisen dagegen 4,85
25 » » » Beton bloss 1,88

Eisen dagegen 4,35,

Die Unterschiede sind also bei der quadratischen Siule noch grisser und
zwar 1n gleichem Sinne.

Jaule fo « S76em®
o Steife Bewehrung 4L 55/55/%0f~ 20em*
Fig. 3. Uarsiinlag e Trghie S shen |
Poteau. — Siaule. — Column. S e
Armature rigide. — Steife Bewehrung. — Rigid reinforcement. 2o0F s ﬂﬁeck_qﬁeﬂzeﬁ”myﬂ‘bﬂf”‘!”‘y 2600 «
Frettage. — Umschniirung. — Spiral reinforcement. R 2
Pas. — Ganghohe. — Pilch of spiral. SIS A
Résistance du cube de béton. — Beton-Wiirfelfestigkeit. — Concrete- % g 87
cube strength. 5|2 N3
Résistance du prisme de béton. — Beton-Prismenfeslighkeit. — Concrete- 813 0 /‘-/
prism strength. 900 (i 5 / 78 11
Limite d'écoulement des fers de frettage. — Streckgrenze der Umschni:- o
rung. — Yield point of spiral reinforcement. W ar )
Contrainte dans le métal. — Eisenspannung. — Stress in iron. ?“’}
Contrainte dans le bélon. — Betonspannung. — Stress in concrete. 00 | 50 g [horo
Acier. — Eisen. — Iron. Ve 3
Béton. — Belon. — Concrete. S50
Coelficient de sécurité. — Sicherheit. — Safely. /'3_ ‘
Charge en tonnes. — Belastung in t. -— Load in tons. /4 §E X Y|
SRS | Rl sesingins 8| BN
5 %0 60 80 w0 120 1o’

Rechnet man wieder fir die Bereiche I und II (Bereich Il war wegen des
Einflusses der Umschniirung unsicher) die Formeln fiic die Lasten aus je drei
Gleichungsgruppen fir die gleichen Laststulen und die tatséichlichen Spannun-
gen aus, so ergibt sich fur den

Bereich 1 P = O,()BB Fl, ah —|~ 1,02 FC Ge + 1,0’“) FS Gz
Dk i) P = 0,976 F, o, -~ 1,027 F, ¢, -~ 1,018 E, o,

Man sieht, dass sich diese Werte selbst fiir den Geltungsbereich der
Gebrauchslasten (Bereich I) wenigstens fiir diesen Einzelfall und fir die qua-
dratische Siule dem Additionsgesetz niiherl

Pllll S I;?h Gb + 1?0, Ce + ]j‘S Cozeanes 13)

Die Achtecksiule zeigt grossere Abweichungen.

In beiden Fallen wird unter rechnungsmissiger Sicherheit jene aus der
Bruchlast abgeleitete verstanden, unter eigentlichem Sicherheitsgrad jener,
der die Beziehung zwischen den Spannungen beim Bruch und jenen bei der
Gebrauchslast herstellt.

Knapp vor Beginn des Kongresses erschien in den Abhandlungen der Inter-
nationalen Vereinigung fir Briickenbau und Hochbau Bd. I Seite 379 eine
Abhandlung von Ing. I. N. Rengers, Leiter der Materialpritfungsanstalt in
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Haag, iiber « Siulenversuche des hollindischen Betonvereinesin Amsterdam ».
In dieser Serie von 97 Versuchen sind auch Siulen mit steifen Profilen unter-
sucht worden. Nur eine der Siulen sei beliebig herausgegriffen und in gleicher
Weise wie die vorherigen untersucht, soweit sich dies aus den Angaben der
Veroffentlichung machen liess, und in Abb. 3 wiedergegeben.
Die Abmessungen der Siaule sind nachstehende :

Saulenquerschnitt 24 x 24 cm.
Steife Bewehrung 4 Winkel 55/55/10 mm.
Umschntirung Durchmesser o = 3 mm, Ganghéhe 2,5 cm.
Betonwiirfelfestiglkeit 188 kg/cm2.
Betonprismenfestigkeit 138 kg/cm2.
Streckgrenze der Umschniirung 2600 kg /cm?2.
Der Abbildung ist in gleicher Weise wie frither zu entnehmen, dass
bei 3-facher Sicherheit die talsichl. Betonspng. um 30,0 ¢/, grosser

Eisenspng. » 43,4 °/, kleiner
bei 2,5 » » » » Betonspng. » 25,5 o/, grosser

Eisenspng. » 39,2 o/, kleiner ist.

Untersucht man noch andere Siulen, so findet man ein ganz ihnliches Ver-
halten. Die Grosse der Unterschiede zwischen gerechneten und gemessenen
Spannungen sind offenbar von der Betonqualitit und von der Stirke der Um-
schniirung, sowie von den Stahleigenschaften abhingig und es scheint, dass diese
Unterschiede bet besserer Giite der Baustoffe kleiner werden, immer aber
noch erheblich sind. Die Spannungen in der Umschniirung wurden nicht gemes-
sen.

In den Abb. 1) und 2) sind auch die Spannungsanteile der Umschniirung
eingetragen, sie sind jedoch errechnet. Aus dem Verlauf der Linien lasst sich
nichts positives sagen, hochstens, dass ihr Verlauf doch mehr oder weniger
stetig ansteigend verlaufen miisste, abgesehen von der Niihe des Bruchstadiums,
dass bei steigender Last noch ein Abfall der Kurve, wenigstens in Abb. 1 ein-
tritt, kann nur in dem Maugel einer tatsichlichen Messung liegen.

Es ist jedenfalls klar, dass bei einer Laststeigerung bis zum Bruch jeder
Teil der Saule (Beton, Liangsbewehrung und Umschniirung) entsprechend sei-
nen Higenschaften fiir sich arbeitet und erst im letzten Stadium sich einer
nach dem andern erschépft und dabei zuerst die Umschniirung reisst, dadurch
der Beton seiner zusammenfassenden Hiille verlustig wird und die vorher
kiinstlich gesteigerte Stauchung sich in einer Zerstorung des Betons auslést, so
dass schliesslich bei dem geschwiichten Querschnitt die Langseisen ausknicken.
Diese Einzelvorginge spielen sich zulelzt in kurzen Intervallen nach einander
ab.

Weshalb man nur bei den zentrisch gedriickten Sdaulen aus dem Bruchsta-
dium rechnen soll, wihrend der weitaus grosste Teil der Druckbauglieder im
Bauwerk exzentrisch beansprucht ist und dabei wiederum unter Zugrundele-
gung von zulidssigen Spannungen gerechnet wird, ist schon der Konsequenz
halber unbegreiflich.

Die in obigen Ausfithrungen festgestellten Tatsachen miissen noch an
Hand von Versuchen gepriift werden, um die Zusammenhinge fiir verschiedene
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Betongattungen und Bewehrungsprozente stark und steif bewehrter Siulen
und ihren Einfluss auf die Spannungen im Bereich der Nutzlasten zu klaren,
bevor eine allgemein giiltige Formel fir die Berechnung von stark bewehrten
und umschniirten Siulen empfohlen werden kann.

Die meisten der bisherigen Versuche lassen eine Kontrolle in dieser Hin-
sicht nicht zu, weil nicht alle erforderlichen Messungen vorgenommen wur-
den. Deshalb miissen noch weitere Versuche durchgefithrt werden.

Bis dahin konnte man, da in der Formel A sowohl die Giite des Betons
sowle des Stahls, als auch die Stirke der Bewehrung und Umschniirung mit-
telbar oder unmittelbar beriicksichligt ist, fiir das Stadium der Gebrauchsla-
sten und unter Einhaltung der zulissigen Inanspruchnahmen beniitzten und
zwar [iir kreisrunde und achleckige Siulen ; fiir quadratische Siulen wird die
Formel B noch iiberpriift werden miissen.

Traduction.

Le degré de sécurité des colonnes en acier enrobées de béton.
Formules de calcul.

La marge de sécurité des colonnes en béton armé soumises a une charge
centrée est souvent rapporté a la charge de rupture de la colonne. Il ne serait
toutefois naturellement pas légitime de vouloir en déduire que les contraintes
effectives dans les fers ou dans le béton, dans le casde la charge normale, sont
en comparaison avec des contraintes qui correspondent a I'état de rupture,
dans le méme rapport que cette marge de sécurité v. Dans le cas d’une marge
de sécurité de 3, les contraintes qui sont mises en jeu pour les charges en
service normal ne sont nullement égales a celles que donnerait le quotient
des conlraintes correspondant a la rupture par le coeflicient de sécurité. Ainsi
que l'on peut le constater expérimentalement, 1'écart entre ces contraintes
calculées et les contraintes qui se manifestent effectivement est passable-
ment élevé.

St 'on envisage la nécessité d’étudier la maniére dont se comporte une
colonne en béton armé jusqu’a sa rupture, tant du point de vue expérimental
que du point de vue théorique on se trouve amené, en pratique, dans le calcul
des colonnes en acier enrobées de béton, a faire porter I'étude sur le domaine
des contraintes qui se manifestent dans les éléments individuels pour les
charges normales de service, car il n'y a pas a envisager, en construction, une
surcharge allant jusqu’a la rupture ; d’ailleurs, les contraintes admissibles
sont prévues pour les charges normales, c’est done dans ces conditions quil
faut en tenir compte. Tant que la question du flambage des colonnes n'inter-
vient pas, il faut, d’apres les reglements, controler les contraintes qui corres-
pondent aux efforts calculés et les méthodes de calcul doivent étre concues de
telle sorte que ces valeurs calculées elles-mémes puissent correspondre préci-
sément, dans toute la mesure du possible, & la maniére dont se présentent les
contraintes effectives. Si ce n'est pas le cas, il faudra modifier les méthodes
de calcul.

Si les contraintes effectives mesurées dans le béton se trouvent notablement
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au-dessus des valeurs fournies par les méthodes de caleul courantes et si par
ailleurs les contraintes admissibles ont été relevées, ce qul s’est produit récem-
ment dans certains pays, il pourra se faire, en tenant compte de la dispersion
dans les deux sens que mettent souvent en évidence les essals, que les con-
traintes ellectives accusent, dans le cas le plus défavorable, des valeurs dan-
gereusement voisines de la rupture du héton & la compression.

[l est donc légitime de s’elforcer de faire concorder les contraintes calculées
avec les valeurs des mesures des contraintes qui se manifestent effectivement,
cela dans toute la mesure du possible et nous nous proposons, dans les lignes
qui suivent, de donner quelques précisions a ce sujel.

Si, suivant la loi d'addition ou de superposition d'Emperger, on admet pour
la puissance portante admissible des colonnes Iexpression suivante :

1
qul — = (F L Sp Fc Se Foz Soz\' == PB
\/ / \)

dans laquelle on désigne par :

P,u la charge admissible ;

Pp  la charge de rupture ;

S, la résistance du prisme de béton ;

se  la limite de compression de 1'armature longitudinale ;
Se;  la limite d’écoulement du fretlage ;

on obtient pour la colonne, en tenant compte du principe de 1'observation des
contraintes admissibles dans les deux matériaux, d'une part, une section de
fers trop importanle, d'autre part, une section de béton trop faible.

Nous ferons appel, pour justifier ce point de vue, aux essais du Professeur
Dr. Saliger (Der Bauingenieur, 1931, n° 15/ 16) et considérerons deux colonnes :

I. — La colonne n® 3, de section octogonale, avec armature constituée par
deux fers Cn® 18- et un frettage en hélice, en fils de 7 mm. de diameétre, sui-
vant un pas de 5 cm ;

2. — La colonne n°® 4, de section carrée, comportant la méme armature et
le méme fretlage.

Dans la figure 1, 0n a porté en abscisses les charges sur la colonne, en ordon-
nées les contraintes dans les fers et dans le béton. Les contraintes dans le
béton ont été déterminées & partir des contractions mesurées et sur la base du
diagramme de déformation établi expérimentalement. De méme, les contraintes
dans les fers ont été détermindes & partir de lamesure directe des contractions.
On obtient ainsi une courbe pour le béton et une courbe pour les fers. On a
tracé également une courbe représentant les conlraintes dans le frettage. Ces
derniéres n’ont toutefois pas été mesurées, mais bien déduites, d’aprés la loi
d’addition, pourles différents régimes de charge. Toutes les charges pour les-
quelles se manifestent les premiéres lissurations dans 'enveloppe, sont mar-
quées par la lettre R. :

On a également tracé des droites qui joignent les valeurs des contraintes a
Vétat de rupture & l'origine des coordonnées. Ces droites représentent les con-
traintes qui correspondent & I'hypothése d'une proportionnalité des accroisse-
ments. La courbe des fers est au-dessous, la courbe du béton au-dessus des
droites correspondantes (figures 1 et 2).
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Colonne n° 3.

A T'état de rupture, les contraintes sont les suivantes :
S0 om0 oo b B s e vevener 146 kg/em?:
3 R S S ] T et . 2920 kg/em?2,

Pour un coefficient de sécurité de 3, les contraintes calculées d’apreés ce
coefficient sont de :

Beloniesist e oios Le il Sl d @i e 48,6 kg/cm?;
Bers feyioil T e ey coeene 913 kg/em?,
Pour un coefficient de sécurité de 2.5 on a de méme
[Betonmmmeinines SR SO I S 58,4 kg/em?
Rers i o e e 1170 kg /em?.
Mais on obtient effectivement d’aprés les courbes pour un
Coefficient 3........ Béton...... .. A 63 kg/em?;
133 T R 670 kg/ecm?;
Eoelficient 2 50 R etons e 5.5 kg/em?;
Blers . ... ., T 830 kg/em?:

Les contraintes effectives sont done, par rapport aux valeurs déduites du
coeflicient de sécurité ;

Pour le coefficient 3...... Béton. .. .. ... 30°/, au dessus :
Fers. ' . 31 ¢/, au dessous;
Pour le coefficient 2,5. ... Béton........ 99 °/, au dessus ;
Fers....... .. 29°/, au dessous:

On constate que les écarts défavorables au béton sont importants ; les coef-

licients de sécurité ellectifs, rapportés aux contraintes normales ellfectives, sont
les suivants :

Pour une sécurité caleulée de 3 par rapport a la ruplure :

dans le béton seul. . ... ... . .. .. . . 2
dans les fers seuls...... .. ...... coo 4,36

Pour une sécurité calculée de 2,5 par rapporl a la rupture :

dans le béton seul........ LA Sl 1,95
dans les fers seuls. ... ... ...... .. 3,52

St I'on effectue donc les caleuls d'aprés lu loi d’addition, les fers ne sont pas
intégralement utilisés, tandis que le béton est surchargé. Lorsque 1'exécution
du bétonnage ne répond pas a toutes lesexigences, il en résulte done un risque
notable sous I'influence de cette surcharge de l'ordre de 30°/,. Si le mélange
est trop humide, les conditions sont encore plus défavorables.

Afin de se rendre compte a quelle lo1 les contraintes effectives Ty Gos Gop
obéissent en pareil cas, des formules ont é1é établies donnant, pour les trois
premiers régimes de charges, de 50, 100 et 150 tonnes, trois équations a trois
inconnues, la zone I ainsi définie correspondant aux charges normales ; on a
également développé ces formules pour une zone 1I, définie par 150, 200 et
250 tonnes, et pour une zone III définie par 250, 300 et 343.5 tonnes, pour
chacune des charges P et des contraintes effectives correspondantes.

On obtient ainsi
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Zone 1:P = 0,831F,.cp 41,204 F. 5, 4+ 1,116 F.-0,,
Zone I1: P — 0,80 F.0,4- 1,092 F, 5, + 1,286 F, o,
Zone LI : P—1,002 .0, 4 0,982 T, 5 + 1,212 F, 5,

On voit que pour la zone de rupture III, la charge de rupture de la colonne
est voisine de :

L — F],.Cﬂ. + F(..G(- + 11,21?5-501

tandis que pour la zone correspondant aux charges normales, et pour réaliser
la concordance, il faudrait appliquer la relation :

qul = 0783 FIJ-UIJ + /1720 Fe-cc + 1 ,12 Fs'U(‘z (A)

Dans le cas considéré, de méme que dans le cas qui suit, le béton accusait
sur le cube une résistance de 190 kg/cm® et sur le prisme une résistance
moyenne de 146 kg/em®. La contrainte de compression de l'acier des fers
atteignait en moyenne 2790 kg/cm? et la contrainte d’écoulement du fret-
tage atteignait 2890 kg/cm?. ;

Colonne no 4 (figure2).

On obtient, pour cette colonne de section carrée, des résultats absolument
semblables, on a ici pour la charge de rupture :

Betons R et e 146 kg/cm? ;
B e e At o 2730 kg/cem?,

Pour un coefficient de sécurité de 3, les contraintes calculées d'apres ce
coeflicient sont de :

1 T S PR 48,6 kg/ cm?;
BileEsians st Lo o 900 kg/cm?.
Pour un coefficient de sécurité de 2,5 on a de méme :
= Betantiin. S TS 60 kg/cm?;
Hiereileat e d s 1124 kg/cm?2.
Or les contraintes elfectives mesurées sont les suivantes :
Coefficient 3.... Béton....... 64 kg/cm?;
Hergit 08 0 590 kg/cm?2.
Coefficient 2,5. .. Béton....... 77,5 kg/em?;
Eersi . 1. 0 670 kg/cm?2.

Les contraintes effectives sont donc, par rapport aux valeurs déduites du
coefficient de sécurité :

Pour le coefficient 3... Béton.... 32°/, au-dessus

Fers..... 34,4 °/, au-dessous
Pour le coefficient 2,5.. Béton.... 29 °/, au-dessus
Fers..... 40 °/, au-dessous

[.es coefficients de sécurité effectifs sont done les suivants :
Pour une sécurité calculée de 3 :

dans le béton seul......... 2.28
dans les fers seuls......... 4,85

Pour une sécurité calculée de 25 :
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dans le béton seul......... 1,88
dans les fers seuls......... 4 35.

Les écarts sont done, dans la colonne carrée, encore plus prononeés et d’ail-
leurs dans le méme sens.

Si 'on établit & nouveau les formules correspondant aux zones I et 11 pour
les charges correspondant a 3 groupes d’équations (la zone III ne donnant pas
des résultats certains a cause de linfluence du frettage) pour les mémes
régimes de charge et en faisant intervenir les contraintes effectives correspon-
dantes, on obtient :

Zone 1:P=0,986F,.cp + 1,02 .00 + 1,015 F, .o,
Zone I1: P = 0,976 Fy.0, 1 1,027 Fy.00 - 1,018 F..q.,

On constate que dans la zone des charges normales, ces valeurs sont assez
voisines de la loi d’addition ci-dessous, tout au moins pour ce cas particulier
et dans le cas d’une colonne de section carrée :

qul = Fl) ob —+ Fo Ge "*' F,, Cez (B)

La colonne de section octogonale accuse des écarts plus prononcés.

Dans les deux cas, on entend bien par sécurité calculée celle qui est rap-
portée & la charge de rupture et par sécurité effective ou sécuritd propre
celle qui exprime le rapport entre les contraintes qui se manifestent d’'une part,
a la charge de rupture, d’autre part, sous la charge normale.

Peu de temps avant le début du Congres, paraissait, dans les Mémoires de
I’Association Internationale des Ponts et Charpentes (Volume I, page 379) un
mémoire de 1'Ing. I. N. Rengers, Directeur du Laboratoire d'Essai des
Matériaux de La Haye sur les « Essais sur des Colonnes, effectués par I’Asso-
ciation Hollandaise du Béton d’Amstlerdam ».

Cette série de 97 essais a comporté aussi des essais sur colonnes armées
avec des profilés rigides. Nous ne considérerons ici que l'une de ces colonnes,
d’ailleurs choisie arbitrairement et nous y appliquerons le méme raisonnement
que précédemment, dans la mesure ot les résultats publiés nous permettront
de le faire (voir figure 3).

Les caractéristiques de cette colonne sont les suivantes :

Sectiongdaabesier Sl ls sl e T 24 >< 24 cm;

Armature rigides . o0 .. 4 cornieres de 55 X 55 > 10 mm ;
Diametre des fils de frettage. ................. 3 mm ;
Pasidusfretfage. 0000 0L Ty e T e g sl 2rolem
Résistance du cube de béton. .. . .. PR e.oo.. 188 kg/cm?;
Résistance du prisme debéton............ .. .. 138 kg/cem2.

Limite d'écoulement du fil de frettage......... 2600 kg/cm?.

L’étude de la figure montre que, en raisonnant comme plus haut, les con-
traintes elfectives sont, par rapport aux valeurs déduites du coefficient de sécu-
rité :

Pour le coeffictent 3....... Béton.... 30°/, au-dessus :
Fers..... 43,4 °/, au-dessous ;
Pour le coefficient 2,5.... .. Béton.... 235,5°/, au-dessus;

Fers.,... 39,29/, au dessous.
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Si I'on fait porter I'investigation sur d’autres colonnes, on obtient desrésul-
tats absolument semblables. La valeur de l'écart entre les contraintes calcu-
lées et les contraintes mesurées dépend d’une manicre trés nette de la qualité
du béton et du diametre du fil de frettage, de méme que des caractéristiques de
'acier employé; il semble que cet écart soit plus faible pour une meilleure
qualité des matériaux, quoiqu’ils soient toujours trées nets. Les conlraintes
dans les fils de frettage n'ont pas été mesurées.

Sur les figures 1 et 2 sont également portées les contraintes partielles dans
le frettage; elles ont toutefois éLé calculées. L'examen du diagramme ne per-
met pas d’arriver & une conclusion positive; tout au plus peut-on dire que
ces contraintes montent plus ou moins régulicrement, sauf dans le voisinage
de 'état de rupture el que l'irrégularité qui se manifeste, lout au moins dans
la courbe de la figure I, lorsque la charge croit, ne peut étre attribuée qu’a un
défaut de mesure effective.

11 est en tout cas évident que lorsque la charge croit jusqu’a la rupture, cha-
cune des parties constitutives de la colonne travaille par elle-méme suivant
ses caractéristiques propres, pour céder, en définitive 'une apreés l'autre dans
la derniére phase; la rupture commence par se produire dans le frettage, de
telle sorte que 'enveloppe qui maintenait le béton se relache et que le régime
de compression qui se maintenait auparavant d’'une maniére en quelque sorte
artificielle se résout par la destruction de ce héton et qu'en fin de compte, dans
la section ainsi affaiblie, les armatures longitudinales flambent. Ces phases
particulicres se succedent d'ailleurs a de courts intervalles.

11 est donc inadmissible, étant donné les conclusions auxquelles on arrive
que l'on ne puisse baser les caleuls sur la phase de rupture que dans les
colonnes soumises & une charge centrée ; la plupart des éléments travaillant
2 la compression, dans les ouvrages, sont en effet soumis a des charges
excentrées et sont calculés en se basant sur les contraintes admissibles.

Les conclusions qui précedent demandent encore & étre controlées expéri-
mentalement, afin de préciser le comportement des colonnes fortement et
rigidement armées, pour diftérentes sortes de bétonnage et différents pourcen-
lages d’armatures, ainsi que la répercussion de ces influences sur les con-
traintes qui se manifestent dans la zone des charges normales ; celte étude pré-
liminaire est nécessaire si 'on veut pouvoir aboutir a une formule de validité
générale pour le caleul des colonnes fortement armées et frettées.

La plupart des essais qui ont éLé effectués jusqu'a maintenant ne se prétent
pas & une investigation dans cet ordre d'idées, car toutes les mesures néces-
saires n'ont pas été effectudes. Il est donc nécessaire de procéder a de nouveaux
essals.

Jusque la, on pourrait, pour les colonnes circulaires et octogonales, utiliser
la formule A, dans laquelle il est tenu compte direcltement ou indirectement
aussi bien de la qualité du béton que de celle de l'acier, de méme que de 1'im-
portance de 'armature et du frettage, cela pour la zone des charges normales
ot en observant les contraintes admissibles ; L validité de la formule B, en ce
qui concerne les sections carrées, demande a étre controlée a nouveau.
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VII A 3.

COLONNES EN ACIER ENROBEES DE BETON ET LEUR IMPORTANCE
DANS L'OSSATURE METALLIQUE

EINBETONIERTE STAHLSAULEN UND TRAGER, IHRE
BEDEUTUNG IM SKELETTBAU

COMPOSITE COLUMNS AND THEIR IMPORTANCE TO STEEL STRUCTURES

Dr. Ing. A. HAWRANEK,
Professor an der Deutschen Technischen Hochschule, Briinn.

Voir « Publication Préliminaire », p. 619. — Siehe « Vorberichl », S. 619.
See *° Preliminary Publication 7, p. 619.

Participants a la discussion
Diskussionsteilnehmer
Participants in the discussion :

[F. CAMPUS,

Professeur a I'Université de Liége.

Des sssais ont été effectués dans la période de juin 1931 a avril 1932 sur
plusieurs fermes métalliques du nouvel Institut de Chimie et de Métallurgie
de I'Université de Liége.

Les fermes sont toutes constituées de cadres rigides a étages et ont été cal-
culées par la méthode que nous avons résumée dans un rapport au Congreés
international de la Construction métallique & Liége en 1930 (Rapport VII, f.
n° 26). Des essais sur modeles de nceuds de charpentes rigides ont 6té effectués
préalablement a la construction (Communication faite le 11 mai 1932 a 1’As-
sociation belge pour I'étude, 'essai et I'emploi des matériaux).

[ossature métallique est caractérisée par une élévation assez faible (hauteur
maximum 30 m.) mais par des portées assez grandes entre colonnes (entredis-
tance axiale 16 m.) pour la majeure partie des fermes, des écartements assez
grands entre fermes (6 m. pour la plupart) enfin les fortes charges (1000 kgs. /m?
au tolal, soit 90 tonnes par ferme el par étage). Ce sont ces caractéristiques
qui ont 1nspiré le choix de la charpente métallique, notamment en vue de
réduire les dimensions et d'obtenir le maximum de surface et de volume utiles.
La plupart des poutres horizontales de 16 m. de portée sont des poutrelles
Grey & larges ailes de 0,475 (1/34° de la portée). Les plus hautes, pour 8 m.
d’écartement des fermes, sont des poutrelles Grey de 0,60 (1/27¢ de la portée),
les moins hautes, pour 3 m. d'écartement des fermes, sont des poutrelles
Grey de 0,30 (1/54° de la portée). Les colonnes, de section I, formées d'une
dme, de cornieres et de plats rivés, ont 0,75 de largeur. La figure 1 repré-
sente un aspect caractéristique de l'ossature en cours de montage. La figure

34
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b “ I ’ =
2 montre 'aspect de l'ossature apres enrobage de béton et bétonnagedes plan-
chers ; les nervures des planchers n'ont en aucun cas plus de 0, 78 m. de

Big. A
Vue de la charpente pendant le montage.
Ansichl des Stinderbaues wihrend der Montage .
View of the steel-construction during ereclion.

hauteur (il eit été possible de les réduire a 0,70 m.) et les hauteurs libres
d’étages seront pratiquement de 4,20 m.

Fig. 2

Vue de I'tlage inférieur de la charpente aprés enrobage.
Ansicht des unteren Stockwerkes des Stianderbaues nach der Einbetonierung.
View of the lower floor of the steel-construction after pouring the concrete.

La figure 3 montre un aspect de facade d'une aile en cours d’achevement ;
actuellement le gros-ceuvre est presque terminé.
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Les essals ont été effectués sur quatre fermes diverses; les résultals con-
duisent pour toutes aux mémes conclusions.

Nous nous bornerons & un exposé sommaire des expériences elfectuées sur la
ferme A. 16, qui sont les plus completes. Un exposé détaillé et complet fera
l'objet d'une prochaine communication & 1'Association belge pour Ilessai,
I'étude et T'emploi des matériaux.,

La ferme A. 16 est une des plus forles fermes de 16 m. de portée ; elle est
¢eartée de 8 m. d'une ferme spéciale de facade et de 3 m. de la voisine, Sur

Igio i3
Vue générale du biliment en cours d’achévement.
Gesamtansicht des Gebaudes withirend der Ausfiihrung.
General view of the building in course of conslruclion.

la figure %, qui montre la disposition générale du chantier d’expérience en
Juin 1931 cette ferme est celle contre les deux colonnes de laquelle sont dispo-
sées des échelles. La figure 5 indique la disposition des charges et de cerlains
appareils. On y voit au premier plan le poste central du télé—extensométre
acoustique du Dr. Schaeler (Constructeur Maihalk, Hambourg). Oulre cet appa-
reil & douze postes de mesures de tensions (fils D. 12), nous avons employé
huit extensomeétres Huggenberger, deux clinometres Stoppani, un théodolite
Zeiss, un fleximeétre Stoppani et deux fleximetres Zivy. La charge dessai de
25 tonnes était suspendue en deux points voisins des milieux des poutres. La
figure 6 résume toutes les caractéristiques de la ferme métallique, des deux
mises en charge de la poutre inférieure et de leurs résultats comparés i ceux
du calcul.
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On remarquera que les pieds des colonnes élaient déja enrobés légérement.
Un essal ultérieur sur une autre ferme a établi que cet enrobage augmentait

légerement l'encastrement rigide des bases des colonnes, par ailleurs déji tres
grand.

2

le schéma du haut de la figure 6 indique les moments d’inertie des poutres
dans leurs parties prismatiques et les rapports des rigidités relatives I/l des

Fig. 4.
Vue de la ferme A 16 pendant les essais.
Ansicht des Binders A 16 wihrend der Versuche.
View of the principal truss A 16 during the lesls.

diverses colonnes (considérées comme prismatiques) rapportées aux rigidités
égales des poutres, prises comme unité. .

Les diagrammes de la figure 6 montrent la bonne concordance des tensions
nesurées ot des tensions calculées d’aprés la méthode évoquée en introduc-
tion. On y voit figurer aussi des diagrammes comparatifs des déformations de
certaines sections transversales, d'aprés les mesures et le calcul. Enfin, un
détail de la figure 6, agrandi sur la figure 7, représente les tensions mesurées
sur un neeud, résultats qui concordent tres convenablement avec ceux des
essais sur modeles dont il a été fait mention plus haut. Toutes les tensions
mesurées sont quelque peu inférieures aux tensions calculées. Compte tenu
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des erreurs expérimentales, ce fait est dt a l'action des nceuds rigides, prou-
vée par nos essais sur ce sujet, et & 'action du joint complet, représenté & la
ligure 7 et qui est tres rigide. Ci-apres le tableau comparatif des valeurs cal-
culées et mesurées des rotations des neeuds 1 & 1 et des fleches au milieu de
la poutre 1 1"
Rotations I'léches

lissai Calculées mesurées dimin. °/, calculées mesurées dimin. °/,

226 0= s iGh 290 (1 800 o NS BT (st 8 ed Wi SRS /)

P 266> 1y =6 171 39> 10 =5 =280/ =i B EL0imn 11 48 mom - 2019/,

Fig. 5.
Disposition du chantier d'essai de la ferme A 16.
Anovdnunyg des Bauplalzes wiihrend der Versuche am Binder A 16.
Arrangement of builders’ yard for testing the principal (russ A 16.

Les dcarts proviennent des accroissements de rigidité des poutres par les joints
d’abouts et les noeuds.

Une correction partielle des résultats calculés, par détermination d'un
moment d’inertie moyen des poutres a profil variable (voir rapport n® 26 VII. f.
Congres de Liége, 1930, op. cit.) diminue appréciablement des écarts. Le degré
d’encastrement a été établi par la formule ¢ = —mi—l——
m, (-3 Bl o,

¢tablie dans le rapport précité. On a trouvé

d’apres le calcul essai 1:0,965 essa1 2:0,970
d’aprés la mesure des rotations  » 0,975 » 0, 980

Les écarts proviennent des mémes causes que ci-dessus.

La figure 8 reproduit quelques résultats principaux de Pessai effectué sur la
poutre supérieure 4-4" de la ferme A. 16.

Tous ces résultats concluent a4 l'excellence du principe de la continuité
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Tig. 6.
Essai sur la charpente mélallique du Val-Benoit. Ferme A 16.
Versuche am Stiinderbau von Val-Benoit. Binder A 16.
Test on the framework of Val-Benoit. Principal truss A 16.

Colonne = Siulen = Columns.
Poutres = Triager — Beams.

Ligne de référence pour tensions dans le poleau.
Bezugslinie fiir dic Spannungen im Pfosten.
Reference line for tensions in the stanchion,

1 mise en charge = 1. Belastung — 1st loading.

(Voir suile de la légende p. 5
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rigide des fermes métalliques — qui implique des nceuds d’assemblages adé-
quats — et au fonctionnement élastique de ces fermes conformément i la

théorie ; enfin, & leflicacité des dispositions du projet.
[.a ferme est en acier type de I'litat Belge, a 42-50 kg/mm? de résistance

o 4 madt en ijaug&_
O 2% Ause en (‘juu-q:_
B esntes pont {a /ﬁ
tf ls 2f mise an charae

w2 aupunpiornd

Fig. 7.

Auscultation du nceud = Unlersuchungdes Knotenpunktes = Invesligation of the assemblage point.
Mise en charge = Belastung = Loading.

Mesures pour la 1% el la 2° mises en charge qui se superposent.
Messungen fiir die 1. und 2. Belastung, die sich {iberlagern.
Measurements for the 1st and 2nd loadings, which are superposed.

et 20-21 ¢/, d’allongement. Le taux de travail adopté est de 14 kg/mm?2. La

charpente est presque totalement rivée ; on a également fait usage de boulons.

Nous avons procédé en mars 1932 a des essais sur la charpente aprés enro-
bage et bétonnage des planchers. Les fermes étaient enrobées d'un béton assez

médiocre au ciment de laitier, qui a donné comme caractéristique a I'époque
de I'essai (age 9 mois)

(Suite de la legende de la p. 534).

Axe de la poutre = Trégeraxe — Axis of the beam.

Fibre supérieure, inférieure = Obere, untere Randfaser = Upper, lower fibres at the cdges.
Section du joint = Stossquerschnitt — Section through the joint.
Mesure pour la 1™ et la 2° mises en charge qui se superposent.
Messungen fir die 1. und 2. Belastung, die sich tiberlagern.
Measurement for the 1st and 2nd loadings, which are superposed.
Légende. Valeurs mesurées. Valeurs calculées analytiquement.
Valeurs calculées par abaques. Désignations des instruments.
Signe des tensions : +— compression — extension.

Legende. Gemessene Werte. Analytisch berechnete Werte.

Mit Hilfe von Nomogrammen bestimmte. Werte Bezeichnung der
Instrumente. Vorzeichen der Spannungen : + Verkiirzung — Dehnung.
Legend. Measured values. Values calculated analytically.

Values calculated by nomograms. Designation of the instruments.
Stress signs : -+ compression — tension.
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\

E(sy = 20kg/em?) = 194.800 kg/cm? :
R, — 126kg/cm? ; sur prismes h = 3><h

Le béton des dalles de plancher est de qualité supérieure et fait au moyen
de ciment portland artificiel & durcissement rapide. Il a donné a I'époque des

essals, a l'age de 8 mois :

| . i
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IFig. 8.

Essai sur la charpente métallique du Val-Benoit. Ferme A 16. Poutre 4 — 4'.
Versuch am Stinderbau von Val-Benoit. Binder A 16. Balken 4 — 4.

Test on the steel construction of Val-Benoit. Principal truss A 16. Beam 4 — {’

Fibre supérieure, inféricure = Obere, untere Randfaser = Upper, lower fibres at the edges
"= Trigeraxe 4 — 4' = Axis of the beam 4 — 4",

h

4

Axe de la poutre 4 — 4
Légende (comme 4 la figure 6) = Legende (wie unler Figur 6) = Legend (as for Fig. 6

20 kg/em?) = 335.400 kg\cm? } v e e e

P

Eilcly =
Ry = 332 kg fem?

On a adopté pour le calecul m = 10,80 ou m = 6, 27.
La figure 9 résume les caractéristiques de la ferme A. 16 hétonnée et de ses
mises en charge. Elle indique de quelle maniére considérable ont été modifiées
les rigidités ahsolues et relatives des poutres avec leurs hourdis solidaires et
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des colonnes, les valeurs étant calculées, selon 1'usage, en tenant compte de
tout le béton.
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Essai sur la charpente métallique du Val-Benoil. Ferme A 16 enrobée.

Versuch am Stinderbau Va'-Benoit. Einbetonierter Binder A 16.
Test on the steel construc:ion of Val-Benoit. Concreted principal truss A 16.

Disposition des appareils = Anordnung der Apparate = Arrangement of the apparatus.
Coté cour — Coteé Meuse = Ilofseite — Flusseite = Courtyard side — River side.

Vue par en dessous de la poutre principale.
Unteransicht des Hauptirigers.
View of main girder from below.
Moments d'inertie et de rigidilé.
Trigheitsmomente und Steifigkeitswerle.
Moments of inertia and values of stiffness.
Charpente nue = Nackler Stinderbau = Steel-construction alone.
Charpente enrobée = Einbetonierter Stinderbau
Coupe a — b = Schnitt a — b == Section a — b.
Colonne inférieure = Unterer Stinder = Lower column.
Désignation des appareils = Bezeichnung der Apparale = Designalion of apparatus.
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L'augmentation du moment d'inertie de la poutre par son enrobage seul est
de 97 °/,, le pourcentage d’acier est de 6,85 °/,. En y ajoutant les ailes jus-
quaux axes des dalles, le pourcentage total d'acier est de 2,33/, et le
moment d’inerlie de la poutre est augmenté de 340 s

Les poteaux sont moins fortement renforcés par l'enrobage. l.e moment
d'inertie est augmenté de 42,5 °/,; le pourcentage de l'acier est de 10, 45 /.
De ce fait, les rapports de rigidité relative des colonnes par rapport aux poutres
sont diminués, pour la ferme enrobée, au tiers des valeurs calculées pour la
ferme métallique nue. Il en résulte un déplacement des points d'inflexion des
poutres vers les colonnes, effectivement constaté par la comparaison des valeurs
des tensions calculées pour la ferme nue, avec celles calculdes pour la ferme
bétonnée et enfin avec les valeurs mesurées. Pour le caleul de la ferme béton-
née, on a tenu compte du béton soumis a 'extension. Quelles que soient les
objections théoriques que I'on puisse faire i cette hypothese, les expériences
ne l'ont pas contredite, car toutes les valeurs mesurées sont inférieures aux
valeurs calculées.

Les tensions ont été mesurées sur le métal en certains des points auscultés
lors des essais sur la charpente nue. On s’est servi de l'extensomeétre acous—
tique Dr Schaefer. On a tenté de mesurer les tensions du béton par les exten-
sometres Huggenberger, sur 10 et 20 em. de longueur de mesure. Malheureu-
sement, par suite des conditions tres défavorables d’expérience et des faibles
tensions produites, ainsi que des elfets thermiques et atmosphériques superti-
ciels, les mesures sur le béton n'ont pu étre utilisées. Les clinométres aussi
ont fonctionné irrégulierement, les rotations étant dailleurs insignifiantes.
Les meilleurs résultats ont été obtenus par les fleximétres. D'une manieére
générale, les mesures de tensions et de rotalions ont été peu sures, 4 cause de
leurs tres faibles valeurs, malgré la manipulation de charges dont le total
s'est élevé i 80 tonnes. Les influences thermiques et atmosphériques ont for-
tement contrarié ces mesures,

Les tensions des colonnes, tant du métal que du béton, étaient tellement
faibles dans les conditions d'essai qu'elles n'ont pu faire l'objet de mesures
utilisables. Il parait difficile d’y apprécier la répartition élastique des tensions
entre I'acier et le héton. Le clinometre placé au neeud 1 a décelé des rotations

insignifiantes. Pour les fleches au milieu de la poutre, on a obtenu ce qui
suit :

Mise en charge 1 2 3 & 3t

Fleches calculées sans béton 4,42 7,76 10,45 8,88 12,85 mm.
» » avec béton 1,12 2,05 276 2 345 3,26 mm.

FFleches mesurées 0,405 0,802 1,060 1,11 1,72 mm.

On constate 'effet, surprenant par son importance, d'un enrobage toul a fait
ordinaire et surtout de la solidarité des hourdis. Cet elfet apparait presque
double, en moyenne, de celui que dénote le calcul selon les hypotheéses indi-
quées. Un pareil calcul, conforme aux hypotheses é¢lastiques, parait done str
dans les limites de tensions trés modérées.

Limportance de cet elfet résulte d’'une maniére plus surprenanle encore
d'essais de flexion faits sur la ferme A. 13, qui justifient que quelques indica-
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tions en soient données. La ferme A. 13 est l'une des plus faibles des fermes
de 16 m. de portée. Ses poutres sont des poutrelles Grey a larges ailes de
0,30 m. de hauteur. Aprés construclion, elles ont été enrobées avec une sur-
charge inférieure de béton, soutenue par quelques faibles armatures. Cette
disposition peu exemplaire nous a été imposée pour des raisons architecturales.
La figure 10 résume les caractéristiques de la ferme et de ses mises en charge,

qui se sont élevées i 26,7, & 53,4 et & 80 tonnes (surcharge maximum en ser-
vice).

L'une des dalles contiguds a la ferme A. 13 conslitue une travée de dilata-
tion, non solidaire de enrobage de la poutre.

Néanmoins, les fleches mesurées sont considérablement inlérieures aux fleches

g . 1
calculées. La fleche maximum est 00 de la portée et la fleche rémanente
476
t inféri 2 !
est inférieure &4 —— .
28600

Les ellets de la plasticité du béton se dénotent dans les résultats des essais
sur cette ferme, mais d'une maniére modérée. Il est certain, cependant, que
'ensemble posséde une marge de rigidité que les déformations croissantes
éventuelles du béton ne pourront compromettre.

Iintin, nous avons tenlé de mesurer les elforts engendrés dans la ferme
métallique A. 16 au cours de l'enrobage et du hétonnage. A cet elfet, nous
avons placé des lils de mesure du type D. 12 de I'extensomeltre acouslique du
D* Schaefer en certains des points auscultés lors du premier essai. Ces fils
étaient renfermés dans des boites étanches et placés sur la ferme avant coffrage
el bélonnage. Sur les sept fils placés, un a été noyé des le début et cing ont
fonctionné jusqu'au bout. La figure 11 résume les dispositions et les phases
de l'expérience. La carence d'un des fils rend malheureusement 'interpréta-
tion des résultats presque impossible et I'importance des tensions mesurées de
méme que l'allure de leur variation font supposer de graves perturbations de
mesures.

Nous présumons que les appareils de mesure ont été fortement déréglés par
les chocs violents qu'ils ont supportés lors du coffrage, lors du bélonnage, du
décoffrage, de P'enlevement des étancons, ainsi que de la manutention et du
déchargement des matériaux apres le bétonnage des planchers. Les résullats
ne permettent pas non plus de déceler les efforts du retrait du bélon. Quoique
tres indécis, ces essais laissent cependant subsister I'impression que les char-
pentes métalliques peuvent recevoir des mises en charge importantes du fait
de I'enrobage et du bétonnage, qu'il convient de bien organiser ces opérations,
el de calculer 'ossature métallique en conséquence.

[Les vésultats de ces essais établissent nettement les avantages de la conti-
nuité des fermes et le role considérable de 1'enrobage et des hourdis en béton
dans la résistance d’ensemble. On en conclut qu'il faut recommander le revé-
tement de l'ossature métallique en béton résistant, tant en ce qui concerne les
poutres que les colonnes.

La collaboration du béton d’enrobage et des planchers avec les fermes ou
poutres métalliques peut s’apprécier, dans les limites des fatigues normales
ou modérées, par les hypothéses usuelles du calcul du béton armé. Il peut
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cependant étre rationnel, comme nous I'avons fait dans nos caleuls, de rappor-
ter tous les éléments a I'élasticité de l'acier. La queslion de savoir s'il faut tenir
compte ou non du béton lendu est accessoire dans les limites de fatigue des
expériences précitées. Pour un calcul préalable, on pourra se tenir a 'hypo-
these la plus prudente sans perdre le bénéfice de I'enrobage. Il sera prudent
d’évaluer les ellets du retrait par les méthodes connues, mais il est possible
que les coeflicients usuels soient excessils. Lorsque 'on tiendra compte systéma-
tiquement de I'action de I'enrobage dans un caleul préalable, il sera utile de pré-
voir des dispositifs contrariant le glissement du béton sur I'acier et renforcant
I’adhérence, notamment un léger frettage.

Au point de vue d’ensemble d'une ossature, on peut éetre d’accord avec le
rapport du Professeur Hawranek concernant l'opportunité de calculer la char-
pente métallique pour les charges qu’elle subit avant enrobage ¢t au cours du
bétonnage et de faire intervenir la contribution du béton en ce qui concerne la
résistance finale. L'organisation du bétonnage devra étre coordonnée avee les
bases de calecul. Avant comme apres enrobage, la continuité systématique-
ment réalisée contribue considérablement & la résistance et i la rigidité de
'ossature ; elle permet lutilisation maximum en surface et en volume ainsi
qu'une appréciable économie.

Dr. techn. F. BARAVALLE,

Assistent an der Technischen Hochschule, Wien,

Im Verlaufe der Diskussion wurde erwilnt, dass man sich wohl schon sehr
viel mit der Erforschung von Eisen und Eisenbetonstiilzen verschiedenster
Bauarten Dbeschiftigt habe, dass aber in Bezug aufl die Aus-
bildung der Anschliisse von Siulen und Deckentrigern noch
keine Arbeiten vorliegen.

Demgegenuber méchte ich anfithren, dass Baurat Dr. Ing.
Bruno Bauer in Wien seit Jahren an der Vervollkommnung
der Eisenbetonskelett-Bauweise arbeitet !,

Die grundsiitzliche Losung des Bewehrungsgerippes, die
weitgehend patentrechtlich geschiitzt ist, beinhaltet nun
nicht nur

1) den Bau von Ilisenbetonstiitzen mit Bewehrungen
verschiedenster Querschnitte und Stahlgiiten, sondern auch

2) die Verbindung der Unterziige bezw. Deckenbalken mit
den Siiulen fiir die iiblichen Deckenarten.

Fir erstere (Abb. 1) liegen schon seil langem Versffentlichungen iber
deren Bauart und Tragfihigkeit vor. Die diesbeziiglichen Versuche wurden

1. Bisherige Verdé{fentlichungen :
Zeitschrift : Der Industriebau 1929, Heft 5.
Beton und Lisen 1930, He(t17.
Verein deutscher Ingenieure 1931, eft 22,
Oesterr. Ingenieur- und Architekten-Verein 1932, 1lefl 1, 2.
Oesterreichische Bauzeitung 1932. Uelt 7.
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nach Programmen von Hofrat Prof. Dr. Ing. R. Saliger durchgefiihrt und in
seinem Diskussionsbeitrag sind 1hre bisherigen Iirgebnisse zusammenfassend
dargestellt.

| a

a, Umschoyrung o wnteren Ssvle.
b. Umschnirung d. oberen Saule.
¢. Umschnurungslasche .
d Deckentrager. =

a. Unschaarung der unferen Seule. {

b Unschnimeng der oberen Saule .

c. Umschnirungslasche.

0. Profil- u. Flachersen zun Auftagerung des I Eisens v zur Sfossdeckung d. Saulenbewehrang.

e. Deckentragen

3 3
Pig. 2. — a Fretlage du poteau inférieur = a Umschniirung der unteren Sidule = a Spiral rein-

forcement of lower pillar.

I Frettage du poteau supéricur = b Umschniirung der oberen Siule = b Spiral reinforcement
of upper pillar.

¢ Fretlage d’assemblage = ¢ Umschniirungslasche = ¢ Supporting strap for spiral reinforcement.

d Fers plats et profilés servant & I'appui des poulrelles et a l'assemblage entre les armatures
des poteaux = d Profil und Flacheisen zur Auflagerung des I Eisens u. zur Stossdeckung d.
Siulenbewehrung = d Profile and flat iron for the support of the I-beam and for covering the
joints of the pillar reinforcement.

e Poulrelle de plancher = e Deckentriger = e Ceiling heam.

Fig. 3. — a Frettage du poteau inférieur = a Umschniirung der unteren Siule = Spiral rein-
forcement of lower pilla:.

b Frettage du poteau supérieur = b Umschniirung der oberen Séule == b Spiral reinforcement
of upper pillar.

¢ Frellage d'assemblage = ¢ Umschniirungslasche = ¢ Supporting strap for spiral reinforce-
ment.

d Poutrelle de plancher = d Deckentrager = d Ceiling beam.

Fig. 4. — Tole poingonnée = Riffelblech = Chequered plate.

[m weiteren seien nun einige der ebenfalls patentrechtlich geschiitzten
Anschliisse von Siulen und Deckenbalken besprochen.
Bei der geldutigen Ausfithrung mit Walzproﬁl-DeckenLragern ist in Abb.
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2 die Verbindung bei einer Siiule mit Rundeisenbewehrung dargestelll. Die
Auflagerung erfolgt auf Flacheisen, welche durch Vermittlung von Winkeln an
den Rundstangen befestigt sind. Abb. 3 zeigt den Anschluss bei Profileisen-
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Fig. 5. — Profilés légers en Lole siride. — Leichtlprofile mit gestanzler Seitenfliche =2 Light.
scclional iron with stamped side surfaces. '
Wi 6.‘— Disposilion el dimension de quelques types de profilés légers avee parois slrides —
;\u.?‘luhrungsfn:-rflen uml Abmcss.ungen verschiedener Leichtprofile mit geslanzten Seilenflichen
= Shapes and dimensions of various light sectional irons with slamped side surfaces.
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Fig. 7. : Fig. 8.

Fig 7. — Systéme d'armature d'ossalure en béton armé, « Systéme Dr. Bauer », employé pour
la construction d'une usine 4 Briian = Bewehrungsskelett « Bauart Dr. Bauer » bei cinem
Fabrikbau in Brilnn = Reinforcément skeleton, type Dr. Bauer, in a factory at Briinn.

Fig. 8. — a Irettage du poteau inférieur = a Umschniirung der unteren Siule — a Spiral vein-
forcement of lower pillar.

b Frettage du poteau supéricur = b Umschuiirung der oberen Siule = b Spiral reinforce-

ment of upper pillar.

¢ Freltage d'assemblage = ¢ Umschniirungslasche = ¢ Supporting strap for spiral reinforcement,

d Tole strice ou profilé léger = d Riffelblech oder Leichtprofil = d Chequered plate or light
sectional iron.
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bewehrung. Die Stossdeckung der Langshewehrung bilden Winkeleisen und
Jene der Umschniirung die sogenannte Umschniirungslasche, welche den
Zusammenhang zwischen den jeweils nur durch ein Stockwerk durchgehenden
Umschniirungen bildet. Dies hat den Vorteil, dass wahrend der Betonierung
eines Geschosses, die Umschniirung der sich nach oben fortsetzenden bereits
fertigc montierten Siule einfach hochgezogen werden kann und den Arbeils-
gang nicht behindert. Die Verbindung der einzelnen Hisenteile erfolgt durch-
wegs durch Heftschweissung, deren Giite in der Ausfithrung jedoch auf die

Tragfihigkeit des fertigen Bauwerkes ohne Einfluss bleibt. Jegliche Niet-oder
Schraubarbeit entfallt.

§

Unmechmarung o unfeen Shitre
Umsehnurang o, cberen Shitze

Schiitz 2un Einbrangung der
Umsepnirungehreste

Hablziege!

Holzbohle

X W Ne g0 oo
§

Iig. 9. — a Armalure longitudinale du poleau = a Siaulenlingsbewehrung = a Longitudinal
reinforcement of pillar.

b Trettage du poteau inféricur = bh Umschniirung der unteren Stiilze = b Spiral reinforcement of

lower pillar.

IFretlage du poteau supéricur = ¢ Umschalirung der oberen Stiitze = ¢ Spiral reinforcement

of upper pillar. i

d Freltage d'assemblage = d Umschniirungslasche = d Supporting strap for spiral reinforce-
ment.

e Profilé léger = e Leichtprolile = e Light seclional iron.

[ Fer plat de {ixaltion. = [ Befestigungsflacheisen. = f IFlat iron for attachment.

g Dégagement pour [linsertion du freltage d'assemblage = g Schlitze zur Einbringung der
Umschniirungslasche = ¢ Slol for introducing slrap for spiral reinforcement.

h Briques creuses = h [Tohlziegel = h Hollow bricks. i

E Semelle de bois = k Holzbohle = k Wooden plank.

Im Gegensatz zu der Verwendung von Walzprotil-Deckentriagern, deren
Bemessung nach dem grossten Momenl erfolgen muss, gestattet die Eisenbe-
tonbauweise eine der Momentenwirkung entsprechende Austeilung der
Bewehrung. Bei Verwendung gewohnlicher Rundeisenbewehrung ist es bei
den bisherigen Avbeitsmethoden nicht maoglich, ein steifes Bewehrungsge-
rippe herzustellen.

Dr. Bauer ersetzt nun die verlorene Holzschalung durch einen stets im
Balken verbleibenden Stahltrog, in welchem die Rundeisenbewehrung verlegt
wird. Der Trog ist aus Stahlblech (Abb. &) oder aus Leichtprofilen ( Abb. %
und 6) zusammengesetzt und dient gleichzeitig als Schubbewehrung sowle als
rusiitzliche Liangshewehrung und ermdoglicht so die Auslithrung geringerer
Rippenbreiten. Die Seitenflachen, bezw. die Bodenfliche der Leichtprofile wie
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der Stahlbleche sind gestanzt, damit kein weiterer Putztriager erforderlich
wird.

Die Versuche, welche an Balken dieser Bauart, ebenfalls nach einem von
Prol. Saliger dufwestdlten Programm auswefu]n‘t wurden, zeigten iiberaus
gunstige Flwebmsse welche in der Zeltschuft « Beton und Eisen» 1930, Heft
17 vem[fentllcht Smd 5

Dle Verbindung der frither erwihnten Siiulen mit diesen Balken gibt uns
ein steifes Bewehr ngsskelett, welches eisenbaumiissig montiert wird und die
Baulasten sowie die \dekmlte aufnehmen kann. Dle Betonierung kann dem
kontinuierlichen Avrbeitsbetrieb des Skelettbaues folgen. (Abb. 7).

Kinen Anschluss von Stahltrigern aus Riffelblech oder Leichtprofilen an eine
Siule mit Rundeisenbewehrung zeigt Abb. 8. Ihre Verbindung mit einer
Siule, welche eine aus V\/ahprohlen bestehende Ldnrrsbewehlunﬂ besitzt,
in‘uwt Abb. 9. Bei beiden Siulenarten erfolgt die Verbmduno“ \Vleder durch
wekmpfte oder gerade Flach- oder Proﬁlelsen welche mit den Tr ogen, bezw.
mit der Sdulenbewehrung verschwelsst sind.

Diese Bauweise Dr. Bauers, welche sich also nicht nur auf die
Siulen beschrinlt, sondern ein gesamtes Bewehrungsskelett, bestehend
aus Siulen und Deckentrigern, behandelt, vereinigt die Vortelle de% Eisenbe-
tonbaues mit jenen des K 1senbaues und dlent mit der erzielten Wirtschaftlich-
keit der Praxis, ebenso wie der wissenschaftlichen FForschung.

Traduction.

Il a été signalé, au cours de la discussion, que si 'on s’est largement pré-
oceupé, jusqu’a maintenant, de I'étude des appuis métalliques et en béton armé
suivant les dispositions les plus variées, par contre, en ce qui concerne 1'exéeu-
tion des assemblages entre les poteaux et les poutres, il n'a été fait que peu
de travaux.

Je me permeltrai d'indiquer & ce sujet que depuis plusieurs années, L'archi-
tecte Dr. Ing. Bruno Bauer, de Vienne, a étudié la mise au point de la cons-
truction a ossature en béton armé!.

La solution de principe de l'ossature en béton armé, qui est largement pro-
tégée par des brevets, comporte, non seulement :

1. — La construction d'appuis en béton armé avec armatures de dilférentes
sections, en différentes qualités d’aciers, mais également :
A L’assemblage des sous-poutres et des poutres de plancher avec les

poteaux pour les différents types de planchers courants.

En ce qui concerne les appuis (figure 1). de nombreuses pubhcatlous ont
déja été faites sur les dispositions et la capamte de charge. Les essais corres-
pondants ont ét¢ exécutés suivant le programme établi par le Conseiller Prof.

1. Der Industriebau, 1929, no 3.

Beton und Eisen, 1930, no 17,

Vercin Deutscher Ingenicure, 1931, no 22,

Oest. Ing. — und A1ch|LekLen Verem 1932, no 4, 2.
Oest. Bauzeitung, 1932, n° 7.
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Dr. Ing. IR, Saliger; les résultats obtenus jusqu'a maintenant sont exposés
dans l'ensemble dans sa propre contribution i la discussion.

Il ne sera done question, dans ce qui suit, que de quelques dispositifs d'as-
semblage, d’ailleurs également brevetés, entre les poteaux et les poutres de
plancher.

Dans 'exécution courante, avec poutrelles de plancher en profilés suivant
figure 2, l'assemblage est réalisé, sur le poteau, avec une armature en hélice.
[’appui proprement dit est réalisé avec des fers plats, qui sont fixés aux fers
d’armature verticale par l'intermédiaire de corniéres. La figure 3 représente
l'assemblage dans le cas olt 'armature est constituée par des profilés. Les cor-
nieres indiquées précédemment sont constituées icl par les assemblages &
couvre-joints des profilés constituant les armatures longitudinales et le frettage
correspondant constitue la liaison entre les deux frettages supérieur et infé-
rieur qui ne s’étendent chacun que sur un seul étage. Cette disposition pré-
sente I'avantage que pendant le bétonnage d'un étage, le frettage de la partie
supérieure du poteau, qui est déja monté, peut étre soulevé Lrés simplement
sans géner le travail. L'assemblage des différentes piéces métalliques est
entierement exécuté au moyen de soudures légéres, dont la qualité n'intervient
en aucune facon dans la capacité de charge définitive de l'ouvrage. Tout rive-
tage ou boulonnage est supprimé.

[’emploi de poutrelles de plancher en profilés oblige & des dimensions cor-
respondant partout au moment maximum ; par contre, la construction en béton
armé permet d’adapter les armatures aux moments correspondants. Lorsque
l'on a recours aux fers ronds ordinaires, il n'est toutefois pas possible, avec
les méthodes de travail employées jusqu'a maintenant, d’obtenir une ossature
absolument rigide.

Le Dr. Bauer tourne la difficulté en remplagant le coffrage de bois perdu
par une sorte de caisson qui reste dans la poutre, et a I'intérieur duquel sont
posées les armatures en fers ronds. Ce caisson est constitué par des toles d’acier
(figure 4) ou par des profilés légers (figures 5 et 6); il intervient également
comme armature de cisaillement, ainsi que comme armature longitudinale
supplémentaire et permet ainsi de réduire les largeurs des nervures. Les faces
de ces éléments sont poingonnées, de maniére & éviter U'adjonction d’un habil-
lage spécial pour les enduits.

Les essais qui ont été effeclués sur des poulres ainsi montées, également
suivant programme établi par le Professeur Saliger, ont conduit & des résul-
tats particulicrement favorables, qui ont d’ailleurs été publiés dans la revue

Beton und Lisen », n® 17 de 1930.

[ assemblage des poteaux avec ces poutres permet d'obtenir une ossature
rigide, dont le montage se fait comme en construction métallique et qui est
susceptible de supporter les charges de la construction proprement dite ainsi
que les efforts dus au vent. Le bétonnage peut suivre d'une maniére régulicre
le montage de lossature (figure T).

La figure 8 représente un assemblage entre poutres métalliques en tole striée
ou profilés légers et poteaux, au moyen d'une armature en hélice. La figure Y
représente l'assemblage avec un poteau constitué par une armature longitudi-
nale en éléments profilés. Avec les deux genres de poleaux, I'assemblage se

33
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fait par I'intermédiaire de fers plats ou profilés droits ou coudés qui sont soudés
sur les parois des caissons et sur les armatures des poteaux.

Ce mode de construction du Dr. Bauer, quine se limite d’ailleurs pas
aux poleaux seulement, mais qui intéresse l'ensemble de l'ossature que
constituent les armatures, poteaux et poutres de plancher, réunit les avantages
de la construction en béton armé et ceux de la construction métallique ; il con-
tribue a réaliser I’économie dans la construction dans le sens du perfectionne-
ment technique.

Prof. Dr.-Ing. R. SALIGER,

Techn. Hochschule, Wien.

4ne allgemeine Einburgerung des umschniirten Gusseisens scheiterte an
der Abneigung der Ingenicure gegen die Verwendung dieses Baustoffes. Erst
der Lrsatz des Gusseisens durch Stahlskelette bedeutete die technisch und
wirtschaftlich einwandfreie Verwirklichung des gesunden Grundgedankens der
Ausniitzung der Druckfestigkeit eines Eisenkerns in einem umschniirten Beton-
mantel. Iinen bedeutsamen Anteil nimmt die neuzeitliche Schweisstechnilk,
da diese die Herstellung der Bewehrungsgerippe besonders vereinfacht, und
es sich nur um Haftschweissungen handelt, von denen die Giite der Kon-
struktion unabhingig ist. Dr. Bauer hat sich um die konstruktive Durchbildung
der formhaltenden Umschniirungsgerippe besondere Verdienste erwoben !.

Nach dem gegenwiirtigen Stand sind folgende Bauweisen zu unterscheiden

) Stahlskelette, die alle Lasten allein aufnehmen, wihrend der umhiil-
lende Beton nur als Feuer- und Rostschutz dient,

2) Mit Eisenbeton kombinierte Stahlskelette, die dadurch gekenn-
zeichnet sind, dass das Stahlgerippe wiihrend der Montage die aus Eigenge-
wicht, Arbeitslasten und Windangriffen entstehenden Kriifte aufnimmt, wiih-
rend die notwendige Erhohung der Tragfahigkeit durch die Umwandlung des
Stahlgerippes in umschniirte Stahlsiulen erfolgt.

Zur Lrforschung des Zusammenwirkens von Walzprofilsaulen der iibliclen
Bauart und von hochwertiger Rundstahlbewehrung, beide in Verbindung mit
umschniirtem Beton, hat der Berichterstatter mehrere Versuchsreihen
durchgeltihrt, iiber die unter andern in Beton und Eisen 1930, Heft 1 und 17,
in der Oesterreichischen Bauzeitung 1930, Heft 4% wud im Bauingenieur 1931,
Hefte 15 und 16 berichtet worden ist.

Die letzte, im Jahre 1931 -ausgeftihrte Reihe umfasst 20 Saulen in 10
verschiedenen Bauarten. (Tabelle.) Bei 18 Siaulen wurden die Bewehrungsge-
rippe einbetoniert, wihrend 2 Siulén ohne Einbelonierung als reine Stahlge-
rippe auf ihre Tragkraft gepriift wurden. Ihre Abmessungen, Bauart und
Bruchbilder zeigen die Abb. 1-5.

Die Versuchsergebnisse aus der letzten Versuchsreihe haben die frithern
Untersuchungen bestitigt und die Kenntnis iber betonumschniirte Stahlsiulen
in wesentlichen Belangen erweitert. Sie konnen wie folgl zusammengefasst
werden

1. D.R.P.
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1) Die untersuchten 100 Sdulen haben Lingsbewehrungen von rund 4 =
129/, und bestehen teils aus Walzprofilen, teils aus Rundstiben mit Stauch-
grenzen von 2,2+7,7 t/em® Die Umwehrung betrug rund 0,5+2,3 o/, und

Ansicht der Séiuten. Stahlgerippe der Stuten Ne
45abed 46ab. 47ab, 482h,49ah.  S0ab 5ab. ab. Jiab.
[ f
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ofring und wurder als Stahigeryoe geprift
Fig. 1. — Ansicht der Sdulen = Vuede lace des poteaux — View of the columns.

Ilichen gehobelt... = scclions [raisées ct exacltement dans le méme plan = Surfaces planed
and exactly in one plane.

1500 bez. 3000 — 1500 et 3000 == 1300 and 3000.

Schweissnaht = cordon de soudure = Welded joint.

Mannesmannrohr = tube Mannesmann = Mannesmann tube.

Stahlgerippe der Siulen = disposition de l'ossature métallique des poteaux — Steel ribs of
columns.

Bei den Séulen No. 45 bis 53... = dauns les poleaux n° 45 a 53, {outes les pieces de I'armature sont
assemblées par Soudure = In columns n° 45-53 all connecting plates are Mannesmann tubes
250 mm long and § = 5 and welded to the longitudinal reinforcement.

Siulenkopfausbildung == dl‘ipO‘olthD des tétes des poteaux = Design ol head of colums.

Bei simltlichen Sidulen... = méme disposition pour tous les poteaux, dl'exception des n° {%ab —
the same in all columns (:xcept n° 49 ab.

Schalung in 2 Hélften. .. = enveloppes préparées en deux moitiés et s’appuyant sur la couronnc
en iu- plat == blleotmg construsted in 2 halves ; rests on the flat iron ring.

Flacheisenring zur Kopfverstirkung = couronne en fer plat destinée au renforcement de la téte
du poteau = Flat iron ring forstrengthening head.

Umschniirung tber die... = frettage s'étendant sur toule la hauteur du poteau = Spiral reinfor-

cement over whole length of column, Flat iron ring for strengthening head length 1260 mm,
breadth 240 mm, 6 = 10.
Rundeiscnstiick ala Abstandhalter = barre ronde d'écartement = Iron rod serving as distance piece.

Sdulen No. 49 ab sind ohne Beton... = les poteaux n° 49 ab ont ¢té essayés sans bétonnage, sans
couronne extérieure de téte, a titre d'ossature proprement métallique — Columns n® 49 ab are

without concrete and outer head ring and were tested as steel ribs.

besteht aus Stahl mit Streckgrenzen von 1,7+ 5,2 t/cm?. Die Versuche umfassen
sonach den ganzen Bereich der Bewehrungsstirken und Bewehrungsgiiten, der
in der Praxis in Betracht kommt.
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ausgenitzt werden, wenn der von der Umschniirung tbertragene Lastanteil
wenigstens etwa 15°/, vom Lastanteil der Langshewehrung betrug.

2) Bei allen Siulen konnte die Stauchgrenze der Liangseisen vollstindig

Fig. 2. Fig. 3.
Fig. 2. — Bewehrungsgerippe einer Versuchssiule vom Jahre 1031
= Armalure d'un poteau d'essai de 1931 — Reinforcement ribs of an experimental column in 1931.
Fig. 3. — Kopfausbildung = Disposilion de la téle d’un poteau = Construclion of head.

3) Die Tragkraft der S#ulen ist in allen Fallen durch die Summe der
Widerstande gegeben, die durch die Druckfestigkeit des Betonkerns und der

Eiz. 4. Fig. 5.
Fig. 4. — Bruchbilder von 1,5 m langen Siulen = Ruptures de poteaux de 1.5 m
— Iracturesin columns 1,5 m long.
I'ig. 5. — Bruchbilder von Siulen von 3 m Linge — Ruptures de poteaux de 3 m

= I‘ractures in columns 3 m long.

Lingsbewehrung (ohne Knickabminderung) und vom Zugwiderstand der
Umschniirung (Streckgrenze) gebildet wird.

k) Bis zur Rissbildung wirken die Querschnittsflichen des Betons (Kern
und Deckschicht) und der Lingsstibe in der gleichen Weise wie bei einer



Colonnes en acier enrobées de béton et leur importance dans I'ossature métallique 549

gewohnlichen Kisenbetonsiule im Verhiltnis der Dehnmasse I, : I, gemiss
den Stauchungen der beiden Stolfe.

Die Risse treten bei Betonpressungen auf, die ungefihr der Prismenfestiglkeit
gleich sind. Die Stauchungen der Siiulen bis zur Rissbildung sind im all-
gemeinen grosser als die Stauchungen des unbewehrten Betons.

5) Je stirker die Bewehrung ist, desto vollkommener lost sich die dussere
Schale vom Kern und desto hoher liegt die Bruchlast iiber der Risslast. Der
Unterschied zwischen Riss- nnd Bruchlast betragt bis zu 25¢/,.

6) Die Bruchstauchung der umschniirten Stahlsiule betrigt das Mehr-
fache der Zusammendriickbarkeit des nicht bewehrten Betons. Sieist so gross,
dass die Stauchgrenze der Lingseinlagen in allen Fillen nahezu erreicht, meist
aber tberschritten wird.

7) Die Wirkung der kreisrunden Umschniirung ist bei allen Saulen
niherungsweise durch

N,=2,8 F,. ¢, ausgedriickt.

8) Der Anteil des Betondruckwiderstandes an der Tragkraft der Saulen
betrigt innerhalb des durch die Versuche gedeckten Bereichs ein Sechstel und
mehr. In diesem Sinne wirken solche Siaulen fast wie reine Stahlsiulen,

obwohl der Beton eine unbedingte Notwendigkeit ist.

5)) Die Bruchfestigkeit der mit hochwertigem Stahl lingsbewehrten

Siulen (berechnet mit dem geometrischen Querschnitt des Kerns) betrigt je
nach Stirke und Giite der Bewehrung bis 1200 kg/cm?.

10. Beziiglich der baulichen Durchbildung und Berechnung wird
aus den durchgefihrten Versuchen folgender Schluss gezogen :

Die Stirke der Umschniirung, ausgedriickt durch Fy. sgpeck, soll wenigstens

5°/, von der Stirke der Ldn@sbewehrun_,, ausgedriickt durch Fe. sgpuen, sein,
also

Fs- Ostreck > 0, 05 F‘.. SStauch-

Ausserdem soll sein

I's > 0,005 Iy

Die Bruchlast der Saulen ist durch die Beziehung gegeben :

Ni= Fk- GPrism + Fc- 1 51 JStauch ‘I" 278Fs- CStreck-

Bei s-facher Sicherheit fiic die Bewehrung und unter Einhaltung der nor-
mengemiissen zulissigen Betonpressunfr ergibt sich die zulissige Belastung

1,1 Gs 2R

» '+ OStauch  1p “,0. OStreck

Nzul = Fk- hzul + f K N 2 . F.3
i (P k + n. Fﬂ —+ ns. F:.) Gbzul = 8 Gh zul

Bei der Annahme einer s = 2,5 fachen Sicherheit fiir die Bewehrung unter
ruhender Belastung ergibt sich

e s
Nzul = Fk- Gl zul + 0744)- Pe- OStauch + 1,1 . Fs- SStreck:

Zuweilen wird die zulissige Pressung der Kisenstibe mit dem im Eisenbau
iiblichen Wert angenommen, dann ist

Nzul — Fk- Gh zul + l‘e- Ge zul + 1;1 . l‘s- GStreck -
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Versuchsprogramm ausgefithrt 1931.

Siglon | Lingsbe- | i | 108 |y gy sugey|  Umschnirang
&5 ab o 32 St 37 1500 Eisenbeton gh,9="50 mm.
45 ed b 32 St. 37 1500 » 35,9=50 »
46 ab ba 32 St. 80 1500 » gH,9=—>50 »
47 ab b g 32 St. 80 3000 » 359-—=50 »
48 ab 4o 32 St. 80 3000 ”» 07,9=50 »
49 ab bo 32 St. 80 3000 Stahlgerippe a3,9=>50 »
50 ab b o bk St. 80 3000 Eisenbeton 259=>50 »
51 ab 4o 44 St. 80 3000 » 27,9—50 »
52 ab 4o &% St. 80 3000 » a7,9-=25 »
53 ab 50 44 St. 80 3000 » 57.9=50 »
Traduction.

La généralisation de I'emploi de la fonte frettée se heurta i la méfiance
qu'éprouvaient les Ingénieurs & I'égard de ce matériau de construction. Ce
n'est que lorsquel’on put remplacer la fonte parl'ossature en acier que larésis-
tance du métal & la compression put étre pleinement mise en valeur tant du
point de vue technique que du point de vue économique, sous forme d'une
ame d’acier enrobée dans une enveloppe de béton frettée. La soudure joue la
un role important, car elle permet de simplifier dans une large proportion le
montage des divers éléments de 'armature, sans qu’ll s'agisse d'ailleurs la
d’autre chose que de soudures légeres, dont ne dépend nullement la valeur de
la construction. Cest au Dr. Bauer que l'on doit, tout particulierement, le
développement de 'ossature rigide frettée !,

Dans I'état actuel de la question, il faut distinguer les procédés de construc-
tion suivants :

l. — Ossature métallique proprement dite, supportant & elle seule
toutes les charges, tandis que le béton qui I'entoure ne sert que pour assurer
la protection contre le feu et contre la rouille ;

2. — Ossature métallique combinée avec le béton armé, caracté-
risée par ce fait que la partie métallique supporte, pendant le montage, les
efforts qui prennent naissance sous l'influence du poids propre, des charges
qu'apportent les travaux eux-mémes et du vent, la capacité de charge effective
¢tant ensuite élevée a sa valeur nécessaire par suite de la transformation de
cette ossature métallique en poteaux frettés.

Dans le but d’étudier 1'action combinée des poteaux en profilés de types
courants el des armatures en aciers ronds a haute résistance, tous deux englobés
dans le béton fretté, 1'auteur du présent rapport a exécuté plusieurs séries
d'essais qui ont fait 'objet de publications dans Beton und Eisen, 1930, ne 1

1. Brevet allemand.
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et 17, dans la Oesterreichische Bauzeitung, 1930, n° 44 et dans Bauingenieur,
1931, n° 15 et 16.

La derniére série d'essats, quidate de 1931, a porté sur 20 poteaux exécutés
suivant 10 dispositions différentes (tableau). Sur 18 de ces poteaux, on a bétonné
le systéme desarmatures, tandis que sur les deux autres, aucun bétonnage n’a
été effectué, l'ossature étant soumise aux essals pour sa résistance propre.
Les figures 1 & 5 indiquent les dimensions, les dispositions adoptées, ainsi que
les figures de fracture obtenues.

Les résultats fournis par celte derniere série dessais ont confirmé ceux
qu'avaient donné les recherches antérieures, ilsont permis d’élargir notablement
nos connaissances sur le comportement des poteaux métalliques enrobés de
héton. Ces résultats peuvent étre résumés comme suit :

1. — Les 100 poteaux éludiés possédent des armatures longitudinales &
raison de 4 a 12 °/,, qui sont constituées soit par des profilés, soit par des barres
rondes admettant une limite de résistance a la compression de 22 & 77 kg/mm?.
Le frettage atteint des proportions de 0,5 a 2,3 °/, et est exécuté avec un
acler admettant une limite d'écoulement de 17 &4 52 kg/mm?2. Les essais ont
ainsi porté sur toute la gamme des armatures que 'on a & considérer dans la
pratique.

2. — Dans tous les poteaux, on a pu utiliser pleinement la résistance a la

compression des fers longitudinaux, lorsque la fraction de la charge supportée
par le frettage atteignait au moins environ 15 °/, de la fraction de la charge
supportée par I'armature longitudinale elle-méme.
3. — La capacité de charge des poteaux est donnée dans tous les cas
par la somme des résistances suivantes : résistance & la compression du noyau
de béton et des armalures longitudinales (sans qu'il y ait & faire intervenir une
réduction tenant compte du flambage), et résistance a la traction du frettage
(limite d'écoulement).

k. — Jusqu'a 'apparition des fissures, les sections du béton (noyau et
enveloppe) et des barres longitudinales se comportent de la méme manicre
(ue dans les poteaux en béton armé ordinaires, dans le rapport E./IL et sui-
vant les compressions auxquelles sont soumis les deux matériaux.

Les fissures apparaissent dans le béton pour des pressions qui sont & peu
prés équivalentes a la résistance du prisme. Les compressions (raccourcisse-
ments) des poteaux, jusqu’a Papparition des fissures, sont en général supérieures
a celles qui correspondent au béton non armé.

5. — Plus les armatures sonl importantes, et mieux l'enveloppe extérieure
se détache parfaitement du noyau ; par suite, plus est élevée la charge de rup-
ture, par rapport ala limite de fissuration. [.’écart entre les limites de fissura-
tion et de rupture atteint jusqu’a 25 °/,.

6. — La compression & la rupture pour les poteaux métalliques enrobés
et frettés atteint une valeur multiple de la résistance a la compression du
béton non armé. Llle est assez élevée pour que, dans tous les cas, la limite de
compression des armatures longitudinales soit atteinte et que, généralement,
elle soit méme dépassée.

7. — L’influence exercée par le frettage circulaire se traduit dans tous
les poteaux approximativement par la relation suivante :
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Ns T 2a8 Fs Ge

8. — La participation du béton & la capacité de charge des poteaux atteint,
dans la gamme couverte parles essais, un sixieme et plus. Dans cet ordre d'idées,
de tels poteaux se comportent presque comme des poteaux uniquement métal-
liques quoique le bélon réponde a une nécessité absolue.

9. — La résistance & la rupture des poteaux munisd’armatures longitu-
dinales en acier 2 haute résistance (calculée en partant de la section géomé-
trique du noyau) atteint, suivant lépaisseur et la qualité de l'armature,
jusqu'a 1200 kg/cm?,

0. — En ce qui concerne les dispositions & adopter pour le caleul et la

conception, on peut, des essais qui ont été effectués, tirer les conclusions qui
suivent :

Limportance du frettage, exprimée par larelation :
E.. 5. (voir désignations plus loin)

doit étre au moins égale a 5 o/, de celle de I'armature longitudinale, exprimde
par la relation :
F(,‘- Te
On doit done avoir :
B oo > 005700, o
Iin outre, on doit avoir ;

Iy = 0,005 TI7,
[a charge de rupture des poteux est donnée par la relation suivante :
NV =" o 0 A e SN SIR Rl

Avec un coefficient de sécurité s pour les armatures et en observant les

valeurs admises normalement pour la résistance du béton, on a pour la charge
admussible :

e 28 o
Nadm == Fk'Gb + ’S)G' -Fe '“;“ 7(3 e

= /\Fk -+ n Fe -+ n, stmb — b Oh

St on suppose un coefficient de sécurité de 2,5 pour 'armature, pour une
charge fixe, on obtient ;

N“d“‘ S Fk ot + 0945 Fc - Cc + 131 Fs . Op

On admet parfois pour la contrainte admissible dans les fers la valeur cou-

ramment employée en construction métallique ; on a alors :
Nadm == Fk - Oh + Fv - Oa + 1 71 Fs - Ge

Dans ces relations, on désigne par :
I’; la section du frettage
7. la limite d'écoulement du métal du frettage
I'. la section des armatures longitudinales
s la limile de résistance de ces armatures & la compression
sp la résistance du prisme de béton
I’y la section dunoyau de béton
s, la contrainte admissible dansle héton
oo la contrainte admissible dans l'acier.

-
Sl
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Dr. Béla ENYEDI,
Budapest.

Die steife Bewehrung der Eisenbetonkonstruktionen entspricht im Allge-
meinen auch den Bedingungen der Wirtschaftlichkeit, vorausgesetat, dass bei
der Herstellung derselben, die sowohl theoretisch abgeleiteten, als auch durch
Versuche nachwewwsenen Konstruktionsregeln genau berticksichtigt werden.

Bei Druckgliedern muss man das von IIerm Oberbaurat Dr. Ing. e. h.
Fritz v. Em pu’ ger aufgestellte, und von zahlreichen Versuchen be%t‘ltl“t(} !
Additionsgesetz Ver‘wenden auf Grund dessen iiberall, wo es sich um grossere
Beldstungen handelt, die %Lelfe Druckbewehrung ]odenfallg auch wirtschafthich
ist. Im ersten Band der Abhandlun gen habc ich einen Aufsatz? verdoflent-
licht, in welchem durch ausfiithrliche Kostenberechnungen nachgewiesen wurde,
dass die steifbewehrten Eisenbetonsiulen nur dann wirtschaftlicher sind als
die iblichen Eisenbetonsiulen, wenn die Querschnittsfliche der steifen Be-
wehrung nicht mehr als des Betonkernes betriigt ; ferner wurde
zahlunnassw festgestellt, dass dle edleren Stahlsorten, d. h. SL 52, die Herstel-
lungskosten ver mmderm

Herr Professor Dr. Ing. Hawranek ist zu ganz anderen Resultalen
gelkommen, insofern er erklirt?, dasses schon bei St 37 schwer sei, die steifen
BO\\ eluunwen voll 1usLunut/en bei St 352 sei dies aber tiiberhaupt nicht
moglich. Der einzige Grund dafut warum Prof. Hawranek zu diesen Resulta-
ten kommt liegt darin, dass er auf Glund der Versuche von Professor Dr. Ing.
Saliger* in der bte1fen Lingshewehrung eines rechteckigen, umschniirten
()uerschmttgs kleinere Spannungen zulisst, als die allgemein tiblichen Vor-
schriften in den schlaffen Eiseneinlagen. Seine Formel 1 (Seite 625) ergibt
nimlich die zuliissige Belastung der mit St 37 bewehrlen Siulen zu :

PLu—65 (F,+ 14,421,

Da die Vorschriften fiir Eisenbetonbauten fiir schlaffe Lingsbewehrungen
statt mit 14,42 im Allgemeinen mit 15,00 rechnen, ist es zu wiinschen, dass
dieser W 1delspruch du:ch die nochmalloe Verweltuno der ausgefiihrten Ver-
suche moglichst bald abgeklirt wiirde.

Beim Triigerbau steht die Wirtschaftlichkeit der steifen Bewehrung
ihnlich wie bel den Druckgliedern. Die Melan’schen bez. Melan-Span-
genberg’ schen und die Empel‘wer schen Briuckenkonstruktionen sind
natiirlich wirtschaftlich. sonst hiitte man sie auch nicht in neuerer Zeit
ausgefiihrt.

Bu den Hochbauten werden steife Eiseneinlagen hauptsiichlich als Decken-
triger und Unterziige verwendet ; die DecLen sind fast ausnahmslos als
emfache E1 sonbetonpl atten herwesteut die zwischen I-Triiger gespannt sind.

1. Internationale Vercinigung fiiv Bricckenbau und ITochbau, Vorbericht, Erster Kongress,
Seile 596.

2. Die Wirlschaltlichkeit steifbewehrter Druckglieder, S. 124,

3 Internationale Vereinigune fiir Briickenbau und Hochbau, Vorbericht, Seite 645.

%. Der Bauingenieur, Jahrgang 1931, Seile 235.
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In den Deckenkonstruktionen kann die Eisenbetonplatte unten oder oben
liegen.

Im ersteren Falle (Fig. 1) konnen die Stahltriger in Ungarn tblicherweise
inihrer ganzen Hohe und Breite einbetoniert werden. Es steht ohne Zweilel
fest, dass der Beton den Stahltriger versteift, daher die Durchbiegung sich
vermindert und die Traglihiglkeit sich erhoht. Der ungarische Kisenbetonaus-
schuss, unter Leitung dessen Vorsitzenden, Herrn Prof. Dr. Ing. Mihailich,
hat diesbeziiglich einige Versuche gemacht; die Probekérper wurden als ein
Deckenfeld (Fig. 2) mit einer Spannweite von 5,50 m ausgebildet, und ver-
gleichshalber wurden auch freistehende 180 mm hohe I-Triger bis zum Bruche
belastet. :

Die Versuche haben festgestellt, dass durch die versteifende Wirkung der
Einbetonierung die Durchbiegung im Bereich der Nutzbelastung fast 20/,
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und in der Nihe der Fliessgrenze iiber 13 °/ o kleiner ist, als jene der freistehen-
den Stahltriger; dieser Umstand spricht dafiie, dass die ecinbetonierten
Stahltrager gewissermassen {ragfihiger sind als die freiliegenden, woraus
folgt, duss sie auch wirtschaftlicher sind.

Wenn die Betonplatte oben liegt, und mit dem Stahltriiger gemein-
sam arbeitet, (I'ig. 3) so wird sich die Traglihigkeit der Stahltriiger ganz be-
deutend erhohen.

Es wird beispielsweise eine 1,0 m breite und 8 em starke mitwirkende
Platte angenommen, die oberhalb eines 200 mm hohen Stahltrigers (D. N. P.)
liegt, und mit ihm mittelst entsprechender Eiseneinlagen fest verbunden ist,
Wenn die Hohe der Eisenbetonkonstrultionen 30 em ist und wenn voraus-
gesetzt wird, dass die Verhiiltniszahl n — 13 sei, dann wird das berechnete
Widerstandsmoment des mit der Eisenbetonplatte verstiirkten Stahltragers
388 cm?, d. h. 819/, grisser als jenes der einfachen Stahltriger (214 em?).

Ein édhnliches Resultat hat man in Ungarn bei Brickenverstirkungen erhal-
ten; die bestehenden slihlernen Langstriger einiger alterer Stahlbriicken
waren viel zu schwach, um die heutige rollende Belastung aufzunchmen. Als
die Briickenbahn mit Eisenbetonkonstruktionen anstatt der alten Holzbohlen
erneuert, wurde die Platte oberhalb der Langstriger angeordnet, und damit



Colonnes en acier enrobées de béton et Jeur importance dans 'ossature métallique 5535

durch sekundiire Quertriger aus Eisenbeton fest verbunden!. Die Widerstands-
[dhiglkeit der 260 mm hohen Lingstriger wurde durch die mitwirkende Platte
(Fig. &) von 488 cm? auf 729 em?, d. h. um 49 °/, erhoht.

Es ist daher klar, dass die Stahltriger, wenn der Beton mittragend berech-
net wird, besonders wirtschaftlich sind, und nur kleinere Betonquerschnitte

zur genauen Einhaltung der zulissigen Betondruckspannung notig sind.

"Traduction.

[adoption d'armatures rigides dans la construction en héton armé corres-
pond, en général, & une amélioration de 1'économie des ouvrages, & condition
toutefois qu'il soit tenu compte, dans ce cas, des régles de construction établies
par la recherche théorique et sanctionnées expérimentalement.

Dans les membrures comprimdes, il faut employer la loi d’addition établie
parle Dr. Ing. e. h. Fritz von Emperger, qui a été confirmée par de nombreux
essals? et qui permet, partout ou il s'agit de charges élevées, d’arriver a des
conditions économiques en adoptant I'armature comprimée rigide®., Dans le
premier volume des Mémoires, j’al publié une étude dans laquelle il est montré,
grace a des calculs détaillés de prix de revient, que les poteaux en bélon armé
darmatures rigides ne sont effectivement plus économicues que les poteaux en
béton armé ordinnires que lorsque la section de 'armature rigide ne dépasse
pas 2 a 3 °/, de celle du noyau de béton. En outre, il y est établi par le
calcul que I'emploi des qualités d'aciers supérieures permet de réduire les
prix de revient.

M. le Professeur Dr. Ing. Hawranek est arrivé i des résultats tout différents
et expose* qu'il est déja difficile, méme avec I'acier St. 37, d'utiliser intégra-
lement la capacité des armatures rigides ; cela ne serait absolument pas pos-
sible avec l'acier St. 52. La raison essentielle pour laquelle le Professeur
Hawranel arrive & ces résultats est que, en se basant sur les essais du Pro-
fesseur Dr. Ing. Saliger®, il admet dans les armatures longitudinales rigides
d’une section rectangulaire frettée des contraintes plus faibles que celles que
prévoient généralement les réglements courants pour les insertions métal-
liques non rigides. Sa formule 1 (page 625) donne comme suit la charge
admissible des poteaux armés avee l'acier St. 37 :

Padm = 65 (1{11, + 1’{.’4‘2 170)'

Comme, en général, les Reglements pour la Construction en béton armé
prévoient, pour les armatures longitudinales non rigides 15 au lieu de 14,42,

[. Beton und Eisen. Jahrgang 1928, Seite 355.

2. Associalion Internationale des Ponts el Charpentes, premier Congres, page 607 de
la Publication Préliminaire.

3. I’économie des membrures comprimées & armature rigide, premier volume des
Mémoires de A, 1. P. C., page 117.

4. Association Internationale des Ponts et Charpentes, Premier Congrés, Publica-
lion Préliminaire, page 645,

5. Bauingenieur, 1931, page 255.



556 Septitme séance de lravail

il est & souhaiter que cetle objection soit bientot levée, a la suite d’une
nouvelle interprétation des essais effectuds.

Dans la construction des poutres, le caractére économique des armatures
rigides se manifeste comme dans les piéces comprimées. Les ponts construits
par Melan, ou par Melan et Spangenberg, et par Emperger I'ont évidemment
été dans des conditions économiques satisfaisantes, faute de (uol ces ouvrages
n'auraient pas été réalisés tout récemment.

Dans la construction des ouvrages au-dessus du sol, les armalures rigides
sont principalement employées sous forme de poutres de plancher et de sous-
poutres ; les planchers sont, presque sans exception, exécutés sous forme de
simples dalles de béton armé, posées entre des poutres en I.

La dalle de béton armé peut étre placée i la partie inférieure ou a la partie
supérieure.

Dans le premier cas (figure 1), les poutrelles en acier sont généralement
enrobées dans le béton sur toute leur hauteur et sur toute leur largeur. 11
nest pas douteux que le béton renforce ces poutrelles; 1l en résulte une
diminution des fléchissements et par suite une augmentation de la capacité
de charge. L.a Commission Hongroise du Béton Armé, sous la direction de
son président, M. le Professeur Dr. Ing. Mihailich, a elfectué des essais i ce
sujet ; les pieces d'essal ont été constitudes sous forme de panneaux élémen-
taives de planchers (figure 2) avec une portée de 5,50 metres par comparai-
son, on a également essayé jusqu'a la rupture des poutrelles en I de 180 mm
de hauteur reposant librement sur leurs appuis.

Les essais ont montré que par suite de I'influence de renforcement qu’exerce
I'enrobage dans le béton, le fléchissement dans la zone correspondant a la
charge utile est inférieur de presque 20 °/, a4 celui des poutrelles reposant
librement ; dans le voisinage de la limite d'écoulement, il est inférieur de
plus de 15 °/, a celui de ces poutrelles. Il en résulte bien que les poutrelles
d’acier enrobées de béton accusent une capacité de charge supérieure a ceile
des poutrelles reposant librement et que, par suite, elles sont plus économiques.

Si la dalle de béton armé est placée & la partie supérieure, et travaille par
saite avec la poutre métallique (figure 3), la capacité de charge de celte
poutre s'en trouve notablement accrue.

Considérons, par exemple, une dalle de 1 m. de large et de 8 cm d’épais-
seur, participant a la charge et située au-dessus d'une poutre métallique
(D.N.P.) de 200 mm de hauteur; cette dalle est assemblée a la poutre d'une
maniére rigide au moyen d’armatures convenables. Si la hauteur de I'ouvrage
en béton armé est de 30 em et si 'on suppose que le coefficient n est égal
a 15, le moment résistant calculé de la poutre métallique renforcée par la
dalle de béton armé est alors de 388 cm3, c¢'est-a-dire supérieur de 81 °/, &
celui de la poutre métallique simple (214 em?). ,

On a pu obtenir un résultat semblable, en Hongrie, pour le renforcement
des ponts; dans plusieurs vieux ponts métalliques, les poutres longitu-
dinales existantes étaient notablement trop faibles pour pouvoir supporter
les charges roulantes actuelles. Les tabliers étant remplacés par du béton
armé au lieu des anciens platelages de bois, on en a profité pour disposer la
dalle de béton au-dessus des poutres longitudinales en prévoyant lassem-
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blage rigide de poutres transversales en béton armé!. L'intervention de la
dalle représentée sur la figure 4 a permis de porter le moment résistant de
la poutre longitudinale de 260 mm de hauteur de 488 ecm® a 729 cm?, ce
qui correspond & une augmentation de 'ordre de 49 °/,.

Il est donc évident que les poutres métalliques deviennent particulierement
économiques lorsque 'on peut faive intervenir le béton dans les calculs; de
faibles sections de béton sont alors sufflisantes pour assurer l'observation
des contraintes de compression admissibles dans le héton.

Zusammenfassung.

Die steife'Bewehrung der Eisenbetonkonstruktionen wird nur dann wirt-
schaftlich, wenn die durch die Versuche, theoretische Untersuchungen und
Baupraxis festgestellten Bedingungen genau beriicksichtigt werden.

Bei Druckgliedern (Siulen, Bogenbriicken) kann man das von Oberbau-
rat Dr. Ing. e. h. Fritz v. Emperger abgeleitete und bewiesene Additions-
gesetz verwenden, wonach die steifbewehrten Tisenbetonsiiulen nur dann
wirtschaftlicher sind als die iblichen Lisenbetonsiulen, wenn die Querschnitts-
flache der steifen Bewehrung nicht mehr als 2-3 °/o des Betonkernes betrigt.

Im Trigerbau liegen die Eisenbetonplatten bei den mit Stahltrigern
hergestellten Deckenkonstruktionen unten oder oben. In beiden Fillen muss
der Stahltriger in seiner ganzen Hohe und Breite einbetoniert werden. Im
ersten Falle wurde auch durch Versuche festgestellt, dass der Beton den
Stahltriger versteilt, die Durchbiegung vermindert, und dementsprechend die
Traglihigkeit erhoht. Im zweiten Ialle wird die Tragfihigkeit ganz bedeutend
vergrossert, was auch rechnerisch einfach nachgewiesen werden kann.

Summary.

Stiff reinforcing of reinforced concrete structures will only be economical
when due consideration has been paid to the essential conditions determined
from the results of tests, theoretical investigations and actual practice.

In compression members (columns, arched bridges), the summation law
deduced and proved by Oberbaurat Dr. Ing. Iritz v. Emperger may be
adopted; according to it, reinforced concrete columns wilh still reinforcement
are only more economical than ordinary reinforced columns if the cross-
sectional area of the stifl reinforcement does not exceed 2 to 3°/, of the
concrete core.

In girder structures, the reinforced concrele slabs in ceilings constructed
with steel girders lie either above or below the girders. Inboth cases the steel
girder must be encased in concrete throughout its entire height and width.
In the first case, tests have also shown that the concrete stiffens the steel
girder, reduces deflection, and increases the carrying capacity to a corres-
ponding degree. Iu the second case, the carrying capacity is very greatly
increased, and this can also be easily proved by calculation.

1. Beton und Eisen, 1928, page 33%.
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Dr. Ing. A. HAWRANEK,

Professor an der Deutschen Technischen Hochschule, Briinn.

Herr Dr. Enyedi hat in seinem Diskussionsbeitrag zur Berechnung einbe-
tonierter Stahlsiulen hervorgehoben, zu anderen Ergebnissen zu gelangen, als
in meinem Referat VII A3 Seite 619 des Vorberichtes niedergelegt sind, in
dem er die Meinung vertritt, dass sich Saulen bel sleifer Bewehrung sowohl
ber St 37 wie ber St 52 wirtschaftlich bemessen lassen und der Stahl ausge-
niitzt werden kann, gegentiber meinen Schlussfolgerungen auf Seite 637 und
645.

Herr Enyedi hat jedoch dabel etwas Grundsitzliches Gbersehen, dass
sich nimlich mein Referat, was auch Seite 620 Zeile 13 ausdriicklich hervor-
hebt, bloss mil einbetonierten Saulen cines Stahlskelettes beschiftigt, wobei
der Beton mittragend gerechnet wird. Das Stahlskelett ist nach den Grund-
silzen des Stahlbaues konstruiert. Voraussetzung ist also dabei gewesen, dass
das Stahlskelett vorher vollig aufgestellt ist und damit fir alle wirksamen
Krifte, auch fir Wind bemessen ist uud nachher noch ein Betonquerschnitt
hinzukommt, der tiberall die aus I'euersicherheitsgriinden allseitig 0,05 m
starke Deckung einhilt. Bei dieser Voraussetzung und Iorderung handelt es
sich also um etwas ganz anderes als um einen Eisenbeton-Skelettbau, dessen
steife Bewehrung stockweise aufgestellt und einbetoniert wird und nach den
Regeln des Eisenbetonbaues bemessen wird, wo man auch die Freiheit der
Abmessungen des Betonquerschnittes und der Bewehrung hat und auch eine
Deckung von 0,05 m nicht vorgeschrieben ist. Die reine Eisenbetonbauweise
(Gesichtspunkt 2) habe ich, wie aus der Einleitung zum Referate deutlich her-
vorgeht, iiberhaupt nicht behandelt und zwar deshalb, weil fiir diesen IFall
ein eigenes Referat VII A2 von Dr. Emperger vorgelegt worden ist.

Daftr wurden in meinem Referate auch zwel verschiedene Arbeitsvorgiinge
der Stahlskeletthauweise mit nachtriglicher Betonierung berticksichtigt und
dann in der Zusammenfassung der Ergebnisse Seite 645 und Seile 639, Zeile 3,
Massnahmen angegeben, wie man die ungtinstigen Ergebnisse, besonders bei
St. 52, verbessern kann ; insbesondere, indem man andere Stahlquerschnitts-
formen der Stiitzen als bisher im Stahlbau tblich, verwendet. Es sei gleich
erwithnt, dass bei Baulen mit wenig Geschossen und Verwendung von Breit-
flanschprotilen die Ergebnisse giinstiger werden, aber mit diesen Profilen kommt
man bei vielen Geschossen nicht aus, ausser man verwendet Kopfplatten mit
teurer laufender Nietung und unangenehmen Anschliissen der Unterziige, die
wegen der schwierigen Momenteniibertragung bei vielgeschossigen Bauten
teuer werden. Deshalb sind die Untersuchungen auch auf die ibliche Form
der aus 2 I-Profilen bestehenden Siulen beschrinkt, die auch den nétigen Zwi-
schenraum zum Einschieben und Auflagern, selbst schwerer Unterziige, frei-
lassen. Diese grundsiitzliche Anordnung der Sdulenquerschnitte wird man
aber bei vielgeschossigen Bauten schwer verlassen konnen. (Ich erwihne,
dass die Untersuchungen fiir ein [fochhaus mit 20 Obergeschossen durchge-
ftihet worden ist.)

Ausserdem ist zu beachten, dass das reine Stahlskelett auch fiir Wind be-
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rechnet worden 1st und zwar fiir eine sehr ungiinstige aber leicht mogliche
Annahme tiber die dem Wind ausgesetzten Flichen, so dass alle hintereinan-
der liegenden Siulen und Unterziige vom Wind getroffen werden konnen .
Schliesslich darf nicht vergessen werden, dass die Stahlquerschnitte nach der
Vorschrift auf Biegung und Knicken gerechnet sind, (Fall I Seite 629) was
bel den Krwigungen des Hr. Dr. Inyedi gewiss nicht beriicksichtigl worden
ist. Im Fall 1 a wurden die Stahlsiulen im Interesse einer Ersparnis auf
Druck und Biegung mit Nietabzug berechnet und nachtriglich untersucht,
welche Sicherheit gegen Knicken dann vorhanden ist ; s0 ergab sich (Seite 636),
dass diese 1,6 bei St. 37 und bloss 1,36 bei St. 57 gegen Lirreichen der Streck-
grenze betrug. Es hiingt also auch davon ab, wenn die Wirtschaftlichkeit
und Ausntitzbarkeit des Stahles untersucht wird, wie weit man mit den Sicher-
heiten noch heruntergehen will, wenn es sich auch, so lange die Stiilzen nicht
einbetoniert werden, nur um voriibergehende Beanspruchm)gen handelt.

Wenn Herr Dr. Enyedi seine Schlussfolgerungen beziiglich der Ausniitz-
barkeit der steifen Stahlbewehrung fiir Siulen aus seinem in den Abhandlun-
gen der Internationalen Vereinigung fiir Brickenbau und Hochbau Bd. 1,
Seite 117 erschienenen Aufsatze « Die Wirtschaftlichkeit steif bewehrter
Druckglieder » gezogen hat, so ist der Widerspruch sofort aufgeklirt. Denn
Enyedi beriicksichtigt darin bloss Saulen, die auf Druck beansprucht sind,
Wind- und Lastmomente zieht er iiberhaupt nicht in Rechnung, was aber in
meinem Referate, wie dies bei einem Skeletthau erforderlich ist, berticksich-
tigt 1st, und wie man sich aus den Tabellen Nr, 1-12 tberzeugen kann, wenig-
stens in den unteren Geschossen viel ausmacht. Ausserdem behandelt Enyedi
bloss achteckige Siulen, wihrend im Referate rechteckige Querschnitte beriick-
sichtigt sind.

Das bisher hier Erwihnte gilt dem Grundsitzlichen und bestitigt die Rich-
tigkeit meiner Schlussfolgerungen, die fiir Siulen in Geschosshauten gezogen
wurden.

Wenn im besonderen Herr Enyedi noch in der FFormel 1) Seite 625 meines
Referates

P = 65 (I, + 14,42 TF)

den Beiwert 14,42 durch 15 ersetzen will, so mochte ich hervorheben, dass
dieser Wert 14 42 sich aus den Versuchsserien fiir rechteckige Siaulen nach
Saliger bei Berticksichtigung tschechoslowakischer Vorschriften ergibt. Doch
sel gleich erwithnt, dass dieser Umstand die Unstimmigkeiten der Schluss-
folgerungen zwischen Herrn Envedi und mir nach obigem nicht verursacht.
Uebrigens ist dieser Wert ja abhingig von der Prismenfestigkeit des verwen-
deten Betons, der Stauchgrenze des Eisens und dem gewithlten Sicherheits-
grad. Dieser Beiwert konnte fiir St. 37 unter besonderen Verhiltnissen auch
grosser als 15 sein,

Auch die Kinwinde Enyedis gegen die Schlussfolgerungen des Referates
bei einbetonierten Tragern treffen nicht zu. Is ist klar, dass man eine
gewohnliche Decke, die aus einbetonierten Profileisen besteht, so bemessen
kann, dass das steife Profil in der untersten Faser gerade die zuliissige Bean-
spruchung erfihrt.

Wenn aber ein solcher Triger oder Unterzug im Stahlskelett Windmomente
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schon im nichteinbetonierten Zustand erfihrt, so ist dessen Abmessung von
vornherein bestimmt und wird dann wiederum beim Einbetonieren die vor-
geschricbene minimalste Deckung beriicksichtigt, so 1st eine zweifache Unfrei-
heit im Bemessungsverfahren vorhanden, die eben zu hohen Belonspannungen
fithrt, wie Seite 632 des Referates ausgelthrt ist. Dass Referent die Windmo-
mente fiir Unterziige aber beriicksichtigt, ist aus der Seite 631 zu ersehen ; er
hat auch jene Massnahmen angegeben, die eine wirtschaftlichere Ausfiithrung
ermoglichen.

Fin Vergleich Enyedis mit den Briickenausfiihrungen Melans und Spangen-
bergs ist hinfillig, da es sich um anders beanspruchte Druckglieder handelt,
als die im Referate behandelten.

Zum Referat VII A2 Dr. Empergers tiber Berechnung steif bewehrter
Siaulen und zu dessen Nachtrag in der Diskussion.

Das Additionsgesetz Empergers [iir steif bewehrte und umschntute Eisen-
betonsiiulen, ist aus verschiedenen Versuchsreihen fiir den Bruchzustand
feststehend. Aus meinem Diskussionsheitrag zu VII A3, ist aber ersichtlich,
dass bei der steif bewehrten und umschniirten Siule im Bereich der Gebrauchs-
lasten die wirklichen Spannungen im Beton und Lisen wesentlich von
jenen abweichen, wenn die Bemessung solcher Siulen aus der Tragfahigkeit
erfolgt, wie Kmperger vorschligt, die dem Quotienten der Spannungen im
Bruchstadium durch den Sicherheitsfalktor entsprechen. s sind noch Versuche
notig, die die Spannungen des Betons und Eisens fur die Gebrauchslast fest-
stellen und sie mit jenen beim Bruch in Beziehung bringen. Zur Klarstellung
dieser Frage reichen die bisherigen Versuche nicht aus, insbesondere 1st auch
die Messung der Spannungen in den Umschnirungen notig, bevor eine endgiil-
tige Entscheidung iiber die Bemessung solcher Saulen getroffen wird. Natur-
lich miissen dabei alle Eigenschaften der Einzelbaustolfe gleichzeitig gepriift
werden.

Traduction.

Au cours de sa contribution & la Discussion, et au sujet du calcul des
colonnes en acier enrobées de béton, le Dr. Enyedi est arrivé a des résul-
tats dilférents de ceux que jai exposés dans mon rapport VII-A-3, page 619
de la Publication Préliminaire ; il soutient en effet I'opinion que dans le cas de
I'armature rigide, les colonnes peuvent étre calculées aussi économiquement
avec l'acier & haute résistance St. 52 qu’avec l'acier doux St. 37, l'acier pou-
vant dans les deux cas, étre utilisé intégralement ; j’arrive par contre & une
conclusion inverse (voir pages 637 et 645).

Le Dr. Enyedi semble toutefois ne pas avoir tenu comple de ce fait
essentiel, qu'exprime en particulier trés nettement la ligne 13 dela page 620,
que mon rapport n'envisage uniquement que les colonnes enrobées de béton
faisant partie d’une ossature métallique et dans lesquelles I'intervention du
béton est introduite dans les calculs. L'ossature métalliqne est congue suivant
les principes mémes de la construction métallique. Ceci suppose done que
I'ossature métallique est tout d’abord entiérement montée par elle-méme, ct
que par suite elle est calculée par elle-méme pour tous les eflorts entrant en
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ligne de compte, méme pour le vent; a cette section de métal, vient encore
s’ajout.er ultérieurement une section de béton, qui comporte en particulier,
en tous ses points, le recouvrement de 0,05 m. répondant aux nécessités de
protection contre le feu, Il s'agit donc ici de tout autre chose que d'une ossa-
ture en béton armd, dont 'armature rigide serait montée dtage par étage et
enrobée de héton, les calculs étant effectucs suivant les régles applicables au
béton armé, regles qui laissent toute liberté en ce qui concerne les dimensions
des sections et la disposition des armatures et qui ne prévoient pas le revéte-
ment de 0,05 m. Je n’ai nullement envisagé de traiter la construction en
béton armé proprement dit, ainsi d’ailleurs quil résulte nettement du para-
graphe d'introduction a ce rapport ; cette question est en effet traitée spéciale-
ment dans le rapport VI[-2-2 présenté par le Dr. Emperger.

J'étudie d’ailleurs dans mon rapport deux dispositions
construction de la charpente métallique destinée a recevoi
rieur de béton ; dans le résumé, page 645 et dans la li
Jindique d’ailleurs des dispositions permettant d’amé
plus défavorables, en particulier lorsqu
par exemple, adopter pour les poteaux, des sections de métal de formes dif-
férentes de celles que 1'on emploie jusqu'a maintenant en construction métal-
lique. Il importe de signaler également que, dans les constructions 4 nombre
d’étages réduit et lorsque I'on emploie des profilés 2 larges ailes, les résultats
sont plus favorables ; toutefois, lorsque le nombre d’étages est important, ces
prolilés ne sont pas sullisants, on a recours a des semelles qui impliquent une
rivure continue d'un prix élevé et des assemblages disgracieux dans les sous-
poutres, les difficultés dues aux moments i supporter conduisant ainsi, dans le
cas de nombreux étages, a un prix de revient éleve. Cest pourquoi les
recherches sont limitées i 1a disposition ordinaire des colonnes constituées par
deux profilés en I, qui laissent entre eux l'intervalle nécessaire pour les inser-
tions et les appuis, méme lorsqu'il s'agit de sous-poutres fortes. Cette disposi-
tion fondamentale des sections de colonnes ne peut toutefois plus étre main-
tenue lorsque le nombre d'étages est considérable (Je signalerai que les
recherches ont porté sur une construction de 20 étages au-dessus du sol).

Il faut ajouter que 'ossature métallique proprement dite est également cal-

culée pour résister au vent, dans des conditions tres défavorab
faitement possibles, en ce qui concer

différentes pour la
r un enrobage ulté-
gne 3 de la page 639,

liorer les résultats les
 Mos : § * ? s
1l s’agit de D’acier St. 92 on pourra,

les, mais par-
ne les surfaces exposées au vent, et telles
que toutes les colonnes et sous-poutres qui se trouvent les unes derriére les

autres peuvent étre exposées au vent. Enfin, il ne faut pas perdre de vue que
les sections de métal ont été caleulées d’aprés les Reglements au sujet de la
flexion et du flambage (Cas I, page 629), point qui n’a certainement pas été
pris en considération par le Dr, Enyedi. Dans le cas I a, et dans un but d’éeo-
nomie, on a tout d’abord calculé les colonnes métalliques a la compression
el & la flexion, prenant égard & 1'alfaiblissement par les rivels; on a ensuite
cherché quel degré de sécurité on obtenait ainsi contre le flambage ; on a trouvé
(page 636) le chiffre de 1.6 avec 'acier St. 37 et de 1,36 seulement avec I'acier
St. 57 par rapport a la limite d’écoulement. Lorsque 'on étudie ’économie
d'une construction et l'utilisation au mieux de l'acier, le degré de sécurité
que l'on se propose 'de réaliser intervient donc également, méme s'il s'agit,

36
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lorsque les supports ne sont pas enrobés, de contraintes non permanentes.

Si le Dr. Enyedi a tiré ses conclusions en ce ui concerne I'utilisation des
armatures rigides des colonnes de 'étude publiée par lui dans les Mémoires de
I’Association Internationale des Ponts et Charpentes, Volume 1, page 117, ses
objections s'expliquent aisément. Le Dr. Enyedi envisage en effet uniquement,
dans cette étude, des colonnes soumises & la compression, sans prendre en
considération les efforts dus au vent et les moments des charges ; or, ainsi que
le nécessite I'étude d'une ossature métallique, j’ai précisément tenu compte de
ces éléments dans mon rapport, cette influence étant d’ailleurs trés 1mpor-
tante tout au moins en ce qui concerne les étages inférieurs, ainsl qu'on peut
le voir par les tableaux 1 a 12. En outre, Enyedi considére uniquement des
colonnes de section octogonale, tandis que dans mon rapport, il est question
de sections carrées.

Les indications ci-dessus ont une valeur de principe et confirment I’exacti-
tude de mes conclusions, qui s’appliquent aux colonnes de constructions a
étages.

Dans la formule 1, page 625 de mon rapport, le Dr. Enyedi propose en par-
ticulier de remplacer le coeffieient 14,42 par 15 ; je préciserai & ce sujet que
cette valeur de 14,42 résulte de séries d'essais effectués suivant les indications
de Saliger sur des colonnes rectangulaires, en tenant compte des Reglements
Tchécoslovaques. Il faut indiquer également que ce n'est d’ailleurs pas la la
cause des divergences qui existent entre les conclusions du Dr. Enyedi et les
miennes. Cette valeur dépend en effet de la résistance sur le prisme du béton
employé, de la limite de résistance du métal a la compression et du coefficient
de sécurité adopté. Dans certaines conditions, cette valeur pourrait méme, dans
le cas de l'acier St. 37, dépasser 15.

Les objections du Dr. Iinyedi aux conclusions de mon rapport en ce qui con-
cerne les poutres enrobées de béton ne sont pas non plus exactes. Il est évi-
dent qu'un plancher ordinaire constitué par des profilés enrobés de béton peut
étre calculé de telle sorte que l'armature rigide soit soumise, dans les fibres
inférieures du métal, précisément & la contrainte admissible. :

Si toutefois une telle poutre, ou sous-poutre se trouve soumise, avant méme
I'enrobage, & l'influence des moments dus au vent, ses dimensions sont déter-
minées a 'avance; si ensuite, pour l'enrobage dans le béton, on adopte le
revétement minimum prescrit, il en résulte une double atteinte & la latitude
qu’offrent les calculs, et 1'on peut méme se trouver conduit 4 des contraintes
trop élevées dans le béton, ainsi qu'il est indiqué a la page 632 de mon rap-
port. On pourra voir & la page 631 que lauteur tient toutefois compte des
moments dus au vent pour les sous-poutres; il a également indiqué toutes
dispositions a prendre pour assurer I'économie de la construction.

La comparaison du Dr. Iinyedi avec les travaux de Melan et de Spangen-
berg, au sujet des ponts, n’est pas opportune, car il s’agit la de pieces compri-
mées dans des conditions différentes de celles qui ont été envisagées dans mon
rapport.

Contribution a la discussion du rapport VII-A-92 du Dr. . v. Emperger
concernant le calcul des colonnes a armatures rigides.

La loi d'addition d'Emperger concernant les colonnes en béton armé avec
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armatures rigides et frettage résulte de différentes séries d'essais pour l'état de
rupture. On verra toutefois, d'aprés ma contribution i la discussion du rapport
VII-A-3, que dans les colonnes & armatures rigides et frettage et pour la zone
des charges normales, les contraintes effectives dans le béton et dans les
fers different sensiblement de celles qui correspondent au quotient des con-
traintes a la rupture par le coefficient de sécurité lorsque le caleul de ces
colonnes est basé sur la capacité de charge, ainsi que le préconise Emperger.
Des essals seraientl encore nécessaires, en vue de déterminer les contraintes
dans le béton et dans les fers dans la zone des charges normales et d'en déduire
une relation entre ces contraintes et celles qui se manifestent a 1'état de rup-
ture. Les essals qui ont éLé effectués jusqu’a maintenant ne sont en effet pas
suffisants ace sujet; il est en particulier nécessaire de mesurer les contraintes
dans le frettage, atin de pouvoir établir d’une maniére définitive le calcul de
telles colonnes. Naturellement, il importe de contréler simultanément toutes
les caractéristiques des différents matériaux employés.

Dr. Ing. e. h. H. SCHMUCKLER,

Beralender Ingenieur, Berlin.

Die Vortrige von Dr. Emperger und Prof, Hawranek behandelten ein Gebiet,
welches fiir den Stahlbaa und den Eisenbetonbau von gleicher Wichtigkeit ist.

Ein Stahlskelett von geringen Abmessungen, nur so stark, dass es das
Eigengewicht des Baues wiihrend der Ausfithrung zu tragen vermag, kann in
Verbindung mit dem ausfiillenden und umhiillenden Beton auch die Nutzlast
aufnehmen.

Bei dieser Art der Ausfithrung werden die Vorteile des Stahlskelettes (Mon-
tage in Unabhingigkeit vom Wetter, Zeitgewinn, Verbilligung) mit denen
des Betons (Feuersicherheit, Mitwirkung des Betons zum Tragen etc.) verbun-
den und eine Plattform der Zusammenarbeit Stahlbau = Eisenbeton geschalfen.
Erscheint die Eisenbeton-Gitterkonstruktion, wie von Lossier gezelgl und
dort schon kritisiert, als abwegig, so 1st die Kombination von Stahlskelett und
Eisenbeton eine der wichligsten Aufgaben der Zukunft. Es geniigt aber nicht,
lediglich festzustellen, in wie weit die steife Stahlarmierung mit dem ausfiil-
lenden und umhiillenden Beton zusammenwirkt, es ist ebenso wichlig, eine
geeignete Losung der Verbindung zwischen den steifarmierten Stiitzen, den
Deckentrigern und Unterziigen zu schalfen. Die Versuche miissen also nach
dieser Richtung hin, und zwar auf der Grundlage von konstruktiv gut durch-
gebildeten Knotenverbindungen erweitert werden, wie es der Deutsche Stahl-
bau-Verband bereits in sein Programm aufgenommen hat.

Traduction.

Les Mémoires du Dr. Emperger et du Prof. Hawranek portent sur un
domaine qui présente une égale importance tant pour la construction métallique
que pour le béton armé.

Une ossature mitallique de dimensions relativement faibles et calculée en
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fait pour ne pouvoir supporter que le poids propre de l'ouvrage pendant la
construction, peut fort bien, I'intervention du béton de remplissage et d’enro-
bage aidant, supporter également la charge utile.

Ce mode d’exécution réunit les avantages que présente 'ossature métallique
(gain de temps, prix de revient plus faible, possibilité de faire le montage sans
avoir a tenir compte du temps) a ceux du béton (sécurité contre le feu, parti-
cipation du béton a la chargea supporter, etc...) et permet d’élever le niveau
commun dutravail. Sila construction en béton armé en treillis, telle I'a expo-
sée Lossier parait constituer une fausse route, déja critiquée d’ailleurs, la fusion
de 'ossature métallique et du béton armé n’en est pas moins l'une des solu-
tions les plus intéressantes de I'avenir. Il ne suffit toutefois pas de déterminer
uniquement dans quelle mesure 'armature métallique rigide et le héton de
remplissage et d’enrobage sont susceptibles de « s’associer » ; il est également
essentiel d’arriver & une solution satisfaisante en ce qui concerne la liaison
entre les appuis munis d’armatures rigides, les poutrelles de plancher et les
sous-poutres elles-mémes. Les recherches expérimentales doivent donc étre pour-
suivies dans le sens ci-dessus, en vue de réaliser des assemblages parfaitement
sains et pratiques. C'est dans ce sens que le Groupement Allemand de la Cons-
truction Métallique (Stahlbauverband)a établi son programme.

VII A 4.

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

PROFILTRAGER, KOMBINIERT MIT BETON ODER
EISENBETON, AUF BIEGUNG BEANSPRUCHT

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

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

Voir » Publication Préliminaire », p. 647. — Siehe « Vorbericht », S. 647.
See ‘¢ Preliminary Publication 7, p. 647.

Participants a la discussion
Diskussionsteilnehmer
Participants in the discussion :

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

Es ist schon lange bekannt, dass die Durchbiegungen der einbetonierten
Deckentriager kleiner ausfallen, als die der nicht ummantelten. Da die
Spannungen von der Verformung des Trigers abhingen, entsteht die Frage,
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ob man solche Triger nicht giinstiger berechnen konnte. Es gelingt nichy, lie
grossere Traglihigkeit theoretisch nach der iiblichen Berechnungsweise zu
ermitteln, weshalb das Problem durch Versuche erforscht werden muss.

[. — Amtliche Versuche des Verfassers.

Bei einem Neubau hat der Unternehmer kleinere Profile verwendet, als die
Baubehorde esihm zugelassen hatte. Die nach Art Abb. 1 ausgebildete Decke
wurde durch Probebelastung untersucht. Die Decke lag unter dem Dachboden,

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

Es 1st zu erschen, dass die Durchbiegungen tatsichlich kleiner sind als die
theoretischen, aber nach einer Ruhepause von 12 Stunden erreichen sie die
letzteren und es bleiben betrichtliche Durchbiegungen zuriick.

NPIS W if2em?
P22 W- 3080w

o

A

= 160 (123¢)
2 Fig. 3. Fig. 4.

Fig. 2. — fléchissement = Durchbiegung = deflection
= permanent = bleibend = permanent.

Weitere Versuche hat der Ungarische Deckenausschuss, dessen Mitglied
der Verfasser ist, mit der materiellen Unterstiitzung des Vereins der Budapester
Baumeister durchgefithrt. Spiterhin hat der Verfasser diese Versuche im
Zusammenhang mit amtlichen Priifungen eines neuen Leichtprofils ergénzt.

Il. — Versuche des Ungarischen Deckenausschusses.

Die Art des Einbetonierens des Deckentrigers, welche durch Versuche erprobt
wurde, 1st in Abb. 1 zu sehen.

Der Ausschuss wollte die I Triager-Eisenbetondecke so untersuchen, dass
ein Versuchsobjekt aus 4 gleich hohen [-Trigern (NP 22) mit 3 Eisenl?e—
tonplatten bestehen und nur die Platten belastet sein sollten. Es war nimlich
zu befiirchten, dass sich der Beton withrend der Forminderung der Platte von
den Stahltragern losen und so auf die Triger keine versteifende Wirkung
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mehr austiben wiirde. Wir haben diese Trennung in der Tat an mehreren
Stellen beobachten kénnen. Die Auswertung der Versuche war aber fast
unmoglich, da man nicht feststellen konnte, wie viel von der Last auf die

einzelnen Triger entfiel, und so konnte man die wahren Durchbiegungen mit
den theoretischen nicht vergleichen.

In Abb. 3 sind die Durchbiegungen zu sehen. Sie sind so aufgetragen, dass
auch die Form der Deckenmittellinie zum Ausdruck kommt.
Nachher wurden Objekte mit kleineren éus-

Snu-morgen®  seren Balken (NP. 18) gebaut, die ungefihr

; //,?" die halbe Last zu tragen hatten. Die Durchbie-

= 2650 Kgfem? gungslinien sind in Abb. 4 zu sehen. Man

/ erkennt, dass die Durchbiegungen in der Tat

/_,(_a%‘%e g aszems anfangs viel kleiner sind als die theoretischen

a i (=o=ems Linie), aber bei Erreichung der Fliess-

i g;mm grenze fallen sie ziemlich zusammen (Abb. 4.

“ s s - Die Sicherheit der Triager gegen starke Durch-

o @ 2 tmm biegung ist also durch das Einbetonieren nicht
Hiel o grosser geworden.

Es war interessant zu beobachten, dass sich
die Risse im Mittelfeld ausschliesslich in der Richtung der Plattenarmierung
ausbildeten. Dies ist auch begreiflich, da das Kriimmungsmass der Platte in
der Richtung der I Triger etwa 6-mal so gross ist, als in der Richtung der
Plattenarmierung. Man sollte demnach die Platte parallel den I Trigern
armieren, was aber aus wirtschaftlichen Griinden nicht gemacht wird. Dass
solche Platten auf unrichtige Weise armiert werden und sich doch bewihrt
haben, beweist die Zulissigkeit der Plastizititslehre !, nach welcher es
gleichgtiltig 1st, wie man bei einer allseitig aufliegenden Platte die Momente
nach beiden Richtungen verteilt.

In den Platten der Seitensffnungen traten schiefe Risse auf, dhnlich wie in
einer allseitig aufliegenden Platte, weil die Durchbiegungen der Randbalken
viel geringer waren. Diese schiefen Risse stellten sich fiir diejenigen Objekte
viel ausgeprigter dar, bei welchen die Randbalken stirker waren. Ls ist
interessant, dass die Hochstlast bei diesen viel grosser und die Durchbiegung
viel kleiner war, als bei den Objekten mit schwiicheren Randbalken. Dem
1230
980

Verhéi&nis der Widerstandsmomente von

_—__160209788 = 1.,6. Der Unterschied 1st aber noch grosser,

= 1,25 entspricht das Verhiltnis

der Hochstlasten von

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

Diese Lrscheinung kann nur durch den Drillungswiderstand der Platte
erklirt werden.

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

1. Ziwrcher Kongress fiir Materialpriifung 1931, Diskussion G. v. Kazinczy.
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Durchbiegungen um etwa 20 °/, geringer, bei der Fliessgrenze aber erreichen
sie den theoretischen Wert. Hochstlast oy = 3238 kg/em?.

Vergleichshalber wurden ganz freie I Balken belastet. (Die Last wurde
mittels Biigel angehingt). Sie knickten bei ¢ = 1945 kg/ cm? vor Erreichen der
Fliessgrenze aus (I = 550 em; h = 18 em.; W = 183 cm?, gleichmissig
verteilte Last). Maa konnte beobachten, wie die Periode der seitlichen
Schwingungen withrend der Belastung grosser und grisser wurde.

Ausser diesen Objekten wurde noch eine Decke aus 4 Tragern mit zwischen-
liegenden Ziegelgewdlben hergestellt. Die Ziegelgewdlbe vermochten die
seitliche Ausbiegung des Tragerflansches nicht zu verhindern und trotzdem
konnte die Belastung nach dem Beginn der Ausbiegung (¢ = 2000 kg/cm?)
noch weiter gesteigert werden, bis ¢ = 2800 kg/cm?, Bei dieser Belastung
war schon die Durch- und Ausbiegung des Druckflansches sehr betriachtlich.

Die ersten Risse traten bei den Eisenbetondecken fiir ¢, = 2770 kg/cm?
(Port. Zem. Beton o, = 190; 5,4 = 367 kg/em?) und 5, = 2060 kg/cm?

(Tonerdezem. Beton 2 Tage alt. o, — 162 51,y =255 kg /cm?); beiden Decken
mit schwicheren Randbalken 5, = 1530 kg/em? (P.Z. s, = 244 kg/em?; gpy=

263 kg/em?) und 5, = 1350 kg/em? (T. . zem. 1 Tag alt o = 255 kg/cm?; g4
— 280 kg/cm?) und endlich bei der Ziegelgewdlbedecke bei o = 843 kg/em?.

Nachdem bei den bisher bekannt gegebenen Versuchen die Versuchsobjekte
mit frelen Trigern durch Ausknicken zugrunde gegangen waren, und wir
deshalb die Wirkung des Einbetonierens auf die Tragfihigkeit nicht feststellen
konnten, miissten noch weitere Versuche durchgefihrt werden, und zwar
mit freien I Triagern, bei denen das Ausknicken verhindert ist.

III. — Versuche der staatlichen Stahl- und Maschinenfabrik.

Das Ausknicken der freien Triager haben wir folgendermassen verhindert :

Zweium 1,50 m voneinander entfernte Trager wurden seitlich mit Bandeisen
6 >< 120 so zusammen verbunden, dass horizontale und vertikale Bewegungen
moglich waren, aber in den zwei Endquerschnitten und in den Drittelspunkten
war die urspriingliche Lage des (Querschnittes gegen Verwindung gesichert.
In der Tat bliech das Ausknicken aus. Die berechnete Spannung (s = 2452
kg/em?) war hoher als die ermittelte Fliessgrenze (on = 2300 kg/em?).

Es wurden auch zwel ganz frei gelagerte I Triger belastet (1 = 5,57 m,
h =18 em, W — 182 c¢m?®). Sie knickten bei ¢ — 1980 kg/em? aus. Der
theoretische Wert wiirde nach Timoschenko ! ¢, = 2050 kg/em? betragen.
Durch diese Versuche wurde die genannte Theorie bestitigt.

Ich beobachtete, dass die ersten Fliessfiguren an den gezogenen Ilanschen
schon bei ¢ = 1630 und 1800 kg/em? auftraten, trotzdem die Materialprobe,
die von Ende des Tragerstiickes aus dem Flansch entnommen wurde, die Fliess-
grenze zu s = 2300 kg/cm?® ergab. (Dabei war die bleibende Durchbiegung
3,5 %). Diese Erscheinung kann nur mit den Eigenspannungen erklart werden,
die nach dem Walzprozesse zuriickgeblieben sind, und zwar in den Flanschen
als Zug- und im Steg als Druckspannungen. Diese miissen zu den Biegungs-
spannungen addierl werden. Bei der Berechnung konnen diese Kigenspannungen

1. Pariser Kongress 1932. Vorberichle, Seite 129.
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trotz deren betriachtlichen Hahe ganz vernachlissigt werden, da sie bei der
Biegung durch die bleibende
ausgeglichen werden.

Die Auffassung einiger Forscher, dass das Fliessen am #usseren Rande des
Flansches beginnt und bei der Belastung sich allmihlich auf einen grosseren
Teil des Querschnittes verbreitet, ist nicht zutreffend. Wir haben die Fliess-
figuren gleichzeitis an der inneren und #usseren Seite des Flansches

beobachtet, es hegann also der ganze Querschnitt des Flansches auf einmal zu
fliessen.

Verlé‘tngerung der einzelnen I'liessfiguren

Die Rulschungen, die die Ursache der Fliessfiguren sind, kénnen nur dann
entstehen, wenndie Rutschfliche eine Ebene, eine Kugel- oder Kreiszylinder-
Fliche ist, so dass die Rutschung an der ganzen [liche auf einmal stattfinden
kann. Erreichen aber die - Spannungen an einigen Stellen der Rutschfliche
die kritischen Werte noch nicht, so wirken diese Stellen verhindernd ein.

e
= P18 . Nk
' oz | 2 3 o%
»dl ﬁ ,\ IL 2% /D ol ¥
;____lév i dfta 200 - 020>
Fig‘. 6. Fig. 7 a. Fig. 7 b.

Die Rutschung kann nur dann entstehen, wenn die durchschnittliche Spannung

F
T :f'--dF den Wert von 1y erreicht. (Sind aber zu grosse Unterschiede
B
zwischen den einzelnen t vorhanden, so kinnen Rutschungen in zwei sich
kreuzenden Ilichen abklingen. Bei [ Trigern ist das zwar nicht der Fall, wohl
aber bei der Biegung rechteckiger Querschnitle).
Darum kann eine durch die Fliessgrenze gekennzeichnete Tragfihigkeit
eines I Querschnittes mit einer Spannungsverteilung gemiss Abb. 6 durch

die Formel M, = g [2 ab ’%a 4 %(

h-2a) 2J ausgedriickt werden, und nicht

durch die FFormel M, = ¢, W. Das gilt selbstverstindlich nur dann, wenn
das Ausknicken des Druckgurtes verhindert ist (z. B. durch Linbetonieren).
In unserem Falle ist M,, = W. ¢ = 420000 kg em und M, = 454000 kg
cem. Durch Versuche wurde M,,,, = 447000 kg cm festgestellt.
Bei weileren Versuchsobjekten wurden die Trager (gleicher Profile)
einbetoniert, gemiss Abb. Ta. Die Belastung war direkt, aber die Decke
konnte entlastet werden, um die bleibenden Durchbiegungen festzustellen.

Erste Risse bei ¢ = 1620 kg/em?. Starker Knick im Diagramm bei gy, =
2300 kg/em?, g, = 3860 kg/cm? (berechnet die Last allein auf die Tri-
ger o = 2150 kg/em?). Versuchen wir in der Rechnung den Beton zu
berticksichtigen, so bekommen wir mit Ej; = E;,, = 210-000 legiem® n — 10,

fiir die Risslast o, = 63,5; 5. = 510 kg/em?2. Mit n = 15 und o), = 0 fiir die
kritische Last g9 = 57,7; 6, = 1800 kg/em? und fur die Hochstlast ¢,y = 97,
g. = 3100 kg/cm?2.
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~nbetonplatten unten (Abb. 7h) so betrug fiir die Riss-

v, lur die kritische Last ¢; = 2380 kg/cm?2 und fir die

usuase op = 3200 kg/cm?. Unler Berticksichtigung des Betons mit n = 10,

betrug fur die Risslast s;, = 39,5; 6 1,4 = 66; 6., = 263 kg/em?, fir die krltlsche

Last ¢, = 2220, oy = 129 kg/em? und fir die Hochstlast ¢, = 2980,
opa = 179 kg/cm?.

Die Durchbiegungsdiagramme sind in Abbildung 8 dargestellt. Der Knick

im Durchbiegungsdiagramm ist bei o = 2380 kg/cm?, ein Beweis dafiir, dass

an den Risstellen der I Trager allein die Last zu tragen hat, und dass in der

/ nde. /"‘1 :s‘"‘mu

20001

e/ ] /
/ /
7 7

[) ) n 2 ) 5 Somm.

Ourchbiegung o

Fig. 8. — élastique = elastische = elaslic.
permanent = bleibende = permanent.
total = gesammle = total.
fissurec = Riss = crack.
fléeche = Durchbiegung = deflection.

Zugzone die I'liessgrenze erreicht wurde. Der Spannungszustand entspricht
“dem 1n Abb. 6 besprochenen. Die kritische Lastist also von der Einbetonierung
unabhingig und etwa um 7°/, hoher, als M = o W. Die Hochstlast wird
aber erst dann erreicht, wenn im Steg der I'liessvorgang bis in die Niche der
Trigermitte riickt (Kist ! und Iritsche ). Daher kann die Héchstlast um ca.
15/, hsher liegen. Wird aber im Druckflansch die Stauchgrenze nicht erreicht,
da auch der Beton an der Uebertragung der Druckkrifte teilnimmt, und die
neutrale Axe bis zum Druckflansch rickt, so Kann die Hachstlast noch griosser
sein, etwa 35 °/,. In einbetonierten Triagern wird sich aber auch die Verfestigung
frither auswirken, da der Iliessvorgang auf einer kurzen Strecke des Tragers
stattfindet (Risstelle im Beton). Dagegen wird bei nicht einbetonierten Trigern,

1. Lutticher Kongress 1930.
2. Der Bauingenieur 1931. Heft 47.
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wo sich der Fliessvorgang auf eine lingere Strecke ausdehnt, eine viel grossere
Forminderung (Durchbiegung) dazu nétig sein.

Bei der Hochstlast hatte sich die Betonschicht iiber dem breitesten Riss vom
Flansch gelost, d. h. sie wurde durch den Druck zerstort. Diese Betonschicht
wurde also erst nach Erreichen der Fliessgrenze im Druckgurt zerstort. Das
sogenannte Additionsgesetz wurde somit vollkommen bestiitigt.

Gegenwirtig sind neuere Versuche mit in der Zug- und Druckzone eines
Eisenbetonbalkens einbetonierten Kisenbahnschienen im Gange. Iis hat sich
gezeigt, dass der QQuerschnitt nach dem Bernoullischen Gesetz berechnet
werden kann, wenn die Verbundwirkung gesichert ist. Die weiteren noch
nicht abgeschlossenen Versuche haben den Zweck, die glinstigste Schubarmie-
rung und die zulissigen Hochstspannungen zu bestimmen.

Traduction.

On sait depuis longtemps que les fleches qu'accusent les poutres de plan-
cher enrobées de béton sont plus faibles que celles des poutres non enrobées.
Comme les contraintes dépendent de la déformation de la poutre, la question
se pose de savoir sil ne serait pas possible de calculer de telles poutres d'une
maniére plus favorable. On ne peut pas, en employant les méthodes de calcul
courantes, déterminer les valeurs extrémes théoriques de la capacité de charge ;
1l faut donc aborder le probleme du coté expérimental.

[. — KEssais officiels de 1'auteur.

Dans une construction neuve, I'entrepreneur a employé des profilés plus
petits (ue ceux qu'admettaient les Services officiels de Controle du Batiment.
Le plancher, constitué ainsi que 'indique la figure 1, a été soumis a une charge
d’essai. Ce plancher se trouvait au-dessous du grenier, de sorte quil ne pou-
vait pas étre question d'un encastrement. Les fleches correspondantes sont
indiquées sur la figure 2.

On peut constater que les flecches sont elfectivement plus petites que les
fleches théoriques ; toutefois, aprés une période de repos de 12 heures, elles
atteignirent les mémes valeurs que ces derniéres et il subsista des fleches
importantes.

Le Comité Hongrois des Planchers, dont 'auteur est membre, entreprit de
nouveaux essais, avec l'appui matériel de I'Association des entrepreneurs de
Budapest. Ultérieurement, 'auteur compléta ces essais en y incorporant les
essais officiels d'un nouveau profil léger.

[[. — Essais du Comité Hongrois des Planchers.

On notera sur la tigure 1, le mode de bétonnage adopté au cours des essais,
pour les poutrelles de plancher.

Le Comité se proposait de faire porter les essais de planchers en béton armé
avec poutrelles en I sur un plancher d’essai constitué par 4 poutrelles en I
de méme hauteur (PN 22) et 3 dalles de béton armé, les charges devant étre
appliquies uniquem:ot sur les dulles. [l était & craindre en particulier qu’au
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cours de la déformation des dalles, le béton ne se décolle des poutrelles
métalliques et que, par suite, aucune action particuliére ne s'exerce plus
sur les poutrelles elles-mémes. Nous avons en effet pu constater le fait, en
pratique, dans de nombreux cas. L'interprétation des résultats des essais fut
toutefois presqu'impossible, car il n'a pas été possible de déterminer quelle
fraction de la charge s'était exercée sur les poutrelles elles-mémes ; il n'a
done pas été possible de comparer les fleches effectives avee les valeurs théo-
riques,

Les fleches sont portées sur la figure 3, de telle sorte que la forme de la
courbe moyenne soit mise en évidence.

Ultérieurement de nouvelles piéces d’essai furent montées, avec des poutres
extérieures plus petites (PN 18), ces poutres ayant & supporter a peu prés la
moitié de la charge. On a porté les fleches obtenues sur la figure 4. On remarque
qu’au début, les fléches sont en fait beaucoup plus faibles que les valeurs cal-
culées, qui sont marquées en traits discontinus ; toutefois, elles arrivent & coin-
cider assez complétement lorsque 'on arrive & la limite d’écoulement (figure 4).
[ enrobage de béton ne confére donc pas aux poutres une sécurité plus grande
contre les forts fléchissements.

On a pu constater avec intérét que, dans le panneau du milieu, les fissures
se formaient exclusivement suivant la direction de 'armature des dalles. Cect
s'explique par ce fait que dans la direction des poutres en I, la courbure de la
dalle est environ 6 fois plus prononcée que dans la direction de armature des
dalles. Il conviendrait donc de prévoir pour les dalles une armature dans la
direction parallele aux poutres en I, ce qui toutefois ne se fait pas pour des
raisons d’ordre économique. Le fait que des dalles ont pu étre armées d'une
maniére non correcte, tout en se comportant bien, confirme la possibilité
d’admettre la théorie de la plasticité suivant laquelle! il est indifférent de
répartir les moments d'une maniere ou d’une autre, suivant les deux directions,
dans une dalle reposant sur tous ses colés.

Dans les dalles situées aux ouvertures latérales, se manifesterent des fissures
obliques, de méme que dans une dalle reposant sur tous ses cotés, les fleches
des poutres de bordure étant beaucoup plus faibles. Ces fissures furent
d’ailleurs beaucoup plus marquées pour les picces d’essai dans lesquelles les
poutres de bordure étaient plus fortes. Il est d’ailleurs intéressant de noter
que dans ces pieces, la charge maximum était beaucoup plus élevée et les
fleches beaucoup plus faibles que dans les pitces d’essai qui comportaient
des poutres de bordure plus faibles. Au rapport entre les moments résistants
de 1230/980 = 1,25 correspond le rapport entre les charges maxima de
10078/6298 == 1,6. L’écart est encore plus accusé du fait que les poutres de
bordure plus fortes n'ont pas alteint la limite d'écoulement. Les différences
entre les fleches ressortent de I'examen des figures 3 et 4.

Ce fait ne peut s’expliquer que par la résistance de la dalle a la torsion.

Ultérieurement furent établies des piéces d’essai constituées par deux pou-
trelles et une dalle (diagramme des fleches suivant figure 3). Au début de la

1. Congrés pour I'Essai des Matériaux — Zurich 1931 — Contribution & la discussion par
G. v. Kazinczy.
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mise en charge, les fleches sont plus faibles d’environ 20 °/,; toutefois, lorsque
I'on atteint la limite d’écoulement, elles sont équivalentes aux valeurs (héo-
riques. Charge maximum : 5 — 3238 kg/cm2.

Par comparaison on a mis en charge des poutrelles en I absolument « libres ».
Les charges furent appliquées au moyen d’étriers suspendus. Ces poutrelles

flambérent pour ¢ = 1945 kg/em? avant d’arriver & la limite d'écoulement
(0 =550 cm.; =18 cm.: W — 183 cm3 ; charge uniformément répartie).

On a pu observer, au cours de la mise en charge, I'augmentation progressive
de la période des oscillations latérales.

Outre les picces d’essai ci-dessus, on a également préparé un plancher cons-
titué par 4 poutrelles, avec voutins intermédiaires en briques. Ces votitins de
briques permettaient de ne pas entraver la déformation latérale de 1aile des
poutrelles et malgré cela de pousser encore la charge aprés le commencement
de la déformation (s = 2000 kg/em?), jusqua ¢ = 2800 kg/cm2. Pour cette
charge, la fleche et la déformation de laile comprimée étaient déja trés impor-
tantes.

LLes premiéres fissures ce sont manifestées, dans le plancher en héton armé,
pour :

o = 2770 kg fem? (béton de ciment Portland ow=190; cqg = 367 kg /em?)

et o = 2060 kg /cm? (béton de ciment alumineux de 2 Jours g, =162 ; q,q —
255 kg /em?2)

— dans le plancher comportant les poutrelles de bordure plus faibles, pour :
s = 1330 kg /em? (béton de ciment Portland ow = 244 kg/em?; 54 = 263

]
kg /em?) et 5, = 1350 kg /em? (béton de ciment alumineux de 1 jour o, — 255

kg fem?; 54 = 280 kg fem?2).

.

— enlin, dans le plancher avec voiitins en briques, pour :

o, = 845 kg /em?2.

Les pieces d'essai constituées par les poutrelles « libres » ayant flambé au
cours des essais, ainsi que nous l’avons mentionné plus haut, ce qui nous
empécha de déterminer U'influence de I'enrobage dans le béton sur la capacité
de charge, il conviendrait de refaire de nouveaux essais, avec des poutrelles
en | « libres », en prenant soin d’éviter le flambage.

III. — Essais elfectuds par des Aciérieset Ateliers de Construc-
tion Mécunique diBEtat,

Le flambage des poutrelles libres a été empéché de la maniére suivante :

Deux poutrelles écartées de 1,50 métre I'une de aulre ont été reliées laté-
ralement au moyen d'un fer plat de 6 >< 120 de telle sorte que les déplace-
ments horizontaux et verticaux soient possibles, le gauchissement par rapport
& la position initiale de la section étant toulefois empéché aux deux extrémi-
tés des sections et aux tiers. En fait, on a pu ainst éliminer le flambage. La
contrainte atleinte (¢ = 2452 kg fem?) est plus élevée que la limite d’écoule-
ment déterminée (o = 2300 kg [em?),

On a égalemenl procédé a la mise en charge de deux poutrelles en 1 repo-
sant absolument librement sur leurs appuis (! = 5,57 m, h =18 cm, W =
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182 cm3). Ces poutrelles ont flambé pour ¢ = 1980 ke /em?. La valeur théo-
rique suivant Timoshenko ! atteignait 5, = 2050 kg /em2. Ces essais confirment
le point de vue théorique correspondant.

On a observé que les premiéres fissurations se manifestaient, sur les ailes
travaillant a la traction, deés les charges ¢ — 1680 et 1800 kg /cm2, quoique
I'éprouvette prélevée a I'extrémité d'une aile ait accusé une limite d’écoule-
ment s — 2300 kg /em? (fléchissement permanent correspondant : 3,5 o) Ge
fait ne peut s’expliquer que par la présence de tensions internes consécutives
au processus de laminage et se manifestant elles-mémes, dans les ailes, sous
forme de contraintes de traction et dans les Ames sous forme de contraintes de
compression. Ces contraintes doivent en somme étre ajoutées aux contraintes
résultant de la flexion. Dans le calcul, ces contrainles propres peuvent étre
négligées completement, malgré leur valeur relativement élevée, car au
cours de la flexion elles se trouvent compensées par 1'allongement permanent
correspondant aux figures d'écoulement.

L’opinion exprimée par certains investigateurs et suivant laquelle 1'écoule-
ment s’amorce sur les bords extérieurs des ailes, pour, au cours de la mise en
charge, s’étendre progressivement sur une grande partie de la section, n’est
pas exacte. Nous avons pu observer simultanément des figures d’écoulement
sur les cotés externe et interne de l'aile ; la section tout entiére a done com-
mencé a subir I'écoulement en méme temps.

Les phénomenes de glissement qui constituent la cause de I’écoulement, ne
peuvent se manifester effectivement que si les surfaces de glissement con-
sistent en plans, sphéres ou cylindres, de telle sorte que le glissement interne
puisse se produire simultanément sur toute la surface, Si toutefois, les con-
traintes = en quelques points de la surface de glissement n'ont pas atteint la
valeur critique en méme temps qu'aux autres points, les premiers entravent le

phénomene de glissement. Le glissement ne peut alors se produire que lorsque
la contrainte moyenne :

SR
T

atteint la valeur de 7 (Si toutefois, il existe des écarts par trop considérables
entre les différentes valeurs de 1, les phénomeénes de glissement peuvent alors
se résoudre suivant deux surfaces intersécantes. Ce n’est toutefois pas le cas
en ce qui concerne les poutrelles en I, mais seulement lorsqu'il s'agit de la
flexion de sections rectangulaire).

C'est pourquoi une capacité de charge conditionnée par la limite d’écoule-
ment, dans une section en I, avec une répartition de tensions suivant la figure 6.
peut s’exprimer par la relation suivante :

h—a d

5 +_m_@@ﬂ

6
et non pas par la relation: My =¢,. W.
Ce qui précede n'est toutefois naturellement valable que lorsque le flambage

My =g (2& b

b

1. Congrés de Paris, Publication Préliminaire, page 147.
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de la membrure travaillant i la compression est empéché (par exemple, par
enrobage dans le béton).

Dans le cas qui nous occupe, My, =—= W 5,—420.000 kg cm et My = 454.000
kg em. Par des essais, on a pu trouver : M.« = 447.000 kg cm.,

Au cours d'essais ultérieurs, on a enrobé les poutrelles dans le béton (mémes
profils), suivant la disposition de la figure Ta. La charge a été appliquée direc-
tement, le plancher peut toutefois étre déchargé afin de déterminer les fléchis-
sements permanents. Les premiéres fissures se produisirent pour ¢, = 1620
kg /em?, Le diagramme accuse un coude trés prononcé pour g, = 2300 kg /em?2
(Sil'on calcule la charge sur la poutrelle seule : oy =— 2150 kg /em?). Sinous
voulons, dans le caleul, tenir compte du béton, nous trouvons, pour E,q=E,,—
210.000 kg /em?, n= 10 pour la charge de fissuration : ¢,,= 63,5, 5. — 510
ke fem2. Pour n — 15 et o, — O, pour la charge critique opg = 57, 7 ¢, =
1800 kg /em? et pour la charge maximum ¢,q =97, 5, = 3100 kg /em?2.

Si les dalles de béton armé se trouvent i la partie inférieure (figure 7 1), on
arrive & : pour la charge de fissuration o, = 1680 kg fem2, pour la charge
critique ¢ = 2380 kg /em? et pour la charge maximum g, = 3200 kg /em?,
En tenanl compte du béton, avec n — 10, on atteint pour la charge de
fissuration oy, =39, 8, opqg = 66, 5o, — 263 kg fem2, pour la charge critique
gex — 2220, gpq=—129 kg /em? et pour la charge maximum ¢, — 2980 kg /em?2,
apa=179 kg jem?2

Les diagrammes de [féchissement sont portés sur la ligure 8. Le coude se
produit pour ¢, = 2380 kg /em?2, ce qui montre qu’aux endroits ot se produisent
les fissures, la poutrelle seule a & supporter la charge et que dans la zone tra-
vaillant & la traction, la limite d’écoulement a été atteinte. L'élat de tension
correspond & ce qu'indique la figure 6. La charge critique est donc indépen-
dante de T'enrobage de bélon et environ supérieure de 7 °/, i la valeur de
M =5;. 'W. La charge maximum n’'est toutelois atteinte que lorsque, dans
I'ame, le processus d’écoulement arrive au voisinage du milieu de la poutrelle
(Kist ! et Fritsche ?). Par suite, la charge maximum peut étre plus élevée d'en-
viron 15 ¢ /,. Si toutefois, dans l1aile travaillant & la compression, la limile de
compression n'est pas atteinte, le béton participant également i la résistance
aux elforts de compression, et I'axe neutre se déplagant jusqu'a l'aile compri-
mée, la charge maximum peut alors élre encore plus élevée, d’'environ 35 °/,.
Dans les poutrelles enrobées de béton, la reprise des possibilités de résistance
peut toutefols se faire sentir également plus Lot, car le processus d’écoulement
intéresse une faiblé portion de la poutrelle (fissure du béton). Par contre, dans
les poutrelles non enrobées de béton, el sur lesquelles le processus d’écoule-
ment intéresse une plus grande partie de la poutrelle, une bien plus impor-
tante déformation est nécessaire (fléchissement).

A la charge maximum, la couche de béton s'était détachée de 1'aile a I'en-
droit de la fissure la plus large, subissant en somme une destruction par suite
de la compression. Cette couche de béton ne fut done amenée i destruction
qu'apres que la limite d’écoulement fut atteinte dans la membrure travaillant
a la compression.

1. Litticher Kongress 1930.
2. Der Bauingenieur 1934, Heft 47.
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De nouveaux essais sont actuellement en cours, avee rails de chemin de fer
enrobés de béton, dans les zones de compression et de traction d'une poutre
en béton armé. On a constaté que la section pouvait élre calculée d’apres la
loi de Bernouilli lorsque l'intervention de I'enrobage de béton est certaine.
Des essais actuellement en cours également ont pour but de déterminer quelle
est la meilleure disposition i adopter pour les armatures de cisaillement et
quelles sont les contraintes maxima admissibles.

Zusammenfassung.

Bei der Bemessung freier I Balken muss die Knickgefahr berticksichtigt
werden. Ist aber der untere Teil dieser Balken durch Deckengewdélbe belderselts
seillich gestiitzt, so kann die Belastung noch erhoht, d. h. dle Triger konnen
bis zur Fhesswrenée beansprucht werden. Wird selthches Ausknickenirgendwie
verhindert, z. B. dadurch, dass der Triger mit Beton ummantell wird, welcher
wenigstens bis zu der unteren IFlache des oberen I'lansches reicht, so stellt
sich die Grenze des lragverm(wens praktisch dann ein, wenn die I'liessgrenze
im ganzen Querschnitt des Flansches erreicht wird. Von da an wachsen die
Durchbiegungen (besonders die bleﬂ)endpn) sehr schnell, was mit dem
Unblauchban\'erden der Decke identisch ist. Wir wollen '1190 diese Last als
kritische Last bezeichnen.

Die Durchbiegungen der nicht einbetonierten Triger tiber der Proportio-
nalititsgrenze smd alleemein grosser, als die mit E = 2100000 kg/cm?
berechneten.

Der einbetonierte Trager verhalt sich bei niedriger Belastung wie ein
Verbundbalken aus zwel homowenen Materialien mit verschledenen Elastizitiits-
modulen. Die bleibenden Dur(,hbletrun(ren werden bald betriachtlich. Sie errei-
chen schon bei g1 = 1400 — 1500 l\(f/cm die Hilfte der gesamten Durchbiegun-
gen. Befindet sich die Platte iber dem I Trager, so smdl)el dieser BelasLun% > die
1)1e1benden Durchbiegungen nur 10 — 12 0/0 (ler gesamten Durchblewungen
Letztere sind grosser alsnach der Theorie unter Voraussetzung eines homogenen
Materials E, = 210-000 kg/em® (auf Zug und Druck) und mit n = 10 zu
erwarten wire, aber kleiner als nach der Rechnung mitE,q = = 140-000 kg/cm?,
En, — O'ko/em2in— b .

Die kleinere l)urchb1e“uno' st auf die Wirkung des Betons zwischen den
einzelnen Rissen /uruck/,ufuhren da der Stahltrdﬂer (wenigstens auf der
Zugseite) an der Risstelle vollbeansprucht 1st.

Beachtenswert ist weiterhin die ausserordentlich grosse (giinstige) Bedeutung
des Drillungswiderstandes der Eisenbetonplatten bei verschledenen Stexﬁwkelten
der benachbarten Triger.

Somit ist die kmtlsch\, Last bei einbetonierten Trigern auch nicht hoher als
bei den ausgesteiften, nicht einbztonierten, .]edoch ist bei einbetonierten
Tragern die lm@fahmkeltqcrrenze grosser. Daher konnte man sich also mit
einem kleineren Smh*mqtsmad gegen die kritische Last begniigen, statt mit
1,7 — 2,0, vielleicht mit 1,5 — 1,7. Bei freien Tragern sollte man einen
Slcherheltswrad gegen belthches Auskmcken von 2,5 — 3 verlangen.
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Résumé.

Dans le calcul des poutres en I libres, il faut tenir compte des risques de
flambage. Si toutefois, la partie inférieure de ces poutres est protégée des deux
cotés par des voitins de plancher, la charge peut étre encore poussée plus loin,
c’est-a-dire que les poutrelles peuvent étre chargées jusqu’'a la limite d’écoule-
ment. Si, d'une maniére quelconque, le flambage latéral est empéché, par
exemple au moyen d'un enrobage de la poutrelle dans le béton, cet enrobage
s’étendant au moins Jusqua la face inférieure de 'aile supérieure, la limite de
la capacité de charge n’est atteinte en pratique que lorsque la limite d’écoule-
ment est elle-méme atteinte dans la section de I'aile tout entiere. A partir de
ce moment, les fléchissements croissent (particulierement les fléchissements
permanents) trés rapidement, ce qui équivaut & la mise hors service du plan-
cher. Nous désignerons donc la charge correspondante comme charge critique.

Les fléchissements des poutrelles non enrobées de béton au-dessus de la
limite de proportionnalité sont en général plus élevés que ceux que 'on peut
déterminer par le calcul avec I — 2.100.000 kg /em2,

Pour les faibles charges, la poutrelle enrobée de béton se comporte comme un
systéeme de deux matériaux homogénes possédant des modules d’élasticité dif-
férents. Les fléchissements permanents deviennent rapidement considérables ;

Pour 5, = 1400 2 1500 kg /em?2 ils atteignent déja la moitié de la valeur des
fléchissements totaux. Si la dalle se trouve au-dessus de la poutrelle en I, et
pour les charges ci-dessus, les fléchissements permanents n’atteignent que de
10 a 12 o/, des fléchissements totaux. Ces derniers sont plus élevés que ne
I'indique la théorie dans I'hypothése d'un maltériau homogeéne avee B, —
210.000 kg /em2 (Traction et compression) et avec n —10: ils sont toutefois
plus faibles que ne l'indique le calcul avec Epa=140.000 kg fem?, E,, —
kg /fem2et n —15.

Ces valeurs inférieures des fléchissements doivent étre attribudes i I'interven-
tion du béton, entre les dilférentes fissures, car la poutrelle métallique, au
moins du edté de la traction, est soumise a la pleine contrainte & I'endroit des
lissures.

Il importe en outre de noter 'extréme importance, d’ailleurs favorable, de la
résistance i la torsion des dalles de béton armé, pour des rigidités différentes
des poutrelles voisines.

Ainsi la charge critique, dans les poutrelles enrobées de héton, n’est pas
plus élevée que dans les poutrelles renforcées, mais non enrobées ; toutefois,
dans ces poutrelles enrobées, la capacité de charge est plus forte. Par suite, on
pourrait se contenter d'un coefficient de séeurité plus faible ; au lieu d’adopter
de 1,7242,0, on pourrait peut-étre se contenter de 1,5 a 1,7. Dans les poutres
« libres », il conviendrait d’adopter un coefficient de sécurité de A AL

Summary.

When calculating the dimensions of a free I-beam, the risk of buckling
must be taken into consideration. But if the lower part of the beam is late-
rally supported by ceiling arches at hoth sides, the load can be further
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.

increased, 1. e. the beams can be stressed up to the yield point. If lateral
buckling is prevented in any way, for example by the beam being encased
in concrete which reaches at least up to the under surface of the top flange,
the limit of carrying capacity is practically when the vield point has been
reached in the whole cross-section of the flange. From then onwards, the
deflections (especially the permanent deflections) increase very rapidly ; this is
identical with the flooring becoming unusable. This load is therefore termed
the eritical load. ‘

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

An encased beam when lightly loaded behaves as a compound beam made
of two homogeneous materials with dilferent moduli of elasticity. The per-
manent deflections soon become considerable; already with ¢, = 1400 to
1500 kg/em?® they amount to half the total defleclions. If the slab is over the
I-beam, the permanent deflections with this load are only 10 to 12 °/, of
the total deflections. These are greater than would be expected according to

theoretlical considerations assuming a homogenecus material I, — 210,000

kg/em? (in tension and compression) and whith n = 10, but they are smaller

than those calculaled with 15, = 140,000 kg/em?, I, = 0 kg/em? and
L=

n=—15.

The smaller deflection 1s to be attributed to the action ol the concrele
between Lhe separate cracks, since the sleel beam is fully stressed at a crack
at least on the tension side).

Another point worthy of notice is the extraordinarily great (favourable)
significance ol the resistance to twisling of the reinforced concrete slabs for
dilTerent degrees of stilfness of the neighbouring beams.

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

R. LEV],

Ingénieur en Chef adjoint, Chemins de Fer de I'itat, Paris.

Il semble résulter des expériences pratiquées sur les poutrelles en acier enro-
bées de béton que l'on soit en droit de calculer ces ouvrages comme les ponls
en béton armé.

On peut tirer une conclusion semblable des mesures que nous avons ellec-
tuées lors de son achévement, sur le pont de I'Europe & Paris. Ce pont, recons-
truit récemment par les Chemins de fer de 1'Etat, est constitué dans sa partie
centrale par un cours de poutres métalliques dont les membrures sont prises
dans deux hourdis en bdéton armé.

Les poutres ont environ 2 m. 10 de hauteur hors corniéres, le hourdis supé-
rieur qui supporte la chaussée a une épaisseur de 21 cm. et le hourdis infé-

37
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rieur, qui a été établi uniquement pour isoler des fumées 'ossature métallique
n'a que 8 ecm. d'épaisseur.

La solidarité du béton armé aux poutres a été accrue par I'addition de petites
piéces en fer plat pincées dans les rivets de bordure.

On peut dire que ce type d’ouvrages constitue l'extrapolation des ponts &
poutrelles enrobées pour des portées supérieures aux portées usuelles.

Au pont de I'Hurope, I'ossature a été caleulde sans tenir compte de I'appoint
de résistance que fournit le héton.

On pouvait donc s’attendre a trouver lors des essais des déformations et des
fatigues dans le métal inférieures a celles du caleul.

Mais cette réduction a dépassé ce qu'on pouvait supposer.

D’une maniére générale on a constaté, au cours des essais, une déformation
permanente assez faible due a la premiere mise en charge. Quant aux défor-
mations survenant lors des déchargements et lors des applications successives
des surcharges, elles ont été exactement 10 fois inférieures a ce qu'indiquait
le calcul basé sur la résistance du métal seul (2 mm au lieu de 20 mm).

Enfin les Manet-Rabut fixés sur le haut el le bas des Ames des poutres n’ont
pas été influencés par les déformations locales, alors que le calcul indiquait
des efforts de 4 kg. par millimétre carré environ.

Pour expliquer les résultats obtenus, il faut supposer notamment que, sous
I'influence des surcharges le béton se comporte élastiquement, aussi bien en
tension qu’en compression. Le coefficient d'élasticité de 'acier étant supposé de
22.10,9 m serait égal a 6,6.
~ D’autre part, si ces hypothéses étaient exactes, le taux de travail du béton
tendu résultant des charges appliquées apres sa prise dépasserait par endroits
30 kg/em?. Il semble difficile d’admeltre que cet elfort n'ait occasionné aucune
déformation permanente ni aucune fissure. Mais rien n’en trahit 'existence et 'on
est en droit de considérer qu'aprés la premiére mise en charge le béton se com-
porte élastiquemenl vis-a-vis des surcharges avec un coefficient J'élasticité élevé.

Ces constatations ne valent évidemment que parce que le pont en question,
calculé en faisant abstraction du béton, posséde précisément une résistance
tres surabondante, mais elles permettent d'espérer que, dans des ouvrages
semblables, on saura faire une économie importante de métal, & condition d’avoir
pratiqué des expériences renouvelées.

Une premiére conclusion qui s’impose est qu'il est possible d’associer le
béton aux poutres métalliques assez énergiquement pour qu’il ne se produise
pas de glissement. Ceci étant, il est légitime de prendre en compte la résis-
tance du béton, tout au moins dans les parties comprimées.

Cette considération devrait conduire les constructeurs & laminer des pou-
trelles dissymétriques pour réduire le poids de mélal dans la membrure com-
primée.

En poussant plus loin les résultats indiqués on en viendrait 2 considérer que
dans les poutres mixtes de grande hauteur 4 2 hourdis, la résistance vis-a-vis
des surcharges est réalisée presque exclusivement par le béton, tendu et com-
primé, l'ossature ayant seulement, avec le concours du béton comprimé, un
role de résistance a peu prés statique, correspondant & la charge morte.

Cette considération conduirait & des sérieuses économies de métal.
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Résumeé.

L'auteur donne les résultats d’expériences effectuées sur le Pont de I'Europe
a Paris. Les poutres du tablier sont composées de toles et cornieres et leurs
membrures seules sont enrobées.

Ces résullats conduisent & la conclusion que le béton d’enrobement tendu et
comprimé intervient totalement dans la résistance de l'ouvrage pour les sur-
charges et qu'on pourrait envisager, aprés confirmalion par d'autres essals, de
tenir compte de ce concours dans les calculs.

Zusammenfassung.

Der Verfasser gibt die Versuchsergebnisse der Messungen an der Briicke
« Pont del'liurope » in Paris belannt. Die Fahrbahntriiger sind aus Stehblechen
und Winkeleisen gebildet und allein ihre Gurtungen sind umbhiillt.

Diese Krgebnisse [tihren zur Folgerung, dass sich der gezogene und gedriickte
Umbhiillungsbeton fiir die Verkehrslasten vollstandig am Spannungszustand der
Konstruktion beteiligt und dass man auf Grund der Bestiitigung dieser Beo-
bachtung durch andere Versuche vorsehen konnte, dieses Mitwirken in den
Berechnungen zu berticksichtigen.

Summary.

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

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

Dr. sc. techn. I'> STUSSI,

Oberingenieur der Eisenbaugesellschaft Ziirich.

I. Gegenstand.

Um festzustellen, in welchem Masse die Tragfihigkeit von eisernen Trii-
gern durch die Verbundwirkung mit Beton, der ja in vielen IFillen schon aus
konstruktiven Griinden angeordnet wird, vergrossert werde, entschloss sich
die Techmische Kommission des Verbandes Schweiz. Briickenbau- und Eisen-
hochbau- Fabriken (T.IK.V.S.B.) auf Vorschlag von Dipl. Ing. P. Stur-
zenegger, Direktor der EKisenbaugesellschalt Ziwich, zur Durchfithrung von
Versuchen mit einbelonierten Walztrigern!.

1. Hier wird nur auft die fiir die Praxis wichtigsten Versuchsresullate (Brucherscheinun-
gen, Steifigkeit, Traglihigkeit) eingetreten, Die Beobachtungen {iber den Spannungsver-
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Abb. 1 zeigt den Querschnitt der Versuchstriger. Doppeltriiger wurden
gewihlt, um Torsionsbeanspruchungen aus nicht genau in Trigerebene liegen-
dem Kraftangrill zu vermeiden. Die Breite der die beiden Fisentriger I 14 ver-

bindenden Betonplatte von 8,0
L .‘ | Quenbeweprung_ em Stirke wurde mit /H = 60,90
6,0:;, ' L [hdn! und 120 em verschieden ge-

— = % 200em i . :
o \ l Sl | 120 withlt, um den Einfluss einer

Veriinderung der mitwirkenden

bt M -
7 b 2 Betonfliche bei sonst gleichen

‘|-<—- Lastebene —.{
Abmessungen feststellen zu

Fig. 1. — Section des poutres d'essai. 2 .
Querschnitt der Versuchstriger. kf)nnfen. Die BetOII})l(lttf? Sl
Section through the test bheams. hieltin halber HHohe eine leichte
Armatur(fs Lransversale.s = Querbewehrung. Querbewehrung aus Rundeisen
Transverse reinforcement. B 3 Ltind
Plan de charge = Lastebene = Load level. @ b bisSmm in Abslinden von

ca. 30 em 1,
Die elastischen Eigenschaften
der beiden Baustofle : St. 37 der Triiger I 14 mit einer Zugfestigkeit von 3,84
_t/cm';’ und Beton (300 kg Portlandzement auf 1200 1 Sand und Kies) sind
in Abb. 2 dargestellt. Diese Spannungs-

" : 5 & %em®\ 6, M/em? ; .
dehnungsdiagramme stellen die Mittel- Y iVessenioes
gt | L6 = 260 £=25%%0
werte aus je 6 Versuchen dar 2. == - e
. . . / o
Die Versuchstriger wurden durch eine S JLE»” 2.20%
hydraulische Pumpe belastet, deren Druck  ,, -y 6 - 790 5 i
; 5 oo eerey oy i e e
P durch ein System von sich kreuzenden o
Balken je zueinem Viertel auf die Drittels- 26—t L
5 1 2 . — 1 o ,g\_._li.”-;,é‘_zzy‘?_
punkte der Kinzeltriger tibertragen wurde. G o
: . = 167 /o0
(Abb. 3). Die Druckibertragung erfolgte 70200 i
durch Kugellager und die Triger waren .
an beiden Enden auf Rollen gelagert, 0.5 100/ 768"
wodurch Reibungskrifte vermieden und
streng S) mmet'rlsche Beanspruchungs- e e T = = ol
verhiltnisse erreicht wurden. Fig. 2. — Diagramme des allongements.
Bei der praktischen Ausfithrung bean- Spannungsdehnungsdiagramme.
mchtinior Re oot dasE Tohitd Stress-strain diagram.
Spl'uCl L aet tiegel das Ligengewlcn L cer Eecoulement jusqu'a... = Fliessen bis. ..
weich aufgebrachten Belonmasse und des Yield up to...
Trigers den Lisenquerschnitt allein, bevor Béton = Beton = concrete.

der Verbundquerschnitt (Eisen - abge-
bundener Beton) zur Wirkuog kommt. Um den Einfluss dieser « Vorspannung »
auf die Bruchlast des Verbundquerschnittes beobachten zu kénnen, wurde

lauf in Verbundtriigern sollen in einer spiiteren Verdffentlichung der T.K. V.S B. bekannt
gegeben werden.

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

2. Die Spannungsde hnungsdiagramme der Zugproben aus St. 37 und der Druckproben
an Betonprismen 12 % 12 % 36 em wurden an der Eidg. Materialpriifungsanstalt an der
E. T H. in Ziirich aufgenommen. Dabei besassen die Betonprismen gleiches Alter (5 Wochen)
wie die Versuchstriiger bei ihrer Priiffung, welche in den Werkstitten der Eisenbaugesell-
schaft Ziirich durchgefiithrt wurde.
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die Halfte der Versuchstriger vor dem Betonieren durch angehéingte Gewichle
mit einer Beanspruchung von g, =1,0 t/em? vorbelastet (Versuche A). Aus
dem Vergleich mit den Versuchen B, bei denen auch das Eigengewicht infolge
der durchgehenden Unterstiitzung withrend

= G 5 . Fy. Plu
Herstellung und Abbindezeit erst auf den ' ol %.KUQe/fagef ;

|
o * . =T | ]
Verbundtriger wirken konnte, ergab sich ~ #ewr e e R

. & L= 300" )
der Linfluss der Vorspannung auf die Trag- g L
fahigkeit. : e
Ausgehend von der Auffassung, dass : ; )
e el 1 s BT Fig. 3. — Schéma de mise en charge.
die jungfriuliche Belastung fiir die Beur- Belastungsschema.
teilung der Sicherheit eines Verbundtriagers Arrangement of loading.
massgebend 1st 1, wurde die Belastung Bajicrs Ellgijllllliia:nlisgdmg”'
. . £ talat)
stufenweise, ohne zwischengeschaltete Rouleaux = Rollen = Rolls.

Entlastungen, bis zur Zerstorung der
Versuchstriiger gesteigert. Die Abbildungen 4 und 5 zeigen die Anordnung
der Versuchseinrichtung.

2. Die Brucherscheinungen.

Durch Ueberwinden der Haftfestigkeit zwischen Beton und Eisen trat ein
Gleiten des Tragers im Beton ein. Dieses Gleiten #dusserte sich ruckwelse und

Fig. 4. — Dispositil d'essai avec poutres, avant 'essai,
Versuchseinrichiung mit Trigern vor dem Versuch.
Testing arrangement with beams, before the test.

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

Die Querverbiegung der Betonplatten infolge der wagrechten Schubspan-

{. Wir schliessen uns damit der Auffassung F. von Empergers an. Vgl. : v. Emperger :
Verbundsiiulen. Vorbericht zum Pariser Kongress 1932, S. 600.
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nungen dusserte sich beim Bruch in einem starken Langsriss iiber den” I-Tri-
gern. Dadurch, bezw. durch die schon vorher auftretenden starken Quer-

Iig. 5. — Disposilif d'essai avee poutres, apres l'essai.
Velsuchscmuc,htung, mit Triger nach dem Versuch.
Tesling arvangement with beams, afler the test

delinungen, wird auch die Haftfestigkeil bis zur 7\Ioﬂ'hchkelt des Gleitens ver-
mindert (Abb 3).

Fig. 6. — Déplacement des poulres anx extrémilés.
Gleiten der Triager, Trigerende.
Slipping of the bheams at the ends.

Auffallend war das spite Auflreten der ersten Zugrisse ; selbst in den Vou-
ten, den Betonfasern stirkster Dehnung, traten sie erst oberhalb der halben
Bruchlast auf. Die gemessenen entsprechenden Dehnungen des Eisens betrugen
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daber rd. 0,8 °/,,. In der Platte traten Zugrisse erst im letzten Drittel des
Belastungsvorganges auf (Abb. 9, Abb. 10).

Fig. 7. — Déplacement des poutres et destruction du béton aux crochets de mise en charge.
Gleilen der Triger, Betonzerstiorung bei Lasthaken.
Slipping of the beams. Breakdown of concrete at load hooks.

Bet einzelnen Tragern konnte ungelihr gleichzeitig mit dem Gleitbeginn
auch eine beginnende Zerslérung des Betons durch Druck festgestellt werden,

Fig. 8. — Pissure longitudinale avec déplacement dela poulre.
Liingsriss mit Gleiten des Tragers.
Longitudinal crack, with slipping of thbe beam.

so besonders bei den Versuchstrigern mit der kleinsten Plattenbreite
b= 60 cm (Abb. 11). Stark ausgeprigt war die Druckzerstérung beim Neben-
versuch C, bei dem durch quer aufl die I-Trager aufgeschweisste und in den
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Beton eingreifende TFlacheisen das Gleiten vollstindig verhindert worden
war. '

Fig. 9. — Fissures de traction dans les voultins (4 la rupture).
Zugrisse in den Voulen (Bruchzustand).
Tensile cracks in the arches (Condition at ruplure).

Fig. 10. — Fissures de traction sur les bords de la dalle (a la rupture).
Zugrisse am Plattenrand (Bruchzustand).
Tensile cracks at the edges of slab (Condition at rupture).

a1 Durchbiegungen. ‘
In Abb. 121 sind die beobachteten Durchbiegungen von Versuchstriigern B

1. Als Masstab der Belastungen wurde, wie auch in den spiitern Abb. 13 und 13, das
maximale Biegungsmoment eines Einzeltriigers, also des halben (QQuerschnitts nach Abb. 1,

aufgetragen,.
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(ohne Vorbelastung derI-Triger) mit den in tiblicher Weisemit n=10!berech-
neten Werten verglichen. Die gemessenen Durchbiegungen sind im Bereiche
der Gebrauchslast kleiner als die berechneten. Die bedeutende Zunahme der
Steifigkeit einer Trigerdecke durch die Mitwirkung des Betons im Verbund-
querschnitt wird durch Vergleich mit der in Abb. 12 ebenfalls eingetragenen
Durchbiegung des I-Trigers allein anschaulich 2,

Fig. 11. — Fissure longitudinale et destruction du béton par compression.
Liingsriss und Druckzerstérung des Betons.
Longitudinal cracking and destructlion of the concrete by pressure.

k. Tragfihigkeit.

Zur Beurteilune der beobachteten Tragfihigkeit der Versuchstriger wurden
o) it 8 g

die Bruchmomente der Verbundquerschnitte auf Grund der Spannungsdeh-

nungsdiagramme der Abb. 2 und folgender Voraussetzungen berechnet :

a. die Querschnitte bleiben eben 3,
b. es trete kein Gleiten der I-Triiger im Beton ein.

1. n-——10 — Verhiltnis des Elastiziliitsmoduls von Eisen zum Druckelastizilitsmodul
von Beton ; Beton der Zugzone vernachliissigt.

2. Selbstredend sind Durchbiegungen infolge Vorbelastung der eisernen [-Triiger
getrennt von den Durchbiegungen der Verbundtriiger zu ermitteln.

3. Die durchgefithrten Dehnungsmessungen zeigten, dass diese Voraussetzung nicht
genau zutrifft. Nach unserer Auffassung liegt ein Grund fiir das Nichtebenbleiben der
Querschnitte in folgendem Umstand : Summierl man in einem Balkenelement zwischen
zwel benachbarten Querschnitten einerseils die Druckspannungen von Belonoberkante
abwiirts und andererseits die Zugspannungen von I-Triigerunterkante aufwirts, so sind
die beiden Summen (= Schubkraft) bei der Nullinie, oder, wenn diese oberhalb des I-Tri-
gers verliuft und bei Ausschluss von Betonzugfestigkeit, auch auf der I-Triigeroberkante
einander gleich. In dieser Ebene muss demnach die Schubkraft vom Belon auf das Eisen
iilbergehen. Da sie sich in Wirklichkeit jedoch auf einen grésseren Teil des I-Triigerum-
fanges verteilen wird, kann der Spannungsverlauf auch bei Giiltigkeit des Hooke’schen
Geselzes nicht mehr geradlinig sein und die Querschnitte konnen nicht mehr eben bleiben.
Der Einfluss auf die Grosse der Bruchmomente scheint jedoch gering zu sein.
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Abb. 13 enthilt den Vergleich zwischen heobachteten und berechneten
Bruchmomenten. Mit Ausnahme der Triger mit kleinster Plattenbreite liegen

gemessen
———— berechnet n=:16
Lem
2.0
L5 ;
|
f (Prop.grenze | A
= it *7 A
T ~ {
Yo 7/
0
05| Syl B(// il
2 | - ,’1'21‘
Lez0
e
= |
# | |
| L
700 200 300 400 500 800 Mcm/f
Fig. 12. — Fléches. ,
Durchbiegungen = Deflection.

Limite de proportionnalité.
Proportionaliliitsgrenze.
Limit of proportionality.

Poutrelle 1 14 scule = Trager I 4 allein.
Girder I 14 alone.
Mesurées = gemesscn = measured.
Calculées = herechnet = calculated.

tive Ausbildung von Verbundtriigern
Moglichkeiten :

die Versuchswerte unter den theoretisch
ermittelten. Der Unterschied zwischen
Versuch und Rechnung entsprichtolfen-
bar der Traglihigkeitsverminderung
infolge des Gleitens der Triger im Beton,
Der Abfall betrigt hier im ungiin-
stigsten IF'alle weniger als 20 °/,. Bei den
Tragern mit 5 == 60 cm liegen die Ver-
suchswerte etwas hoher als die der
Rechnung ; da bei diesen auch deut-
liche Druckzerstérung f{estzustellen
war, das Gleiten also erst in dem
Moment eintrat, als die Betonfestigkeit
annihernd erreicht war, bestiiligen sie
die Richtigkeit derrechnerisch ermittel-
ten Bruchmomente bei erfullter Voraus-
setzung b. Lbenfalls eine Bestatigung
der Rechnung liefert der in Abb. 13
eingetragene Nebenversuch C mit kon-
struktiver Sicherung gegen Gleiten.
Fir die Bemessung und konstruk-
folgen aus diesen Feststellungen zwei

o Versuchsrerhe A cm b Versuchsneshe B
M, mit Vorbelasty. Mg ohine Vorbelsstun.
B 29 9
600 ————1——— 600————
V.M/a 5//?“%
;;;sucﬁ—
500 500 — =7 /?
N
|
|
400 400 i
Jo0 300 sl
|
200 200
700 700
Pl i T
Hip mf. Vorpelastung
b= 60 90 120 cm b =60 g0 120¢cm
Fig. 13. — Moments de rupture.

Bruchmomente.
Moments at rupture.
série d’essais elfectués avec charge préliminaire.
Versuchsreihe mit Vorbelastung.
series of tests with preliminary leading.

....8ans..,..

....ohne
résultat calculé = Rechnung
résultat de I'essai = Versuch

M, dii a la charge préliminaire = M, inf. Vorbelastung

......... without . ..

calculated.

= test result.

= M, due to preliminary loading.
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a. Das Gleiten der Triger im Beton wird durch besondere konstruktive
Massnahmen verhindert. Als solche kommen Rundeisenbiigel, die durch
Locher in den Stegen der I-Triger durchgesteckt werden, in Frage. Bei einer
derartigen Anordnung darf{ der Bemessung

das volle rechnerische Bruchmoment zu SE :Zif,,T
Grunde gelegt werden, ¥ TR :?1 T
b. Ialls keine besondere Sicherung gegen i Z ko x ?_L_ =
das Gleiten der Triager im Beton vorgesehen — ™ ] '_‘Q'—"_/'/’7 s
wird, ist mit einer verminderten Tragfihigkeit L
zu rechnen. Nach den Resultaten der aller- & :: =
dings nicht sehr zahlreichen T.K.V.S.B.- § 3 ~
Versuche 1st diese Tragfihigkeitsvermin- LA =
derung mit 20 °/, gentigend beriicksichtigt. l {
Bei der Versuchsreihe A mit Vorbelastung b A
der I-Trager ist dadurch die Gesamtbruchlast Fig. 14. — Désignations.
gegeniiber Trigern ohne Vorbelastung nicht Hauﬁif?‘;;g“}‘:gﬁ&; :“E‘Ztﬁ:}mi“

vermindert worden, eine Ieststellung, die
mit der theoretischen Untersuchung iiberein-
stimmt. Wir folgern daraus, dass mit Riicksicht auf die Sicherheit gegen Bruch
der Bemessung von Verbundquerschnitten nur das gesamte Maximalmoment
zu Grunde gelegt werden muss, unabhingig davon, ob ein Teil der Belastung
anfinglich auf die Hisentriger allein aufgebracht werde oder nicht 1.

Height of girders.
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Fig. 15. — Influence de I'épaisseur e de la dalle proprement dite.

dinfluss der Ueberdeckungshéhe e.
Influence of the thickness of covering e.
suivant équation 7 = nach Gleichung 7 = according to equation 7.
moments de rupture = Bruchmomente = momenls at rupture.

Der Umstand, dass Vorbelastungen der Eisentriiger die Gesamtbruchlast
des Verbundtriigers nicht beeinflussen, lisst den Riickschluss zu, dass das
Schwinden des Betons zwar die Risslast vermindern kann, dagegen ohne Ein-
fluss auf die Bruchlast ist.

Die erwihnte Berechnung des Bruchmomentes eines Verbundquerschnittes

1. Mit Riicksicht aufdas Eintreten bleibender Forménderungen erscheint allerdings eine
gewisse Beschriinkung der Vorbelastung angezeigt.
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auf Grund der Spannungsdehnungsdiagramme beider Baustoffe ist im allge-
meinen sehr zeitraubend, sodass sie fiir die praktische Bemessung kaum in
I'rage kommt. Es lisst sich jedoch eine Bedingung fiir die Querschnittsform
angeben, unter welcher beim Bruch sich der ganze Hisenquerschnilt im
Fliesszustand befindet. Fiir diesen Fall ist die Grosse des Bruchmomentes
durch eine Gleichgewichtsbedingung allein festgelegt !,

Mit den Bezeichnungen der Abb. 14, die sich auf den Bruchzustand bezieht,
und mit I', = Querschnitt des eisernen Triigers, ¢, = Fliessheanspruchung,

[ﬁ],r:Prismendruckfestigkeit des Betons ergibt sich aus der Gleichgewichts-
bedingung
1) D:/fl.f)],.b.CC:ZZF@'GF
der Nullinienabstand = zu
o B o
2 P
]1’.'1 . pl)- b

Die Eisendehnung am obern [-Trigerrand betrigt
e—ux e
3) g’ =gy —— —gp° (——1.>
i r
Sobald &’ > ¢p, befindet sich der ganze Eisenquerschnitt im TFliesszustand

und die Bedingung fur den beschriebenen Bruchzustand folgt aus den Glei-
chungen 2 und 3 zu

4) C}el‘: 5])+€F ' 1*0 ,Gl‘-.
Eh /fl' }E‘h‘b
Mit dem inneren Hebelarm der Krifte D und 7,
5) hi=h' — 1 —ky).x
und mit der Abkiirzung
. 11—k
h) ]{' — s 2
ey
ergibt sich das Bruchmoment M,, des Verbundquerschnittes zu
Foion

7) My =Z. b= Fo op (W — k. Lo,

i\ i?)l)..b /

Der Wert von % ist fiir verschiedene Betonarten nur sehr wenig veriinder-
lich ; er darf mit & == 0,55 bis 0,60 in die Berechnung eingefithrt werden.
In Abb. 15 sind die berechneten Bruchmomente MB fiir Plattenbreiten

b =60 und » = 90 em bheil wachsender Ueberdeckungshohe e aufgetragen. Die
Abweichungen der genau berechneten Werte fir e << e, gegenitber den nach
Gl. T ermittelten sind gering. Gl. 7 erlaubt somit allgemein die direkte
Bestimmung der Bruchlast von auf Biegung beanspruchten Verbundtrigern
in guter Annitherung.

Vergleicht man die durch den beabsichtigten Sicherheitsgrad dividierten

I. Vergl. Stiissi : Ueber die Sicherheit des einfach bewehrten Eisenbeton - Rechteckbal-
kens. Abhandlungen der Internat. Vereinigung fiir Briickenbau und Hochbau, 1. Band,
Ziirich, 1932.
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Werte von M, mit der fir den [-Triger allein zulissigen Belastung, so ergibt

sich, dass die Verbundwirkung erst von einer gewissen Ueberdeckungshshe e
an eine nennenswerte Vergriosserung der Tragfihigkeit bewirkt. Im Beispiel
der Abb. 15 mit Beton von 275 kg/em? Prismendruckfestigkeit ist 2,5 -fache
Sicherheit gegen Bruch angenommen. Die Linie M : 2,5 entspricht einem
Verbundquerschnitt mit konstruktiver Sicherung gegen Gleiten, withrend die
Werte 0,8. M, : 2,5 fiir Verbundtriger ohne Gleitsicherung in Frage kom-
men. Fir den Vergleich mit dem Eisenquerschnitt I 14 allein wurde die
zulissige Biegungsbeanspruchung mit 1,4 t/cm? angenommen.

Die vorgelegten Ausfithrungen stiitzen sich auf eine kleine Anzahl von
Versuchen, deren Weilerfithrung mit dem Zweck der weiteren Priifung und
Bestitigung dieser ersten Ueberlegungen und Resultate wiinschenswert ist.
Die die Haftfestigkeit zwischen I-Trigern und Beton betrelfenden Fragen, wie
z.B. die Grosse der die Gleitsicherung beanspruchenden Schubkrafte, wiren
ebenfalls auf dem Versuchsweg abzukliren.

Traduction.
1= 0bjet

La Commission Technique du Syndicat des Ateliers Suisses de Construction
de Ponts et Charpentes Métalliques, que l'on désigne généralement sous les
initiales « T.K.V.S8.B. », a pris, suivant la proposition du Dipl. Ing.
P. Sturzenegger, directeur de la Société de Constructions Métalliques de Zurich,
la décision de procéder a des essais sur profilés enrobés de béton, en vue de
déterminer dans quelle mesure la capacité portante de ces éléments peut se
trouver accrue par I'influence de I'enrobage, ce dernier étant d’ailleurs tres
souvent prévu déja pour des raisons de construction !.

La figure 1 représente la section de la poutre d’essai. On a choisi la poutre a
armature double, afin d’éviter les contraintes de torsion qui pourraient résulter
de T'application d’efforts situés non exactement dans le plan de la poutre. La
largeur de la dalle de béton reliant entre elle les deux profilés 1 14, et qui a
une épaisseur de 8 cm., a été fixée a b= 60,90, et 120 cm, afin de pouvoir
déterminer, toutes autres dimensions restant les mémes, quelle pouvait étre
I'influence d'une modification de la surface de béton adjointe. Cette dalle de
béton intermédiaire a été munie, a4 la moitié de sa hauteur, d'une armature
transversale légére, constituée par des fers ronds de 6 4 8 mm, admettant entre
eux des écartements de I'ordre de 30 em 2.

Les caractéristiques élastiques des deux matériaux : I'acier St. 37 pour la
poutre I 14, admettant une résistance a la traction de 3,84 t/cm? et le bélon
(mélange & 300 kg de ciment Portland pour 1200 litres de sable et de gravier),

L. Il ne sera mentionné dans ce qui suit que les résultals d'essais qui présentent un
intérét particulier dans la pratique (phénoménes de rupture, rigidité, capacité porlante).
Lles résullals des observations concernant l'allure de variation des conlraintes dans les
poutres enrobées de béton seront publiés dans une communication ultérieure de la T. K.V,
SoB.

2. On remarquera, sur les figures 6a et 8, la seclion qui a élé adoptée pour une série
d’essais préliminaires, et qui ne comporte pas d’armature transversale.
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sont indiquées sur la figure 2. Le diagramme de déformations représente une
valeur moyenne déduite de 6 essais !,

Les poutres d’essai ont été mises en charge au moyen d'une pompe hydrau-
lique. La charge a été appliquée, a raison du quart de la pression exercée par
la pompe, au tiers des poutres, par I'intermédiaire d’un systeme de poutres
auxiliaires croisées (figure 3). Cette application était réalisée au moyen d'un
palier & billes, les poutres étant supportées, a leurs deux extrémités, par des
rouleaux; ceci afin d’éviter les frottements et de pouvoir réaliser des conditions
de charge rigoureusement symétriques.

Ln regle générale, dans I'exécution pratique, le poids propre de la masse de
béton, progressivement appliquée, et de la poutre elle-méme, agit tout d’abord
uniquement sur la section des armatures, avant que la section combinée (fers
—+ béton d’enrobage) n’intervienne. Afin de pouvoir observer l'influence de cette
« contrainte initiale ou préliminaire » sur la charge de rupture de la section
combinée, la moitié des poutres d’essai a été soumise, avant le bétonnage et au
moyen de poids convenablement suspendus, a une charge préliminaire ¢, =
1 tonne par ecm? (essais A). Par contre, dans les essais B, on a pris soin de
ne faire agir le poids propre sur les poutres qu'aprés 'enrobage, en prévoyant
un appui continu pendant le bétonnage et la prise. On a pu ainsi, par compa-
raison entre les essais A et B, déterminer I'influence de la contrainte prélimi-
naire sur la capacité de charge.

En s’appuyant sur cette conception que le processus de la mise en charge
initiale joue un role capital dans I’évaluation du coefficient de sécurité que peut
fournir une poutre enrobée 2, on a elfectué la mise en charge progressivement,
sans décharges intermédiaires, jusqu’a la destruction des poutres d’essai. Les
figures 4 et 5 représentent la disposition adoptée pour ces essais.

2. Les phénomenes accompagnant la rupture.

Au dépassement de la limile d’adhérence entre le béton et le fer, il s’est
produit un glissement de la poutre dans le béton. Ce glissement s’est manifesté
brusquement et a augmenté jusqu’a environ 3 em, avec la continuité de Lap-
plication de la charge (figure 6). Il s’est traduit en particulier par une déchirure
du béton a l'endroit des crochets qui avaient été soudés sur les poutres métal-
liques (figure 7), pour permettre de manipuler les poutres d’essai.

La contrainte de flexion transversale des dalles de béton sous l'influence des
efforts de cisaillement horizontaux s'est manifestée, a la rupture, sous la forme
d'une forte fissure longitudinale sur les poutres en I. Sous celte influence et
sous l'action des allongements transversaux qui s'étaient déja produits aupara-

1. Les diagrammes de déformation des éprouvettes de traction en acier St. 37 el des
éprouvettes de compression sur prisme de bétonde 12 X 12 X 36 cm. ont été relevés au Labo-
ratoire Fédéral d'Essai des Matériaux de I'licole Polytechnique de Zurich. Les prismes de
béton utilisés avaient le méme age (5 semaines) que les poutres d’essai au moment des
essais, qui ont été effeclués dans les ateliers de la Société de Construclions Métalliques de
Zurich, i

2. Nous nous rallions & ce sujet a P'opinion exprimée par F. v. Emperger (voir Publica-
tion Préliminaire au Congres de Parvis de 1932, p. 600 : F. v. Emperger, Colonnes en acier
enrobées).
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vant, il a pu se produire une diminution de la résistance d’adhérence, allant
jusqu'a la possibilité du glissement (figure 8).

[apparition tardive des premieéres fissures de traction fut frappante ; méme
dans les fibres de béton accusant le plus fort allongement, elle ne se manifesta
(qu'apres avoir passé la moitié de la charge de rupture. Les allongements cor-
respondants mesurés dans le fer atteignaient environ 0,8°/,. Dans la dalle,
les fissures n’apparurent qu'au cours du dernier tiers du processus de mise en
charge (figures 9 et 10).

On a pu, dans les poutres élémentaires, constater également un commence-
ment de froissement du béton par compression coincidant & peu prés avec le
début du glissement, particuliecrement sur les poutres d’essai présentant la
largeur minimum de dalle 5/ = 60 cm (figure 11). Cette destruction par com-
pression a d’ailleurs été trées accusée au cours de l'essai complémentaire C, dans
lequel on avait complétement empéché le glissement au moyen de fers plats
soudés sur les profilés en I et pénétrant dans la masse du béton.

3. IFléches.

La figure 12! permet d’établir la comparaison entre les fléches observées
sur les poutres d'essai B (sans charge préliminaire sur les profilés en I) et les
valeurs calculées dans les conditions normales, n = 10 2.

Dans la zone correspondant aux charges normales, les fleches mesurées sont
plus faibles que les fleches calculées. L'importante augmentation de rigidité
qui résulte pour un plancher en poutres de I'intervention du béton dans la sec-
tion d'enrobage est nettement mise en ¢vidence par la comparaison avec les
fleches qui correspondent & la poutrelle en [ seule et qui ont été portées égale-
ment sur la figure 12 3.

k. Capacité de charge.

Pour l'interprétation de la capacité de charge observée des poulres d'essai,
on a calculé les moments de rupture des sections d’enrobage en se basant sur
le diagramme de déformation de la figure 2 et sur les hypothéses suivantes :

a. les sections restent planes’;

1. Comme échelle des charges, on a pris, de m¢éme que dans les figures 13 et 15 qui
suivent, le moment fléchissant maximum de la poulre élémentaire, donc de la demi-section
suivant la figure 1.

2. n=10estle rapporl entre le module d’élasticité de I'acier el le module d’élasticité du
béton & la compression; on néglige le béton de la zone Lendue.

3. 11 est évident que les fleches qui résultent de 'application de la charge initiale des
poutres mélalliques en I doivent étre délerminées séparément de celles gu'accusent les
poufres enrohées.

%. Les mesures d’allongement qui ont été effectuées ont montré que celte hypothése ne
correspondait pas rigoureusement a la réalité. A notre avis, on peut expliquer le fait que
les sections ne reslent pas planes de la maniére suivante : si 1'on additionne, pour un élé-
ment de poutre compris entre deux sections voisines, d’une part, les contraintes de com-
pression, en descendant & partir du bord supérieur du béton et, d'autre part, les contraintes
de traction, en remontant i partic de I'aréte inférieure de la poutrelle en I, les deux sommes
ainsi obtenues (== effort de cisaillement) sont égales I'une & 'autre a 'endroit de 'axe neutre,
ou bien, si celui-ci passe au-dessus de la poutrelle en I, et a I'exclusion de la résislance du
béton a la traction, a I'endroil de I'aréte supérieure de la poutrelle en I. Dans ce plan, I'ef-
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b. il ne se produit aucun glissement des poutrelles en I par rapport au béton.

La figure 13 donne une comparaison entre les moments a la rupture calculés
et observés. Saul pour la poutre qui accuse la plus faible largeur de dalle inter-
médiaire, les valeurs expérimentales sont au-dessous des valeurs calculées.
L’écart entre l'essai et le calcul correspond visiblement 4 la réduction qul
résulte, pour la capacité de charge, du glissement des poutrelles dans le béton.
La réduction atteint ici, dans les cas les plus défavorables, moins de 20 ¢/,.
Pour les poutres admettant » = 60 cm., les valeurs expérimentales sont un peu
plus élevées que celles que donne le caleul ; comme, duans ce cas, on a
pu constater une tres nette destruction du béton par compression, le glisse-
ment ne se produisant qu'au moment ott 'on approche de la résistance maximum
dua béton, 'exactitude des moments de rupture déterminés par le calcul, dans
le cas ou I'hypothése « b » est remplie, se trouve confirmée. [ essal auxi-
liaire C, porté sur la figure 15 et dans lequel le glissement a été empéché par
construction méme, confirme également 'exactilude du calcul.

Les résultats ci-dessus offrent deux possibilités pour le calecul et la concep-
tion des poutres enrobées :

a. Le glissement des poutrelles métalliques dans le bélon est empéché par
dispositions pratiques de construction spéciales. On peut envisager par exemple
I'emploi d’étriers en fers ronds, traversant les ames des poutrelles en I au moyen
de trous spécialement disposés. Avec celte disposition, le calcul peut étre elfec-
tué¢ en partant du plein moment de rupture calculé.

b. Si l'on n’entrevoit aucune disposition de sécurité spéciale contre le glis-
sement des poutrelles dans le béton, il faudra tabler sur une capacité de charge
réduite. D’apres les résultats des essais effectués par le T.K,V.S.B., essais
dont le nombre n'est d’ailleurs pas encore trés important, il est suffisant d’en-
visager une réduction de la capacité de charge de 20 °/,.

Au cours de la série A d’'essais avec charge préliminaire des poutrelles en I,
la charge totale de rupture ne s’est pas trouvée réduile du fait de cette charge
préliminaire, par rapport a celle des poutres sans charge préliminaire, consta-
tation qui concorde avec les résultuts de I'étude théorique. Nous en déduisons
qu’en tenant compte de la sécurité a la rupture, le calcul des sections enrobées
ne doit étre basé que sur le moment maximum total, sans qu’il y ait lieu de
considérer si une partie de la charge a été, ou non, appliquée initialement sur
la poutrelle métallique seule 1.

Le fait que les charges préliminaires des poutrelles métalliques n'exercent
pas d'influence sur la charge totale de rupture de la poutre enrobée conduit A
cette conclusion que le retrait du béton peut en fait provoquer un abaissement,
de la limite de résistance & la fissuration, sans Loutefois exercer une influence
sur la charge de rupture.

fort de cisaillement doit donc passer du bélon sur le fer. Comme cel effort se réparlit lou-
tefois sur une fraction importante du périmétre de la poutrelle en I, el méme en tablant
surla validité de la loi de Hooke, 'allure de variation de la contrainte ne peut plus étre rec-
tiligne et les sections ne peuvent plus par suite rester planes. Il semble toutefois que I'in-
fluence qui en résulte sur la valeur des moments & la rupture ne soit que faible,

1. En tenant compte de l'apparition de déformations permanentes, il semble toutefois
indiqué de limiter dans une certaine mesure U'importance de cette charge préliminaire.
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Le calcul du moment de rupture d'une section enrobée, en se basant sur les
diagrammes de déformation des deux matériaux, ainsi qu'il a été indiqué, est
en géncral tres long, de telle sorte qu'il est difficile d’y recourir dans la pra-
tique. Il existe toutefois, en ce qui concerne la forme des sections, un cas pour
lequel la section des fers tout entiére se trouve, a la rupture, en état d’écou-
lement. Dans ce cas, la valeur du moment de rupture est uniquement fixée par
une condition d’équilibre 1.

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

F, la section de la poutre métallique,

op la contrainte d'écoulement,

8p la résistance du prisme de béton,
on déduit de 'équation d’équilibre :

D:]fl.gb.]).w:Z——-Fe.O‘F (1)

la position de 1'axe neutre, x :

Fe- O )
r= ——, 2
kl' @b b (
[’allongement du métal au bord supérieur de la poutrelle en I atteint :
ety .
g’ = gp. - == &b (S_ 1> (3)
X €L

Dés que ¢° > ¢, la totalité de la section du fer se trouve en état d’écoule-

ment et la condition correspondant a 1'état de rupture prévu peut étre déduite
des équations (2) et (3) :

£ e e
oA R R T T (4)
Sh kl . tOJh b
En introduisant le bras de levier intérieur des efforts D et 7 :
hi=h" — (1 —k,) x (9)
et en posant pour simplifier :
PR L 0
liy
on obtient, pour le moment de rupture M, de la section enrobée :
’ Fe Op o
MB:Z_]I,i'_—._Fe.GF(]I. — k LIS @,
8;,.b My &
& h .

[a valeur de k& ne varie que trés peu avec les dilférentes sortes de béton ; on
peut adopter pour les calculs la valeur :

E=10,55 a 0,60
On a reporté sur la figure 15 les moments de rupture M, calculés pour des

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

1. Voir Stirss1, Ueber die Sicherheit des einfach bewehrten Eisenbeton-Rechteckbalkens.

— Mémoires de I’Association Internationale des Ponts et Charpentes, volume I, Zurich,
1932.

38



594 Seplitme séance de travail

vrement croissante. Les écarts entre les valeurs calculées avec précision pour
e < e, par rapport aux valeurs déduites de I'équation (7) sont faibles, L. équa-

tion (7) permet donc de déterminer, d'une maniere générale et suffisamment
approchée, la charge de rupture des poutles enrobées sollicitées 4 la flexion.
St l'on compare les valeurs obtenues en divisant MB par le coefficient de

séeurité envisagé, on constale que I'intervention de lpm‘ohage ne se manifesle
par une amehor‘atlon notable de la capacité de charge qu'a partu‘ d'une certaine
hauteur de recouvrement e. Dans I'exemple de la figure 15, avec un béton
accusant sur le prisme une résistance a la compression de 270 kg/em?2, on a
admis un coefficient de sécurité de 2,5. La courbe My/2/5 correspond & une

section enrobée comportant un dispositif empéchant le glissement, tandis que
les valeurs 0,8. \/I : 2,5 concernent des poutres enrobees ne compoxtant pas

de protection contre le glissement. Pour la comparaison avec la section du
fer de la poutrelle I 14 seule, on a adopté une contrainte de flexion admissible
de 1,4 t/em?2, : ;

Les résultats exposés ci-dessus s’appuient sur un petit nombre d’essais ; il
est & désirer que ces essais solent poursuivis, afin d’obtenir confirmation de
ces considérations el résultats de début. Il conviendrait également d’étudier
expérimentalement les questions qui se rapportent a l'adhérence entre les
poutrelles en I et le béton, comme par exemple la valeur des elforts de cisail-
lement susceptibles d’affecter la sécurité contre ce glissement.

Zusammenfassung.

1. Die Tragfihiglkeit eiserner Walztriger nimmt durch die Ver bundwirkung
mit Beton bei wachsender Ueberdeckung%hohe zu.

2. Die natiirliche Haftfestigkeit zwischen Beton und steifer Bewehrung
gentgt nicht, um eine gemeinsame Tragwirkung beider Baustoffe bis zu ihrer
Ausniitzung zu gewihrleisten. Die Abminderung der Traglahigkeit infolge
des Gleitens der I-Triager im Beton betragt nach den T.K.V.S.B. Velsuchen
bis zu 20 °/,. Falls volle Matelmlausnutzung angestrebt wird, 1st die Anord-
nung einer konstruktiven Gleitsicherung notwendig.

3. Durch eine Vorbelastung der Eisentriager vor dem Betonieren (z.B. durch
Deckeneigengewicht) wird die Gesamtbruchlast nicht vermindert.

k. Die Durchbiegungen von Verbundtrigern infolge Gebrauchslast kinnen
mit Hiilfe des ll‘dﬂheltsmomentes des kombmlel ‘ten Quemchmttes bei norma-
lem Kiesheton })erechnet fiir n =10, bestimmt werden.

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

"Résumé.

1. La capacité de charge d’un profilé métallique sous l'influence de 1'enro-
bage du béton augmente lorsque la hauteur de recouvrement croit.
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2. L’adhérence naturelle entre le béton et son armature rigide n’est pas suf-
fisante pour assurer une participation commune des deux matériaux a la charge
jusqu'a utilisation intégrale de leurs capacités propres. La réduction de la
capacité de charge sous l'influence du glissement des poutrelles en I par rap-
port au béton atteint, suivant les essais du T.K.V.S.B., jusqu’a 20°/,. Si
l'on envisage l'utilisation intégrale des malériaux, il est nécessaire de prévoir
une disposition pratique spéciale assurant la sécurité contre le glissement.

3. Lacharge totale de rupture n’est pas réduite par I'intervention d’une charge
préliminaire de la poutrelle métallique avant I'exécution de l'enrobage (par
exemple, par I'influence du poids propre du plancher).

4. Les fléchissements des poutres enrobées sous laction de la charge
normale peuvent étre déterminés a l'aidde du moment d'inertie de la seclion
combinée, avec n = 10 dans le cas du béton de gravier normal.

5. La méthode de calcul indiquée permet de déterminer directement la
charge de rupture et de calculer ainsi les sections enrobées avec le coefficient
de sécurité envisagé.

Summary.

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

2. The natural adhesion between conecrete and stiff reinforcement is not
suflicient to ensure both materials taking the load in commonup to the utmost
limit, The reduction of the carrying capacity in consequence of slipping of the
[-beam in the concrete 1s as much as 209,, according to the T.K.V.5.B.
tests. If an endeavour has to be made Lo utilise the materials to the full
extent, provision must be taken to ensure against slipping.

3. By a preliminary loading of the iron beam before concreting (for example,
by the weight of the ceiling), the total breaking load will not be reduced

k. The bending of composite beams in consequence of the working load
may be determined with the help of the moment of inertia of the combined
cross-section, calculated with normal gravel concrete for n = 10.

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