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Sollicitations et coefficients de sécurité dans les
constructions en béton armé, au point de vue
du constructeur.

Beanspruchungen und Sicherheitsgrad im Eisenbetonbau
vom Standpunkt des Konstrukteurs.

Stressing and degree of safety in reinforced concrete structures,
from the designer’s point of view.

IT a

Endurance — Résistance aux efforts répétés
statiques ou dynamiques.

Einflul dauernder und wiederholter Belastung.

Influence of continuous and of repeated loading.



Leere Seite
Blank page
Page vide



. Ilal

Role de la plasticité des matériaux et des efforts
variables dans la stabilité et la durée des constructions.

EinfluB der Plastizitit der Baustoffe und der verinderlichen
Lasten auf die Stabilitit und die Dauerhaftigkeit der Bauwerke.

Influence of the Plasticity of Materials and of Variable Loads,
on the Stability and Life of Structures.

L. P. Brice, Paris.

Dans la présente étude, nous chercherons a préciser les conditions auxquelles
doit répondre une construction pour étre stable et durable sous des efforts
prolongés statiques ou dynamiques. Pour cela nous nous baserons sur quelques
faits expérimentaux trés simples relatifs aux déformations des matériaux
employés en béton armé.

L’importance des grandes déformations avant rupture n’avait pas échappé aux
Ingénieurs, puisqu’ils avaient constaté que les métaux employés en construction
ne donnaient de bons résultats que s’ils présentaient, avant rupture, des allon-
gements suffisants. Cepedant, la résistance des matériaux classique se borne
strictement a I'étude des déformations élastiques, et n’envisage méme pas la
possibilité ou les conséquences des déformations non élastiques. Ce sont pour-
tant elles qui, tendant a égaliser les efforts, produisent dans les ouvrages une
répartition des contraintes internes, conforme a leurs possibilités de résistance,
qui permet de parer dans une certaine limite a l'ignorance oi nous sommes des
conditions réelles de répartition des efforts.

Cest M. A. Caquot qui, le premier, il y a déja une quinzaine d’années, porta
son attention sur ces phénoménes et proposa, pour les désigner, le mot
«d’adaptation» qu’il définit ainsi:

«Un élément est durable quand ses déformations comprennent:

1o — Une déformation permanente tendant vers une limite finie.

2¢ — Une déformation reversible dans le domaine d’endurance. L’ensemble

de la déformation permanente et des contraintes de bases qui en sont la
conséquence, constitue le phénoméne d’adaption.»

L’application stricte des régles de la résistance des matériaux ou de la théorie
de Délasticité a des cas particuliérement simples, prouve que, théoriquement,
certaines constructions devraient étre incapables de résister a des efforts qu'en
fait, elles supportent.

C'est ainsi que la fatigue théorique au bord d’un trou percé dans une piéce
métallique, est trois fois la fatigue moyenne au voisinage du trou. Or, dans
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les assemblages rivés, la fatigue moyenne calculée est la moitié de la limite
élastique. Comme cette fatigue moyenne peut étre augmentée dans certains
éléments d’environ 30 0o par la rigidité des assemblages, la fatigue au bord du
trou dépasserait trés largement la limite élastique et méme la limite de rupture.

Un autre exemple est fourni par I'existence d'innombrables planchers ou
poutres en béton armé encastrés entre deux appuis rigides et calculés comme
si ces encastrements n’étaient que partiels. La fatigue des éléments d’encastre-
ment doit donc théoriquement étre de beaucoup supérieure a la limite élastique
et, cependant, I'expérience montre que dans I'immense généralité des cas, les
consiructions s’accommodent trés bien d’avoir été calculées d’une facon élémen-
taire et supportent parfaitement les charges.

Enfin, dans une poutre & 4me pleine, la possibilité de résister a 'effort
tranchant par des dispositifs trés différents d’armatures tendues, prouve que
peuvent intervenir des phénoménes qui permettent a la construction de s’adapter
au mode de fonctionnement qui lui est imposé.

Ces quelques exemples montrent que, si la condition de stabilité et de durée
d’'un systéme, d'étre parfaitement élastique en tous ses points sous l'influence
des charges et surcharges, est suffisante, elle est loin d'étre toujours nécessaire.

Nous allons essayer de serrer le probléme de plus prés et de voir quelles
conditions doivent remplir les ouvrages pour que leur résistance et leur durée
solent assurées aussi bien sous l'influence des charges permanentes que sous
celle des surcharges variables.

: Deformation des Materiaux
1o — Acier.

Les courbes de déformation de I'acier doux employé en construction présen-
tent une zone de grands allongements succédant a la déformation dite élastique.
(Fig. 1.)

Si I'on soumet une éprouvette a un effort dépassant quelque peu la fatigue
élastique, les allongements au-dessus de cette fatigue peuvent prendre une valeur
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considérable pour une augmentation trés faible de I'effort. En diminuant alors
jusqu’a O l'effort de traction, on constate que l'éprouvette se raccourcit suivant
unc loi élastique a trés peu prés identique a celle qui représente la déformation
élastique initiale. La barre ainsi traitée est susceptible de fonctionner élastiquement

¢
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entre une charge O et une nouvelle limite élastique qui est supérieure a la limite
élastique de la barre non traitée. Ce procédé est d’ailleurs employé assez fré-
quemment pour augmenter la limite élastique des aciers doux ordinaires et
. permettre, en accord avec les Réglements, de leur imposer des contraintes
plus élevées.

S1, par un dispositif convenable, on soumet une éprouvette non plus seulement
a une traction simple, mais a des efforts alternés de traction et de compression
(en prenant des mesures pour éviter des déformations prématurées dues au
flambage) on constate que I'éprouvette est susceptible, méme aprés une grande
déformation initiale, de subir un grand nombre d’efforts alternés, a condition
de limiter & 'des valeurs déterminées les contraintes réelles maximum et minimum
entre lesquelles varie 1'effort.

On peut déterminer ainsi des courbes d’endurance qui précisent exactement
les limites entre lesquelles peut varier I'effort sans amener la rupture avant
un nombre déterminé d’alternances. Si I'on applique, par exemple, comme limites
d’effort, des valeurs un peu supérieures aux limites élastiques de traction et de
compression, le nombre d’alternances pourra se réduire a quelques unités.

Si, au contraire, on limite au 1/3 de ce chiffre environ les efforts réels, le
nombre d’alternances possible devient pratiquement infini.

Ces limites d’endurance sont d’'une grande importance en construction mé-
canique. Elles montrent, en particulier que, si les fatigues alternées peuvent
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Courbe de déformation du béton de ciment.



¥

154 L. P. Brice

atteindre localement des chiffres assez voisins de la limite élastique, la rupture
d’une piéce que des calculs élémentaires font paraitre surabondante est atteinte
d’autant plus rapidement que les alternances sont plus fréquentes.

Cest le cas bien connu des arbres de machine qui présentent des sections
discontinues & angle vif au voisinage desquelles les fatigues élastiques peuvent
étre trés grandes et qui se rompent sans cause apparente.

De méme, les assemblages rivés pour lesquels la fatigue réelle n’est pas trés
éloignée de la fatigue élastique au bord des trous de rivets, supportent trés
mal les charges alternées; c’est ainsi que les chéssis de locomotives, de wagons
ou d’autos, en assemblages rivés, doivent étre prévus trés surabondants, tandis
que les chassis soudés ou emboutis peuvent étre beaucoup plus légers.

20 — Béton.

La courbe de déformation du béton a été beaucoup moins étudiée que celle.
du métal. Sa forme générale présente, au départ, une forme sensiblement recti-
ligne qui s’incurve nettement dés qu’'on dépasse un chiffre voisin de la moitié
de la limite de rupture. (Fig. 2.) »

Lorsque I'on soumet une éprouvette a des efforts tels que 1’on dépasse largement
la limitec de proportionnalité sans prendre de précautions spéciales, on constate

. la formation de fissures qui s’amplifient avec la charge jusqu’'au moment de

I’écrasement total.

Si, au contraire, on prend la précaution de maintenir le béton en place par
un serrage latéral, soit par frettage, soit par pression hydraulique, soit par
I'importance des masses de béton entourant I'élément comprimé, on constate
que, comme pour le métal, on peut atteindre, aprés déformation plastique, un
nouvel état du matériau qui est susceptible de résister élastiquement a des fatigues

“variables & condition toujours de rester dans des limites définies. (Fig. 3.)

Le cas du béton se trouve compliqué du fait de ses propriétés spéciales,
retrait et déformations lentes non reversibles sous linfluence des charges
permanentes.

M. Freyssinet a montré, en particulier, qu'une éprouvette de béton soumise
a une charge de longue durée se raccourcit environ deux fois plus que la méme
éprouvette soumise a la méme charge pendant un temps trés court. Tout ce
passe pour le béton, comme si, sous l'influence d'une charge de longue durée

- le module élastique du béton était réduit de 50 0. environ. Ce phénomeéne joue

un role important pour l'égalisation des efforts dans les piéces de béton
comprimeé.
Par exemple, le hourdis d'une poutre T construit aprés 'ame de la poutre,

celle-ci étant & ce moment sous charge, pourra, au bout d'un certain temps,

avoir a supporter une partie des efforts de compression qui auront provoqué
peu a peu un raccourcissement de la partie comprimée de I'ame.

La répartition des efforts dans un poteau chargé se modifie, au bout de
quelque temps. La contrainte dans les barres devient beaucoup plus élevée qu’a
l'origine alors que le béton n’avait pas pris, sous charge, tout son retrait.

En résumé, un élément de béton supportant une contrainte constante voisine
de 60 9o de la caractéristique de rupture se déformera six ou huit fois plus
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que le méme élément soumis a une contrainte normale de courte durée, en
raison de la forme de la courbe de déformation et de I'augmentation du retrait
sous charge permanente.

3° — Liaison enire le béton et le métal.

Dans une construction en béton armé, la liaison des aciers ronds et du béton
est assurée par un phénomeéne de coincement de la barre dans sa gaine de
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Fig. 3.

Déformation d’une éprouvette de béton fretté hydrauliquement.

béton bien plus que par un phénoméne d’adhérence superficielle. Ceci est prouvé
par la constance de l'effort qu’il faut développer pour faire glisser une barre
de métal dans sa gaine. Si l'adhérence était simplement superficielle, I'effort



156 ‘ L. P. Brice

tomberait a une valeur trés faible dés qu'un premier déplacement se serait
produit. (Fig. 4.)

Cette faculté de glissement rend possible la transmission d’efforts d'une
barre & l'autre par l'intermédiaire du béton. Il est en effet impossible qu’une
barre transmette a une barre voisine la traction qu’elle supporte sans qu’il y
ait entre ces deux barres et le béton, un glissement fini qui peut étre de l'ordre
d’'un demi-centiéme du diamétre de la barre.

Pour que cette adhérence de coincement ne soit pas rompue, il est de toute
nécessité d’éviter de trop grandes variations d’efforts entre le béton et la barre.
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Il y a lieu de craindre que les déplacements relatifs successifs des deux éléments
aient pour résultat, a bref délai, une désagrégation de la gaine de béton et par
conséquent la suppression de I'adhérence. Cette simple remarque permet de se
rendre compte de l'utilité des crochets des barres tendues qui, sans apporter
peut-étre d’appoint de résistance lorsque la construction est neuve, peuvent
intervenir utilement si des déformations anormales ou trop répétées ont
amené une diminution de I'adhérence.

4> — Déformations pendant la flexion.

La déformation non élastique d’une poutre pendant la flexion peut provenir,
soit de déformations non élastiques de I'acier, soit de déformations non élastiques
du béton, soit des deux phénoménes superposés.
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Si le béton comprimé est largement surabondant, la déformation du métal
entre seule en jeu. L’expérience montre que les grandes déformations commencent
a se produire, lorsque la limite élastique du métal est atteinte et qu’elles peuvent
se poursuivre sur une amplitude considérable si la poutre est bien consti-
tuée, sans amener une variation sensible des efforts qu’elle peut porter.

Dans les conditions habituelles du calcul le moment de flexion nécessaire pour
produire ces grandes déformations est sensiblement le double de celui qui a servi
de base au calcul de la poutre.

Si la charge diminue, la poutre perd une partie de sa déformation et est de
nouveau susceptible de fonctionner élastiquement. Ses caractéristiques élastiques
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Fig. 5.

Déformation d’une poutre fléchie (d’aprés les expériences de Mr. Dumas,
Ingénieur des ponts et chaussées).

sont toutefois modifiées et I'on pourra tenir compte de la plus grande flexibilité
des régions ainsi déformées en faisant intervenir seulement la section réduite ou
le bélon tendu n’est pas pris en compte et en prenant une valeur convenable
du module d’équivalence.

Ces résultats sont confirmés par les expériences faites par M. Dumas, Ingénieur
des Ponts-et-Chaussées, sur la déformabilité des poutres aux charges répétées.
(Fig. b.)

Ces grands allongements du métal ne vont pas sans entrainer la formation de
fissures dans la partie tendue du béton. Pratiquement ce sont ces fissures qui
limitent la grandeur de la déformation possible. La dimension et le nombre
de fissures admissibles sont extrémement variables selon les conditions d'utili-
sation de l'ouvrage.
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On rencontre trés souvent ces fissures au voisinage des appuis des dalles ol
le béton comprimé est toujours en exceés; s'il s'agit d'un plancher d’habitation
recouvert d’un parquet, ces fissures n'ont que fort peu d’importance, si au
contraire, le plancher est recouvert d’'une chape adhérente, I'apparition de ces
fissures sur le sol est du plus mauvais effet. On aura plus de latitude pour un
ouvrage protégé que pour celui qui est soumis aux intempéries, les agents
corrosifs extérieurs pouvant trouver par les fissures un chemin d’attaque facile.
‘n tout état de cause, il parait difficile, sans précautions pour atténuer les:
effets nocifs des fissures, de dépasser un allongement total localisé dans une
région limitée, égal a 2 ou 3 fois celui qui correspond aux fatigues élastiques
normales. '

Dans le cas ou le béton se déforme plastiquement, le phénomeéne est sensible-
ment plus complexe. La ligne de déformation du béton étant une courbe, le
diagramme de répartition des efforts se déforme et le bras de levier du couple
résistant diminue. :

Cependant, le phénoméne conserve dans son ensemble, la méme allure que la
compression simple. Les grandes déformations dues au béton, a l'inverse de
celles qui sont dues au métal, n’ont qu'une faible tendance a ouvrir des fissures.
Mais il est nécessaire de s’assurer que le béton est dans des conditions telles
qu'il peut subir sans rupture la déformation plastique. Une limite est encore
nécessaire. Si le béton n’était pas spécialement maintenu, il ne faudrait pas
dépasser une fatigue correspondant a la moitié de la caractéristique de rupture
(ce qui améne avec le temps, une déformation environ 4 a 5 fois plus grande
que sous la contrainte normale). Les déformations peuvent étre plus grandes si
un frettage convenable assure la tenue du noyau aux grandes pressions.

Lorsque les deux phénoménes se superposent, ce qui est le cas général des
poutres rectangulaires, on se trouve dans les meilleures conditions pour obtenir
les plus grandes déformations avec le moins de désordres possibles.

5° — Déformation plastiques d’effort tranchant.

Les expériences relatives aux conditions de résistance des poutres a ame
pleine & I'effort tranchant sont assez rares. Cependant, 'expérience des construc-
teurs et les quelques essais que nous avons pu consulter ou exécuter, montrent
que les divers systémes d’armatures que l'on peut employer (armatures pa--
ralléles a l'effort tranchant ou incliné a un angle variable de 0 a 450) sont
équivalents. Cela prouve que la poutre peut s’adapter, mais on constate toujours,.
dés que la résistance a la traction du béton est dépassée, la formation de fissures
a 450, Ces fissures sont tellement fréquentes que I'on a pris I'habitude de leur
présence et qu'on les considére comme parfaitement normales. Elles sont cepen-
dant la trace apparente de ce phénoméne d’adaptation que I'on se refuse souvent.
a admettre pour la flexion. Il n’y a pas de raison de faire cette différence.

Role des déformations plastiques.

Nous pensons ainsi avoir montré que les déformations plastiques interviennent
dans tous les éléments d’'une construction pour modifier la répartition des forces.
entre les divers constituants, béton et métal, d'un méme élément. Elles ont.
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également pouf effet, de transporter d’'un élément portant a I'autre, I'action des
forces extérieures.

La grande déformabilité des éléments trop chargés a pour résultat d’augmenter
la charge des éléments qui travaillent & un taux moindre et sont relativement
plus rigides.

La plasticité des éléments constituants permet donc i une construction de
«s'adapter», c’est-d-dire de subir sous l'influence des efforts extérieurs, des
déformations non élastiques, telles que les éléments les moins résistants se
trouvent déchargés par ceux qui sont plus rigides.

Cette nouvelle répartition d'efforts ne peut évidemment se produire que si
les deux conditions suivantes sont remplies:

1. Les déformations non élastiques doivent pouvoir se produire sans compro-
mettre la tenue de I'ouvrage, c’est-a-dire qu’il faut pouvoir trouver a I'intérieur
du systéme un mode de décomposition des efforts, compatible avec la résistance
des éléments. En particulier, si les grandes déformations s’accompagnent de
fissures, la liaison entre les deux lévres devra étre assurée par des aciers de
section suffisante pour transmettre les forces que traversent les fissures.

2. Si un élément de la construction est insuffisant, il faut que sa déformation
ait pour résultat de reporter sur un élément plus résistant une partie de sa charge.

En un mot, le systtme doit étre hyperstatique et stable. Les éléments trop
peu résistants joueront le role de semi-articulations qui supporteront, pendant leur
déformation, un effort qui ne peut dépasser celui qui correspond aux limites
élastiques des constituants. ,

Le nouveau systéme ainsi réalisé se trouve dans des conditions de résistance
différentes du systéme initial. Il s’est produit une répartition des efforts plus
conforme a ses possibilités réelles et, malgré les erreurs de conception, par
rapport 4 la théorie élastique, il peut se conduire parfaitement bien sous l'in-
fluence des charges. L’intérét des systémes hyperstatiques apparait ici: une
erreur peut étre compensée par la déformation de quelques éléments insuffisam-
ment prévus, alors que dans un systéme strictement isostatique, toute insuffi-
sance, méme locale, conduit infailliblement a des déformations considérables
puisque rien ne soppose a leur développement lorsqu’une cause extérieure per-
manente a pu les provoquer.

Cependant, le probléme devient beaucoup plus complexe lorsque les charges
sont variables. Il faut étudier ce qui se passe lorsque, aprés un premier charge-
ment total, le systéme se trouve décharge.

Celui-ci tend a reprendre sa forme initiale pour autant que les éléments
déformés plastiquement peuvent le permettre.

Cette remise en état aura pour conséquence, selon l'importance relative des
surcharges et du poids propre, une diminution ou méme un renversement des
efforts dans les éléments qui ont subi les déformations plastiques. ’

Or, nous avons vu plus haut que si les déformations élastiques peuvent étre
répétées un grand nombre de fois, les déformations plastiques ne peuvent I'étre
qu'une fois ou qu’'un nombre de fois trés limité.

Pour assurer la durée du systéme, il faudra donc que, sous Uinfluence de
toules les variations de surcharges possibles, toutes les déformations restent
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parfaitement élastiques d partir de la déformation totale, élastique ou non, qu'a

subi le systéme sous lUinfluence des charges et surcharges les plus défavorables.
~ L’incertitude de la valeur exacte de tous les efforts internes obligera a limiter
la déformation élastique alternative en s’imposant par exemple que, calculées par
des méthodes habituelles, les variations de fatigue dans les éléments déformés
plastiquement sous I'influence des charges variables ne devront pas dépasser cer-
taines valeurs.

Jusqu'a ce que des expériences précises aient permis de fixer ces chiffres,
autrement dit de déterminer les limites d’endurance aux efforts alternés, il
apparait que les limites généralement adoptées: moitié de la limite élastique pour
I'acier, 28/100 de la résistance a la compression pour le béton, doivent étre de
nature a donner toute sécurité. En ce qui concerne l'adhérence des barres, on

devra s’assurer que de bons ancrages seront capables, en tout état de cause, de
transmettre les efforts.

Applications.

Semi-articulation.

Une semi-articulation est, en principe, constituée par une mince galette de
béton comprise entre deux nappes d’armatures établies pour provoquer les
efforts de frettage nécessaires au maintien du noyau de béton et pour transmettre
les pressions au reste de la construction.

Les déplacements non élastiques qui se produisent au moment du retrait ou
de la mise en charge de la construction, seront absorbés par le noyau de béton
pendant sa déformation plastique qui peut étre considérable. I1 sera suffisant,
pour assurer la durée, de vérifier que sous l'influence des charges alternées les
variations de fatigue du noyau restent dans les limites permises.

Planchers semi-encastrés.

Il est d’'usage courant en construction, de constituer les planchers en béton
armé par des dalles et des poutres dont les moments fléchissants ne sont pas
calculés conformément A la théorie élastique mais en admettant plus simplement,.
par exemple, que pour un élément uniformément chargé, le moment de flexion
au milieu de la portée est plus faible que celui de la poutre sur appuis simples.
et que les moments sur appuis sont en valeur absolue légérement supérieurs au
complément strictement nécessaire du moment pris au milieu.

Voyons dans ces conditions, quelle sera la répartition réelle des moments.
fléchissants dans la section du milieu et la section sur appuis lorsqu’on appli-
quera sur la poutre une charge progressive.

Au début du chargement, toute la poutre fonctionne elasthuement La répar--
tition des efforts a lieu conformément a la théorie. Dés que les contraintes dans.
les sections sur appuis se rapprochent des contraintes plastiques, les déformations
s’accentuent sous moment sensiblement constant. Il se produit une rotation des.
sections d’appui et les efforts dans la section du milieu croissent plus rapidement
qu’'au début (courbes A B et a b, fig. 6).

On arrive ainsi a la surcharge prévue (p +s) pour laquelle I'effort supporté-
par la section sur appuis ne peut dépasser sensiblement le double de celui qui
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avait été prévu, tandis que leffort porté par la section médianc est inférieur
a la prévision.
Si, 2 ce moment, on décharge d’une certaine quantité, I'ensemble fonctionne

élastiquement. Le diagramme des efforts dans la section sur appuis est r(?pré-
senté par la ligne be, tandis que dans la section médiane, I'effort diminue suivant

la ligne BC.
Si, I'on réduisait la charge jusqua 0, il arriverait un moment ou dans les
sections sur appuis, les contraintes s’annuleraient, puis changeraient de sens. Mais

Momente Verteilung der Momente
Moments Répartition des Moments
HMoments ’ Distribution of Moments
Schnitt in Feldmitte . Stitzenquerschnitte
Section du milieu Section des appuis
PL*_ Section in mid-span | Section over support {Der Berechnung zu Grunde gelegl
& ] Admise su caltul, Basis of calculation
—— —— o —— | ——— — { Nach der: flastizildtstheorie .
Selon théorie élastique, According to elastic theory
et FEFEFE S F 1R | cmmmomrersmesneemennes {Effektiv, Réelle, Actual
PL2

Totallast
Charge totals
Total load

P=p+s
Fig. 6.

Fatigues aux appuis et au milieu de la portée d'une poutre semi-encastrée.

nous avons vu que pour assurer la durée de la construction, il est nécessaire que
sous l'influence de la surcharge seule, la diminution d’efforts dans la section
ayant subi une déformation plastique, reste dans une certaine limite bc.
On peut ainsi déterminer quel doit étre le maximum du rapport entre la
surcharge variable et le poids propre pour assurer la durée de la construction.
Appliquons ce raisonnement a un hourdis nervuré ordinaire dans lequel la

.
2

10

section médiane a été calculée avec un moment de flexion égal a

P=p-+s
ou p est le poids propre
et s, la surcharge uniformément répartie.
11 F
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Les sections sur appuis sont supposées calculées avec le moment
PI2
30

Lorsque I'on applique & une poutre ainsi constituée la théorie élastique, en
tenant compte des variations de moments d'inertie, au milieu et sur appuis, on
constate que le moment sur appui est sensiblement égal au produit de la charge

. I
uniforme par 5

Si donc nous voulons que la suppression de la surcharge s ne produise dans la
section sur appuis qu'une variation de moment compatible avec sa Yésistance, il
faudra que:

s—lf<( +S)£

156 P30

Cette inégalité montre que s doit étre plus petit que p.

Si nous considérons maintenant le cas d’une poutre rectangulaire uniformément

PI2
15

chargée, il n’est pas rare de la calculer avec un moment de flexion égal a

au milieu et sur appuis.
Or, le moment réel sur appuis d'une telle poutre, puisque son inertie est

2

constante, est égal a ——-

12°
Pour assurer la sécurité, il faudra donc que I'on ait I'inégalité
si? 12

d’'ou s < 4p.

Ce simple calcul permet de concevoir pourquoi il est possible de construire un
plancher destiné a porter de faibles surcharges (planchers d’habitations pour
lesquels la surcharge est inférieure au poids propre) en employant des formules
empiriques, en contradiction apparente avec la théorie élastique, alors qu’il est
impossible de construire suivant ces mémes formules, des planchers d’entrepot
lourdement chargés sans que des désordres se manifestent assez rapidement.

Plus le poids propre est faible vis-a-vis des surcharges, plus la construction
est difficile a bien réaliser; c’est le cas bien connu des poutres de ponts roulants
qui sont soumises a des efforts alternés répétés et surtout des traverses de chemin
de fer en béton armé. Dans ce dernier cas, les conditions d’adhérence surtout,
sont tellement difficiles a4 remplir rigoureusement que leur emploi sur les voies
chargées est trés aléatoire. Toutefois, il n’est pas interdit de penser que I'appli-
cation de procédés spéciaux, tels que la mise sous tension des aciers qui éviterait
des inversions d’efforts, permettrait de résoudre le probléme. Celui-ci a été
résolu de cette facon, en particulier, pour les poteaux de lignes électriques par
M. Freyssinet, qui a pu constater qu'un poteau, méme trés léger, armé de barres
fortement tendues, est incomparablement plus résistant et plus durable qu’un
poteau analogue armé de barres ordinaires.
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Portiques étagés —

Les théories précédentes pourraient s’appliquer aux portiques étagés.

Il nous parait d’ailleurs que I'ignorance a peu prés compléte ou I'on est de la
répartition des efforts pendant la construction, rend quelque peu illusoire 'appli-
cation intégrale des formules déduites de la théorie de la résistance des-matériaux.
En effet, la construction est conduite généralement de facon telle que les éléments
ne sont chargés que successivement, dans un ordre qui n’est pas toujours
prévisible. De plus, pendant les travaux, des surcharges accidentelles peuvent venir
modifier d'une facon sensible la répartition des efforts.

Il parait plus rationnel d’envisager, pour le systéme, la possibilité de défor-
mations non élastiques des éléments les moins résistants sous l'influence des
charges les plus défavorables, et d’examiner ce qui se passe ensuite lorsque 1'on
supprime les surcharges seules. Les déformations qui se produisent alors restent
suffisamment élastiques pour qu’il ne soit pas absolument vain d’appliquer la
théorie classique du systéme déformable, en tenant compte dans le calcul des
inerties des propriétés nouvelles des éléments déformés plastiquement. Il semble
que la pratique courante, qui admet que les milieux de poteaux constituent des
articulations, puisse étre, dans la généralité des cas, justifiée par ce qui précéde.

Résumé.

Ce bref exposé aura, nous l'espérons, suffi a montrer que, dans la stabilité
des constructions, le role du poids propre et celui des surcharges variables sont
sensiblement différents, du fait méme de la nature des matériaux qui peuvent
«s’adapter» sous la charge constante, mais ne le peuvent pas sous des charges
variables.

C'est d’ailleurs cette remarque, appuyée par )'expérience empirique de tous
les constructeurs, qui avait conduit les auteurs du réglement de la Chambre
Syndicale des Constructeurs en Ciment Armé de France a majorer les surcharges,
par rapport au poids propre, de facon a tenir compte, simplement et d'une
facon effective, de leur action nettement défavorable.

Les constructions massives ont a ce point de vue une supériorité réelle sur les
autres; les dalles pleines, les planchers type champignon sont trés indiqués
sous les fortes surcharges. Dans les grands ouvrages, ponts ou viaducs, il sera
bon d’éviter I'allégement excessif du tablier par I'emploi de poutrelles ou de
longrines d’un poids propre relativement faible; il est, a tous points de vue, plus
rationnel de placer les poutres principales directement sous les fortes charges.

En résumé, la construction la plus durable est celle ou les variations de con-
traintes sous les surcharges ont les plus faibles valeurs relatives possibles. Ce
résultat peut étre obtenu soit par augmentation du poids propre, soit par tout
artifice tendant a augmenter la valeur relative des efforts dus aux charges
permanentes.

11*
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La résistance du béton et du béton armé soumis a des efforts
permanents et répétés.

Festigkeit des Betons und des Eisenbetons bei
dauernder und bei oftmals wiederholter Belastung.

The Strength of Concrete and Reinforced Concrete under
Sustained and Frequently Repeated Loading.

0. Graf,

Professor an der Technischen Hochschule, Stuttgart.

La recherche de la résistance a la fatigue du béton exige des essais vastes
et de longue durée. En effet: la résistance du béton dépend de son age: le
traitement du béton n’est pas sans influence (humidité et température au moment
des essais ainsi qu'a l'état primitif, avec et sans tensions de retrait); le déve-
loppement de la résistance du béton est influencé par les propriétés du ciment;
la résistance dépend aussi de la composition granulométrique du béton; la
participation de l'armature a la transmission des efforts dépend largement de la
résistance aux déformations du béton, qui varie dans une proportion importante
avec la durée de l'application de la surcharge, la grandeur de la sollicitation,
le degré d’humidité du béton, etc.

Il ne faut pas oublier encore les nombreuses influences que nous connaissons
déja par les essais ordinaires sur le béton et le béton armé (dosage en ciment,
rapport entre la quantité d’eau et celle de ciment, composition granulométrique,
nature du gravier, mode de préparation, etc.). Il faut encore déterminer si ces in-
fluences sont les mémes sur la résistance a la fatigue et sur la résistance ordinaire.

Nous employons ici le terme: résistance a la fatigue dans un sens tout-a-
fait général. Dans les applications techniques il faut déterminer et distinguer
le genre de résistance a la fatigue (compression, traction, efforts alternés, flexion,
cisaillement, flambage) ainsi que le mode de surcharge (immobile seulement,
répétée seulement, partiellement immobile et partiellement répétée, etc.).

Nous allons résumer briévement les connaissances actuelles sur la résistance
a la fatigue du béton et du béton armé. Nous pourrons en conclure, ainsi que
nous l'avons souvent démontré dans les milieux professionnels, que pour un
progrés systématique, il est encore bien des questions a mettre au point.

1° Résistance a la fatigue du béton comprimé.

Les chiffres que nous donnerons dans ce qui suit sont valables pour du béton
4gé du plus de six mois lors des essais et conservé dans les locaux de travail
aprés avoir été maintenu humide au début.
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a) Résistance a la fatigue du béton comprimé par une surcharge immobile
(stabilité a la fatigue).

Nous ne connaissons pas encore de résultats d’essais sur la résistance du béton
soumis a une surcharge permanente immobile. Il existe cependant quelques
observations dont nous tiendrons compte au cours de nos essais. Il s’agit des
essais groupés sous b) et c) d'aprés lesquels on peut dire que la stabilité a la
fatigue du béton sera les 4/, émes de la résistance lors des essais de compression
ordinaires.!

b) Résistance d la faligue du béton soumis d une compression souvent répétée
(résistance aux efforts répétés non alternés).

Citons les essais de Joly, Hatt, Ornum? et Mehmel? ainsi que les essais plus
récents de Graf et Brenner3 qui furent exécutés pour la Commission allemande
du béton armé. Il résulte de ces essais que la résistance a la compression due
a des efforts répétés non alternés de poteaux en béton de différentes com-
positions, en particulier de différents pourcentages de ciment et de différentes
compositions granulométriques, est a peu prés 0,6 fois la résistance des primes
utilisés dans les essais ordinaires de rupture. La composition du béton n'a qu'une
importance restreinte; la valeur du rapport décroit en général pour une rési-
stance croissante.

Le nombre d’'oscillations de la charge se montait 4 environ 260 a la minute;
le nombre total d’oscillations pour lequel on détermina la résistance aux efforts
répétés non alternés était de deux millions.

Le nombre d'oscillations entrainant la rupture croit avec une fréquence
croissante (au cours des essais on admit des fréquences de 10 a 450 oscillations
a la minute). La résistance aux efforts répétés non alternés était un peu plus
grande pour une fréquence plus grande.

¢) Résistance a la fatigue du bélon comprimé en méme temps par une
surcharge immobile et une surcharge souvent répétée.

L’amplitude des charges oscillantes qui peuvent étre supportées deux millions
de fois, décroit avec l'accroissement des charges permanentes. La fig. 1 par
exemple nous montre que, pour un béton dont la résistance de prisme est de
180 kg/cm?, I'amplitude S est la suivante:

pour une charge permanente o, = 6 kg/cm2, S = 109 kg /cm?
i) 3y 2] ’P) 6, = 118 kg/cm2, S = 39 kg/cm2
¥ s N » 6, == 157 kg/em2?, S = 8 kg/cm?

! Lorsqu’il s'agit de relever les tensions de compression admissibles du béton, il faut
remarquer que la grandeur des déformations du béton pour une surcharge permanente doit
aussi étre prise en ligne de compte (cf. Graf, ,Beton und Eisen“, 1934, p. 167, ainsi que
Hummel, ,,Zement’, 1935, p. 799).

2 cf. Graf, ,Die Dauerfestigkeit der Werkstoffe und der Konstruktionselemente', Springer,
Berlin, p. 116, ainsi que Hatt et Mills, Bulletin 34 of the Purdue University, 1928.

3 ¢f. Cahier 76 du ,Deutschen Ausschusses fiir Eisenbeton’*. Un autre rapport paraitra
en 1936.
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Chaque essai durait au moins 5 jours. Les valeurs que nous avons obtenues ainsi,
nous montrent que la résistance & un effort permanent, lors d'un essai a la
fatigue de 5 jours environ, est 3 peu prés égale a4 la résistance de prismes,
obtenue lors des essais ordinaires d’écrasement (165 kg/cm?2 d’effort total dans
un essai A la fatigue contre 180 kg/cm? dans un essai d’écrasement).

d) Généralités sur la résistance d la fatigue du béton comprimé.

D’aprés les normes relatives au béton et au béton armé, la compression
admissible pour des poteaux sollicités centriquement, est au plus égale au 1/; de
la résistance de cubes de béton aprés 28 jours. Lorsque l'on admet pour les
poteaux une résistance égale aux 2/; au moins de la résistance des cubes, la
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Fig. 1.

Essais a4 la fatigue par compression sur des prismes de béton non armé.

sollicitation admissible du béton se monte a la moitié de la résistance des
poteaux.

Cette sollicitation des poteaux n’est pas beaucoup au-dessous de la capacité
de résistance a4 une compression souvent répétée, si l'on ne tient pas compte
de l'accroissement de la résistance avec 1'dge. Si I'on admet une croissance nette
de la résistance avec l'dge, il faudrait y adapter les sollicitations usitées en
Allemagne, méme lorsque seules des surcharges répétées déterminent le dimen-
sionnement.

Dans l'avenir on pourra examiner dans quelles conditions un relévement de
la compression admissible du béton est possible quand principalement des
charges immobiles déterminent le dimensionnement.
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2° Résistance d la fatigue du béton soumis a la traction.

On a exécuté a Karlsruhe des essais de ce genre; ils ont donné des résultats
semblables a4 ceux que nous avons sous la et 1b pour la compression.t Ces
résultats n'ont pas encore été publiés.

3° Résistance d la fatigue du béton soumis a la flexion.

Clemmer?® et plus tard Olden® ont fait des essais sur du béton soumis a la
flexion. La surcharge était appliquée 40 fois a la minute. Les résultats montrent
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Fig. 2.

Essais & la fatigue par flexion sur des dalles de béton non armé.

que la résistance a la fatigue du béton soumis a des efforts répétés non alternés
est environ la moitié de la résistance a la flexion déterminée de la facon
ordinaire.

Des essais que nous avons exécutés nous-mémes en 1935, donnés dans la
fig. 2, ont fourni les résultats suivants: Des poutres maintenues constamment
humides, ont montré une résistance a la fatigue de 28 kg/cm? pour des efforts
répétés non alternés; la résistance normale a la flexion est de 53 kg/cm2, le
rapport est donc 0,53:1,0. Des poutres maintenues humides au début puis
déposées au sec possédaient une résistance a la fatigue de 21 kg/cm?2 pour des
efforts répétés non alternés; la résistance ordinaire a la flexion est de 32 kg/cm?,
le rapport est donc dans ce cas de 0,66:1,0.

D’autres essais sont en cours.

¢ D’aprés une communication de Monsieur le prof. Dr. ing. Kammiiller.
5 Ces essais furent publiés en résumé dans Graf: ,Die Dauerfestigkeit der Werkstoffe und
der Konstruktionselemente®, p. 117. '
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4° Résistance a la fatigue de poteaux en béton armé soumis a la compression.

Lorsque l'on veut juger de la résistance a la fatigue des poteaux en béton
armé il ne faut pas oublier de remarquer ce qui suit:

a) L’élasticité de l'acier et, par conséquent, la résistance au flambage des
armatures n'est pas ou que peu influencée par des charges permanentes ou par
des surcharges souvent répétées.

b) La limite d'écrasement diminue avec le temps sous l'effet de charges
permanentes.6 :

¢) Les déformations du béton dépendent dans une forte mesure de la durée
et de la grandeur de la surcharge. La participation du béton a la transmission
des forces dans les poteaux en béton armé varie par conséquent avec la durée et
la grandeur de la surcharge; elle dépend encore de la composition du béton ainsi
que de son degré d’humidité.

Nous ne connaissons jusqu'a présent aucun résultat de recherches sur la
résistance de poteaux en béton armé soumis a des charges permanentes ou
souvent répétées ou encore a l'action combinée de charges permanentes et de
charges souvent répétées.

5° Résistance a la fatique de dalles en béton armé soumises a la flexion.

La résistance de dalles en béton armé, de construction et d'exécution
courantes est déterminée par la résistance de l'acier dans la zone tendue.

La limite d’écoulement de l'acier de la zone tendue est dépassée sous l'effet
de charges croissant lentement et graduellement; il en résulte, dans les conditions
ordinaires, de telles déformations que la dalle apparait comme pratiquement
inutilisable. La résistance des dalles dépend donc directement de la limite
d’écoulement lorsque l'on a affaire a des surcharges immobiles. La limite
d’écoulement est, dans le cas d'une surcharge agissant trés longtemps, légérement
plus petite que lors des essais ordinaires de traction (cf. 4).

Une armature tendue, soumise a une surcharge souvent répétée (non alternée)
peut, lorsqu’il s’agit de ronds ordinaires, atteindre la limite d’écoulement lorsque
la surface présente un aspect normal.” Pour les aciers a haute limite d'écoule-
ment, la résistance aux efforts de traction répétés non alternés, est plus petite
que la limite d’ecoulement. Pour de tels aciers, la résistance aux efforts de
traction répétés non alternés dépend beaucoup plus fortement de 1'aspect
extérieur des barres que pour les aciers ordinaires du commerce. Par ex. la
rupture des armatures tendues® dans une dalle simple se produisit lorsque:

Oe max 6tait plus grand que . . . 2900 3100 3300 2830 kg/cm?
Amplitude . . . . . . . . . 2570 2640 2830 2565 kg/cm?
pour ces valeurs on obtient:

une limite d'écoulement o, . . . 2970 4280 4500 6150 kg/cm?
pour les aciers . . . . . . . 37 60 Isteg en treillis®

6 cf. Siebel et Pomp, Communications du ,Kaiser Wilhelm-Institut fiir Eisenforschung®’,
volume X, mémoire 100.

7 cf. par ex. ,Beton und Eisen”, 1934, p. 169.

8 Pour plus de détails, cf. ,Beton und Eisen", 1935. p. 149.
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Il résulte de ceci, ainsi que d’autres essais exécutés a Stuttgart que l'on doit
admettre que la résistance d’une armature tendue est limitée par des amplitudes -
d’env. 2600 kg/cm? pour des surcharges souvent répétées. Il faut encore
admettre dans ce cas que l'acier présente une surface extérieure normale et
la conserve.

Les aciers a haute limite d’écoulement sont susceptibles de supporter des
tensions admissibles plus élevées lorsque la surcharge est immobile que lorsqu’elle
est mobile. Ces aciers sont donc a employer en construction métallique pour les
parties qui sont principalement soumises a des surcharges immobiles.

Dans le choix des surcharges admissibles, outre la résistance des dalles, il
faut encore observer que des fissures dans le béton de la zone tendue peuvent
diminuer la protection des armatures, lorsque la largeur de ces fissures est trop
grande pour les conditions de I'ouvrage (par ex. en plein air).?

Le rapport, entre les déterminations lors des essais et l'expérience acquise
sur les constructions, de la largeur admissible des fissures n’a pas encore été
établi.

6° Résistance a la fatigue de poutres en béton armé soumises a la flexion.

Dans la discussion des conditions de résistance a la fatigue des dalles
(sous 5), nous avions supposé que I'armature était suffisamment ancrée dans
les conditions ordinaires et que dans ce cas les propriétés du béton n’avaient
qu'une importance secondaire, pour autant que les normes alors valables étaient
appliquées, c’est-a-dire pour autant que la résistance minima exigée du béton
était dépassée. Ces admissions ne sont en général pas suffisantes pour des
poutres, car on utilise des fers plus forts dans les poutres que dans les dalles,
d’'ou il résulte que la compression du béton produite par les crochets est
beaucoup plus forte et que les fers pliés doivent supporter de fortes com-
pressions aux pliures. Lorsque le béton a une résistance moyenne et lorsque
les fers ont un gros diamétre, ce que nous avons dit ci-dessus peut entrainer la
destruction du béton, avant méme que les efforts dans l'acier aient atteint la
limite d’écoulement10 (cf. fig. 3).

La résistance du béton est donc a déterminer suivant les dimensions de
Iarmature; en tous les cas il faut, en partant de rapports limites a déterminer,
faire dépendre de I'armature la résistance nécessaire du béton.!! Ces rapports
sont beaucoup plus prononcés pour une surcharge souvent répétée que pour
une surcharge immobile.

La plupart des essais de fatigue a la flexion, exécutés sur des poutres en
béton armé se limitent a la détermination de I'influence des surcharges souvent
répétées mais inférieures a la résistance a4 la fatigue, sur la charge maxima,
déterminée suivant la méthode ordinaire, que peut supporter la poutre aprés les
essais de fatigue. En se basant sur les résultats des nombreux essais de fatigue
de tous genres, on pouvait prévoir que des charges souvent répétées, dépassant

9 cf. ,.Beton und Eisen®’, 1935, p. 148.

10 cf. ,,Beton und Eisen™, 1935, p. 147.

11 Les nouvelles normes allemandes relatives au béton armé contiennent des prescriptions
dans ce sens.
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nettement la surcharge admissible, mais non la résistance a la fatigue, n’'influen-
ceraient pas ou que peu la résistance a la rupture ordinaire.!2 (C'est pourquoi
I'on ne peut fixer la résistance a la fatigue par flexion de poutres en béton armé
qu'aprés avoir déterminé les surcharges souvent répétées qui ne provoque juste
pas la rupture mais qui l'entrainent pour un faible accroissement.
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Fig. 3.

Poutre de béton armé ayant subi une flexion souvent répétée.

Nous proposons d'autre part de faire dépendre la charge admissible, d'une
plus grande largeur admissible des fissures; si l'on veut le faire, il faut
spécialement remarquer que dans des poutres, la largeur des fissures atteint
des valeurs maxima dans les régions ot I'armature est variable, principalement
a l'endroit des pliures. Il faut encore ajouter que dans des conditions identiques,
la largeur des fissures dépend de la distance de ces derniéres. A part cela les
remarques (ue nous avons faites a la fin de 5° sont valables ici.

Résumé.

Les essais exécutés jusqua présent montrent que la résistance du béton aux
efforts souvent répétés (efforts répétés non alternés) de compression, de traction
et de flexion atteint au moins la moitié de la résistance obtenue lors des essais
ordinaires de rupture. Lorsqu'en plus des efforts souvent répétés on a encore
des charges immobiles, les limites des charges oscillantes, qui peuvent étre sup-
portées un nombre infini de fois, deviennent plus petites. La résistance aux
surcharges immobiles peut étre évaluée au moins aux 4/, de la résistance obtenue
lors d'un essai ordinaire de rupture.

Quant a la résistance a la fatigue du béton armé, seuls des essais sur des
dalles et des poutres ont été effectués. Les résultats relatifs aux armatures

12 cf. ,Handbuch fir Eisenbetonbau™, 1° volume, 4°m¢ édition. p. 46 el sulvanles, ainsi
que les sources qui v sont indiquées.
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concordent avec les données connues de la résistance a la fatigue de I'acier. Les
aciers a4 haute limite d’écoulement sont a employer lorsqu'on a principalement
affaire a des surcharges immobiles. Dans les poutres qui doivent supporter des
efforts souvent répétés, la résistance du béton sera dépassée aux endroits des
pliures et des crochets des barres lorsque l'armature est disposée suivant les
méthodes ordinaires. C’est pourquoi la Commission allemande du béton armé
fait exécuter en ce moment de plus vastes essais sur la résistance au glissement
et sur I'ancrage des armatures soumises a des surcharges souvent répétées.
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La résistance a la traction et la fissuration du béton.

Erhohung der Zugfestigkeit und Verminderung
der Rifbildung des Betons.

Tensile Strength and Formation of Cracks in Concrete.

E. Bornemann,

Regierungsbaumeister a. D., Berlin.

Introduction.

Eviter les fissures dans le béton et maintenir dans des limites qui les rendent
non nuisibles les fissures inévitables, tel est devenu le but de l'investigation des
matériaux et du développement de la construction en béton et en béton armé
dont I'importance a augmenté encore avec l'effort fait pour admettre de plus
fortes sollicitations. Il faut souligner encore la relation qui existe entre la fis-
suration et la résistance a la traction du béton et la nécessité d’augmenter cette
derniére. Le présent rapport doit fournir un apercu de l'état actuel des connais-
sances dans ce domaine.

I. — Résistance du béton a la traction.

a) Le mesurage de la résistance du béton a la traction.

La résistance du béton a la traction peut étre mesurée directement par des
essais de traction ou indirectement par des essais de flexion. L’essai de traction
n'est que relativement peu employé car il ne peut étre exécuté qu’avec des
machines d’essai colteuses et des éprouvettes difficiles a réaliser et parce que
d’autre part cet essai exige beaucoup plus de soins que I'essai de flexion. 1l faut
encore ajouter que l'essai de flexion correspond mieux que l'essai de traction,
a la sollicitation réelle du béton.

Dans les deux genres d’essais le résultat dépend de la grandeur de la section
de l'éprouvette en ce sens que de gros corps présentent en général une plus
petite résistance (1, p. 84). La cause doit en étre cherchée en premiére ligne dans
les contraintes propres qui par exemple se produisent lors du séchage des éprou-
vettes (1, p. 87) (cf. Ic 8). Dans l'essai de flexion il faut observer encore la
disposition des charges. Deux charges concentrées placées a une certaine distance
donnent en moyenne une contrainte de rupture par flexion plus petite qu'une
seule charge concentrée car, dans le cas de deux charges, la sollicitation maxima
s’étend sur tout l'espace compris entre les deux charges et par conséquent
I'endroit le plus faible du béton peut plus facilement se trouver au point de
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sollicitation maxima (1, p. 93). Les contraintes de rupture, calculées d’aprés les
essals de traction et de flexion exécutés sur le méme béton, avec les admissions
ordinaires (contraintes uniformément réparties dans l'essai de traction et con-
traintes réparties linéairement dans l'essai de flexion), ne concordent pas tou-
jours; le plus souvent la contrainte de rupture par flexion est plus grande que
la résistance a la traction. Cela repose principalement sur le fait qu’entre les
points d’application des forces, la contrainte maxima se produit, dans l'essai de
traction, en méme temps dans tous les points d'une section, tandis que dans
I'essai de flexion cette contrainte ne se présente d’'abord que dans la zone extréme
(1, p. 93). Il faut encore ajouter que dans la zone tendue du béton il n’y
a aucune proportionnalité entre les contraintes et les allongements, méme pour
de faibles sollicitations, de telle sorte que la répartition des contraintes ne corre-
spond pas aux hypothéses que nous avons admises pour le calcul des contraintes
(4, p. 39: 39, p. 73).

b) Rapport entre les résistances a la traction, d la flexion et d la compression.

Jusqu'a maintenant on n’a trouvé entre les résistances a la traction, a la
flexion et a la compression aucune relation conforme a une loi et qui permette
de déduire une résistance d’une autre. Dans toutes les relations que I'on a pro-
posées, la dispersion est forte.

Graf (1, p. 92) a trouvé entre la résistance a la compression, déterminée sur
des cubes dont les arétes avaient 30 cm, et la résistance a la traction, déterminée
sur des corps dont la surface était de 400 cm?2, le rapport Kq: K, = 8 a 17;
 Guttmann (3), sur des cubes et des éprouvettes de traction avec section de
100 cm?, a trouvé le rapport Kq: K, = 14 a 28. Dans les deux cas la dispersion
des valeurs du rapport est a peu prés la méme, tandis que la grandeur absolue
de ces valeurs est vraisemblablement influencée par les dimensions des éprouvettes.

Pour le rapport de la résistance a la compression a la résistance a la flexion,
Graf (2, p. 83) donne, sur la base d'un grand nombre d’essais, Ka: Ky, =4 a 12.

La dispersion du rapport entre les résistances a la flexion et a la traction est
grande. Graf (2, p. 91) a trouvé pour une section tendue de 400 cm?,
Kv: K, = 1,6 a4 2)9 et comme valeur maxima pour du béton centrifugé: 3,9,
tandis que Guttmann (3) a trouvé, pour une section tendue de 100 cm? et une
sollicitation a la flexion pour une charge concentrée, K,: K, = 2,3 a 4,2 et
Dutron (5) pour la méme section tendue, mais pour une surcharge de flexion
avec deux charges concentrées, a observé un rapport K,: K. =13 a 2,0.
L’influence de la disposition des charges, suivant les considérations faites
sous la, ressort des deux derniers groupes de chiffres.

Dans la dispersion des résultats, il faut cependant observer que I'on a com-
paré certains mélanges qui se distinguent par plusieurs coefficients. Si 1'on
réduisait le nombre des variables on trouverait vraisemblablement une relation
plus réguliére. Hummel donne, d’aprés ses observations, 1'équation K, = K=
entre la résistance a4 la flexion et la résistance a la compression (6, p. 19).
D’autres essais nous permettent de conclure avec la méme probabilité, qu’il
existe, entre les résistances a la traction et a la compression, une relation corre-
spondante K, — Kvs. Ces deux équations énoncent que les résistances a la
traction et a la flexion croissent avec une résistance a la compression croissante,
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cependant pas dans le méme rapport que les résistances a la compression,
mais d’autant plus lentement que les résistances & la compression deviennent
plus grandes. Ainsi qu'on peut l'attendre de la dispersion des valeurs Ilé—j et %—d, ‘
z
x et y ne sont pas des constantes valables pour tous les cas. x varie vraisem-
blablement beaucoup plus entre 0,55 et 0,70 ety entre 0,45 et 0,60 (cf. tableau I).
Malgré cela, les exposants x et y permettent une appréciation suffisante de l'effet
de certaines mesures sur le rapport des résistances a la flexion ou a la torsion,
a la résistance a la compression. comme le rapport simple entre ces résistances,
parce que les exposants satisfont a l'oscillation de la valeur du rapport, depen-
dante de la grandeur de la résistance a la compression. .

¢) Influences sur la résistance @ la traction du béton.

Lorsque I'on se donne la tache de relever la résistance a la traction du béton,
il faut rechercher toutes les grandeurs et tous les processus qui peuvent in-
fluencer les propriétés du béton: ciment, nature des pierres, forme et grandeur
des grains, le mélange en ciment, les matériaux additionnels et l'eau, la prépa-
ration, les conditions extérieures durant le durcissement et plus tard: tempéra-
ture, humidité, 1'dge et la surcharge.

1c — Le ciment.

Comme la résistance du béton est causée d'abord par la force de liage du
ciment, les propriétés du ciment déterminent aussi en premiére ligne la rési-
stance a la traction du béton. Cetle considération s‘oppose, en apparence, au
fait que la qualification des ciments d'aprés I'essai de traction, indiqué par les
normes jusqu’il y a peu de temps en usage, n'est pas la méme que celle de
I'essal de traction effectué sur du béton exécuté avec ces ciments, c'est-a-dire
qu'un ciment, d’aprés les prescriptions, plus résistant a la traction, ne fournit
pas toujours un béton plus résistant a la traction, par ex (3). De la et d’autres obser-
vations analogues faites dans les essais a la compression, on a conclu ‘que 1'essai
normal, avec sable a un grain et faible rapport de 1'eau au ciment, ne pouvait
pas suffire a évaluer la force de liage des ciments dans le béton et 1'on a déve-
loppé de nouvelles méthodes d'essai, avec sables & granulation mélangée et avec
un plus grand rapport eau-ciment (7) a (10). Les essais exécutés par l'asso-
ciation , Forschungsgesellschaft fiir das deutsche Straflenwesen” ont donné une
bonne concordance entre les rapports des résistances a la flexion, déterminées
suivant les nouvelles méthodes d'essai, de différents ciments et les résistances
a la flexion de béton établi avec ces ciments. Ceci démontre que la résistance
a la flexion du béton peut étre relevée par le choix dun ciment déterminé,
d’aprés les nouvelles méthodes d'essai. Il est d’'autre part encore possible main-
tenant de rechercher la cause qui détermine la supériorité des différents ciments.
D’aprés les connaissances actuelles sur I'action des ciments, on ne peut presque
pas s'attendre a ce que l'action des ciments pour la résistance a la traction, ne
pourra pas croitre d'une facon appréciable au-dessus de l'état actuel.

Le rapport entre les résistances a la flexion et a la compression des ciments
oscille aussi, d’aprés les nouvelles méthodes d'essai, entre de larges limites et
il est en général d'autant plus défavorable pour la résistance a la flexion que la

12 F
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Tableau I.

Influence de la composition du béton sur la résistance a la traction
et 3 la flexion.
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résistance a la compression est plus grande. Le rapport entre ces deux résistances
dans le béton est par conséquent dussi déterminé par le caractére du ciment.

Nous expliquerons plus tard (cf. sous 3 et 8) jusquou la fluidité, qui est
importante pour la participation de I'eau a l'obtention d'une certaine facilité
de faconnage du béton, la tendance au retrait et la vitesse de durcissement des
ciments influencent la résistance a la traction du béton.

2° — La quantité de ciment dans le béton.

Les résistances a la traction et a la flexion croissent avec la quantité de
ciment dans le béton, lorsque les matériaux additionnels restent ies mémes et
lorsque la consistance ne varie pas (11, p. 48) (12). On peut suivre cela dans le
tableau I dans le groupe 1 et ensuite dans le groupe 2 lorsque l'on compare les
valeurs appartenant a la méme courbe. De la variation des exposants y dans le

groupe 1 on peut conclure que le rapport ki devient plus favorable avec un
pourcentage de ciment croissant. Vraisemblablement il se rapproche de la valeur
caractéristique de la marque de ciment. Dans le groupe 2 par contre x est
partiellement constant. Cela est vraisemblablement a ramener & la teneur élévée,
graduée suivant la quantité de ciment, en granulation 0/02 mm, par quoi le
ciment n’est pas pris pour le remplissage des pores, méme dans les mélanges
maigres. Lorsque la quantité de ciment croit les contraintes dues au séchage
croissent aussi (cf. sous 8). car les sections séchent plus lentement (25, p. 34),
de telle sorte que, malgré la plus haute teneur en ciment, les résistances peuvent
momentanément décroitre (12).

3> — La quantité d’eau dans le béton.

La quantité d’eau dans le béton frais a sur les résistances a la traction et

a la flexion une influence du méme genre que sur la résistance a la compression.
. poids d’eau

Lorsque le rapport eau-ciment w —= — ——————

poids de ciment

traction et a la flexion décroissent en fonction de w; d'aprés Graf, d'une facon

croit, les résistances a la

o 1 . .
approximative, dans le rapport —5 (2, p. 86). Par suite de la relation entre les

résistances, donnée sous 2b, la perte de résistance avec un w croissant est
toutefois plus petite pour les résistances a la traction et a la flexion que pour
la résistance a la compression. Afin de réduire l'emploi d’eau, pour I'obtention
d'une certaine malléabilité du béton, outre le choix dune marque de ciment
appropriée (cf. 1) et d'une granulation adéquate (cf. 4), il peut étre avantageux
d’employer un moyen d'humidification (14).

4° — Granulation des matériaux additionnels.

Comme la granulation des matériaux additionnels détermine en premiére
ligne le besoin d'eau du béton et comme son influence sur les résistances a la
traction et a la flexion d'une part et sur la résistance & la compression d'autre
part doit étre du méme genre, on doit s'attendre a ce que les régles de granu-

lation, qui se sont développées pour la résistance a la compression, soient auss}
12*
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aptes & fournir de hautes résistances a la traction et a la flexion. A la fig. 1
nous avons donmé les courbes limites de tamisage, actuellement valables en
Allemagne pour les mélanges destinés au béton armé. Si l'on compare ainsi
le groupe 2 du tableau 1, on constate que les courbes de tamisage situées dans
le domaine caractérisé «spécialement bon», ont fourni en fait les résistances
a la flexion les plus favorables. Observons les groupes 2 a 4 et les exposants x
et y de ces groupes, on voit qu’il est bon que la quantité de sable par rapport
a la masse des matériaux additionnels, méme lorsque la granulation est naturelle,
soit de 50 a 6009/ pour un béton facile a travailler. Dans le groupe 3 on
remarque que le sable dont la granulation suivant la fig. 1 était défavorable,
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Fig. 1.

Courbes limites de tamisage de la Commission Allemande pour le béton armé.
Courbes de tamisage pour le sable seulement.
Courbes de tamisage pour tous les matériaux additionnels.

a influencé moins défavorablement la résistance a la flexion que la résistance
a la compression, pour autant qu’il n’était pas dans une mesure exagérée. Il
est possible que ce résultat est influencé par le séchage plus lent du mortier
a granulation fine. Pfletschinger (16) a trouvé que pour la résistance a la
traction par flexion, une bonne graduation de la granulation (> 7 mm) est
importante, tandis qu'elle joue un réle moins important pour la résistance a la
compression. '

5° — Forme des grains et état de la surface des matériaux additionnels.

La forme des grains et I'état de la surface des matériaux additionnels déter-
minent I'emploi d’eau du béton frais pour une teneur en ciment et une granu-
lation données, lorsque l'on doit obtenir une certaine malléabilité. Afin de
maintenir faible I'emploi d’eau, il faut choisir une forme de grains si possible
ronde et concentrée (longeur: largeur: épaisseur entre 1:1:1 et 1:0,6:0,2,
suivant les directives pour les dalles de tablier des autostrades du Reich) et une
surface pas trop rugueuse. Cela est spécialement valable pour le béton mou et
coulant. D’autre part, I'adhérence du ciment aux pierres et la liaison entre le
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mortier et les pierres sont dépendantes de l'état de la surface des matériaux
additionnels. Cela se présente vraisemblablement plus dans la résistance a la
traction et a la flexion que dans la résistance a la compression car, lors d'une
sollicitation a la traction et a la flexion, les grains ne peuvent pas s’entre-
appuyer. Des matériaux additionnels a surface rugueuse et irréguliére peuvent
par conséquent influencer favorablement la résistance a la traction et a la flexion,
si I'on admet que l'influence défavorable d'un emploi d’eau plus élévé n’est pas
prédominante. Dans ce sens, on peut voir d’aprés les groupes 5 & 7 du tableau 1
que, par I'emploi de gravier concassé au lien de gravier de riviére, le rapport
de la résistance a la traction et a la flexion est amélioré vis-a-vis de la résistance
a la compression (accroissement des exposants x et y). On peut remarquer par
contre que les valeurs absolues des résistances a la traction et i la flexion ne
sont pas toujours favorablement influencées par ces mesures. I se produit
par exemple dans le groupe 6, dans le béton coulant, par suite des matériaux
concassés, une réduction appréciable des résistances. D’aprés les groupes 4, 5
et 7 1l ressort, qu'en ce qui concerne les résistances a la traction et a la flexion,
le sable concassé et le sable naturel ont la méme valeur mais que la résistance
a la compression est fortement réduite par du sable concassé. Il n’y a par
conséquent aucune raison de préférer le sable concassé au sable naturel en ce
qui concerne les résistances a la traction et a la flexion.

6° — Types de pierres des matériaux additionnels.

La résistance a la traction des pierres employées comme matériau additionnel
est en général plus grande que la résistance a la traction du béton habituellement
atteinte jusqu'a ce jour. Cependant, si l'on obhserve que l'on peut évaluer
a environ 55 kg/cm2, d’aprés les résistances a la flexion observées, la résistance
a la traction du béton que l'on peut atteindre aprés un certain temps (2, p. 90)
et qu’il existe des pierres appropriées au béton avec résistance a la traction plus
faible, on voit qu’il faut tenir compte de la résistance a la traction des pierres,
spécialement lorsque l'on doit obtenir un bon rendement (12, note 12).
résistance a la flexion des pierres n'a pour ainsi dire pas d'influence sur la
résistance du béton car, dans l'essai de traction et flexion, seuls des morceaux
a forme trés allongée peuvent étre détériorés par flexion.

L’état de la surface des matériaux additionnels dépend du genre de pierre et
pour les matériaux concassés, du mode de préparation; nous venons d'en
expliquer la signification. On n’a pas encore étudié le role de I'absorption d’eau
par les pierres au point de vue de I'amélioration du rapport eau-ciment (supposé
que les matériaux additionnels n’étaient pas mouillés auparavant) (16), soit
encore au point de vue de la réduction de la vitesse de séchage ou peut-étre
aussi quant a I'adhérence du ciment aux pierres. )

Il est avantageux d’employer des pierres ou des matériaux artificiels qui,
comme par exemple les scories de haut fourneau et les briques recuites, ont la
propriété de réagir chimiquement avec le ciment et par conséquent d’engendrer
un liage plus fort du ciment.

Dutron (groupe 7, tableau 1) et Guttmann (3) ont donné quelques exemples
sur I'influence de l'état de la surface de différentes pierres sur la résistance
a la traction et a la flexion du béton.
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Finalement, il faut observer encore le genre de pierre a cause de son influence
sur les contraintes propres (cf. sous 8).

7> — Préparation du béton.

Plus le béton est rendu compact au cours de sa préparation, plus augmente
vraisemblablement sa résistance a la traction et a la flexion. Graf a observé des
résistances a la flexion allant jusqu'a 80 kg/cm? dans certains cas méme
jusqu'a 120 kg/cm? pour du béton damé a la machine a plusieurs reprises
(2, p. 90). De plus grandes différences dans la compacité ne sont toutefois
possibles que dans un mélange a I'humidité de la terre. Dans ce cas, le vibrage
a une influence spécialement favorable, non seulement en ce sens qu’il permet
une meilleure compacité, mais aussi parce quun plus petit rapport eau-ciment
est suffisant. Le groupe 8 du tableau 1 montre quels sont les avantages du
vibrage sur le damage; il faut remarquer qu'un gros travail de damage fut
nécessaire. Les plus grandes résistances pour la méme teneur en ciment corre-
spondent au vibrage, les plus petits au damage. Le rapport de la résistance a la
flexion a la résistance a la compression reste le méme pour les deux moyens
de rendre le béton plus compact. Une haute résistance a la traction exige un
mortier appliqué au pistolet.

8 — Humidité et température.

La résistance du béton a la traction et a la flexion est fortement dépendante
des actions d’humidité et de température. Dés que 'humidité ou la température
ne sont pas uniformément réparties sur la section d'un corps de béton, il se
produit des contraintes méme lorsque n’agit aucune force extérieure. Ces
contraintes propres représentent une mise en charge préliminaire du béton et
la résistance, calculée en partant de la charge de rupture, est de ce fait plus
petite que la vraie résistance.

Les contraintes propres, engendrées par la différence d’humidité, se présentent
par ex. lorsque du béton humide séche ou lorsque du béton sec devient mouillé,
en ce sens que la variation d’humidité du béton, et par conséquent le retrait ou
le gonflement ne peuvent se propager que d'une maniére douce, de l'extéricur
vers l'intérieur du corps. Si par exemple la zone extérieure est beaucoup plus
fortement séchée que le noyau de la section, la zone extérieure ne pourra
pas subir le retrait correspondant a son degré d’humidité, d'ou il résultera
dans cette zone des contraintes de traction, équilibrées par des contraintes de
compression dans le noyau (13, p. 106). Lorsque I'on mouille le béton, le jeu
des contraintes est inversé.

La fig. 2 donne, d'aprés les essais de Graf (19, fig. 4), quelques ren-
seignements sur les processus exigés par les différences d’humidités lors du
séchage. Dans ce cas on observa des corps de différentes grandeurs de section
pour les mémes conditions de conservation. Admettons que dans les petits corps
la différence d’humidité dans une section est pratiquement nulle; les lignes de
la figure montrent de combien le béton se serait rétréct a la surface des gros
corps s'il ne s'était allongé par les contraintes propres et si I'humidité de
I'intérieur de la section ne I'avait empéché de sécher aussi rapidement que le
béton des petits corps. On voit d'autre part par le raccourcissement restreint de
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I'axe des gros corps (ligne en traits) combien ceux-ci séchent plus lentement
que les petits corps; il faut encore observer que des contraintes propres de
compression augmentent le raccourcissement de l'axe au-dessus de la mesure
conditionnée par le retrait seulement. Finalement, la comparaison entre les
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Retrait et gonflement de corps de différentes grandeurs.

raccourcissements de la surface et de 'axe des gros corps (lignes en traits-points
et en traits), monire combien la différence des raccourcissements, que l'on
peut attendre de la variation d’humidité, est compensée par les contraintes
propres. Les contraintes propres seront d’autant plus grandes, que la différence
d’humidité dans la section sera plus grande et que le ciment et les matériaux
additionnels auront tendance au retrait et au gonflement. La variation d’humidité
dépend du rapport entre la surface et la section du corps, de 1'état des pores
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dans le béton qui détermine la progression du séchage de D'extérieur vers
I'intérieur (20, partie I) (21) et de la rapidité de séchage de la zone ex-
térieure. qui est d'autant plus grande, que la différence entre le degré
d’humidité du béton et de ses environs est grande (22, p. 136). Pour réduire
la vitesse de séchage, il est avantageux d'utiliser des enduits imperméables (3), (23)
(39, p. 139). Les contraintes propres seront par contre d’autant plus faibles, que
le module d’élasticité sera faible et que 1'écoulement par viscosité du béton sera
grand (24). Il faut encore faire attention a la vitesse de durcissement. Plus
le béton durcit rapidement, plus tot se réduit la grandeur des contraintes propres
vis-a-vis de la grandeur de la vraie résistance; par contre les contraintes propres
sont plus grandes dans un béton qui durcit rapidement, car le module d’élasticité
croit plus rapidement et 1'écoulement par viscosité cesse plus tot que dans un
béton durcissant lentement. Ces nombreuses influences, en partie dirigées en
sens opposes font que les différences des modes de conservation mfluencent plus
ou moins fortement la résistance a la traction et a la flexion de bétons diffé-
remment construits (1, p. 90 et 94) (12, tableau 12).

Alors que pour une variation de I'humidité il faut toujours s’attendre a une
réduction de la résistance a la traction, Graf a trouvé un accroissement de la
résistance a4 la flexion pour une humidification aprés un séchage plus ou
moins long (26, tableau 9). La raison peut étre trouvée dans le fait que, dans
I'essai de traction, les contraintes propres agissent dans toute la section, c'est-
a-dire que par 'humidification de la zone extérieure, les contraintes de traction
dans le noyau réduisent la résistance a la traction, tandis que dans l'essai de
flexion, seules les contraintes propres dans la zone extérieure sont décisives.
Lors d'une humidification, ces derniéres sont principalement des contraintes de
compression qui relévent la résistance a la flexion. Il est important de remarquer
que, dans ces essais, les contraintes de traction dans le noyau, qui agissent
perpendiculairement a la direction de la compression, réduisent la résistance
a la compression.

A cHbté de ces contraintes propres dont nous venons de parler, une longue
conservation sous l'eau peut aussi réduire la résistance a la traction et a la
flexion du béton (1, p. 90) (26, tableau 3).

Le chauffage et le refroidissement engendrent des contraintes propres au
méme genre que I'humidification et le séchage; la grandeur de ces contraintes
dépend de la variation de température dans la section (23).

Si 'on rassemble ces considérations, on peut dire qu’avant tout, un changement
brusque des conditions de conservation influence la résistance a la traction et
a la flexion. Par une conservation longtemps humide au début et par un séchage
aussi lent que possible de la surface du béton, la résistance du béton peut étre
favorablement influencée (4, p. 49).

9 — Age.

La résistance a la traction et a la flexion croit avec 1'dge, d'une facon corre-
spondante a la vitesse de durcissement du ciment. Ce fait est toutefois dépassé
par les influences de conservation exposées sous 80 de telle sorte que, suivant les
circonstances, on peut observer durant longtemps un état stable (27, p.51)
ou méme une reduction (12, tableau 12) (26, tableau 3) de la résistance a la
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traction et a la flexion, méme lorsqu’'en méme temps la résistance a la com-
pression- croit encore. Ici il faut remarquer qu'en général le béton ne séche que
lentement (1, p. 89), mais que par contre il prend beaucoup plus rapidement
Peau (28, fig. 24) (22, p. 140).

Lorsqu’aprés une variation des conditions de conservation la résistance a la
traction et a la flexion croit de nouveau avec une égalisation progressive de
I'humidité par suite du recul correspondant des contraintes propres, l'accroisse-
ment & lintérieur d'un certain espace de temps est souvent plus grand que
I'augmentation simultanée de la résistance a la compression. Les exposants x
et y sont par conséquent plus grands a la fin de cet espace de temps qu'au
commencement (cf. tableau 2) et se rapprochent des valeurs qui existent lors d’un

Tableau 2.

Influence de la conservation et de I'dge sur la résistance a la traction du béton.!?
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tableau 1, groupe1,col.2

Acc. }o Graf (1) p.86, concrete as in Fable 1,Gr1,col.2

190 | 224 |gs545| 170 | 201 |0534

durcissement sans contraintes propres. Le tableau montre encore que le béton
riche en eau durcit avec une autre vitesse que le béton pauvre en eau, c’est-a-dire
que les contraintes propres croissent et décroissent plus ou moins rapidement
suivant le rapport eau-ciment.

10° — Surcharges alternées.

Par mise en charge et décharge souvent répétées, la résistance a la traction
et & la flexion est réduite. La résistance par rapport a l'origine, en tant que
résistance a la fatigue, n’est que la moitié de la résistance a la flexion, déterminée
de la fagon habituelle (29, p. 117). Dans ce sens il ne faut pas oublier qu'une
variation répétée de température agit comme une variation de charge.

! D'aprés Graf (1) p.86, béton comme dans le Tableau 1, groupe 1, col. 2.
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d) Moyens de relever la résistance a la traction du béton.

Si T'on rassemble les explications précédentes, on peut recommander les
moyens et les mesures suivants pour relever la résistance a la traction du béton,

1> — Avant tout il faut choisir une marque de ciment appropriée. Le ciment
doit, suivant les méthodes d’essai avec mortier a granulation mélangée, fournir
si possible une grande résistance a la flexion et son retrait doit étre aussi faible
que possible; il doit rendre le béton facile a travailler, méme pour une quantité
d’eau réduite. I1 faut préférer les ciments qui durcissent lentement, lorsqu’ils
deviennent suffisamment résistants et qu’ils assurent un bon traitement du béton.

2> — 11 faut utiliser des matériaux additionnels dont la résistance a la
traction est plus grande que la résistance a la traction du béton que l'on veut
obtenir. Il faut donner la préférence aux matériaux qui se rétrécissent peu,
dont 1'écoulement par viscosité est grand et le module d’élasticité petit. Une
surface rugueuse des grains est avantageuse en admettant que par la, la quantité
d’eau nécessaire n’est pas fortement relevée. Cela est a observer dans I'emploi
de sable et de gravier concassés. Lors de la préparation des pierres, il faut faire
en sorte de n'obtenir aucun morceau avec des fissures produites par le
concassage.

3° — Pour la granulation des matériaux additionnels on peut en général se
baser sur les lois qui furent établies il y a longtemps, pour l'obtention d'un
béton aussi résistant que possible & la compression. Il nous parait cependant
approprié de choisir un contenu de sable (grains < 7 mm) au moins égal a 50 0/o
du poids total des matériaux additionnels, méme lorsque l'on utilise des matéri-
aux & granulation naturelle. Dans les gros grains il faut aussi prendre garde
4 une bonne graduation de la grosseur des grains.

4 — 1l est avantageux d’augmenter la quantité de ciment dans le béton,
cependant I'effet favorable disparait lorsque les limites habituelles sont dépassées.
5° — La quantité d’eau dans le béton, c’est-a-dire le rapport eau-ciment, est

a réduire autant que possible. L’emploi de moyens dhumldlflcatlon peut par
conséquent étre avantageux.

6° — 11 faut rendre le béton aussi compact que possible. Dans un béton suffi-
samment rigide la vibration présente des avantages.

7° — Le béton doit étre conservé longtemps humide et doit sécher si possible
lentement. Spécialement lorsque le béton est jeune, il faut éviter les variations
répétées et brusques de I'humidité et de la température agissant sur le béton.

II. — Extensibilité du béton.

a) Extensibilité du béton sous une bréve surcharge.

Des essais sur l'extensibilité du béton sollicité & la traction et a la flexion
ont donné les résultats suivants: Pour la méme surcharge on a mesuré de plus
grands allongements sur de grosses éprouvettes que sur de petites éprou-
vettes (30) (31). Les essais de flexion fournissent de plus grands allongements
a la rupture que les essais de traction (25, p. 39), la raison est la méme que

celle indiquée dans Ia. Le module d'allongement o =—]1§, calculé a partir des
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allongements totaux ou élastiques, concorde pour la traction et la compression
lorsqu’il s’agit de petites sollicitations. Lorsqu’il s’agit de fortes contraintes,
mais égales, a est un peu plus grand pour la traction que pour la com-
pression (30, p. 50). Le module d’allongement a croit avec une sollicitation
croissante.

Pour du béton, composé des mémes matériaux (marque de ciment, genre de
pierre des matériaux additionnels), le module d’allongement est pour la méme
contrainte d’autant plus petit que la résistance du béton est grande (30, p. 50)
(24) (31). Si I'on change la marque de ciment ou le genre de pierre, et par
conséquent la déformabilité des matériaux additionnels, on peut obtenir des
bétons avec modules d’allongement différents pour la méme résistance. D’aprés
les recherches de Hummel (24), nous avons donné dans le tableau 3 des rap-
ports qui montrent toutes les possibilités qui existent dans ce sens pour in-
fluencer I'extensibilité du béton. Il faut remarquer que la plus grande ductilité
du béton apparait d’autant plus accentuée que la sollicitation se rapproche de
la contrainte de rupture.

Tableau 3.
Valeur du rapport des modules d’allongement ¢ =—::"— d’aprés Hummel (24)
, | Gy = |
Bét bz !
_eens Ka | K 1 15 | 95 a5 40 % | K,
differénciés par |
kg/cm? | kg/cm? | kg/em?®
Le genre de pierre 555 48 ’ 1 ‘ 1 1 1 1 1
des matériaux 510 49 1,06 |, 1,02 1,04 1,07 1,22 1,35
additionnels 479 48 1,35 1,32 1,33 1,34 1,42 1,53
532 ‘ 48 1 1 1 I | 1 1
Le ciment 544 48 1,0 0,98 10 . 1,02 ! 1,05 1,25
500 47 1,0 1,08 1,24 ‘ 1,55 « — 1,95

Vraisemblablement 1’extensibilité du béton est influencée par les contraintes
propres, suivant les conditions de conservation. Cependant les essais (24) (30) (32)
ne peuvent pas suffisamment étre comparés pour pouvoir en tirer des con-
clusions générales.

Aussi longtemps que le module d’allongement o pour sollicitation a la traction
et a la flexion du béton est influencé par mises en charge et décharges souvent
répétées, au-dessous de la limite de résistance a la fatigue. on ne pourra conclure.

b) Extensibilité du béton sous une conlrainte de traction immobile et longue
(capacité d’écoulement par viscosité).

Jusqu’a maintenant on n’a que peu étudié 1'écoulement par viscosité du béton
sous l'effet da a la contrainte de traction. Un rapport de Glanville (33) cite
cependant un essai au cours duquel le module d'écoulement par viscosité du
béton, mis en charge a l'dge de 1 mois, était exactement le méme pour la
traction que pour la compression. Ce module était de 0,1 mm/m aprés 6 mois
sous une contrainte de 10 kg/cm2. Comme le module d’écoulement par viscosité
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croit proportionnellement a la confrainte, il deviendra plus grand sous des
sollicitations aux environs de la résistance a la traction que l'allongement & la
rupture dans un essai de courte durée qui est de 0,0045 mm/m pour chaque
kg/cm? de résistance a la traction (4, p. 51). Au cas ou il serait possible de
généraliser 1'observation du rapport d’écoulement par viscosité pour une solli-
citation a la traction et a la compression, on pourrait conclure des essais sur
I'écoulement par viscosité du béton sous compression [d’aprés un rapport sur
les essais de Davis, Glanville, etc. (34)] que l'extensibilité du béton sous une
longue surcharge peut étre beaucoup plus grande que I'extensibilité trouvée dans
un essai de courte durée et qu'elle peut étre influencée dans une mesure beau-
coup plus grande par la composition et le traitement du béton.

‘¢) Importance de Uextensibilité du béton pour la fissuration.

Il faut distinguer 1'allongement & la rupture du module d’allongement a.

La grandeur de l'allongement & la rupture n’a aucune importance, dans tous
les cas ou la résistance d'un ouvrage est détruite avec I'apparition des premiéres
fissures dans le béton. Il faut seulement que la résistance du béton a la traction
soit suffisamment grande pour supporter avec sécurité les sollicitations. Dans
tous les autres cas le danger de fissuration est d’autant plus faible que I'allon-
gement 4 la rupture du béton est plus grand. Il n’est ici en aucun cas toujours
égal, que l'allongement i la rupture plus grand corresponde a une résistance
a la traction plus grande ou plus petite. Considérons par exemple une dalle de
route en béton, qui est étirée durant son séchage par des forces de frottement;
on peut dire que la grandeur des forces de frottement est limitée. Aussitot
que cette limite est atteinte, la dalle glisse sur le'sol et I'allongement de la dalle
ne croit plus. Plus les forces qui allongent la dalle jusqu'a la rupture doivent
étre grandes, c’est-a-dire plus la résistance a la traction de la dalle est grande,
plus est grande la probabilité que la dalle glisse et que la fissuration est évitée.

La grandeur du module d’aliongement « agit indirectement sur la fissuration.
Plus o est grand, c’est-a-dire plus le béton est extensible, plus les contraintes
qui se produisent lorsque le béton est empéché d'acquérir la déformation cor-
respondant a une variation d’humidité ou de température, restent petites
(cf. aussi 18). D’autre part, lorsque ces contraintes sont petites, le danger est
plus faible que ces sollicitations seules ou avec les contraintes engendrées par
des surcharges, dépassent la résistance a la traction.

La capacité d’écoulement par viscosité du béton agit dans le méme sens que
le module d’allongement a. L’écoulement par viscosité réduira avant tout les
contraintes de retrait qui se développent trés lentement et agissent longtemps (23)
(24) (34).

En résumé on peut dire, que pour réduire la fissuration il faut avoir une
extensibilité aussi grande que possible du béton en méme temps qu'une résistance
a la traction aussi grande que possible. Cette affirmation exige cependant une
restriction. A une grande extensibilité du béton sous des sollicitations a la
traction et a la flexion correspond en général une grande compressibilité sous
une sollicitation. & la coigpression; il peut en résulter dans les parties soumises
a la flexion, avec déformabilité croissante du béton, spécialement par écoule-
ment par viscosité, des déformations si grandes qu'il peut exister une répartition
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des contraintes fortement différente de la répartition calculée suivant la méthode
habituelle. De ce fait la sécurité a la fissuration et a l'existence peut étre

réduite (34) (35).

III. — La fissuration dans le béton armé.
a) Généralités.

Aux contraintes dans les fers, admissibles en béton armé, o, = 1200 kg /cm?
correspondent des allongements &, = 0,6 mm/m, tandis que l'allongement du
béton a la rupture, que I'on peut atteindre actuellement dans un essai de traction,
est au maximum 0,2 mm/m (36, p. 3) et dans un essai de flexion au maximum
de 0,3 mm/m (24). C'est pourquoi dans les ouvrages de béton armé on constate
en général des fissures pour les charges normales. L’'expérience a montré que
ces fissures ne mettent pas en danger l'existence des ouvrages, pour autant
qu’elles restent suffisamment minces pour protéger le fer contre des influences
détériorantes (11, rapport de Kriiger) (37) (38). Les mesures tendant a ré-
duire la fissuration doivent:

lo — limiter si possible I'existence des fissures, c’est-a-dire faire en sorle que
des allongements qui ne permettent plus au béton de supporter, restent
limités a une partie aussi petite que possible de la construction:

2° — limiter l'ouverture des fissures inévitables.

b) Contraintes originelles dans le béton armé.

Dans des parties de construction sur appuis mobiles, il se produit, ainsi qu'on
le sait, des contraintes propres dans le béton par suite de la résistance au glisse-
-ment des armatures lors du retrait et du gonflement, a savoir, des contraintes
de traction lors du retrait et des contraintes de compression lors du gonflement,
qui correspondent dans le fer a des contraintes de compression ou de traction.
Nous désignerons ces contraintes dans le béton et le fer par contraintes originelles
car elles existent déja dans 1'ouvrage non chargé.

La grandeur de ces contraintes originelles est trés difficile a déterminer par
essais et pour les raisons suivantes (39, p. 127) (40) (33). Les raccourcissements
du béton lors du retrait sont supportés par les fers, par suite de la résistance au
glissement de ces derniers. La résistance au glissement est produite par le frotte-
ment du fer dans le béton et par les forces de contraction résultant de la réduc-
~ tion de volume du béton (36, p. 32). La résistance au glissement ne se développe
que doucement avec le durcissement croissant du béton. Il est par conséquent trés
vraisemblable que dans les premiers temps du durcissement il se produise des
mouvements entre le béton et le fer, sans cependant engendrersdes contraintes.
Plus tard, le raccourcissement par retrait du béton est transmis au fer par
résistance au glissement a partir des extrémités de 1'éprouvette; les mouvements
opposés décroissent doucement, pour disparaitre dans la partie médiane du corps.
De méme les contraintes originelles croissent de 0 aux extrémités jusqu'a une
valeur maxima dans la zone moyenne de permanence. La loi de cet accroissement
et par le fait méme aussi la longueur de la zone de permanence qui ne peut
absolument pas exister dans les corps de courte longueur. sont inconnues.
Aussitot qu'il se produit des contraintes dans le béton, ce dernier commence
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a s’écouler par viscosité. Il est par conséquent impossible en partant de la
différence du raccourcissement du béton armé vis-a-vis du raccourcissement du
béton qui peut se rétrécir sans entrave, de tirer des conclusions sur les con-.
traintes originelles du béton. L’allongement du béton engendré par les fers,
vis-a-vis du raccourcissement lors d'un retrait sans entrave, est beaucoup plus
important, par suite de I'écoulement par viscosité que l'allongement élastique
résultant des contraintes originelles (25, p. 36). La grandeur de la contrainte
originelle ne peut par conséquent étre mesurée que par des mesures de gon-
flement sur les fers dans la zone de permanence. Glanville a exécuté un tel
essal (36, p. 53). Le résultat ne peut cependant pas étre généralisé par suite
des dimensions de I'éprouvette. Les contraintes originelles ne sont pas uni-
formément réparties dans la section de béton. Dans les environs immédiats du
fer I'écoulement par viscosité est fortement favorisé par la résistance au glisse-
ment du fer. Cette influence du fer décroit avec une distance des fers croissant
d’abord rapidement puis plus lentement. Il en résulte dans les éprouvettes une
voussure marquée des surfaces d’extrémité (25, p. 37).

Pour la zone de permanence, on peut toujours dire que le raccourcissement
du béton a coté du fer, qui provient du raccourcissement du béton dans un
retrait sans entrave ® diminué de l'allongement élastique %—h et du module

b
d’écoulement par viscosité x du béton, doit étre égal au raccourcissement du
fer %. Le module d’écoulement par viscosité est ici une fonction de la pro-
(<]
gression dans le temps du retrait et de la grandeur de la contrainte c;. En outre,
I'équilibre doit régner dans la section. Des deux équations:
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La contrainte originelle dans le béton est par conséquent d’autant plus grande
que le béton a un retrait plus fort et que le module d’élasticité du béton et le
pourcentage d’armature sont grands; elle est d’autant plus petite par contre
que I’écoulement par viscosité du béton est grand. Le principal est 1'écoulement
par viscosité durant les premiers temps du durcissement, écoulement qui peut
aussi étre grand lors d'un durcissement suffisamment lent, lorsque le module
d’écoulement par viscosité reste faible a un age plus grand, ainsi qu'on peut le
souhaiter en tenant compte de la déformation lente sous les charges.

Le danger de fissuration est relevé par les contraintes originelles de traction
dans le béton. Pour réduire la fissuration par suite des contraintes originelles
il faut par conséquent employer un béton se rétrécissant peu, fortement exten-
sible et durcissant lentement et faire en sorte que le séchage se fasse lentement
et d'une facon continue (cf. I 8). Il faut par conséquent employer les mémes
mesures que ’'on recommande pour le béton non armé. En outre il faut maintenir
le pourcentage d’armature aussi faible que possible. Pour cette raison, les joints
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soudés des fers sont plus appropriés que les recouvrements et les manchons
de serrage.

Les observations sur la décroissance des influences aux environs des fers,
nous permettent de conclure que pour des sections de béton et de fer restant
les mémes, les déformations du béton, engendrées par les fers, embrassent une
surface d’autant plus grande de la section que la section de fer est répartie
plus uniformément dans le béton, c’est-a-dire que les fers sont plus nombreux
pour des sections plus faibles des différents fers. La variation d’allongement
dans la section de béton sera donc plus petite lorsque la répartition de la
section de fer est meilleure et les contraintes originelles doivent ainsi diminuer.

Le fait que dans les poutres & haute d4me avec zone de traction fortement
armée et spécialement dans les sections de poutres en forme de I, les fissures
se produisent d’abord dans I'dme au-dessus de I'armature, est vraisemblablement
A attribuer aussi aux contraintes originelles. Au cours du séchage, ainsi que
nous l'avons expliqué ci-dessus, le béton est allongé aux environs des fers, le
raccourcissement de la zone armée reste nettement plus faible que dans un
retrait libre. Au-dessus de I'armature, le béton s’allongera aussi fortement dans
I'aAme par suite de la liaison, ce qui n'est possible que par écoulement par vis-
cosité. II manque cependant ici I'influence favorable de la résistance au glissement
de l'armature sur l'écoulement par viscosité, de telle sorte que le module
d’écoulement par viscosité diminue avec la distance croissante a la zone d’arma-
ture et qu'une plus grande partie de l'allongement entravé du béton engendre
des contraintes. Les contraintes originelles seront ainsi plus grandes dans 1'ame
au-dessus de la zone armée que dans cette derniére. Dans les sections en forme
de I cette apparition est spécialement marquée, car il existe facilement entre
la zone tendue large et I'dAme mince une plus grande différence d’humidité et
par conséquent une plus grande différence de retrait. Comme protection contre
de telles fissures dans 1'dme on peut recommander une armature bien répartie
aux environs de la surface, ainsi que cela a été souvent employé (par ex. 41),
souvent méme pour la seule raison qu’au dessus de la zone armée il existe
encore de fortes contraintes de traction dans le béton, engendrées par la sur-

charge (42).

¢) Processus de fissuration dans le béton armé.

Emperger (36) a expliqué d’'une facon trés en détail les processus que l'on
-observe aux environs d'une fissure. Il a obtenu une concordance fondamentale
avec les processus que l'on peut observer dans les essais pour la détermination
des contraintes originelles ou que I'on peut déduire des observations (cf. IIIb).
A la place de l'écoulement par viscosité sous l'effet dune charge durable,
intervient dans la fissuration l'allongement plastique que le béton éprouve dans
les environs immédiats des fers sous l'influence de la résistance au glissement
et qui est plus grand que son extensibilité ordinaire (36, p. 18). Il croit rapide-
ment avec un éloignement croissant des fers (25, p. 40).

A partir de I'endroit de la fissure, la force de traction du fer doit de nouveau
étre transmise au béton par la résistance au frottement. Il se trouvera d’abord,
immédiatement a c6té de la fissure, une zone ou le béton se sera séparé du fer
<ar les allongements et la contraction transversale ne pouvaient plus étre suivis
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par le fer (zone de séparation); puis vient une zone ou le béton est allongé
plastiquement en couches d’épaisseur progressivement croissantes et la rési-
stance au glissement agit et atteint rapidement sa valeur maxima (zone plasti-
que). Ici, le béton supporte une partie de la force de traction du fer jusqu'a
ce que finalement les allongements du fer ne dépassent plus l'extensibilité
élastique du béton (zone élastique) (36, fig. 20) (25, p. 53). Lorsque la con-
trainte dans le fer croit et que la distance des fissures diminue, les deux der-
niéres zones disparaissent 'une apres l'autre de telle sorte que finalement le fer
glisse sur toute la longueur entre deux fissures.

Les processus aux environs d'une fissure nous permettent de conclure que
la collaboration du béton dans la zone tendue est assurée d’autant plus long-
temps que la résistance au glissement de I'armature et la déformabilité plastiques
du béton sont plus grandes. En ce qui concerne le béton, la résistance au glisse-
ment croit avec la résistance du béton, aussi dans une proportion plus faible
que cette derniére (25, p. 56), par contre la déformabilité plastique croit avec
une résistance décroissante du béton (36, p. 73) (30, p. 50). Le genre des fers
d’armature peut influencer la résistance au glissement, par exemple par 1'emploi
de fers a surface rugueuse ou de fers spéciaux tels que les fers a nervures ou
les fers tordus dont la forme permet une liaison spécialement bonne avec le
béton (25, p. 58) (36, p. 73). La collaboration du béton peut encore étre aug-
mentée en faisant porter l'influence des armatures sur une plus grande partie
de la section du béton; par exemple une meilleure répartition de la section de
fer (25, p. 41) ou par une armature spatiale (armature transversale, treillis
métalliques, fers déployés). Il faut remarquer ici que des armatures trans-
versales (par exemple des étriers) entre les armatures principales et la surface
du béton réduisent la fissuration.

Une meilleure collaboration du béton dans la zone tendue agit de la facon
suivante: La contrainte moyenne du fer devient sous une certaine surcharge
plus petite et par conséquent aussi 1’allongement de la zone tendue (25, p. 51).
Ensuite la distance des fissures devient plus petite car le déchargement du béton
produit par la premiére fissure ne s’étend que peu (25, p. 48). Cependant plus.
les fissures sont nombreuses moins elles s’ouvrent (25, p. 50). Cela s’explique
par le fait que l'allongement du fer sur une certaine longueur, dans laquelle
sont comprises des fissures, dépend principalement de 1'allongement du fer dans
les sections des fissures, car il existe en ces points la sollicitation maxima du fer.
Plus les fissures sont nombreuses, plus est petite la fraction de l'allongement
total du fer, qui revient a chaque fissure.

Lorsque la sollicitation du fer croit les fissures s'ouvrent plus fortement,
pour autant que de nouvelles fissures ne se produisent pas, aussi longtemps que
la résistance au glissement entre les fissures existantes n’est pas dépassée.
Lorsque la résistance au glissement est détruite, la relation entre I'ouverture
des fissures et le nombre de fissures n’existe plus (25, p. 51). Quelques fissures
peuvent s’ouvrir beaucoup plus, alors que d’autres peuvent redevenir plus
petites. Ainsi on observa, dans des essais avec mises en charge et décharges.
souvent répétées (36, p. 114) (43), que pour une armature de fers ronds ou
la résistance au glissement était dépassée, la plus grande ouverture de fissure
croissait fortement avec la répétition de la charge, malgré le nombre constant.
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de fissures, tandis qu'elle restait constante pour une armature en acier Isteg
qui ne peut glisser dans le béton. Dans de tels essais a la fatigue le nombre
des fissures croit au début pour atteindre bientét un état permanent. De nou-
velles fissures peuvent aussi se produire sous une surcharge permanente immo-
bile, par suite de I'écoulement par viscosité car I'axe neutre se déplace vers le
coté tendu, d'ou il résulte que la sollicitation de la zone tendue croit (33) (34).

Le fait que les fers doivent supporter l'effort additionnel supporté par le
béton jusqu'a la fissuration a une forte influence sur I'ouverture des fissures
(36, p. 44) (44). Les fers auront a l'endroit de la fissure un allongement addi-
tionnel car ils peuvent la s'allonger sans contrainte. Par conséquent les fissures
s'ouvriront d’autant plus que le rapport de la section d’armature & la seciion
fendue de béton est plus petit et que la traction supportée par le béton aupara-
vant était plus grande, cest-a-dire en général plus la largeur de la zone tendue
du béton est grande (44) et plus la résistance a la traction du béton est grande.
Lors de la fissuration, le béton se détend par suite de la décharge. L.e mouve-
ment dans les environs de 'armature est plus petit, par suite de la résistance au
glissement, qu'a une distance plus grande des fers, ou l'allongement élastique
était aussi plus grand. La fissure s'ouvre donc un peu plus a la surface du corps
qu’'aux environs des fers (36, p. 48), de méme la fissure commence a la surface
et se propage vers I'armature (39, p. 117).

Il est de toute importamce que la fissure reste fine Sous l'effet de la charge
permanente de telle sorte qu’elle puisse se refermer autant que possible apreés
I'enlévement de la surcharge (45). L.ouverture de fissure permanente devrait
avant tout dépendre des allongements permanents du béton au-dessus de la zone
armée. Il se produit aussi dans la fissure des allongements permanents du fer,
car celui-ci est empéché de revenir tout a fait en place par la résistance au
glissement (36, p. 73).

Il n’existe aucune entente sur l'ouverture de fissure qui peut persister sans
dommage pour le béton. Des recherches sur du béton centrifugé, donc du béton
trés compact, donnérent comme admissibles une largeur permanente de 0,3 mm
et une largeur momentanée de 0,5 mm. Gehler (44) conclut de I'ouverture de
fissure mesurée sur des poutres en forme de T, pour une contrainte dans les
fers de 1200 kg/cm?, que la largeur de fissure admissible est 1/g mm. Graf (43)
arrive & un résultat semblable. Ces considérations doivent servir a justifier d'aprés
des essais, ’admissibilité de contraintes dans le fer, relevées en fonction de la
qualité du béton ainsi que du genre et de la disposition de I'armature. On peut
cependant se demander s’il n’est pas possible avec nos connaissances actuelles de
limiter avec sécurité a une certaine mesure la largeur des fissures (cf. 44,
Tableau III).

A partir des explications sur l'ouverture des fissures, on peut conclure que
la sécurité a la fissuration, calculée en tant que rapport entre la charge pour
laquelle se produit la fissure et la charge admissible, ou en tant que rapport
entre la contrainte dans le fer, calculée suivant la méthode habituelle en négli-
geant la collaboration du béton, et la contrainte admissible dans le fer (44), ne
forme un critére utilisable que lorsque cette valeur dépasse 1. Aussi longtemps
qu'elle reste plus petite que 1, son relévement n'est avantageux que lorsque les
fissures qui ne se produisent que plus tard, par suite de la plus grande sécurité

13 F
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a la fissuration sous les charges permanentes, s’ouvrent moins que les fissures
qui se sont produites plus tot.

La sécurité a la fissuration, ainsi qu’elle est déterminée plus haut, devient
d’autant plus grande que la résistance 4 la flexion et l'extensibilité du béton
deviennent plus grandes, que le genre et la disposition de l'armature sont plus
favorables, que la différence de la contrainte calculée dans le fer et de la con-
trainte qui existe réellement par suite de la collaboration du béton est plus grande

: F .
et que pour terminer le pourcentage d’armature p -—:-b—fl est plus petit (25, p. 24)

(45). Elle est par conséquent plus grande dans les dalles 4 armatures croisées,
reposant sur tout leur pourtour que dans les dalles a deux lignes d’appui paral-
leles et aussi plus grande dans les dalles rectangulaires que dans les dalles en
T et dans ces derniéres, plus la zone de traction du béton est large.

d) Mesures propres d réduire la fissuration dans le béton.

En résumé on peut conclure des chapitres III b et ¢ que pour réduire la
fissuration dans le béton armé il faut employer du béton se rétrécissant peu,
trés extensible et durcissant lentement pour commencer et faire en sorte que le
séchage se fasse lentement et d'une fagon continue. Tant qu’il est possible
d’éliminer les fissures sous l'effet de la surcharge, il s’agit d'obtenir une grande
résistance a la traction du béton. Si ce n’est pas possible d'éviter les fissures,
comme par exemple dans les poutres en T sous les rapports habituelles, 1'exten-
sibilité du béton devient plus importante que la résistance a la traction.

Il faut spécialement faire en sorte que la collaboration du béton et du fer
dans la zone tendue soit assurée jusqu'a un allongement du fer assez grand.
C'est pourquoi il faut répartir autant que possible la section de fer. Il faut
donner la préférence aux fers a surface rugueuse ou a ceux qui, comme les fers
a nervures et les fers tordus, possédent de par leur forme une grande résistance
au glissement. (Naturellement ces fers doivent posséder les propriétes exigées
pour autres fers d’armature et leur forme ne doit pas donner au béton la ten-
dance a éclater). Il est aussi avantageux de placer des armatures transversales
fortement liées aux armatures tendues.

A cOté de ces mesures qui, en général, peuvent étre facilement appliquées, il
faut encore faire remarquer que dans certains cas spéciaux il est possible
d’engendrer dans le béton de si fortes compressions au moyen de précontraintes
dans I'armature, que sous l'effet des surcharges accidentelles il n’existe dans le
béton plus aucune contrainte de traction. Cette possibilité a déja été exposée, il
y a longtemps (25, p. 44), cependant Freyssinet (voir le rapport précédent) a
été le premier a 'utiliser aprés qu'il eut trouvé la signification de I'écoulement
par viscosité pour la grandeur de la précontrainte nécessaire et de nouveaux
moyens de réduire la variation de volume du béton (20). La conception développée
par lui sur la possibilité d’influencer les propriétés du béton exigera vraisemblable-
ment aussi la plus ample explication des questions traitées dans le présent
rapport.
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Résumé.

Le rapport repose sur l'interprétation de I'ample littérature concernant ce
théme. On peut en tirer ce qui suit:

La résistance a la traction du béton dépend principalement de la résistance a
la traction du ciment comme on l'obtient en tant que résistance a la flexion
d’aprés les nouvelles méthodes d’essai, avec mortier plastique a granulation
mélangée. On peut appliquer pour la composition du béton les mémes mesures
qui permettent d’'obtenir un béton le plus possible résistant a la compression. Les
matériaux additionnels concassés améliorent le rapport de la résistance a la trac-
tion a la résistance a la compression, cependant, dans un béton mou et coulant,
ils ne donnent pas en général une résistance a la traction plus grande que les
matériaux a granulation naturelle, a cause du plus grand besoin d’eau. La résis-
tance a la traction peut étre plus fortement influencée que la résistance a la com-
pression par les proprietés naturelles des matériaux additionnels. Il faut encore
tout spécialement remarquer que le béton doit sécher lentement.

Pour I'évaluation de ces différentes influences, on a remarqué qu’il était tout-
a-fait approprié de rechercher le rapport de la résistance a la traction a la
résistance a la compression, au moyen d'exposants de la résistance a la compres-
sion qui tiennent compte du fait que ce rapport dépend de la grandeur de la
résistance a la compression.

Comme l'extensibilité du béton est importante pour la fissuration, on l'a
aussi étudiée. En général elle décroit avec une résistance croissante, mais elle
peut étre influencée par le ciment et la nature des matériaux additionnels.
L’écoulement par viscosité a une influence favorable sur la résistance a la trac-
tion, car il réduit les contraintes de retrait trés désavantageuses.

Pour la réduction de la fissuration, la résistance a la traction est seulement
déterminante lorsqu'il est possible d'éliminer complétement la fissuration sous
I'effet des charges accidentelles. Dans ce cas seulement, une haute sécurité a la
fissuration, en tant que rapport de la charge de fissuration a la charge admis-
sible, a une signification pratique. La ou il est impossible d'éviter les fissures,
I'extensibilité du béton est plus importante que la résistance a la traction et le
fait que l'ouverture des fissures est faible est plus important que le fait que les
fissures ne se produisent que pour des charges élevées.

En général on peut dire qu’il faut autant que possible répartir I'armature et
employer des types d’armatures qui donnent une bonne résistance au glissement
dans le béton. En connexion avec l'explication de la fissuration, on a démontré
que l'action réciproque du béton et du fer concorde en principe, lors de la
formation des contraintes originelles, avec les processus que l'on observe aux
environs-dune fissure et que les contraintes originelles résultant de 1'écoulement
par viscosité du béton sont probablement plus petites que 1'on ne l'avait supposé
jusqu’a maintenant.
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IIb 2

Sur la résistance des piéces tendues
dans les constructions en béton armé.

Zugfestigkeit des Betons in Eisenbetonkonstruktionen.

The Tensile Strength of Stressed Parts in Reinforced Concrete.

G. Colonnetti.

Professeur 4 I'Ecole Royale Supérieure d'ingénieurs de Turin.

Tous les investigateurs sont unanimes a affirmer qu'a égalité de section de
métal, la résistance a la traction dans les ouvrages en béton armé augmente et
la tendance a la fissuration diminue lorsque le nombre des armatures croit, en
méme temps que leur diamétre décroit.

Mais si ce fait peut étre considéré comme acquis expérimentalement d'une
maniére absolument indubitable, I'accord n’est pas aussi unanime, auprés des
différents auteurs, en ce qui concerne son explication.

On peut certes rappeler ici ce fait évident que lorsque le diamétre des fers
d’armature diminue, le rapport entre le périmétre de leur section droite et la
valeur de cette section elle-méme augmente — en méme temps que s’améliorent
les conditions d’adhérence entre les fers et le béton. Toutefois, 1'observation
expérimentale mentionnée plus haut s’étend notoirement a des cas dans lesquels
I'adhérence théorique ne peut a aucun titre entrer en ligne de compte, comme
par exemple le cas de la poutre sollicitée a la flexion simple.

En fait, et comme nous le verrons d’ailleurs un peu plus loin, le rappel que
nous venons de faire n’acquiert une valeur nettement définie et précise que si,
dans nos efforts en vue d’analyser ce qui se passe effectivement dans une piéce
soumise a la traction, nous commencons par faire table rase de toutes ces con-
ceptions simplistes et d’ailleurs assez fréquemment contradictoires entre elles,
auxquelles nous sommes contraints de recourir dans nos calculs statiques.

On sait que suivant ces conceptions, on a coutume de faire complétement ab-
straction de toute particulation quelle qu’elle soit du béton a la résistance
a la traction, ce qui revient a admettre que la charge est intégralement sup-
portée par les armatures seules, si les calculs ont seulement pour but une
pure et simple vérification de la résistance des matériaux; au contraire, nous
faisons crédit a cette participation du béton en admettant que les contraintes
internes se répartissent entre les fers et le béton en raison de leurs modules
d’élasticité respectifs, toutes les fois que nous nous proposerons de calculer
les déformations, que ce soit celles qui nous intéressent directement ou celles
qui sont destinées & nous servir pour le calcul des inconnues hyperstatiques
éventuelles. ‘
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On sait bien que dans la pratique, on ne se trouve jamais dans I'un ni dans
I'autre des deux cas ci-dessus, ou plutdt, pour parler plus exactement, que les
deux hypothéses ci-dessus ne se trouvent vérifiées que d'une maniére tout
a fait exceptionnelle dans le cas de certaines sections particuliéres; on passe
ainsi d'un cas limite & l'autre d'une maniére progressive, en traversant toute
une gamme de régimes statiques intermédiaires dans lesquels le béton ne prend
a sa charge qu'une partie seulement des sollicitations qui pourraient lui étre
destinées.

Il convient d'ajouter qu’il serait vain de tenter de traduire par ces calculs
une telle participation partielle du béton a la résistance d’ensemble de la piéce,
car cette participation est essentiellement variable d'un cas a l'autre et méme,
pour chaque cas, d'un point & un autre de la piéce, par suite des degrés assez
variables d’homogénéité du béton, par suite de son adhérence plus ou moins
parfaite avec 'acier des armatures et enfin surtout par suite du nombre et de
la localisation de certaines fissures trés petites et imperceptibles qui peuvent
avoir élé produites par les causes les plus diverses.

L’opinion a d’ailleurs été émise qu’il n’existe pas de piéce en béton armé dans
laquelle on ne puisse déceler, en procédant a un examen suffisamment rigoureux,
la présence de quelques-unes de ces fissures imperceptibles, dont l'origine la
plus courante est 1'état de tension interne qui résulte, pour la piéce, du retrait
du béton ou des variations de température.

Il est certain que la ou de telles lésions existent, les sollicitations éventuelles
de traction correspondantes doivent nécessairement étre intégralement supportées
par les armatures. Par contra, dans les sections immédiatement voisines, la ou
le fer se trouve noyé dans une masse de béton saine, compacte et bien adhérente,
ce béton se trouve contraint de suivre les déformations des armatures et ainsi
il est amené & prendre une part active a la résistance de la piéce aux efforts
auxquels elle est soumise, déchargeant ainsi les armatures d'une partie plus ou
moins importante des charges qu’elles sont contraintes de supporter par suite
de la présence des fissures.

Or c'est précisément dans ces passages des sollicitations du fer au béton et
du béton au fer — passages qui ne sont pas prévus dans nos calculs statiques
et qui ne peuvent pas y étre prévus — que se manifestent dans la masse du
béton des contraintes tangentielles qui n'ont rien de commun avec les contraintes
qui peuvent résulter de la présence effective d’efforts tranchants éventuels.

Ce sont précisément ces contraintes qui peuvent, si elles dépassent la limite
de résistance du matériau, déterminer un élargissement des fissures déja pré-
sentes ou provoquer la formation de nouvelles fissures.

Le probléme revient donc & savoir si, et dans quelles conditions, il est possible
de rendrc cette participation de la masse saine du béton, a la résistance de la
picce, plus effective et plus immédiate — en limitant dans toute la mesure du
possible I'importance des régions dans lesquelles elle fait défaut — et sans que
les tensions tangentlelles engendrées puissent dépasser la limite voulue et com-
promettre ainsi la stabilité de I'ensemble du systéme.
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Mais il existe encore un autre point au sujet duquel les conceptions théori-
ques courantes méritent d'étre soumises & une révision sévére, basée sur la
réalité des faits.

On sait en effet que I'un des postulats fondamentaux sur lesquels s’appuie la
théorie statique courante des piéces en béton armé est l'indépendance entre la
répartition des contraintes internes et les modalités particuliéres suivant les-
quelles sont appliqués les efforts extérieurs.

Etant donné en effet la sollicitation relative a laquelle se trouve soumise une
section donnée de la piéce considérée, on admet avec De Saint-Venant que la loi
suivant laquelle se répartissent sur cette section les contraintes internes, est uni-
que et parfaitement déterminée, quel que soit le régime particulier suivant
lequel sont appliqués les efforts qui provoquent la mise en jeu de cette solli-
citation.

Or, dans la réalité, ce régime particulier d’application des efforts extérieurs
présente une importance qui n’est jamais négligeable et qui, dans le cas parti-
culier de la poutre en béton armé, peut méme devenir considérable, par suite de
la diversité des conditions dans lesquelles peuvent se trouver dans la pratique la
masse du béton et les armatures, par rapport aux efforts appliqués.

On doit en effet considérer comme absolument exceptionnel le cas dans lequel
les efforts appliqués extérieurement se trouveraient, a l'instant méme de leur
application, répartis sur les armatures et sur le béton précisément dans une pro-
portion qui correspondrait a une identité des déformations le long des surfaces
respectives en contact, justifiant ainsi I'hypothése de la conservation des sections
planes.

Il pourra plutot arriver que par suite de la présence de ligatures judicieuse-
ment réparties entre les fers des armatures les efforts appliqués a une poutre
donnée se trouvent appliqués directement a ses armatures métalliques. Dans ce
cas, ce seront ces armatunes qui, se déformant sous l'action de ces efforts,
contraindront a se déformer la masse du béton dans laquelle elles sont noyées,
la forcant ainsi a participer plus ou moins activerment a la résistance a ces
efforts. Mais on peut considérer comme intuitif que cette transmission des con-
traintes du fer dans le béton ne peut pas se manifester autrement que par suite
de l'adhérence et par conséquent par intervention d'un systéme de contraintes
tangentielles qui trouvent leur justification non pas dans les efforts originaux
considérés en eux-mémes, mais bien plutdt dans la maniére particuliére suivant

laquelle ces efforts sont appliqués.

Le cas opposé se manifeste d’ailleurs plus fréquemment: les efforts externes
qui déterminent la sollicitation sont en effet dans la plupart des cas appliqués
sous forme de pressions superficielles a la masse du béton. C'est alors le béton
qui, en se déformant, entraine avec lui dans ses déformations le métal qui se
trouve noyé dans sa masse et le contraint ainsi a collaborer, c’est-a-dire a pren-
dre sa part des contraintes internes, en déchargeant ainsi le béton dans une pro-
portion plus large que I'on ne pourrait le prévoir d’aprés la théorie. Ici encore,
la transmission des contraintes du béton au métal ne peut toutefois se produire
sans mettre en jeu certains systémes de contraintes tangentielles que les efforts
extérieurs appliqués, considérés en eux-mémes, ne suffiraient pas a justifier et
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dont la raison d'étre réside précisément et exclusivement dans ce fait que 1'état
effectif d’équilibre n’est pas celui qu'indique la théorie elle-méme.

Cette théorie n'en conserve pas moins sa valeur entiére de théorie limite, qui
doit se vérifier dans les sections de la poutre qui se trpuvent a une distance
suffisamment éloignée des points d’application des efforts extérieurs. Ce qui
veut dire, en langage courant, que dans les conditions normales de charge des
poutres en béton armé de type courant, elle ne sera jamais vérifiée.

Il ne serait toutefois pas légitime, dans la pratique, de se baser sur ce qui
précéde pour négliger le fait que dans les conditions courantes de charge, les
contraintes internes dans le béton au voisinage des points d’application de ces
charges peuvent prendre et prennent effectivement des valeurs plus élevées que
celles que l'on peut prévoir d’aprés la théorie. Ces tensions internes sont pré- -
cisément d’autant plus élevées et intéressent une zone d’autant plus étendue de

la poutre que le processus ci-dessus décrit de transmission des efforts du béton
au fer est lui-méme plus lent.

Voici donc que, sous une forme complétement nouvelle et dans des circons-
tances différentes, se présente encore une fois le méme probléme: savoir si et
dans quelle maniére il est possible de rendre plus rapide et plus étroite cette,
transmission des contraintes internes, sans toutefois que les contraintes tangen-
tielles qu'implique cette transmission dépassent les limites de résistance du
matériau considéré, cela afin de rendre plus restreinte la zone dans laquelle se
"produit effectivement une répartition anormale des contraintes et moins accusée
la différence entre cette répartition effective des contraintes et celle que I'on peut
prévoir d’apreés les calculs.

Voici comment un tel probléme pourrait étre résolu, en reprenant et en
appliquant au cas actuel des méthodes de calcul connues et fort élémentaires:

Supposons, pour fixer les idées, qu'une barre d’acier d'un diamétre que nous
désignerons par 2. se trouve suivant I'une de ses sections droites sollicitée suivant
un effort normal unitaire égal a of et que dans une section voisine située a une
distance dz de la section précédente, elle se trouve soumise & une charge analogue
unitaire égale a of 4 d o; (fig. 1).
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Pour I'équilibre de la portion de métal comprise entre les deux sections, il
est évidemment nécessaire que sur la surface extérieure cylindrique de cette
portion de métal s’exerce une contrainte tangentielle (rendue possible par I'ad-
hérence du béton) dont la valeur moyenne unitaire t satisferait a I'équation de
condition ci-apres:

do;-nr2 =1-2nr.dz

relation de laquelle on déduit:
dOf_ T
& =2y ()

Considérons maintenant la couche cylindrique de béton qui entoure cette
portion de métal. Soit dr 1'épaisseur extrémement faible de cette couche de béton,
6, la contrainte unitaire normale qu'elle a a supporter corrélativement a la
‘premiére des sections droites ci-dessus considérées, o, + do, la contrainte
analogue qui correspond a la deuxiéme des sections ci-dessus située suivant
notre hypothése a la distance dz de la premiére (fig. 2).

Les mémes considérations que nous avons plus haut envisagées en ce qui
concerne I'équilibre, dans le cas du métal, nous conduisent, en les appliquant a
cette couche cylindrique de béton, a écrire la nouvelle équation de condition
cl-apres:

dop [t (r+dr)2 — nr?] = (t+d7)-2n (r+dr) dz — ©- 2nr dz

dans laquelle nous avons naturellement représenté par t -~ dt la valeur moyenne
unitairc de la contrainte tangentielle que la partie de béton qui entoure la couche
considérée exerce sur la surface cylindrique extérieure de cette méme couche.

Si nous faisons abstraction des termes infiniment petits d’ordre supérieur au
deuxiéme ordre, cette relation peut prendre la forme:

doy - 2ar dr = ©v-2xdr dz --dt - 27r dz

ou encore: d Ob T

dr
—— =—4+5- 2
dz r + dr @)
Mais si nous voulons que cette couche cylindrique de béton adhére parfaite-
ment au métal qu’elle enveloppe, il est nécessaire d’admettre que sur les surfaces
en contact, les déformations des deux matériaux sont identiques. Pour cela, si

I'on désigne par E; le module d’élasticité normal de l'acier et par E, celui du
béton, on devra avoir la relation suivante:

ot _ o

Esf Ep
i doy  dOy
e Er ~ Ey

De la condition de coexistence des deux relations d’équilibre que nous avons
ainsi écrites, il résulte immédiatement la relation:

de _ 2B, —E ¢ 3)

dr Ef T
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dans laquelle le coefficient:

est toujours négatif.

Si, comme on le fait dans la pratique, on admet que l'on a:
Ef =10 E,

. 4

ce coefficient prend la valeur 5

Dans tous les cas, on peut d'une maniére tout a fait générale, affirmer que

les contraintes tangentielles dans le béton décroissent assez rapidement dés que

l'on s’éloigne de la surface du métal; cette diminution est d’autant plus rapide

T ’e *a 7 M
qu’est plus grande la valeur du rapport - entre I'intensité maximum que ces con-

traintes tangentielles ont atteinte sur cette surface et le rayon de cette surface
elle-méme.

Mais la premiére des équations d’équilibre que nous avons écrites rappelle
que la valeur du rapport %dépend aussi de la rapidité avec laquelle varie le of

(et par suite le o},) en fonction de z.

Nous sommes ainsi conduits & conclure que deux conditions doivent étre satis-
faites s1 nous voulons que la transmission des efforts du métal dans le béton (ou
bien du béton dans le métal) se produise sur une région trés limitée, tant longi-
tudinalement que transversalement:

1° — une valeur élevée de 1, c’est-a-dire une bonne adhérence entre les deux
matériaux ;

2° — une faible valeur de r, c’est-a-dire la répartition de la section totale du
métal des armatures sur un grand nombre de fers de petit diamétre.

La premiére de ces conditions est évidente et tout a fait intuitive; quant & la
seconde. elle rappelle directement le résultat expérimental auquel nous avons fait
allusion au début de cette étude et nous met en mesure de préciser le double
avantage que l'emploi d’armatures de faible diamétre nous permet de réaliser, a
savoir que pour une méme valeur maximum des contraintes tangentielles, *le
transfert des contraintes du métal dans le béton (ou du béton dans le métal) se
réalise ainsi dans une région plus limitée tant longitudinalement que trans-
versalement, ou bien, suivant le cas, pour une localisation semblable du transfert
des contraintes, ce transfert se fait au prix de contraintes tangentielles réduites
au minimum. '

Résumsé.

L’auteur montre I'insuffisance des hypothéses usuelles qui servent de base au
calcul des sections de béton armé. Il examine comment les contraintes tangen-
tielles se transmettent et comment cette transmission peut étre améliorée. Le
calcul prouve, ce qui est un fait connu, que beaucoup de fers minces sont
préférables 4 peu de fers de forte section.
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Progrés pratiques des méthodes de traitement
mécanique des bétons.’

Praktische Weiterentwicklung der Verfahren zur mechanischen
Behandlung von Beton.

Practical Improvements in the Mechanical Treatment of Concrete.

E. Freyssinet,

Ingénieur-Conseil, Neuilly-s-Seine.

Je vais montrer a présent que les considérations exposées dans les deux
premiéres -parties de ce mémoire ont une importance considérable, non seule-
ment au point de vue spéculatif, mais encore et surtout au point de vue de la
pratique des travaux. Ces vues théoriques m’ont guidé vers la réalisation de
conditions tout a fait nouvelles et véritablement révolutionnaires de l'association
acier-béton, capables non seulement de réduire dans une importante proportion
les prix et’les poids des matériaux nécessaires pour réaliser une construction
de dimensions et résistance données, mais encore de donner des possibilités
techniques nouvelles du plus grand intérét. C'est évidemment par 'emploi
d’aciers a haute limite élastique et de bétons a hautes résistances que ces résul-
tats peuvent étre atteints.

Difficultés de 1'utilisation des aciers a haute limite élastique.

Pour abaisser le prix des aciers nécessaires pour une construction de dimen-

) .. , i i Prix au Kilog
sions et résistance données, il faut abaisser le rapport

Prix au Kilog

Taux, de fatigue’ L

varie comme le rapport -~———fF———.
. Limite élastique

1 Cette étude de Freyssinet fait partie d'un travail sur les «Aspects nouveaux des problémes
du ciment arméy». Les deux premiéres parties de ce rapport, dont nous donnons ci-dessous un bref
résumé, ont parues dans le 4°™¢ volume des Mémoires de I'A.1.P.C.

Dans la premiére partie Freyssinet développe une théorie des déformations des ciments et
bétons, fondée sur les principes de la thermodynamique et les hypothéses de la physique,
c’est une suite de théorémes qui vaut pour tous les corps comportant un réscau d’interstices
tres fins, pouvant étre remplis d'un liquide mouillant leurs parois ou d'un gaz et qu'il appelle
des pseudo-solides.

Dans la deuxiéme partie, l'auteur détermine pour les ciments, en introduisant de nouvelles
hypothéses, les propriétés générales et le mode de formation du réseau des pores des pates
de ciment; il en déduit des conséquences pratiques importantes, en particulier il explique pourquoi
la résistance des ciments dépend, plus que de tout autre facteur, des conditions mécaniques et
physiques de leur emploi. I montre ensuite que pour tous les ciments, on peut obtenir des
durcissements considérables quasi instantanés par la simple amélioration de la compacité.



206 E. Freyssinét

Les forges livrent & un prix peu supérieur a celul des aciers doux ordinaire-
. ment employés, des aciers de résistances voisines de 100 Kgs par mm?2 dont
la limite élastique peut étre facilement portée au dessus de 80 Kgs par mm?2.
En présence de demandes importantes elles pourraient livrer des aciers traités
de limite élastique largement supérieure & 120 Kgs par mm2, a des prix de
méme ordre.

Comme on emploie aujourd’hui presque uniquement des aciers a limite

élastique 24 Kgs par mm2, on peut donc diviser le rapport actuel:
Prix

Limite élast par un coefficient dés a présent voisin de 3 et susceptible
imite élastique

d’étre relevé par la suite au dessus de 4; dans le cas des grandes portées,
I’avantage indirect dti 4 la diminution des poids propres vient encore augmenter
ce coefficient.

Malheureusement, si l'on remplace dans une construction l’acier ordinaire
par un acier plus résistant, par exemple un acier a 120 Kgs de limite élastique,
on y provoque, dés qu'on la soumet & des charges déterminant des fatigues
du métal notablement supérieures aux valeurs usuelles, des fissures désastreuses,
et elle ne se comporte pas beaucoup mieux que si les armatures étaient en acier
doux ordinaire de méme section.

La raison de cet insuccés est que dans les constructions armées ordinaires,
la déformation du béton est pratiquement égale a celle des aciers supportant la
totalité des tractions; laquelle croit proportionnellement aux fatigues; le module
d’Young étant indépendant de la nuance des aciers. '

Il se trouve que les limites d’ allongement tolérées par le béton correspondent
a peu prés aux fatlgues usuelles des aciers doux.

I emp101 d’aciers & haute résistance travaillant & la traction ajoute donc trés
peu a la valeur pratique d’une construction; et comme il comporte certaines
sujétions, on y renonce dans la pratique courante.?

Difficultés de 1'utilisation des bétons &4 haute résistance.

J'ai expliqué comment I'amélioration de la compacité des bétons par des
moyens mécaniques permet d’accroitre leur résistance a la compression jusqu’a
égaler & peu de chose prés celle des roches en masse, dont les fragments forment
les agrégats. . )

Comme on trouve facilement dans les carriéres des agrégats provenant de
roches ayant des résistances de I'ordre de 1.000, 1.500 Kgs par cm?2 et méme
beaucoup plus, il se trouve que les valeurs actuelles du rapport:

Prix du meétre cube

Résistance a la rupture par compression

peuvent étre réduites a peu prés dans les mémes proportions que celles du rapport:

Prix au kilog

Limite élastique de l'acier’

2 Je rappelle qu'il résulte de mes travaux sur les déformations du béton que l'emploi des
aciers durs pour les barres de compression est, au contraire, trés recommandable et trés efficace.
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Je ferai remarquer en passant que pour ces bétons, le rapport

Limite élastique

Densité

est largement supérieur a celui des aciers usuels, et se rapproche de celui des
meilleurs métaux d’aviation, surtout si I'on tient compte dans la comparaison
des sujétions d’assemblage, nulles dans le cas du béton.

Mais ces qualités de prix et de légéreté spécifique sont extrémement mal
utilisées dans I'association acier-béton classique. En augmentant la compacité
du béton, on augmente sa résistance a la compression, mais, dans une mesure
en général beaucoup moindre et variable suivant les conditions de fabrication,
sa résistance a la traction. De plus, on réduit considérablement ses divers modes
de déformabilité. Il en résulte que, en premier lieu, on abaisse la valeur du

rapport m = Ef, ce qui reléve la fibre neutre et accroit la fatigue de compression
des piéces fléchies; d’ou une forte diminution du bénéfice escompté.

En second lieu, la résistance a la traction importe au moins autant que la
résistance a la compression; car c’est d’elle seule que dépend la tenue des
ouvrages vis-a-vis des efforts de cisaillement et de nombreuses causes de
destruction que le calcul peut ignorer mais dont la pratique doit tenir compte.
(Vest ce que les constructeurs expriment en disant que la pratique impose des
épalsseurs minima.

En troisiéme lieu toute construction, qu’elle qu’en soit la nature, subit,
d’aprés le terme de Mr. Caquot, des déformations permanentes d’adaptation,
dont la conséquence est une uniformisation des fatigues avec diminution des
maxima; cette adaptation se fait mal si les bétons sont trop peu déformables
plastiquement.

Pour ces diverses raisons la simple introduction dans les constructions usuelles
de bétons de haute compacité, offre des avantages réels bien inférieurs a ceux
que l'on pourrait escompter en jugeant seulement d’aprés les résistances a la
compression.

Conditions théoriques de l'utilisation compléte des qualités
des bétons et des aciers a haute résistance.

Notion de contrainte préalable ou précontrainte.

Une bonne utilisation des matériaux a haute résistance est donc subordonnée:
pour l'acier, au maintien des allongements du béton a 'intérieur de leurs limites
pratiques usuelles; pour le béton, au maintien des contraintes totales de traction
au-dessous d'une limite largement inférieure a la contrainte de rupture par
traction des bétons.

Théoriquement, cette double condition peut étre satisfaite en utilisant l'acier,
non pour supporter les tractions sous lesquelles il prend des allongements que
le béton ne peut suivre, mais pour créer dans le béton des contraintes perma-
nentes de sens inverse de celles qui sont développées par les charges; cest
a dire de compression dans les zones tendues; de traction au contraire dans les
zénes comprimeées.

‘
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Ce résultat peut étre obtenu en soumettant I'acier & une traction avant de
couler le béton. Pour cela, on saisit les armatures prés de leurs extrémités par
deux ancrages provisoires, grace auxquels on les tend & un taux connu par des
vérins prenant appui sur des organes de butée. On attend un durcissement da
béton, suffisant pour réaliser I'ancrage des extrémités de l'armature, puis on
supprime 'action des vérins. L’armature tendant a se raccourcir impose au béton
une compression égale a sa traction. Un autre procédé consiste & créer une
traction dans des tirants en prenant appui sur du béton déja durci.

On développe ainsi dans le systéme acier béton, un double systéme de con-
traintes permanentes, identiqué, mais de sens contraire a celui qui se développe
dans les piéces armées ordinaires par l'effet du retrait; et dont on sait les
effets facheux. La création des précontraintes a donc naturellement pour pre-
miére conséquence de faire disparaitre les effets nuisibles du retrait. Dans ce
but depuis trés longtemps et dans divers pays on a cherché des moyens
pratiques de les réaliser. Mais tous ces essais ont complétement échoué et ont
été abandonnés, sauf certaines applications au frettage des tuyaux.

Causes de I'échec des premiéres tentatives. Nécessité absolue

pour l'obtention d’anticontraintes permanentes de l'emploi

d’aciers a trés haute limite élastique associés a des bétons
trés compacts.

Une des causes des insuccés antérieurs 4 mes recherches est que leurs auteurs
ignoraient les lois de la déformation du béton.

On admettait que des tractions dans l'acier, de l'ordre de quelques kilogs
par mm? devaient suffire 4 compenser le retrait.

r M 14 eau 14 ’
D’autre part, on opérait avec des bétons de rapport iment élevé, (les seuls
cimen

qu'on sut faire pratiquement), donc trés sensibles a toutes les causes de défor-
mation, ils se raccourcissaient, par 'effet combiné de la tension initiale et des
variations continuelles de 1'état hygrométrique, de quantités totales trés
supérieures a l'allongement donné aux aciers. D’ou la conclusion, formulée,
notamment par I'Allemand Koenen, qu’il est impossible d'obtenir des précon-
traintes permanentes.

Nous savons a présent que si les déformations totales des bétons sont bien
plus grandes que celles qui étaient supposées autrefois, elles sont limitées.
Toutes les expériences établissent que les lois des raccourcissements sous charge
sont représentées par des courbes a asymptotes paralléles a I'axe des temps,

)l eau ., ,
dont l'ordonnée dépend surtout du rapport — s réalisé dans le béton au
ciment

début de la prise. Par conséquent, si on donne aux aciers un allongement tel
que le raccourcissement maximum du béton ne soit qu'une fraction médiocre
de cet allongement, on obtient des précontraintes dont la majeure partie est
permanente et sur lesquelles on peut absolument compter, méme aprés des
temps trés longs.

Pour les bétons ordinaires, les raccourcissements peuvent atteindre, suivant
leurs conditions de retrait ou de charge, jusqu'a 3 milliémes et méme plus;
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ce qui implique des chutes de tension des aciers susceptibles de dépasser
60 Kgs par mm2. Il ne faut donc pas étre surpris que des tensions de 10 a
12 Kgs aient donné des résultats négatifs.

L’utilisation de bétons trés compacts réduit considérablement les déformations
et la chute de tension qu’elles déterminent. Celle-ci est un élément a prévoir
dans chaque cas, d’aprés les données particuliéres des problémes; charges
imposées au béton, propriétés mécaniques instantanées et lentes de celui-ci,
conditions hygrométriques moyennes; elles est comprise en général entre 10 et
30 Kgs par mm2, ce dernier chiffre n’étant atteint que dans le cas de com-
pressions de I'ordre de 200 a 300 hectopiézes.

J'utilise en général des tensions initiales calculées pour obtenir des tensions
permanentes comprises entre la 1/, et les 2/; de la limite élastique du meétal,
qui dans les applications faites jusqu’ici est de I'ordre de 80—90 Kgs par mma2.

Etude des modifications de I'état mécanique introduites par les
précontraintes dans les piéces soumises & des flexions de sens
constant.

a) Stabilisation des déformations de Uacier et du béton tendus par des charges
variables.

Dans le cas de moments de sens constlant, on est conduit a soumettre le béton
tendu par les charges & une précompression permanente de méme ordre que
cette tension, généralement un peu plus forte. Le béton restera ainsi comprimé
aprés application des charges.

Ses déformations en cas de variations de charge sont déterminées par l'inertie
de la section compléte aciers compris; dans le béton armé, elles sont déter-
minées par l'inertie de la seule zone comprimée associée aux aciers.

Celle-ci n’étant qu’une fraction de la premiére, un premier effet des anti-
contraintes est de réduire la déformation des zones tendues, dans une proportion
qui atteint souvent 5 a 1, par rapport au béton armé ordinaire.

Non seulement le béton est soustrait a toute possibilité de fissuration, mais
encore les taux de contrainte subis par l'acier, proportionnels & sa déformation
égale a celle du béton, varient beaucoup moins que dans le béton armé.

b) Diminution des contraintes de compression du béton par rapport au béton
armé ordinaire.

Dans les piéces en béton armé, le relévement de 'axe neutre au-dessus du
centre de gravité, di a ce que l'allongement élastique des aciers est supérieur
au raccourcissement élastique du béton, augmente trés notablement les taux
de compression maxima par rapport a ce qu’ils seraient dans une piéce homogéne
de mémes dimensions et cela d’autant plus que le béton est plus compact et
que les aciers sont soumis a des taux de contrainte plus élevés.

Au contraire, dans les piéces précontraintes, I'axe neutre du béton est abaissé
au-dessous du centre de gravité de la section quelle que soit la compacité du
béton; d’ott un abaissement des contraintes trés important.

Par conséquent, si on fait travailler le béton au méme taux dans une piéce
armée ordinaire et dans une piéce précontrainte, la seconde supportera des
charges beaucoup plus fortes que la premiére.

14 F
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Le bénéfice est considérable; pour en fixer I'ordre de grandeur, je prendrai
I'exemple d'une poutre en béton armé de section rectangulaire travaillant a
50 Kgs par cm? en compression pour le béton, a 15 Kgs par mm?2 en tension
pour l'acier; si on admet m = 10 la fibre neutre est au 1/, de la distance entre
la fibre la plus comprimée et ’armature.

Par la création de précontraintes on peut abaisser I'axe neutre autant qu’on
veut; pratiquement on peut 'amener au voisinage des armatures; la zéne com-
primée comprenant toute la poutre est quatre fois plus large que dans le cas
précédent; il est vrai qu'alors le bras de levier est réduit des 11/, aux 2/; de
la distance des armatures a la fibre neutre la plus comprimée; néanmoins la
charge portée avec la méme fatigue maxima de H0 Kgs se trouve amplifiée dans
le rapport:

2

3 96
& 11 33

12

soit prés de 3 fois. »
En contre partie de cette meilleure utilisation du béton, I'effort dans I'arma-

€

. ., 33 . . . .. , .
ture est multiplié par 94 mais ceci a peu d'inconvénient, la dépense d’acier en

poids demeurant les 33/84 de ce qu’elle serait dans une poutre ordinaire.
L’effet de cet abaissement de la fatigue sera naturellement augmenté si on
associc a I'emploi des précontraintes comme c’est logique, celui des bétons a
haute compacité. On peut alors envisager pour des dalles d’épaisseur donnée,
des portées triples des portées usuelles, qui ne donneront lieu pour les raisons
que j'al déja indiquées, qu'a des déformations d’'un ordre acceptable. On voit
immédiatement I'importance pratique de ces conclusions en ce qui concerne
par exemple les portées limites des poutres droites ou les planchers champignons.

¢) Cisaillements.

Les précompressions donnent au point de vue des cisaillements des avantages
au moins aussi importants que ceux que je viens d’indiquer pour les flexions.

Pour les mettre en évidence, il suffit de tracer des diagrammes de Mohr
relatifs au cisaillement simple, au cisaillement accompagné d'une ou deux
tractions, ou d’'une ou deux compressions.

Ces diagrammes montrent comment le retrait exagére les tensions qui accom-
pagnent le cisaillement; ils montrent par contre qu'une compression dans une
seule direction réduit déja beaucoup les tractions maxima;3 que deux contraintes
rectangulaires peuvent les faire disparaitre. Le systéme le plus favorable est
celui de deux compressions égales au taux de cisaillement; la contrainte la plus
dangereuse est alors une compression d’intensité double du taux de cisaillement.
On peut alors adopter comme taux limite de cisaillement pour le calcul, la
moitié de la limite de compression du béton, ce qui autorise une excellente
utilisation des bétons & haute résistance et un énorme allégement par rapport
aux dimensions usuelles.

3 Voir Science et Industrie Janvier 1933 pour les confirmations expérimentales de ce fait.



Fig. 1. Fig. 2.

Les poteaux A (i gauche) et B (a droite) sont soumis & des efforts tendant a les écarter
et a les rapprocher.

d) Résistance aux efforts répétés.

Les constructions en béton armé ordinaire, ainsi d’ailleurs que les charpentes
rivées, résistent mal aux efforts alternés.

I’expérience prouve que les piéces précontraintes résistent infiniment mieux.

On a soumis a des efforts alternés un poteau précontraint A et un poteau
ordinaire B de 12 métres, encastrés a 2 métres de leur base (figures 1, 2, 3, 4).

Fig. 3. Fig. 4.
Les poteaux A et B a la fin des essais Vue de détail du poteau B apres les essais.

(le poteau B est complétement brisé).

14*
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Le poteau A agé de H mois contenait 50 Kgs d’acier et pesait 750 Kgs. Le
poteau B 4gé de 18 mois contenait 130 Kgs d’acier et pesait 980 Kgs.

La charge de rupture mesurée sur des poteaux indentiques est d’environ
900 Kgs pour les deux poteaux.

La charge appliquée au sommet des poteaux variait de — 450 kilogs a + 450 ki-
logs environ 8 fois par minute.

Aprés quelques centaines d’alternances le poteau B était largement fissuré;

il s’est brisé complétement aprés quelques milliers d’alternances. Le poteau A
a résisté a 500.000 alternances sans altération appréciable.

Conditions géneralés de 1'utilisation pratique des précontraintes.
Nécessité de réaliser la mise en tension a trés bas prix.

J'ai montré qu’il est théoriquement possible de placer les piéces en béton
armé, lors de leur fabrication, dans des conditions mécaniques qui permettent
I'utilisation a plein des qualités des aciers et des bétons & haute résistance; et
de plus leur conférent des avantages, tels qu'une grande diminution des compres-
sions maxima dans les piéces fléchies, des ‘tractions maxima dans les piéces
cisaillées, et une résistance beaucoup meilleure vis-a-vis des efforts répétés.

“Pour transformer ces possibilités en réalités, il faut résoudre deux problémes.

D’abord la réalisation de la mise en tension de l'acier. Ensuite la fabrication
pratique des bétons i haute résistance, et cela 4 un prix assez bas, pour con-
server le plus possible des économies réalisées sur les matériaux.

Une armature ordinaire en acier de limite élastique 24 Kgs peut étre estimée
en prix de revient, facon comprise, 1 Fr. le Kg.

Une armature pesant 3 Kgs 500 au métre coiite donc 3 Frs 50 le meétre;
elle peut étre remplacée avec le méme coefficient de sécurité, par une armature
en acier de limite élastique de 84 Kgs, pesant 1 Kg au métre et codtant 0,90 a
I'état brut; mais il faut la soumettre & une tension de 8.000 Kgs environ. L’éco-
nomic est donc de 2 Frs 60 par métre de barre dont il faut déduire les frais
des opérations ci-aprés:

1°) — Coupe de la barre et préparation des ancrages permanents sur le
béton.
2°) — Création vers les extrémités de la barre, en deux points intérieurs au

moule, d’ancrages provisoires capables de résister a un effort de 8.000 Kgs.

3°) — Création de cette traction de 8.000 Kgs entre ces points d’ancrages,
et maintien pendant le coulage et le durcissement du béton.

4°) — Démontage des amarrages provisoires qui se trouvent noyés dans le
béton a l'intérieur du moule, et transfert des efforts de tension qu’ils supportent
aux ancrages définitifs prenant appui sur le béton; fermeture des trous laissés
dans le béton par ce démoulage.

Pour qu’il y ait bénéfice, il faut que le prix de revient de ces diverses
opérations soit inférieur au produit de la longueur de la barre par 2 Frs 60.
Encore faut-il remarquer que le démoulage sera presque toujours retardé jusqu’a
la mise en compression du béton ce qui implique un degré de durcissement
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élevé; on devra par suite tenir compte de frais relatifs & une augmentation de
durée de I'immobilisation des moules.

Les frais de mise en tension, augmentent en général moins vite que les
efforts; ils ne dépendent a peu prés pas de la longueur des barres; au contraire,
les marges d’économie augmentent proportionnellement au cube des dimensions
linéaires. Il en ressort que les problémes pratiques de la mise en tension des
aciers sont, contrairement a ce qu'on pourrait croire a priori, d’autant plus
faciles a résoudre que les piéces ont des dimensions absolues plus importantes,
et que les efforts a développer sont plus considérables. Dans le cas de piéces
de petites dimensions et de faibles efforts, une solution n’est possible que s'il
s'agit de piéces répétées en série un trés grand nombre de fois.

Sauf le cas de grandes armatures la marge est faible et on peut dire que tout
le probléme pratique de l'emploi des aciers a haute résistance réside dans
I'abaissement du prix des moyens d’amarrage et de mise en tension des aciers.
Cette condition jointe au fait que les amarrages doivent avoir méme résistance
que les barres et ne doivent pas affaiblir celles-ci, élimine la plupart des moyens
d’amarrage usuels, notamment les systémes a vis et & écrou.

Mais j'ai employé avec succés des fixations des aciers par serrage entre des
griffes ou des coins ou par boucles soudées électriquement par étincelage.
(figure 5).

Tres souvent on manque de place entre les armatures et les organes d’amarrage
doivent avoir un encombrement aussi réduit que possible. Cela exige I'utilisation

Aufriss Schnitt
Elévation Coupe [fA-
Elevation Section
«Q

— = — __J@__.

Fig. 5. Serrage des aciers par griffes.

de métaux de la plus haute qualité possible, traités en vue d’améliorer au
maximum leur résistance a la traction et a 'usure. On évite ces difficultés par
le scellement des barres dans des éléments de béton coulés a l'avance; ceux-ci
étant maintenus contre les moules, soit par simple adhérence, soit par des
stries de tracé convenable, ou par tous moyens dont le choix varie avec les
conditions particuliéres de chaque application. '
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Relation entre les problémes de mise en tension des aciers et le
durcissement rapide du béton.

La nécessité de réaliser des prix de revient trés bas pour la mise en tension
des aciers conduit & la recherche de matériels perfectionnés réduisant la main-
d’oeuvre au minimum.

Mais ces matériels qui doivent résister a des efforts énormes sont coiiteux
et ils sont immobilisés pendant toute la durée de durcissement du béton.

Il y a donc un intérét majeur a accélérer celui-ci; & ce point qu'on peut dire
que la possibilité de I'utilisation pratique des précontraintes était liée a la
découverte de procédés de durcissement rapide du béton.

J'ai décrit déja les moyens qui m’ont permis de réaliser des durcissements
a la fois trés élevés et extrémement rapides.

Ils consistent en un traitement du béton, comportant une vibration, une
compression et dans le cas du Portland et des ciments de laitier un chauffage
vers 100°, voire davantage. '

Un durcissement suffisant pour assurer la résistance aux précontraintes est
obtenu en un délai qui pour les bons Portlands est de 1 h. 1/, & partir du
remplissage du moule. Avec les laitiers on obtient de trés bons durcissements
entre 2 4 5 heures suivant les ciments et les conditions de chauffage.

Celui-ci se réalise facilement avec de la vapeur d’eau grice a des moules
convenablement organisés. La température du béton dépasse parfois notablement
celle de la vapeur, en raison de la chaleur de réaction. Pour le méme motif
la dépense de vapeur est faible; il ne faut guére que 10 a 20.000 calories d’apport
pour porter un métre cube de béton de 10 & 100°; en pratique la dépense de
chauffage du béton se réduit 4 quelques francs par métre cube.

Une des conséquences du durcissement instantané des bétons est de permettre
I'exécution des piéces par éléments successifs coulés le long d’armatures continues,
tendues aprés le coulage et le durcissement de certaines parties des piéces, avec
des matériels relativement peu importants, donc maniables et peu colteux.

Je vais montrer que cette technique est susceptible d’applications trés im-
portantes. '

.

Approvisionnement d’acier a haute limite élastique.

Préalablement a toute application, il faut approvisionner des aciers de qualité
convenable, 4 un prix et sous une forme permettant pratiquement leur emploi.

Il faut que ces aciers aient une limite élastique élevée et réguliére, qu'ils
soient non fragiles, et parfaitement droits. Cette derniére condition a une trés
grande importance, parce que le redressement sur les chantiers par les procédés
usuels, d’armatures a haute limite élastique, qui se comportent comme des
ressorts, est impossible.

En France, on ne trouve pas dans le commerce des aciers a haute limite
élastique dont le prix soit du méme ordre que celui des ronds pour béton. Les
aciers tréfilés sont trop chers et adhérent mal au béton.

Les métaux commerciaux dont les propriétés se rapprochent le plus de celles
qui sont requises pour les applications que j'ai en vue, sont des fils machine
qui possédent & l'état brut une limite de rupture assez réguliére, voisine de



Progrés pratiques des méthodes de traitement mécanique des bétons 215

100 kilogs par mm?2 mais dont la limite élastique, trés variable, est parfois
a peine plus élevée que celle des aciers doux.

On les obtient en couronnes de forme fréquemment irréguliere, de 50 a
150 kilogs, jusqu’au diamétre de 16 mm, & un prix qui est actuellement
légérement plus élevé que celui des ronds ordinaires pour béton armé, surtout
en raison de la demande limitée de métaux de cette nature.

Il faut donc transformer ces couronnes en fils droits de limite élastique
élevée, sans en majorer le prix de maniére appréciable.

J'ai créé des machines qui peuvent réaliser cette transformation moyennant
une dépense de quelques centimes par kilogramme (figure 6).

Pour éviter toute perte par les chutes, on soude par étincelage a la fin de
chaque couronne, le début de la suivante. La soudure est ensuite soumise a un

Machine pour relever la limite élastique des aciers.

revenu par la machine a souder elle-méme; ces opérations exigent quelques
secondes et donnent une soudure qui a exactement méme résistance que le fil.
Aprés quoi la machine entraine le fil qui est d’abord grossiérement redressé
entre des rouleaux disposés dans deux plans perpendiculaires puis tendu entre
des pinces serrées par des vérins hydrauliques, distantes de n métres. Une des
pinces est fixe; l'autre solidaire d'un chariot refoulé par un vérin ce qui tend
le fil. Quand les n meétres de fil sont tendus au taux voulu, une soupape sans
frottement déclanche la mise en vidange du vérin et son retour en position
initiale, suivant une loi de vitesse déterminée par un frein hydraulique réglable.
La précision obtenue pour la tension d’étirage est de I'ordre de 1/100.

" n 5 i 7 3 .
Une fraction — du fil est alors entrainée au deld de la machine; elle peut
P
étre maintenue droite, ou étre enroulée suivant un rayon suffisant pour que
sa déformation soit uniquement élastique.
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L’opération recommence alors automatiquement, les soudures passent dans
la machine et subissent elles aussi I'étirement.

On obtient un fil de longueur indéfinie dont la limite élastique est & peu prés
égale au taux d'étirement et qui a été en tout point, essayé p fois a ce taux,
y compris les soudures.

On obtient facilement des limites élastiques comprises entre 80 et 90 kilogs,
soit 3 fois et demi celles des aciers ordinaires. Au cours de cette opération le
fil s’allonge de 5 0/ environ.

Lorsque les consommations de fil dur seront importantes, les forges pourront
sans aucun doute livrer directement des métaux de composition chimique
étudiée, en vue de l'obtention de trés hautes résistances, étirés, trempés, recuits

by

et étirés a nouveau, pour lesquels le rapport

. prix

Limite élastique

pourra étre trés notablement plus bas que celui qui peut étre obtenu actuelle-
ment, jusqu'a des diamétres de l'ordre de 16 mm équivalents comme résistance
a des barres d’acier ordinaire de 35 mm environ, ces métaux peuvent étre
transportés facilement sous la forme-de couronnes de grand diamétre enroulées
par une déformation exclusivement élastique; en sorte qu’au déroulage les aciers
se trouvent pratiquement droits.

L’emploi de ces métaux pose des problémes de détail: cbupe, faconnage des
crochets, etc. ... qui ne peuvent étre traités comme pour les métaux ordinaires:
mais dont la solution n’offre aucune difficulté réelle susceptible de majorer
les prix de revient.

Applications.

Les applications que j’ai réalisées se classent en deux catégories distinctes:
1o celle des objets ou constructions moulés en une seule fois, tels que poteaux
pour lignes électriques, traverses, poutres de dimensions limitées, tuyaux
exécutés en usine par trongons. 2° celle, beaucoup plus importante, des con-
structions cylindriques ou quasi cylindriques (le terme étant pris dans le sens
le plus général) exécutées par troncons successifs grice au déplacement d’'un
moule le long de la piéce qui est exécutée de maniére continue.

J'ai donné dans «Science et Industrie» de Janvier 1933 des indications som-
maires sur des constructions de poteaux électriques réalisées par mes procédés.
Je n'y reviendrai pas.

La mise au point d'installations qui réalisent ces fabrications presque auto-
matiquement dans des conditions de perfection presque absolue est aujourd'hui
terminée. J’ai réalisé dans le méme esprit des fabrications de traverses de chemins
de fer. Ces machines produisent des objets en béton de résistance supérieure
a 1000 Kilos par cm2? soumis a une compression initiale de 100 a 300 Kilos
par cm?, suivant les cas, & surface parfaitement lisse et compacte.

Je vais maintenant décrire avec quelques détails une application de la 2°
catégorie, réalisée a 'occasion de la reprise en sous-oeuvre des fondations de la

e
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Gare Transatlantique du Havre, et qui est aussi importante par les difficultés
techniques rencontrées et résolues que par les intéréts considérables qu’elle a
permis de sauvegarder.

La gare Transatlantique du Havre a une longueur de 600 m, une largeur
de 55 m environ, elle comporte sur la majeure partie de sa surface 2 étages de
planchers chargés chacun a 2500 Kgs par m?2 et une terrasse. Elle a été fondée
sur des pieux moulés dans le sol, descendant vers la cote (0,00) (le niveau des
quais étant - 9,50), & travers des remblais récents formés par des produits de
dragage, recouvrant une gréve de galets peu épaisse, reposant elle méme sur
des vases régnant jusque vers la cote (— 20). A ce niveau on rencontre une
couche de graviers trés solide, figure N° 7. Le batiment est, sur l'une de ses
longues faces, solidaire d'un quai fondé sur le gravier, et en avant duquel on
a dragué les vases jusqu'a (— 12), (soit 22 métres au dessous de l'aréte du

0,00, P salaallil ) . . 0,00,
T ‘Ortspfahle “Alter Strand
<40 Pieux moulés Gréve
p Castin situ piles 0/d surface
Nachgiebiger Baugrund
Terrain inconsjistant
Loose ground

-12,0 120 Feste Kiesschicht
ke Gravier résistant
-160 Compact shingle
-200

Fig. 7.

Coupe transversale de la Gare Transatlantique du Havre.

quai) pour créer un bassin de marée. Des charges de 6.000 Kgs par m? sont
prévues sur tout le sol du rez-de-chaussée.

Des l'achévement du gros oeuvre, on a constaté que le terrain dans lequel
étaient fichés les pieux de fondation s’abaissait d'une seule masse avec le
batiment, suivant une loi des temps a peu prés linéaire et & une allure qui était
de I'ordre d’un centimétre par mois. Il était indispensable d’arréter ces mouvements
dans un trés court délai. Pour cela on ne pouvait envisager qu'un seul moven:
reporter les charges du batiment, de ses anciennes fondations, les surcharges
éventuelles et une fraction du poids des remblais suffisante pour rétablir I'équi-
libre des vases troublé par l'exécution du quai, le remblaiement, le dragage et
les charges du batiment, sur les couches solides rencontrées vers (— 20); ce qui
supposait le foncage de pieux de 30 m de longueur. Or le dessous du plancher
du rez-de-chaussée est & environ 5 m au dessus du sol et on rencontre l'eau
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a faible profondeur. Il est d’autre part impossible de recourir au battage, qui
mobiliserait les vases et nuirait a la stabilité du batiment et peut-étre du quai;
seul le foncage au vérin par pression continue était possible; encore pouvait-on
craindre des modifications de I'équilibre du sous-sol nuisibles a I'ensemble du
systeme; liquéfaction des vases par remaniement ou création de poussées par
les réductions de volume imposées par les foncages.

Il fallait donc se réserver un moyen de régulation des poussées déterminées
par l'enfoncement des pieux. Enfin on savait qu'on rencontrerait des obstacles
qu’il faudrait briser, des couches graveleuses qu’il faudrait draguer, et I'impor-
tance des charges et I'encombrement des anciennes fondations étaient tels que
pour la plupart des pieux a créer des charges de l'ordre de 200 tonnes par
pieu et souvent plus ne pouvaient étre évitées.

L'importance totale des efforts a reporter a la cote (— 20), dans ces con-
ditions, dépassait 150.000 tonnes: ce qui représente le battage de soixante
Kilométres de gros pieux ordinaires en béton armé de 75 tonnes chacun; il
fallait donc des moyens d’action trés puissants.

Fig. 8.

Fouille montrant les semelles des fondations actuelles.
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Principe de la solution qui est en cours d'exécution.

Griace a lapplication combinée des procédés de précontrainte et de dur-
cissement rapide du béton j'ai pu improviser une solution de ce probléme qui
a permis d'obtenir, huit mois environ apres la décision de construction du matériel,
et quatre mois aprés le commencement effectif des travaux, I'arrét des tasse-
ments dans les parties qui s’affaissaient avec le maximum de rapidité, ce qui
n‘aurait pas tardé a compromettre l'édifice, danger aujourd’hui écarté.

a) Poutres de jonction entre les fondations actuelles.

Les poteaux du batiment on été établis a l'origine sur des semelles en béton
arm¢é dont les dimenstons atteignent jusqu'a 4,40 m X 3,40 m > 1,40 m

Fig. 9.

Elément de liaison entre les semelles en cours de bétonnage (au premier plan les moules destinés
g I

a réserver dans les poutres les cheminées pour le passage des pieux et les logements des tirefonds)-

(figures 8 et 9). On a commencé par former avec ces semelles de grandes
poutres continues destinées a reporter aux nouveaux pieux les charges de la
fondation et a fournir des points d’appuis pour le foncage des pieux au vérin:
Ce résultat a été obtenu en coulant entre elles des masses de béton, armées
seulement vis a vis d'efforts secondaires, puis en déterminant dans les systémes
ainst formés une compression générale, par la mise en tension a 50 ou 60 Kgs
par m? de tirants d'acier portés par étirage a une limite élastique de
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80 Kgs, ancrés a leurs extrémités dans des tétes en béton, I'une fixe, l'autre
actionnée par des vérins. Aprés calage, on enléve les vérins et la tension est
permanente (figures 10 et 11).

Par ce procédé, on crée des éléments capables de résister & des moments
de flexion, des cisaillements et des torsions considérables; sans reprise en sous-

Fig. 10.

Ferraillage d'une téte de tirant.

oeuvre ni retouche importante aux semelles actuelles, dont les bétons et les
armatures sont utilisés.

Dans les éléments ainsi coulés on ménage des cheminées cylindriques a
cannelure horizontales (figure 12), a travers chacune desquelles un pieu jabriqué
de maniére continue, est enfoncé dans le sol au fur et & mesure de sa fabri-
cation par laction de vérins liés aux poutres par des tirefonds vissés dans
celles-ci et agissant sur des colliers rendus a volonté solidaires des pieux.

b) Description des pieur.

Ces pieux sont des cylindres creux de 0,60 m de diamétre extérieur et 0,37 m
de diameétre intérieur; leur section utile est 1.750 em?. [ls sont armés en long
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Téte mobile d'un tirant au cours d'une opération de mise en tension et calage.

de huit fils d’acier dur, de 8 mm de diametre, et transversalement de frettes en
fils de 6 mm de méme qualité. Le poids total de I'armature est de 10 Kgs
au metre de pieu. Malgré ce faible poids d’acier, ces pieux résistent a une com-
pression de plus de 300 tonnes jointe a une flexion de 50 tonnes métres, ce qui
est un record.

¢) Méthode de fabrication des pieux.

Supposons le pieu exécuté jusqu’a 1'élément N. Les armatures longitudinales,
de longueur non limitée a l'avance sont enroulées en couronne suivant des
diamétres assez grands pour ne mettre en jeu que des déformations élastiques.
Sauf incident, elles sont continues sur toute la longueur du pieu (figures Nv 13).

Le moule extérieur se compose d'une série de 5 a 8 viroles cylindriques, de
0,40 m de hauteur chacune, a extrémités dressées, partagées en demi viroles,
que l'on assemble par des presses a vis. Dans la partie haute des pieux on
emploie des viroles munies de cannelures horizontales intérieures pour obtenir
des pieux a surface cannelée horizontale. Le moule intérieur est formé par un
tube d’acier revétu d'une enveloppe en caoutchouc armée en coton. A son
extrémité inférieure le tube d’acier se prolonge par un tube de plus petit
diamétre revétu dune seconde chemise en caoutchouc formant une poche
étanche ayant normalement méme diamétre extérieur que le tube d’acier mais
extensible par l'action d’eau sous pression (Obturateur).

A son extrémité supérieure, l'espace entre les moules est fermé par une plaque
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Fig. 12.

Groupe de 4 cheminées; les aciers pour mise en compression de la poutre sont placés dans
des caniveaux de chaque coté du massif.

annulaire percée de 8 trous pour le passage des armatures longitudinales et de
quatre orifices de remplissage.

Le troncon N de la piéce étant terminé, on desserre au fur et & mesure du
foncage les presses d’assemblage des viroles a I'exception de celles de la viroles
la plus hauate. On reléve le mandrin de la hauteur d'un troncon et on relie
les armatures longitudinales aux spires de 'armature transversale, puis on met
en place les viroles du moule extérieur, on pince les armatures longitudinales
dépassant au dessus de la plaque de fermeture dans des griffes agencées par
paires dans des supports que I'on peut soulever par des vis, de maniére a tendre
proyisoirement les armatures qui maintiennent la solidarité de I'ensemble. On
gonfle ensuite la poche du mandrin intérieur pour éviter une fuite de béton
entre la chemise du mandrin et la paroi intérieure du troncon N et faire joint
entre le tube en acier et la chemise.

On remplit alors le moule en béton dosé a 450 Kgs par m? en ciment Port-
land pour travaux a la mer.

On vibre énergiquement ce béton a l'aide de vibrateurs électriques a masse
excentrée fixés aux coquilles extérieures.

Une partie de I'eau en excés s’échappe par les joints entre les viroles, une
autre remonte vers la surface supérieure qui se trouve ramollie. On rend le béton
homogéne en disposant sur les orifices de remplissage des tubes dans lesquels
en refoule du béton sous forte pression, par des freftes a vis, tout en continuant
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Fig. 13.

Schéma d'un moule i pieu.

a vibrer. On provoque ainsi l'expulsion de I'excés d’eau des parties hautes. Ceci
fait, on ferme les orifices de remplissage, on cesse la vibration, puis on envoie
de l'eau sous une pression de 20 Kgs par cm? entre le mandrin et sa chemise.
Cette pression est transmise hydrauliquement par le béton, qui aussitdt apres
la vibration agit comme un liquide, a la plaque supérieure qui se souléve en
tendant les aciers & un taux voisin de leur limite élastique.

Cette pression est maintenue 20 minutes.

Tous les joints des viroles baillent et pleurent abondamment; le béton devient
extrémement sec. On entoure le moule d’une enveloppe calorifuge dans laquelle on
envoie de la vapeur a la pression atmosphérique. La température du béton s’éléve
rapidement a plus de 100°, et une dureté, comparable a celle d’excellents bétons
ordinaires agés de plusieurs mois, est atteinte dans un délai de l'ordre de
3 heures, bien que le ciment employé, spécial pour travaux en prise a la
mer soit trés lent et donne normalement des résistances finales plutét médiocres

(figures 14, 15, 16).

d) Fongage des pieux.

On procéde aussitdot au foncage. Théoriquement, celui-ci exige des efforts de
compression dont le maximum est 320 tonnes auquel il faut ajouter 20 Kgs
de précontrainte ce qui fait environ 200 Kgs par cm2. Les essais au Laboratoire
indiquent que des résistances de 'ordre de 300 Kgs sont atteintes aprés trois
heures de chauffage dans la vapeur a 100°. Mais il fallait prévoir des moments
de flexion dont l'expérience a confirmé l'existence, qui peuvent atteindre des
valeurs considérables, notamment dans les zones les plus fraichement exécutées,
or un moment de 50 tonnes métres fait passer la fatigue a 500 Kgs; d’autre
part une rupture de pieu dans le sol est un accident grave.
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1"01‘1‘aiﬂagc d'un élément de I)ic-nx (a la [Hll‘li(,‘ inférieure on voil les vérins de fnngugn),

On conduit donc le foncage de mani¢ére a n'imposer de trés gros efforts qu'a
des bétons agés de huit heures environ. Sauf un petit nombre d’incidents sur-
venus surtout pendant 'apprentissage du personnel, il n’y a pratiquement pas
de ruptures de pieux.

Le matériel utilisé pour le foncage consiste en un collier formé d'un tube
étanche concentrique au pieu a U'intérieur duquel est disposée une chemise en
caoutchouc armé de tissus de coton, trés résistante, formant avec le tube un
espace annulaire étanche. Iintre le caoutchouc et le pieu sont disposées des douves
paralléles au pieu, a peu pres jointives: ces douves sont en acier pour la partie
en contact avec le pieu. En mtroduisant de I'eau sous pression a 30 Kgs par
cm? dans l'espace étanche, on serre les douves sur le pieu, avec une puissance
totale de 100 tonnes. Le frottement acier sur béton est supérieur a 0,40: on crée
donc ainsi une solidarité longitudinale entre les douves et le pieu capable de
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Fig. 15.

Démoulage d'un élément de picu; a la partie inférieure les vérins de foncage.

transmettre 400 tonnes au moins. En supprimant la pression toute liaison entre
le pieu et les douves disparait (figure Ne 17).

On agit sur les douves par des colliers d'acier: le collier supérieur, tres
solide, transmet, les efforts de foncage. Le collier inférieur sert au relévement
des douves et, éventuellement a l'arrachage des pieux. Ces colliers soudés au
tube forment bloc avec lul

Le collier supérieur porte quatre oreilles soudées sur lesquelles prennent appui
les pistons d’autant de vérins hydrauliques (figure N2 18) attachés a la poutre
a travers laquelle se fait le foncage du pieu, par huit tirefonds en acier dur
vissés dans des écrous en béton, dont le filetage est moulé dans le béton méme
des poutres. Chaque tirefond fournit un effort de 40.000 Kgs et on a vérifié
qu'il pouvait en supporter le double sans déterminer de désordres dans le béton
constituant son écrou.

L.a manoeuvre de foncage consiste:

[°) a serrer les douves contre le picu, par envoi deau a 30 Kgs dans le
collier de foncage;

15 F



226 E. Freyssinet

Fig. 16.

Groupe de deux pieux en cours de chauffage.

2°) a solliciter le pieu par I'action simultanée des quatre vérins de fongage.
Sous des efforts dont le maximum est de 320 tonnes le pieu descend sans diffi-
cultés, sauf rencontre d'obstacles que I'on peut briser ou draguer par le vide
central.

3°) Les vérins a fond de course on enléve la pression dans le collier de foncage
et on remonte celui-ci au moyen de deux petits vérins spéciaux.

Puis I'opération recommence.

En fin de foncage on soumet le pieu a de nombreuses alternances de charge
a 300 tonnes et de décharge: puis on vérifie que sous la charge de 300 tonnes
maintenue pendant plusieurs heures il ne descend pas de maniére appréciable.
En général on obtient rapidement un refus trés net; toutefois pour certains
pieux ces opérations d’assujettissement exigent un temps assez long, de l'ordre
de plusieurs journées, le pieu descendant peu a peu de quantités notables, se
chiffrant en diamétres sous l'effet des alternances de charge. Une fois le pieu
assujetti, on coule du béton dans le joint annulaire entre le pieu cannelé et la
paroi également cannelée de la cheminée de fongage, on laisse durcir ce béton,
le pleu étant en charge. Pour cette derniére opération le collier de foncage est
remplacé par une plaque terminale.
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Les pieux ainsi obtenus sont parfaitement calibrés intérieurement et extérieure-
ment, et en général ils restent trés droits. Parfois cependant ils sont déviés par
des obstacles et prennent alors des fléches élastiques qui démontrent 1'existence
de fatigues de flexion considérables.

Ces fléches disparaissent le plus souvent si on laisse le pieu au repos, par la
déformation lente du sol sous I'action des forces élastiques.

Sauf rencontre d’obstacles spéciaux, la fabrication et le fongage d’un pieu
de 30 métres exigent environ quatre jours de travail; dans I'ensemble 1'exécution
se poursuit dans des conditions satisfaisantes de vitesse et de prix de revient.

Applications diverses de la méthode de fabrication des pieux
du Havre.

Il est clair que les moyens décrits ci-dessus sont susceptibles de variantes
permettant de les adapter a la fabrication d’éléments quelconques, de forme
sensiblement cylindrique ou prismatique, tels que pieux et éléments de toute
forme battus, vissés, havés de toutes les maniéres possibles; colonnes ou poteaux
en élévation, revétements de souterrains, radiers, murs, cuirassements, planchers.
poutres, voltes, tuyaux, chaussées de routes en béton armé, etc. .

Dans presque tous les cas, on peut réaliser des matériels maniables, de
fonctionnement quasi automatique, dont I'emploi n’entraine que des frais trés
limités de main d’oeuvre et d’amortissement des moules.

En général, la période de réemploi du matériel peut étre réduite & quelques
heures, parfois méme a quelques dizaines de minutes, ce qui permet d’atteindre
des vitesses d’éxécution trés élevées avec des matériels relativement peu importants.

Les avantages économiques de ces diverses applications se déduisent aisément
de ce que jai exposé plus haut.

Un cas particuliérement intéressant est celui du tuyau. J'ai combiné des maté-
riels qui réalisent automatiquement la fabrication soit en usine; soit au contraire
en place, en tranchée ou en souterrain, sans joints, de tuyaux de tous diamétres
dans lesquels tous les aciers transversaux et longitudinaux sont mis en tension
jusqu’a leur limite-élastique. On obtient ainsi une étanchéité qui reste rigoureuse
jusqu'a des pressions limitées seulement par des fatigues de I'armature de
I'ordre de 80 Kgs par mm2. En laboratoire j’ai obtenu des tuyaux étanches sous
250 Kgs par cm?.

La résistance aux flexions et aux cisaillements éventuels est dix fois plus
grande, & épaisseur égale, que celle des tuyaux ordinaires de la meilleure
fabrication. Leur résistance chimique, due a leur extréme compacité, est remar-
quable; leurs surfaces intérieures rigoureusement lisses assurent le maximum
de débit.

Une autre application susceptible de développements considérables est le
plancher champignon. Actuellement, la portée de ces planchers ne dépasse guére
trente & quarante fois leur épaisseur; avec mes procédés elle peut étre largement
doublée, sans augmentation ni du prix au m2, ni des fléches, en sorte que les
planchers champignon encore un peu exceptionnels, peuvent devenir d’'un emploi
quasi universel, notamment dans les maisons d’habitations dont ils simplifieraient
considérablement I'exécution.
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Poutres en béton armé de grande portée.

Dans diverses publications antérieures, j'ai indiqué que I'emploi du béton
armé sous forme d'arcs permet d’atteindre des portées considérables, qui ne
peuvent étre dépassées que par les ponts suspendus.

Il est clair que les procédés que je viens de décrire augmentent encore con-
sidérablement les portées limites théoriques des arcs; en outre, l'obtention
de durcissements quasi instantanés rend possibles des moyens de réalisation
absolument nouveaux dans le domaine du béton et que jusqu’ici on pouvait croire
réservés a la charpente d’acier.

Je traiterai a part ce sujet, qui est a lui seul assez vaste pour nécessiter un
travail séparé.

Pour le moment je ne parlerai que des poutres droites.

Jusqu'ici il était impossible d’envisager un emploi économique du béton armé
sous la forme de poutres droites de grande portée, surtout dans le cas de
poutres a d4me pleine de faible hauteur relative.

A cela, trois raisons: mauvaise utilisation du béton a la compression; impossi-
bilité d'utiliser des taux de contrainte importants pour le métal; d'ou emploi
d’'un gros volume d’acier exigeant une lourde enveloppe de béton; et par dessus
tout, la trés médiocre utilisation du béton dans les organes de transmission des
efforts tranchants. Sur ces trois points, mes procédés apportent des améliorations
considérables.

J’ai constaté par des études de cas particuliers que 'emploi de ces techniques
nouvelles permet de multiplier par un coefficient de Uordre de cing d dix,
les portées limites économiquement réalisables avec les poutres en béton armé;
" des poutres des 100 métres de portée avec dme pleine deviennent réalisables
4 bas prix et sans difficulté, elles sont sensiblement plus légéres, et infiniment
moins couteuses que des poutres en charpente métallique de mémes portée et
charge, surtout dans le cas de plusieurs poutres semblables.

J’ai fait pour des poutres de 100 métres de portée, supportant une double
couverture (sheds recouvrant un plancher transparent) un projet étendu jusqu’aux
plus petits détails du matériel d’exécution; semblable dans son esprit, a celui
utilisé au Havre.

Cette étude donne les résultats suivants:

Le poids de la poutre est de 3.200 Kilogs au métre courant. Elle porte son
poids propre et une surcharge égale a son poids moyennant une armature pesant
environ 350 Kgs au meétre, formée de 180 barres de 16 mm étirées a 84 Kgs,
soumises a une tension permanente de 50 Kgs par mm?2 et un taux de fatigue
du béton de 180 Kgs acceptable pour un béton dont la résistance est supérieure
a 800 Kgs par cm2. J'ai prévu que les bétons de I'dme seraient soumis par des
armatures tendues verticales, et horizontales en tant que de besoin, & une double
étreinte empéchant absolument toute possibilité de fissuration par les cisaille-
ments; j'ai réglé les épaisseurs pour une limite de travail ou cisaillement de
60 Kgs par cm?; dans ces conditions ces cisaillements ne déterminent aucune
traction mais des taux de compression dont le maximum est largement inférieur
a la limite acceptée de 180 Kgs par cm?2.
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Je donnerai enfin quelques détails sur une application des méthodes que je
viens de décrire a4 I'amélioration des chaussées en béton.

L’emploi d’armatures sous la forme ordinaires dans les chaussées est souvent
plus nuisible qu’utile car elles aggravent les tensions de retrait et de dilatation
et favorisent par la, au lieu de I'’empécher, I'émiettement sous les charges
alternées et la formation des fissures. L’emploi d’armatures tendues, au contraire,
améliore considérablement les chaussées a tous points de vue.

Tout d’abord elles remplacent les tensions de retrait par des compressions.
Par suite, elles suppriment les fissures de retrait, et la nécessité de la plupart
des joints; les variations dues aux changement combinés de température et
d’état hygrométrique se résolvant désormais en variations d’intensité d'un état
moyen de compression.

En second lieu la suppression des tractions améliore considérablement la
résistance des éléments du béton a l'arrachement; elle diminue la déformabilité
et augmente la résistance a la flexion; d’ou une bonne tenue sous les fortes
charges méme en cas de sous-sols déformables.

Eu utilisant des aciers a 120 Kgs par mm? la consommation de métal serait
de 4 a4 5 Kilogs environ au métre carré, et la dépense en prix de revient de
5 a 6 francs au métre carré.

L’augmentation du prix au meétre carré serait du méme ordre qu'une
augmentation d'une épaisseur de quelques centimétres; I'amélioration obtenue
serait bien plus considérable que celle que pourrait donner cette augmentation
d’épaisseur. Enfin les routes pourraient étre livrées aux usagers, deux heures
aprés le coulage des bétons.

Je n’allongerai pas davantage la liste des applications possibles. Je crois
avoir établi que l'utilisation systématique des hypothéses et des méthodes de la
physique est susceptible de faire réaliser des progrés considérables et trés
rapides a nos connaissances générales concernant les ciments et bétons; et, par
voie de conséquence, aux industries d’applications de ce matériau; progrés
comparables & ceux que les mémes moyens ont fait réaliser aux industries de
la métallurgie et de la mécanique.

Résumé.

L’auteur détermine pour les ciments, en introduisant de nouvelles hypothéses,
les propriétés générales et le mode de formation du réseau des pores des pates
de ciment. La résistance des ciments dépend, plus que de tout autre facteur, des
conditions mécaniques et physiques de leur emploi. On peut obtenir pour tous
les ciments des durcissements considérables quasi instantanés par la simple
amélioration de la compacité.
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Fissurations dans le béton armé.

Risserscheinungen im Eisenbeton.
Cracking in Reinforced Concrete.

F. G. Thomas,
B. Sc., Assoc. M. Inst. C. E., Garston, Herts.

L’emploi dans les ouvrages en béton armé de l'acier & haute résistance, avec
charges croissantes, doit inévitablement  conduire a une augmentation de I'impor-
tance de la fissuration. Les fissures que l'on constatait normalement auparavant
ne paraissaient en effet exercer aucune influence notable sur la stabilité des
ouvrages; elles étaient généralement d'importance insuffisante pour étre le
point de départ de phénmoménes de corrosion touchant d’'une maniére appréciable
les éléments d’armature. Par contre, les fissurations qu'implique l'emploi des
aciers 4 haute résistance sont relativement plus importantes que 1'augmentation
réalisée dans les contraintes elles-mémes et il n’est pas impossible que ces
fissurations prennent une importance encore plus grande étant donné les con-
traintes encore plus élevées qui pourraient étre admises, pour l'acier a haute
résistance, sur la base de la limite d’écoulement.

La rapidité croissante de durcissement des ciments modernes constitue un
autre facteur qui peut jouer un réle d'une certaine importance dans la fissuration.
De nombreuses plaintes ont été en effet enregistrées récemment a la Building
Research Station, au sujet de fissurations qui se seraient produites .au retrait
“dans des cas ot aucune perturbation me s’était auparavant manifestée avec les
ciments & durcissement moins rapide que I'on employait il y a 10 a 15 ans.

Devant cette tendance a une aggravation des phénoménes de fissuration, des
études ont été entreprises a la Building Research Station, sous la direction du
Dr. Glanville et en collaboration avec la Reinforced Concrete Association, en vue
de déterminer les facteurs qui conditionnent la fissuration dans les éléments
d’ouvrages en béton armé. Le présent rapport a pour but d’exposer briévement
une partie des recherches ainsi effectuées.

Capacité de déformation du béton.

On a pensé pendant longtemps que le criterium de la rupture du béton sous
I'influence des efforts de traction devait étre considéré comme constitué par
la charge limite de traction qu’il pouvait supporter sans fissuration, ou capacité
de déformation, plutét que par la charge de rupture a la traction proprement
dite. La capacité de déformation du béton, c’est-a-dire la déformation ou allon-
gement qui peut se manifester avant qu'apparaisse la fissuration, a été déter-
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minée par de nombreux investigaleurs qui ont d’ailleurs obtenu des résultats
largement différents. Ce manque de concordance peut probablement étre attribué
a deux causes principales:
1o — des écarts dans le régime mitial des contraintes dans les éléments avant
le commencement des essais,
20 — des écarts dans la précision avec laquelle ont été observées les fissu-
rations au moment de leur apparition.
Il semble que les armatures en acier aient normalement pour effet de n’aug-
menter que dans une faible proportion la capacité de déformation du béton;

B

lorsque des éléments d'ouvrage en béton armé sont stockés a l'air libre, il se

Fig. 1.

Le]
Mesures des contraintes
de retrait sur des
éprouvettes de béton

encastrées.

manifeste des contraintes de traction, dans le béton. sous I'influence du retrait
el ces contraintes jouent un role défavorable sur la capacité de déformation
ultéricure en charge des éléments considérés. D autre part, la présence des
armatures de renforcement peut avoir pour résultat d’augmenter considérable-
ment la capacité effective de déformation sous l'influence de 'humidification
superficielle.

[l est probable que I'élévation apparente de la capacité de déformation due
a la présence des armatures de renforcement et observée par certains investi-
gateurs est due partiellement a une insuffisance de précision dans I'observation
du moment ou s‘amorce la fissuration. Au cours des essais qui ont été effectués
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a la Building Research Station, sur surface lisse blanchie, on a constaté qu'il
était possible de déceler a l'oeil des fissures de 0,0001 pouce de largeur
(0,0025 m), quoique la largeur des fissures soit normalement légérement
supérieure au moment de leur apparition. Les largeurs des fissures ont été
mesurées, dans tous les essais sur éléments en béton armé, & 'aide de micro-
scopes portatifs avec micromeétres oculaires.

Fissuration au retrait.

Le retrait du béton doit probablement constituer la cause la plus fréquente
de fissuration; c'est également celle contre laquelle il est le plus difficile de
réagir, soit en la prévenant, soit en la corrigeant. Dans les éléments en béton
armé, dans lesquels le retrait n'est pas empéché, ce retrait donne lieu a I'appa-
rition de contraintes de tension d’importance telle que la fissuration peut se
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Résistance aux fissures de retrait des éprouvettes encastrées complément, en béton avec ciment
portland ordinaire.

produire méme lorsque les éléments ne sont soumis a4 aucune charge extérieure,
principalement lorsque le pourcentage d'acier est grand. Dans la pratique,
toutefois, le retrait subit toujours une limitation a un certain degré, particuliére-
ment dans les assemblages monolithiques. L’'écoulement du béton a pour effet
de réduire les contraintes dont il est le siége, de telle sorte qu'a ce point de vue
cet écoulement joue un role favorable, puisqu’il diminue les risques effectifs
de fissuration. La résistance d'un béton i la fissuration pour toutes conditions
finales définies peut étre déterminée d'une maniére approchée par une étude
du retrait, de I'écoulement, de I'élasticité et des caractéristiques de résistance
mécanique de ce béton; les différents facteurs qui se combinent ainsi pouvant
étre évalués mathématiquement. Bien que cette méthode donne une idée assez
bonne de la résistance du béton considéré a la fissuration, un doute peut parfois
s’élever au sujet des caractéristiques exactes d’écoulement de ce béton, sous
I'influence de contraintes situées immédiatement au-dessous de la charge de
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rupture a la traction; c’est pourquoi une méthode expérimentale plus directe
a été mise au point.

Un appareil special a été concu, dans lequel des échantillons de béton, sur
la partie centrale desquels sont montés des extensométres, sont soumis a l'action
de charges de traction a l'aide de ressorts; ces charges sont réglées périodique-
ment de telle sorte que les mouvements de retrait soient entiérement équilibrés
par les déformations élastiques et I'écoulement résultant des charges appliquées.
De cette maniére, les contraintes effectives de retrait mises en jeu dans un
élément, dont le retrait est complétement empéché, ont pu étre mesurées. On
trouvera sur la fig. 1 une photographie de l'appareil prise aprés la rupture
d’un échantillon.
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Résistance aux fissures de retrait des éprouvettes encastrées complétement, en béton avec ciment
portland & haute résistance.

Des essais ont été effectués a deux reprises sur béton de Portland ordinaire,
sur béton de Portland a durcissement rapide et sur béton de ciment a haute
teneur en alumine (fig. 2 a4 4). Pour tous ces essais, on a utilisé un mélange
1:2:4 (en poids) avec un rapport eau-ciment de (,60. On remarquera sur ces
figures que les contraintes de retrait concernant le béton de ciment Portland
sont quelque peu différentes pour les deux essais correspondants; toutefois,
a mesure que I'on approche de la rupture, avec le ciment Portland ‘ordinaire, les
contraintes mises en jeu diminuent considérablement, sous l'influence d’impor-
tantes déformations qui accompagnent I'écoulement. Ce phénoméne n’est pas
aussi marqué avec le béton de ciment Portland a durcissement rapide, les con-
traintes augmentant dans ce cas d'une maniére assez réguliére, jusqu'a ce que
la charge de rupture soit atteinte et que la fissuration se produise. Dans le cas
du béton de ciment a forte teneur en alumine, on constate une augmentation
rapide des contraintes, le coefficient de sécurité par rapport a la fissuration
devenant négligeable trés peu de temps aprés le commencement de l'essai.

D’autres essais ont montré qu'une augmentation de la teneur en eau n’est
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pas nécessairement accompagnée d'uire tendance plus marquée a la fissuration
et que la résistance a la fissuration est notablement influencée par la nature
des aggrégats employés. On concoit évidemment que dans la pratique le retrait
ne saurait étre couramment complétement empéché; les valeurs relatives de la
résistance a la fissuration de différents bétons peuvent étre quelque peu modifiées
par le degré de fixité. Des essais complémentaires sont donc en cours dans les-
quels le degré de fixité final n’est pas entier.

Fissuration en charge.

Dans ce chapitre, nous considérerons uniquement les conditions suivant les-
quelles les efforts de traction produisant la fissuration résultent des charges
directement appliquées, ainsi que c’est le cas dans les essais a la flexion ou
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Résistance aux fissures de retrait des éprouvettes complétement encastrées en béton avec ciment
alumineux i haute résistance.

a la traction. Dans tous les essais sur éléments de béton qui sont maintenant
effectués a la Building Research Station, on mesure les largeurs des fissures;
on espére que l'étude systématique ultérieure des mesures ainsi effectuées four-
nira des indications trés importantes sur la fissuration en charge. Certains résul-
tats d'ordre général ont déja été obtenus; on trouvera ci-dessous la description
~de quelques-uns des essais au cours desquels on a pu effectuer des mesures sur
les fissures obtenues. ’

Dans I'un des essais, la poutre de section rectangulaire avait les dimensions
suivantes: largeur 4” (101,6 mm), hauteur 81/,” (209,5 mm), longueur 8 pieds
(2,44 m). Les armatures de traction étaient constituées par deux barres d’acier
doux d’un diamétre de 3/s“ (95,2 mm), noyées dans le béton a une profondeur
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effective de 7 (178 mm). Des étriers de renforcement convenablement disposés
étaient prévus pour supporter le cisaillement. La poutre était chargée aux tiers,
sur une portée de 6 pieds (1,829 m). On a observé avec soin l'aspect et la pro-
gression des fissures sur le coté de la poutre, et les largeurs successives de
chaque fissure au voisinage de la partie inférieure de la poutre et a la hauteur
des armatures ont été mesurées a chaque augmentation de la charge.

La charge appliquée a tout d’abord été augmentée progressivement jusqu’a
la charge de service calculée; cette charge a été maintenue pendant 21 heures.
Aprés cette période, la charge a été graduellement supprimée. Les résultats des
mesures sur les fissures sont dans la fig. 5. D’aprés cette figure, on remarquera
que la largeur totale de fissuration (c’est-a-dire la somme des largeurs de toutes
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les fissures) augmente dans une certaine proportion pendant la période d’appli-
cation continue de la charge normale et qu’a la suppression de la charge, il se
produit une réduction partielle de la largeur de fissuration. Il est intéressant
de noter qu'au moment ou 'on réduit légérement la charge appliquée, en partant
de la valeur normale, il se produit encore une légére augmentation de la largeur
totale de fissuration et que la longueur d'une ou deux fissures augmente
légérement. ‘

[’importance de la réduction de la largeur de fissuration qui se produit au
moment ou 'on commence & diminuer la valeur de la charge est ce que Probst
désigne sous le nom de «largeur élastique» de fissuration. Dans I'essai ici-con-
sidéré, la largeur élastique de fissuration est en moyenne trés légérement supé-
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rieure & la moitié de la largeur effective de fissuration. Toutefois, le terme
«élastique» doit étre employé avec précaution, car on remarquera d’aprés la fig. 5
que la réduction de fissuration ne se produit pas d'une maniére réguliére au
fur et 4 mesure de la réduction de la charge; la largeur de fissuration reste
pratiquement constante dés les premiers instants de la réduction. de la charge.
Il est évident qu’avant cette réduction de fissuration, i1l faut que le sens de
glissement sur l'acier ait pu étre inversé et cette inversion demande nécessaire-
ment une variation assez notable de la charge elle-méme.

La poutre a été ensuite laissée libre de toute charge appliquée, seulement le
temps de permettre la mesure des largeurs des fissures, puis elle a été soumise
a une charge progressivement croissante jusqu'a une fois et demie la charge
normale de service. Cette charge a été maintenue pendant 44 heures; au cours
de cette période, on ne constata qu'une trés faible augmentation des fissurations.
La charge a été ensuite augmentée jusqu'a la rupture de la poutre résultant de
I’écoulement de I'acier des armatures.
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Largeur de fissure maxima en fonction de la contrainte dans l'acier.
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Sur la fig. 6, on a comparé la largeur maximum de fissuration au niveau de
P'acier avec la contrainte dans I'acier lui-méme, estimée d’aprés la théorie courante
de la tension nulle. Les résultats, obtenus a la suppression de la charge, n’ont
toutefois pas été portés sur cette figure. On constate qu’il existe une relation
approximativement linéaire entre la largeur de la fissuration et la contrainte
dans l'acier et que la largeur de fissuration reste inappréciable au début de la
mise en charge jusqu'a une charge de I'ordre de 8,4 kg/mm?2 (12000 livres par
pouce carré). Cette relation correspond a ce que peut faire prévoir une analyse
sommaire du phénoméne de la fissuration.!

Le commencement de 1'écoulement de l'acier est traduit sur la fig. 6 par un
coude trés brusque de la courbe, pour une charge de 33 kg/mm2. Le flé-

1 F. G. Thomas: ,Cracking in Reinforced Concrete”, Struct. Eng., 14 (7), 1936, pages
298 a 320.
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chissement de la poutre a commencé également a s’accentuer considérablement
a partir de cette charge; cependant, dans les cas ou l'on a prévu plus d'une
seule couche d’armatures de traction, on a constaté que la largeur des fissures
donnait des indications bien plus intéressantes que le fléchissement lui-méme
sur la valeur de la limite d’écoulement de l'acier. Ce point a été nettement mis
en évidence au cours de quelques essais récents a la Building Research Station,
sur des poutres continues sur deux travées. Les résultats de I'un de ces essais
font I'objet de la fig. 7. L’examen du diagramme de largeur de la fissuration
montre que les charges qui correspondent a la limite d’écoulement de l'acier,
tant sur l'appui central que dans la portée elle-méme, sont trés nettement
définies, alors que la courbe des fléchissements ne peut donner aucune indication
précise sur la valeur effective de ces charges. On voit donc que dans de tels
essais, la mesure des largeurs de fissuration constitue une aide trés efficace pour
I'étude critique de I'essai.
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Fig. 7.

Largeur de fissure maxima en travée.

Au cours de quelques essais avec acier i haute résistance, on a étudié l'in-
fluence du pourcentage d’acier sur la largeur de fissuration pour une dimension
constante des barres. Dix poutres ont été essayées, ayant toutes une longueur de
9 pieds 6” (2,896 m) et une hauteur totale de 10 5/;” (270 mm). Cinq diffé-
rentes largeurs ont été adoptées, variant entre 6!/+“ (158,8 mm) et 14'/2,
(368,3 mm), a raison de deux poutres pour chaque largeur. Les armatures de
traction étaient constituées, dans tous les cas, par deux barres composées, con-
stituées elles-mémes par deux barres rondes de 1/,” (12,7 mm) de diamétre,
enroulées entre elles en hélice. Le pourcentage des armatures variait ainsi
d’environ 0,6 a4 1,4.

Les poutres ont été essayées par mise en charge a deux point symétriques,
distants I'un de l'autre de 2 pieds 6” (0,762 m), sur une portée de 9 pieds
(2,743 m). Les résultats des mesures des largeurs de fissuration dans les parties
des poutres soumises & un moment de flexion constant (pas de cisaillement)
sont les suivants:
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1> — La relation entre la contrainte dans I'acier et la largeur de fissuration
n'est pas tout a fait linéaire. La raison probable de ce fait est que la pente du
diagramme des déformations pour l'acier n’est pas constante pour l'acier a
haute résistance ici employé, mais qu’elle décroit pour les charges élevées.

2¢ — D’une maniére générale, si la courbe des largeurs de fissuration en
fonction des contraintes de l'acier est prolongée jusqu'a couper I'axe des con-
traintes dans l'acier, les contraintes obtenues par extrapolation pour la valeur
zéro de la largeur de fissuration augmentent lorsque le pourcentage d’armature
diminue. Les valeurs obtenues pour ces contraintes sont les suivantes:

Proportion d’armature en ¢ . . . 138 1,19 098 0,78 0,59
Contrainte dans 'acier pour largeur
de fissuration nulle, lv/poucez . . 5900 4600 8300 10000 13500

Ceci a pour effet de maintenir les fissures faibles aux charges normales de
service, lorsque le pourcentage des armatures est faible.

3» — L’allure d’accroissement de la largeur de fissuration en fonction des
contraintes dans l'acier est plus accentuée pour de faibles pourcentages d'arma-
tures. Les accroissements de largeur de fissuration entre des taux de 12,6 et
28 kg/mm?2 ont été les suivants:

Pourcentage d’armature . . . . . 1,38 1,19 0,98 0,78 0,59,
‘Accroissement de la largeur de fissu-
ration en pouce X 10-3 . . . . 39 5,2 6,4 7,3 8,1

Il en résulte que pour de faibles pourcentages d’armatures les fissures tendent
a étre relativement plus importantes, particuliérement lorsque les efforts aug-
mentent au-deld des valeurs actuellement adoptées dans I'étude des projets. Si
par suite pour l'acier a haute résistance, on admet dans l'acier des contraintes
plus élevées, conduisant a une diminution du pourcentage des armatures, il
pourra en résulter une augmentation de I'importance des fissurations, sous les
influences réunies de l'augmentation de la contrainte et de la diminution du
pourcentage des armatures, dans le cas ou l'on n’augmente pas les sections des
barres d’armature. Il ne faut pas perdre de vue d’ailleurs que 'augmentation de
la fissuration en 9o est notablement plus prononcée que I'augmentation en 0/
également du taux de travail de l'acier.

Influence des mises en charge prolongées sur la fissuration.

L’augmentation, avec le temps, de la largeur des fissures peut étre due a deux
causes différentes: tout d’'abord a l'augmentation des contraintes dans l'acier
due a la carence du béton vis-a-vis des efforts de traction, et a 1'écoulement
du béton; ensuite, un relichement dans 1'adhérence, ayant pour conséquence une
augmentation du glissement du béton sur 'armature en acier a partir de la
fissure.

Des mesures ont été effectuées, a la Building Research Station, sur 'augmen-
tation de la fissuration dans les poutres en béton armé; dans une série d’essais,
quatre poutres ont été maintenues en charge d’'une maniére prolongée. Deux de
ces poutres étaient armées avec acier a haute résistance et les deux autres en
acier doux ordinaire. A un age de 12 a 13 jours, les poutres ont été mises
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en charge de telle sorte que la contrainte théorique maximum dans lacier
soit de 14 kg/mm? pour les barres en acier ordinaire et de 19 kg/mm?2 pour les
barires en acier a haute résistance. Les charges ont été maintenues pendant
6 semaines, puis modifiées de telle sorte que les contraintes théoriques dans les
armatures soient majorées de 500/ par rapport aux valeurs précédentes. Ces
charges ont été ainsi maintenues pendant une nouvelle période de 6 semaines
avant l'essai des poutres a la destruction. On a constaté que les largeurs des
fissures avaient augmenté d’environ 50 0/o; au commencement de l'essai et au
moment ou les fissures s’accusaient sur les cotés de la poutre, 1'écoulement du
béton étant encore faible; ultérieurement, et méme pour les contraintes élevées
dans les armatures, les variations dans la largeur des fissures en fonction du
temps ont été faibles.

Mise en charge préalable des armatures en vue de prévenir la fissuration.

La possibilité de prévenir la fissuration aux charges normales de service en
réalisant une compression artificielle initiale du béton a été fréquemment mise
en évidence, en particulier par Freyssinet. Cette méthode est parfois appliquée
pour la constitution des dalles de plancher, en béton armé, coulées a l'avance.
Les armatures de traction sont chargées sous une fraction élevée de leur limite
de déformation plastique, a l'aide de ressorts ou de leviers, avant la coulée du
béton. Le dispositif de mise en charge préalable est maintenu en place jusqu’a-
ce quec le durcissement du béton soit suffisant pour lui permettre de supporter
les contraintes qui se trouvent ainsi mises en jeu dans sa masse, lorsque les con-
traintes, dont les barres d’armature sont le siége, sont susceptibles d’étre com-
pensées par 'adhérence entre le béton et I'acier.

Il se présente toutefois certaines difficultés. Immédiatement au moment ou
la charge a laquelle se trouve soumis l'acier est transférée de l'appareil de mise
en charge préalable a la section du béton lui-méme, il se produit une défor-
mation par compression dans le béton, qui a pour conséquence un relichement
de la charge de traction dans I'acier. En méme temps, il se produit un glisse-
ment aux extrémités des barres d’acier, sur la longueur nécessaire a la mise en
jeu de la contrainte maximum dans l'acier; il serait donc opportun de différer
le retrait du dispositif de mise en charge préalable jusqu’a ce que la liaison entre
le béton et l'acier soit suffisamment forte pour réduire cette longueur a une
fraction de la longueur totale de la barre.

De plus, entre le moment du retrait du dispositif de mise en charge préalable
et le moment de l'application de la charge normale de service, le béton continue
a se déformer sous I'action de I'écoulement qui résulte de l'influence de la charge
«interne», ainsi que sous l'influence du retrait normal propre. Le retrait ayant
tendance a réduire la capacité de déformation de tous les bétons exposés a lair,
ce facteur n’entre pas en considération d'une maniére comparative entre des
éléments ayant et n’ayant pas subi une mise en charge préalable; toutefois, dans
le calcul de la tension préalable nécessaire, pour éviter la fissuration sous un
moment fléchissant donné, 'influence du retrait doit étre prise en considération.

On trouvera ci-aprés les résultats obtenus au cours des essais effectués a la
Building Research Station en vue de déterminer I'influence de la mise en charge
préalable des armatures des poutres en béton de laitier écumé. Les poutres
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avaient une longueur de 6 pieds (1,829 m); leur section rectangulaire com-
portait une hauteur de 6'/2“ (165 mm) et une largeur de 4'/4“ (106,9 mm) avec
armature constituée par 2 barres en acier a haute résistance de 1/,” (6,35 mm)
de diamétre comme armature de traction et par 2 barres en acier doux de 1/,”
(6,35 mm) de diamétre comme armature de compression. Les bétons employés
ont été les suivants:

Poutres PT1 et PT2. — Béton de ciment Portland a durcissement rapide,
mélange a 1:11/,:13/, en volume, ou a 1:0,55:0,54 en poids; rapport eau-
ciment de 0,53 en poids, avec aggrégat de laitier écumé admettant des dimen-
sions maxima de 3/,.” (4,76 mm).

Poutres PT3 et PT4. — Comme ci-dessus, mais en mélange a 1:21/,: 31/,
en volume et a 1:1,10: 1,09 en poids, avec rapport eau-ciment de 0,80 en
poids.

Les barres de traction des poutres PT 1 et PT 4 seules ont été soumises a une
contrainte préalable de traction de 28 kg/mm?2 avant la coulée du béton et le dis-
positif de mise en charge préalable a été maintenu en position jusqu'a un éage
de 14 jours. Toutes les poutres ont été placées en sacs humides pendant 4 jours,
puis exposées a l'air a 18% C sous une humidité relative de 64 0/p. A I'dge de
14 jours, le dispositif de mise en charge préalable a été retiré, sur les deux
poutres, afin de permettre le transfert de la charge de l'acier au béton lui-méme.
Toutes les poutres ont été essayées a I'age de 28 jours, par mise en charge aux
tiers sur portée de 5 pieds (1,524 m). L’acier employé était de trés haute rési-
stance, avec charge de rupture de 84 kg/mm?2 (sur section initiale); on n’a pas
constaté de limite d'écoulement nettement définie, mais la charge produisant une
déformation permanente de 0,2 0/p était de 70 kg/mm2.

On trouvera dans le tableau (1) les résultats principaux de ces essais. Pour
une contrainte dans l'acier de 17,6 kg/mm2, calculée d’aprés la méthode courante
de la tension nulle, les poutres ayant été soumises & une mise en charge pré-
alable n’accusaient aucune fissuration, tandis que les fissures sur les autres pou-
tres avaient atteint des largeurs de 0,003” (0,076 mm) et de 0,005” (0,127 mm).
Le fléchissement sous cette contrainte était réduit, pour les poutres mises en
charge au préalable, au tiers et au quart de ce qu’il était pour les autres poutres
non chargées au préalable, grace a cette mise en charge préalable. Pour obtenir
le méme fléchissement et les mémes largeurs de fissuration que sur les poutres
non mises en charge au préalable, pour cette méme contrainte de 17,6 kg/mm?2,
il a fallu charger les poutres, mises en charge au préalable, a environ deux fois
cette contrainte dans I'acier.

Il est donc certain que la mise en charge préalable des armatures joue un
role extrémement utile dans le sens d'une réduction du fléchissement et de la
fissuration. On observera toutefois que ’augmentation de contrainte, permettant
d’obtenir les mémes conditions que dans la poutre non soumise & une mise en
charge préalable, est d'environ 17,6 kg/mm?2 et non de 28 kg/mm?2, valeur
représentant la mise en charge préalable de l'acier. Moins des deux tiers de la
charge préalable nominale jouaient donc un role effectif au moment de la mise
en charge ultérieure. La raison de ce fait est que la' déformation initiale de
'acier est réduite par suite de la déformation que subit le béton au moment ou
la charge est transférée, depuis l'appareil de mise en charge préalable, sur le
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béton lui-méme et par suite de I'écoulement qui en résulte pour le béton. La
mise en charge préalable n’exerce aucune influence sur la charge effective de
rupture des poutres.

Clorrosion.

Il a été suggéré qu'il existe une largeur limite de fissuration au-dessous de
laquelle aucune corrosion des armatures ne peut se manifester. Quoique ce point
de vue semble logique, aucune preuve satisfaisante n'en a été fournie jusqu’'a
maintenant. Nous pensons que la meilleure maniére d’y arriver consiste a effec-
tuer des essais pratiques dexposition sur des poutres en béton armé chargées;
de tels essais ont été commencés a la Building Research Station: des mesures
y sont faites sur le régime progressif de la fissuration. On trouvera fig. 8 une
reproduction de quelques-unes des poutres soumises i ces essais. Les résultats
effectifs des essais effectués par certains investigateurs ont dailleurs perdu une
grande partie de leur valeur, faute de données suffisantes concernant la largeur
des fissures observées.
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Fig. 8.

Essais effectués sur des poutres de béton armé, déposées a lair.

Traitement d’obturation des fissures.

II v a quelques années, le Professeur Duff Abrams? soumit a des essais de
rupture un certain nombre de cylindres de béton, puis soumit ces cylindres
a de nouveaux essais aprés une période d’attente de quelques années; non seule-
ment ils purent alors supporter les charges qu’ils avaient initialement pu tenir,
mais ils fournirent mémes des valeurs de résistance atteignant 167 a 379 o/
de la résistance initiale a 28 jours. Abrams estima que les petites fissures qui
s'étaient manifestées au moment du premier essai s'étaient ressoudées d'une
maniére trés effective au cours de la conservation ultérieure des cylindres par
déposition des éléments solubles provenant du ciment et des aggrégats. Il y avait
donc 1a un procédé effectil de traitement, le béton ayant acquis une résistance

2 D. A. Abrams: ,,Question Box", Am. Conc. Inst. Proc. 1926, 22, 636—9.
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bien supérieure a celle qu’il aurait possédée s'il n ‘avait pas été soumis a cette
mise en charge initiale.

Les essais auxquels se livra la Building Research Station confirmeérent les
résultats déja obtenus par Abrams. Ces essais ont porté sur des cylindres de
8« X 4“ (203,2 X 101,6 mm) qm ont ét6 soumis a une série d’essais allant
‘jusqu’a la rupture, puis conservés pendant une période d'attente trés peu longue,
dans I'air, dans le sable humide et dans l'eau et soumis aprés cette période a une
nouvelle série d'essais. Les essais de résistance ont été effectués sur une machine
hydraulique; on a évité la desagregatlon des cylindres au cours des essais. Les
résultats de quelques-uns de ces essais, qu1 peuvent étre considérés comme carac-
téristiques, sont groupés fig. 9. Ces essais se rapportent a des bétons de ciment
Portland de différente constitution; les résistances obtenues au cours de la
premiére série d’essais sont comparées avec les valeurs obtenues au cours de
la seconde série d’essais aprés une période de 7 jours, puis aprés une période de
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,,Gérison autogéne* du béton.

28 jours, aprés l'essais initial. L'examen de la figure montre que 1'amélioration,
obtenue par le traitement, est plus marquée pour le béton qui a subi le premier
essal de rupture 4 un age trés jeune que pour le béton plus ancien au moment
du premier essai. Dans la plupart des cas, il suffit d'ailleurs d'une période de
7 jours pour réaliser un traitement suffisant pour permettre au béton de sup-
porter tout au moins la méme charge que celle qui avait initialement provoqué
la rupture; par ailleurs, la période de traitement de 28 jours ne s’est montrée
insuffisante que dans le cas du béton qui avait été initialement essayé a 90 jours
d’dge; méme dans ce cas les écarts entre les valeurs limites de la résistance sont
peu accusés.

16*
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Des résultats analogues ont été obtenus avec différents types de ciments,
y compris des ciments alumineux. D’une maniére générale, on a constaté que:

a) qus le mélange est pauvre et perméable, plus grande est I'importance du
traitement;

b) Plus le mélange est humide, plus grande est I'importance du traitement.

Tableau I.

Influence de la mise en charge préalable des armatures des poutres.

Poutre n° PT 1! PT?2 PT 4! PT 3

Largeur de fissuration pour une contrainte dans
I'acier de 17,5 kg/mm? d’origine extérieure en 0 0,076 0 0,125

millimétres

Contrainte dans I'acier pour laquelle la fissuration 245 12 245 10

s'amorce en kg/mm?

Contrainte dans l'acier sur poutre soumise a une
charge préalable donnant la méme largeur de

38,56 — 36,5 -

fissuration qu’une contrainte de 17,5 kg'mm? sur

une poutre sans mise en charge préalable

Fléchissement au milieu de la portée pour con-
trainte de 17,5 kg/mm? dans I'acier, en mm

0,48 1,37 ) 0,46 2

Contrainte dans l'acier sur poutre soumise i une
charge préalable donnant le méme fléchissement
qu'une contrainte de 17,5 kg/mm? sur poutre
sans mise en charge préalable

33,6 — 33 —

Poids de béton en kg/m?* 1840 1770

Résistance du béton sur cube de 4“ (101,6 mm)
en kg/cm?

340 266

Adhérence moyenne obtenue avec une barre d’'acier 14 jrs 14 jrs
a haute résistance de !/4* (6,30 mm) noyée dans 23,1 21,7
un cylindre de béton de 3% (76,2 mm) de dia- 28 jrs 28 jrs
meétre et de 6% (1562,4 mm) de long, en kg/cm? 224 245

! Mise en charge préalable de l'acier 4 28 kg/mm? (nominale).
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Résumé.

Une méthode a été mise au point, en vue de mesurer les contraintes dues
au retrait dans les éléments d’ouvrages en béton armé dans lesquels ce retrait
est empéché, jusqu'au moment ot se produit la fissuration. On a constaté que
la résistance a la fissuration avait tendance a diminuer lorsque la rapidité de
durcissement du ciment employé augmente.

Le point de vue de certains investigateurs suivant lequel les fissures présentent
une certaine «élasticité» — c’est-a-dire qu’elles se resserrent quelque peu lorsque
I'on supprime la charge — a été confirmé, mais il est évident que le terme
d’ «élasticité» n’est pas entiérement satisfaisant ici. Les fissures se resserrent
en effet lorsque l'on supprime complétement la charge, mais I'importance
effective de ce resserrement n’est pas proportionnelle a la réduction que subit la
charge. En fait, une réduction de moitié de la charge peut ne donner lieu
a aucune modification de la largeur des fissures, par suite d’'une hystérésis due
a la modification que subit la direction du mécanisme de glissement au contact
entre le béton et l'acier.

On a constaté que pour une dimension particuliére des barres d’armature,
la largeur des fissures augmente, avec la contrainte dans I'acier, plus rapidement
pour les faibles pourcentages de section d’armature. L’augmentation de largeur
des fissures, qui peut résulter d'une augmentation des taux de travail des
armatures de traction, peut étre proportionnellement bien supérieure a 'augmen-
tation de ces taux eux-mémes, particulierement lorsque les pourcentages de
section d’armature normalement adoptés sont réduits.

Les fissures peuvent se développer dans des proportions trés importantes
lorsque les poutres sont soumises a des charges prolongées; on arrive toutefois
a un état d'équilibre au bout de quelques semaines de mise en charge.

Des essais au cours desquels une contrainte de traction préalable de 28 kg/mm?
a été appliquée aux armatures de traction de poutres d’essai ont montré que l'in-
fluence des déformations élastiques et inélastiques du béton peut étre de réduire
dans des proportions appréciables le degré d'efficacité de la mise en charge
préalable. Dans les essais particuliers dont il est question, le dispositif de mise
en charge préalable a été enlevé & 10 jours d’age et les poutres ont été chargées
a 28 jours d'dge. La mise en charge préalable effective s’est trouvée ainsi
réduite par suite des déformations du béton a environ les deux-tiers seulement
de sa valeur initiale.

Une série d'essais a montré enfin que les fissures fines qui se produisent
sur des piéces en béton se trouvent souvent complétement bouchées avec le
temps. Il y a 1a un processus de traitement qui se manifeste dans une certaine
mesure sous l'effet de I'air, mais qui est plus marqué dans le cas d'une ex-
position humide.
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La résistance des ouvrages de béton armé ne dépend pas seulement de la
qualité du béton mais aussi de l'adhérence et de la qualité des armatures. Si
I'on tient compte du fait que I'emploi de bons ciments et de bons graviers tend
a augmenter la qualité du béton, l'utilisation d’aciers a haute limite d'écoulement
représente une amélioration économique du béton armé lorsque la sécurité est la
méme. On peut se réjouir de ce progrés dans l'intérét de 1'économie publique.

Tous les ouvrages en béton armé sollicités a la flexion sont calculés en
admettant un rapport déterminé n entre I'élasticité de l'acier et celle du héton.
Toute sollicitation de 'armature qui dépasse la limite d’écoulement fait abaisser
son coefficient d’élasticité de telle sorte que le rapport n diminue jusqu aux
environs de 1. La position de I'axe neutre dépend de nFe, ou Fe représente la
surface de I'armature tendue. La sollicitation des fers d’armature au dessus de
leur limite d’écoulement agit, au point de vue de leur résistance a la traction,
comme une réduction de la surface de I'armature, proportionnelle a la diminution
des coefficients d’élasticité. Plus la section des fers diminue, plus la hauteur de la
zone comprimée diminue et plus la compression du béton augmente. Avec le
déplacement de I'axe neutre vers I'aréte comprimée, le bras de levier des forces
internes augmente et par conséquent I'accroissement des contraintes de I'armature
n'est pas grand. Lorsque la limite d’écoulement de I'armature est dépassée, il se
produit dans le béton de trés fortes compressions qui peuvent entrainer la
rupture sans que les tensions dans l'acier dépassent de 100/, exceptionnellement’
de 200/, la limite d'écoulement. Ce n'est que lorsque le béton a une haute
résislance, ou lorsque l'allongement de l'acier n'est pas grand qu’il est possible
d’avoir de fortes contraintes dans I'armature. Il en résulte que c’est la grandeur
de la limite d'écoulement — et non la résistance a la traction — qui détermine
la tension admissible de l'acier et par conséquent le coefficient de sécurité des

ouvrages en béton armé.
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Pour lacier ordinaire C 38, on peut garantir actuellement une limite d’écoule-
ment de 2300 kg/cm?. Lorsque I'on prend comme tensions admissibles 1200
ou 1400 kg/cm2, la sécurité est donc pour l'acier de 1,92 a 1,64. La déformation
permanente atteint environ 0,2 0/ a la limite supérieure d’écoulement.

Pour les aciers a haute résistance, la limite d'écoulement et les tensions
admissibles sont nettement plus élevées. La charge de rupture des poutres de
béton armé, qui est assez indépendante de la résistance a la compression du
béton, est en général déterminée par la hauteur de la limite d'écoulement de
I'armature employée. L’apparition de la premiére fissure se produit pour des
efforts beaucoup plus élevés dans l'acier. Par contre la flexion est beaucoup plus
grande pour des poutres armées avec des aciers a haute résistance (par suite
de la surface réduite de I'armature) que pour des poutres de méme résistance
armées avec de l'acier ordinaire C 38.

Le relévement des contraintes admissibles de l'armature entraine, au point de
vue constructif, de gros avantages économiques. Les avantages de I'emploi
d’aciers & haute résistance se traduisent par une réduction des sections, ce qui
permet de diminuer le poids des constructions en béton armé et par conséquent
d’augmenter les portées.

On peut donner a l'acier une haute limite d’écoulement: soit naturellement
par sa fabrication dans les usines métallurgiques, soit artificiellement par étirage
a froud.

Dans la premiére catégorie, on peut classer les barres d’armature « Roxor» qu
ont une limite minima d’écoulement de 3800 kg/cm2. Pour que ces fers aient
une bonne adhérence, on leur a donné une forme en croix (fig. 1) et I'on a prévu

Fig. 1.

a leur surface des nervures distantes d’environ 11/, fois le diamétre maximum.
Les dimensions de ces nervures furent choisies de telle sorte qu’elles résistent
suffisamment aux détériorations et qu’elles augmentent aussi peu que possible
le poids des fers. Ces nervures augmentent nettement I'adhérence des fers
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d’armature par suite de la collaboration de la résistance au cisaillement du
béton. L’espace compris entre deux nervures reste remph de béton a petit grain
lorsque 1'on retire ces fers. L’aspect extérieur de ces aciers d’armature empéche
toute confusion avec d’autres sortes d’acier.

Les valeurs importantes pour le calcul de la section et du périmétre de ces
fers sont les suivantes:

diamétre du cercle circonscrit aux fers « Roxor»

D = 1,2715 4,
diameétre du fer rond qui remplace un fer « Roxor»
d = 0,7865 D,
périmétre d'un fer « Roxor»
U = 3,1106 D = 3.9551 d,
périmétre du rond de remplacement
u = 2,4708 = nd,
section du fer «Roxor»

. F = 0,4816 D2 = 0,7786 d2.

Par fer rond qui remplace un fer « Roxor» on entend un fer rond de méme
poids par m courant. Comme le poids des nervures représente le 0,869, du poids
total, la section du fer rond de remplacement est de 0,86 0/ plus grande que la
véritable section du fer «Roxor».

Les valeurs moyennes des essais effectués sont données dans le tableau I:

Tableau 1.

essals effectués acier C 38 Roxor
coefficient d’élasticité en kg/cm® . . . . . . . 2050 2092
limite d’écoulement en kg/cm* . . . . . . . 2718 4037
résistance en kg/cm? . . . . Coe e 3889 5259
rapport de la limite d’écoulement a la résistance en %/o 70 17
allongement en %0 . . . . . . . . . . . . 30 26
striction en %o . . . . . . . . . . . . . 64 b5

La longueur entre repéres est de 10 fois le diamétre du fer de remplacement.
Toutes les éprouvettes supportérent un essai de pliage autour d'un mandrin du
diamétre du cercle circonscrit au fer « Roxor».

Les essais de comparaison de 'adhérence des fers « Roxor» et d’acier ordinaire
C 38 furent effectués en retirant des barres plus ou moins profondément héton-
nées dans des prismes. Dans les calculs de I'adhérence on admit que les tensions
étaient uniformément réparties sur toute la longueur bétonnée. Pour les fers
«Roxor», on introduisit le périmétre du fer de remplacement. Les résultats des
160 essais,! sont contenus dans le tableau II.

1 Tous les essais et toutes les observations furent effectués au Laboratoire d'essal des
matériaux et des constructions de l'Ecole polytechnique tchéque a Prague sous la direction du
Prof. ing. F. Klokner et du Dr. ing. B. Hacar.
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Tableau 11.
résistance de cube du béton adhérence des fers d’armature en kg/cm?
acier C 38 Roxor

minima 250 kg/cm?* valeur minima 42 59

»  moyenne 54 98

» maxima 68 161
minima 330 kg/cm? valeur minima 48 64

»  moyenne 69 121

» Imaxima 110 200

Ce tableau nous montre que l'adhérence des fers «Roxor» fut en moyenne
de 8004 plus grande que celle des ronds ordinaires en acier C 38. Si l'on
effectue les calculs avec le périmétre véritable des barres «Roxor», 3,1106 D,
I'accroissement de I'adhérence est d’environ 43 0/.

Pour les fers ronds ordinaires en acier C 38, le premier glissement se produit
pour une tension dépassant un peu la moitié de l'adhérence. Pour les barres
«Roxor», le premier glissement se produit pour une tension un peu en dessous
de la moitié de l'adhérence, mais par contre ces fers offrent a partir de la
une résistance beaucoup plus forte. ’

La comparaison des résultats des essais montre que l'adhérence:
croit avec la qualité du béton,
croit avec le temps de durcissement du béton,
décroit avec 'augmentation de pourcentage d’eau,
décroit avec I'augmentation de la longueur d’encastrement,
décroit avec 'augmentation du diamétre des fers,
croit pour une conservation a l'air d'une maniére insignifiante par rapport
a4 une conservation mixte. Le mode de conservation du béton n’avait
par conséquent qu'une importance restreinte. '

SEECN A

En se basant sur 80 essais effectués sur des poutres, ainsi que sur les calculs
de contrdle exécutés, on peut affirmer que la rupture s'est produite par dépasse-
ment, dans les armatures, de la limite d'écoulement. Les poutres dont les
armatures n’avaient aucun crochet possédaient la méme résistance que les
poutres dont les armatures avaient des crochets, ainsi que cela se fait
habituellement. La flexion totale des poutres armées de fers «Roxor»
était, pour la méme surcharge, de 20 0/p plus grande que celle des poutres
armées d'acier ordinaire G 38, malgré le fait que l'armature était 1/, plus
faible. Le caractéere élastique de l'acier se transmettait en grande partie
a toute la construction de telle sorte que les flexions élastiques représentent la
plus grande partie de la déformation totale. Les flexions permanentes étaient
a peu prés les mémes pour les poutres armées de fers « Roxor» et pour celles
armées de ronds ordinaires en acier G 38.

Des essais effectués sur 68 poteaux, comprimés en partie centriquement et
en partie excentriquement, on peut conclure que les armatures «Roxor» étaient
nettement mieux utilisées que les autres. On peut donc introduire dans les
calculs une plus grande section lorsque l'armature est constituée de barres
«Roxor», ce qui équivaut a un relévement des compressions admissibles. Ce
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facteur d’accroissement peut, avec la plus grande prudence, étre pris égal
a 1,5, de telle sorte que, dans les parties comprimées, on peut calculer avec
1,515 Fe = 22,5 Fe au lieu de 15 Fe. La compression admissible reste dans
ce cas la méme que pour une armature en acier C 38. L’utilisation plus grande
de la compressibilité du béton qui en résulte exige, dans ce cas, une plus forte
armature transversale.

Pour l'acier C 38, lorsque l'on admet une tension admissible totale de
1400 kg/cm2, le coefficient de sécurité est de 1,64, respectivement de 1,94,
suivant que l'on admet la limite d'écoulement de 2300 kg/cm? garantie par
l'usine ou la véritable limite d’écoulement de 2718 kg/cm2. Dans ce cas, pour
une armature « Roxor» dont la limite d’écoulement est garantie de 3800 kg/cm?,
on pourrait avec les mémes coefficients de sécurité prendre comme tension
admissible 2317 kg/cm2, respectivement 1960 kg/cm2. Aprés que les premiéres
fissures se sont produites dans le béton, lorsque la tension calculée est de
850 kg/cm? pour une armature en acier C 38 et de 1200 kg/cm2 pour des
armatures « Roxor», on pourrait admettre comme effort de traction admissible
pour ces derniéres 1900 kg/cm?2.

Dans des cas spéciaux (réservoirs d'eau), en réduisant a 1200 kg/cm? les
efforts de traction admissibles pour des barres «Roxor», on peut obtenir une
garantie absolue contre la formation de fissures. Cette sécurité n’est obtenue
lorsqu’il s’agit d’armatures en acier C 38 qu'en diminuant a 850 kg/cm?2 les
efforts de traction admissibles.

Par suite de la forte adhérence des barres « Roxor», on peut aussi supprimer
les crochets pour autant que lI'on augmente un peu la longueur d’encastrement.
Cette propriété sera appréciée du constructeur qui doit prévoir la disposition des
fers 4 un endroit déja surchargé d’armatures.

Les fers d’armature «Roxor» sont laminés en différentes dimensions: de
D=8mm a D = 70 mm pour des longueurs allant jusqu'a 35 m, respec-
tivement 25 m. Leur prix est en moyenne de 178 K¢ par quintal, celui des
ronds en acier C 38 est de 147 K¢ par quintal.

Outre le procédé de fabrication par composition appropriée du matériau, on
peut se procurer ces aciers a haute limite d’écoulement mécaniquement, par
étirage a froid de l'acier ordinaire. Ce procédé ne pouvait pas étre utilisé pour
les fers a béton car l'on ne pouvait étirer assez réguliérement ces barres sur
toute leur longueur et dans toute leur section. Cet inconvénient a été pour la
premiére. fois complétement éliminé dans la fabrication des aciers «Isteg»
(fig. 2).

Deux ronds ordinaires en acier C 38 sont encastrés I'un a coté de l'autre
a leurs deux extrémités. Une machine spéciale les tord et les étire a froid en
forme de vis de pas déterminé (en conservant la méme longueur a la barre
de liaison). L’étirage se fait réguliérement sur toute la longueur de chaque barre
et peut étre a chaque instant déterminé par le pas de la vis. Lorsqu'aucun allon-
gement de la nouvelle barre ne se produit la section utile reste constante et
égale a la section des deux barres non tournées. Ce procédé de fabrication
engendre une résistance et une collaboration réguliére du matériau et peut étre
en méme temps considéré comme un essai de qualité car ce traitement fail
apparaitre les défauts d’'un matériau de moindre qualité.
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De nombreux essais ont montré que ce procédé augmente de 40 a 50 04 la
limite d’écoulement et en méme temps de 1004 environ la résistance a la
traction. Le coefficient d’élasticité est par contre abaissé avec le degré de
distorsion et sa valeur se réduit, pour un pas égal a 12,5 fois le diamétre de
chaque barre, a 8004 du coefficient d'élasticité des fers droits. L’allongement
a la rupture de I'acier « Isteg» n’atteint que la moitié de celui de I'acier ordinaire
C 38. Lors de la détermination des coefficients d'élasticité de Pacier «Isteg et
de T'acier C 38, il faut remarquer que pour les aciers distordus « Isteg », non
seulement les allongements. mais aussi certaines déformations de la ligne de
contact jouent un certain role (effet de cable). Les observations ont encore
montré que l'abaissement du coefficient d'élasticité est plus fort dans la zone
des faibles tensions que dans celle des grandes contraintes.

Fig. 2.

La limite d’écoulement de 'acier «Isteg» n’apparait pas aussi bien déterminée
sur le diagramme des tensions/allongements que dans le cas de l'acier G 38.
Pour ce dernier l'allongement a la rupture est de 0,4 0 alors qu’il peut étre
pris de 0.3 0/ dans le cas de l'acier «Isteg», pour la détermination de la limite
d’écoulement. La résistance aux efforts répétés non alternés de l'acier «Isteg»
est de 2400 a 2500 kg/ecm? aprés 2 millions d'oscillations (350 a la minute).
La crainte d'un étirement défavorable de l'acier «lIsteg» pour des efforts de
choc répétés n'est donc pas fondée. L’adhérence de cet acier est aussi en movenne
de 2504 plus grande que celle des ronds en acier ordinaire C 38. En ce qui
concerne la sécurité a la fissuration, les essais ont montré que 'acier « Isteg» esl
supérieur a l'acier C 38, quoique l'on doive étre trés prudent dans emploi du
critere de la premiére fissure dans les constructions de béton armé. Clest un
fait constaté que les fissures se répartissent sur toute la longueur de la poutre
lorsque l'armature est en acier «lIsteg». Ces fissures restent plus fines, méme
pour un fort accroissement de la surcharge, que lorsque larmature est en
acier C 38. Dans ce dernier cas il se produit quelques fissures qui s'étendent
avec l'accroissement de la surcharge.

D’aprés les essais effectués on peut prescrire, pour lacier «lsteg», un effort
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de traction admissible de 1800 kg/cm® en se basant sur une limite minima
d’écoulement de 3600 lkg/cm? pour un allongement de 0,3 0/, une résistance
minima de 4000 kg/cm? et un allongement a la rupture d’au moins 10 0j. Dans
ce cas, il faut prendre pour le dimensionnement des sections n = 15 comme
rapport des coefficients d’élasticité de l'acier et du béton, alors que pour le
calcul des déformations et des grandeurs hyperstatiques, il faut admettre n — 8.
Le soudage et le pliage a chaud ne doivent pas se faire pour ces aciers. A part
cela on peut appliquer les mémes principes de construction (longueur d’ancrage,
conformation des crochets, etc.) pour les armatures avec les aciers «lIsteg» que
pour celles avec aciers G 38.

On peut se procurer des barres darmature en acier «Isteg» de 5.5 mm
a 30 mm de diamétre pour des longueurs allant jusqua 30 m. Leur prix est
en moyenne de 168 K¢ par quintal alors qu’il est de 147 K¢ pour les ronds
en acier G 38.

Les fers d’armature «Roxor» et «Isteg», dont nous venons de décrire les
propriétés, ont une supériorité économique et technique sur les barres d’armature
en acier ordinaire C 38. La haute limite d’écoulement augmente la résistance
des constructions de béton armé. Il en résulte une nette réduction de la surface
et du poids des armatures et par conséquent des frais de transport, de coupage,
de pliage et de pose. La mise en place au cours de la construction est rendue plus
simple par suite de la diminution du poids et de I'impossibilité de confondre les
aciers ordinaires avec ceux a haute résistance. Il n’est pas nécessaire d’employer
les ciments & haute résistance lorsque l'on utilise ces aciers. Malgré les prix
plus élevés, Uemploi de ces aciers a haute résistance procure une économie
d’environ 20 9.

Le grand développement de 'emploi d’aciers a haute résistance pour la cons-
truction de ponts en béton armé a commencé en Tchécoslovaquie en 1931 par
I'introduction de l'acier «Isteg».

Une des premiéres applications se fit dans la construction du pont sur la
Vah d Piestany (fig. 3). Ce pont relie la localité de Piestany située sur la

e

Fig. 3.
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rive droite de la riviere a I'établissement thermal installé sur I'ile et ne sert qu'au
passage des baigneurs. La construction est tout-a-fait spéciale en ce sens qu'une
partie du pont est couverte et sert de promenoir aux baigneurs (fig. 4).

Le pont a une longueur totale de 148 m. Il se compose de 7 travées dont
celle du milieu a 28 m et les autres 20 m de portée. La construction portante
est une dalle a nervures en béton armé, continue sur trois travées, reliée en

Fig. 4.

forme de cadre aux piles intermédiaires. Ces dalles ont & chaque extrémité des
encorbellements dépassant de 4,30 m sur les culées et de 4,0 m dans la travée cen-
trale. Ces derniers encorbellements supportent une poutre simple de 20 m de portée.
La largeur de ce pont est de 12,34 m dans les 5 travées centrales dont 5 m
pour la chaussée asphaltée et 6,40 m pour le promenoir couvert (fig. 5). Les
colonnes situées au milieu du trottoir et distantes de 5 m sont liées a la poulre
portant le toit de béton. Par I'emploi d'une paroi vitrée, le trottoir couvert est
divisé en deux parties distinctes de telle sorte que les baigneurs peuvent en tout
temps se protéger du vent et des intempéries en utilisant la partie située a 'abri
du vent. Dans les deux travées lerminales, les colonnades se divisent pour former
un local complétement fermé ot sont exposées en permanence des oeuvres
d'artistes tchécoslovaques. C'est pour cette raison que le pont est élargi de
2,00 m dans ces travées par l'introduction dune nervure supplémentaire.
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En plus de la surcharge formée par des camions de 4 t et une charge répartie
de 400 kg/m2, la construction doit encore supporter toute la trés lourde super-
structure. L’emploi d’aciers «Isteg» pour les armatures (fig. 6) a permis de
réduire les dimensions de la construction en béton armé et de réaliser ainsi
une économie appréciable.

On utilisa environ 30 wagons de fer, 10 wagons de ciment de bauxit et
100 wagons de ciment portland. On employa en outre environ 4000 m? de
béton et 1000 m? de bois.

Une des applications les plus intéressantes de l'acier «Isteg» comme matériau
d’armature fut faite dans la construction du pontroute sur la Strela a Plasy
prés de Plzen, (fig. 7). Ce pont en poutre de béton armé de 30.58 m de portée
remplace un ancien ponft
métallique en treillis.

LLa construction portante
se compose de poufres a
ame pleine avec tablier sur-
baissé. La largeur utile du
pont est, entre les poutres
maitresses, de 6 m dont
5,20 m pour la chaussée
pavée et 0,40 m de bordure
de chaque cote. A I'extérieur
des poutres principales se
trouvent deux trottoirs de
1,30 m de largeur reposant
sur des consoles (fig. 8a, b).

Les poutres maitresses
sont larges de 76 cm et ont

17 F
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une hauteur de 2,80 m, c'est-a-dire environ 1/, de la portée. Elles dépassent
les trottoirs de 1,30 m, de telle sorte que la plus grande partie est cachée
par la balustrade de 1,10 m. Les entretoises de ce pont biais sont distantes
de 1.39 m et perpendiculaires aux poutres principales. Afin de réduire le
poids propre, on a prévu des évidements dans la partie centrale des poutres
maitresses.

La dalle du tablier, ainsi que les entretoises sont armées de ronds ordinaires
en acier G 38, tandis que l'armature tendue des poutres principales est cons-

Tig. 7.

tituée de barres «Isteg» de 30 mm de diamétre. Les fers furent livrés dans
toute leur longueur, ce qui évita des assemblages. La plus grande longueur
des barres «lIsteg» employées était de 38,59 m.

La dalle et les entretoises furent dimensionnées en tenant compte des effets
dynamiques, avec une conftrainte admissible du béton de 48 kg/em? et une
tension admissible de l'acier de 1200 kg/cm?2. Les plus fortes tensions dans les
poutres maitresses sont de 69,4 kg/cm? (6,m = 70 kg/cm?) et de 1662 kg/cm?
(Gudm = 1800 kg/cm?). Afin d'éviter la formation de fissures dans la zone
tendue des poutres principales, on introduisit autour des armatures tendues, en
plus des étriers, des treillis de fils de fer qui doivent augmenter la résistance
a la traction du béton de couverture.

Les surcharges adoptées furent celles imposées par les prescriptions tchéco-
slovaques pour les ponts-route de I classe, c’est-a-dire un rouleau compresseur
de 22 t et une foule de 500 kg/m?2.

La résistance a I'écrasement exigée pour des cubes de béton aprés 28 jours
était de 170 kg/em? pour le béton du tablier et des trottoirs et de 330 kg/em*
pour le béton des poutres maitresses. On obtint lors de l'vxécution, des rési-
stances de 334 et 486 kg/cm? pour des dosages de 250 et 420 kg de ciment
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portland par m3 de béton mis en oeuvre et pour des modules de finesse de
5,70 et 6,30.
Les résultats des essais effectués sur les aciers employés, sont contenus dans

le tableau III.
Tableau 111.

essal barres d’armature
acier »Isteg« acier C 38
limite d’écoulement en kg/mm?* . . . . . . 40,7 29,2
résistance en kg/mm? . . . . . . . . . 48,6 T 46,1
allongement en % . . . . . . . . . . 15,2 28,6
striction en °. . . . . . . . . . . . 52,6 58,6

L’épreuve du pont fut exécutée au moyen de 4 camions de 12t. La plus
grande flexion élastique fut de 2,60 mm pour les poutres maitresses contre 3,10
dans les calculs et de 0,15 mm pour les entretoises contre 1,30 mm. On ne
détermina pas des déformations permanentes.

Fig. 8a.
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Par m? de surface du pont, la quantité totale de béton employée est de
38,5 cm, celle de fer de 133 kg dont 48 kg pour les aciers «Isteg» et le reste
pour les ronds ordinaires en acier C 38.

A part les aciers «Isteg» obtenus artificiellement par étirage a froid de l'acier
ordinaire C 38, il existe des aciers « Roxor» obtenus naturellement lors de la
fabrication. En Tchécoslovaquie on utilise ces derniers depuis 1933 comme
aciers d’armature pour le béton armé.

Une des premiéres applications fut faite dans la construction du pont sur

17*
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la Svratka a Brno (fig. 9) de 31,20 m de portée oblique. Ce pont supporte
la route nationale de Vienne.

Le choix du systéme portant ainsi que la préparation du projet furent déter-
minés par la trés faible hauteur de construction exigée, ainsi que par la con-
dition de pouvoir en tout temps élargir le pont de chaque coté et de
pouvoir poser n'importe ou les rails du tram. On exigea en plus qu’aucun
fer d'armature ne se trouve au-dessous du niveau maximum des eaux.

En tenant compte du point de vue esthétique, on choisit pour la construction

portante une dalle & nervures continue sur trois travées avec arficulations dans
la travée centrale (fig. 10a, b, ¢). Ceci permit de conserver l'avantage des poulres
continues de réduire les moments de flexion au milieu du pont ainsi que d'éviter
I'inconvénient qui peut résulter d'un affaissement des appuis qui était a craindre.

La poutre simple de I'ouverture centrale de 30,20 m a une portée de 22,80 m.
La position des articulations ainsi que la portée des deux travées latérales, qui
furent comblées par suite de la correction de la riviere, furent choisies de telle
sorte que le moment positif de la poutre simple fut égal aux moments négatifs
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au droit des appuis intermédiaires. On obtint ainsi des portées
de 4,70 m pour les encorbellements et de 13,0 m pour les deux
travées latérales. Il fut ainsi possible de réduire la hauteur de
construction a 1,80 m, c’est-a-dire environ 1/,; de la portée de
la travée centrale et !/,5 de la portée de la poutre simple. Afin
d'obtenir une sécurité de 1,4 contre le basculement lorsque la
travée centrale est complétement chargée, on construisit les par-
ties des travées latérales non utilisées pour le passage des con-
duites, en forme de caissons qui furent chargés de béton maigre.

La largeur utile du pont est de 17,60 m dont 11,5 m pour la
chaussée pavée et deux fois 3,0 m pour les trottoirs. En tout le
pont a 8 nervures distantes de 2,20 m.

Les rails reposent sur une dalle de 13 mm de «Contravibron»
posée entre deux plaques de plomb de 3 mm d’épaisseur.

Les calculs statrques du pont furent exécutés suivant les pres-
criptions tchécoslovaques pour ponts-route de I¢° classe et en
outre d'une part pour un wagon de 22t tiré par des locomotives
électriques et d'autre part pour une arroseuse ou une automotrice
de 21 t avec remorque de 13 t. des tramwavs électriques. Le pont
supporte encore 3 conduites d'eau, une conduite de gaz ainsi
que des cables pour l'électricité et le téléphone. C'est pourquoi
on ménagea des ouvertures dans les raidisseurs des poutres prin-
cipales afin de permettre le passage de ces conduites.

A T'exception des étriers, tous les fers d’armature du pont sont
en acier «Roxor» (fig. 11 et 12). L’avantage de ce matériau a
haute résistance consiste en une réduction de la section nécessaire
des armatures et en une meilleure utilisation de la hauteur re-
streinte de construction. Si l'on avait employé des ronds en acier
ordinaire G 38, il eut au moins fallu 4 rangées de fers, ce qui
aurait sensiblement réduit la hauteur théorique de la section.

La plus grande contrainte du béton de la dalle de 18 cm d’épais-
seur est de 42,2 kg cm? et celle de I'acier de 1623 kg/cm2. Dans
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Fig. 12.

les poutres principales, les plus fortes tensions sont de 69,2 kg/em? (6,4,
= 70 kg/cm?) et de 1750 kg/cm? (6,4, = 1900 kg/cm?).

Afin d’éviter les fissures aux endroits ou les efforts de traction sont les
plus grands, c'est-a-dire a la partie inférieure de la poutre simple et a la partie
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supérieure de la poutre au droit des appuis mtermedlalres on placa des treillis
de fils de fer autour des armatires. '

Les prescriptions exigent du béton des parties portantes une résistance de
cube de 330 kg/cm? aprés 28 jours. On obtint lors de la construction une
résistance de cube de 431 kg/cm2? pour un dosage de 350 kg de ciment
portland par m3 de béton mis en oeuvre et pour un module de finesse de 6,06.

Les résultats des essais exécutés sur les fers « Roxor» sont les suivants:

limite d’écoulement, en moyenne . . . . . 41,1 kg/mm?
résistance > . . . . . b92 »
allongement 3 » .. .. 244 o
striction » B T 921 »

Lors de l'exécution de la construction, on fit en sorte que 1'échafaudage se
tasse sous l'effet de la masse de béton. Le bétonnage se fit de telle fagon que
les sections des plus grands moments de flexion soient bétonnées les premiéres.
Ceci est principalement valable pour les sections au droit des appuis inter-
médiaires et la section médiane de la poutre simple. Comme le pont est biais
(d = 810 30’) et relativement large, on ne bétonna la poutre simple de la
travée médiane qu’aprés le décoffrage des travées latérales et des encorbelle-
ments. C'est ainsi que l'on évita des torsions dans la travée médiane.

Pour les épreuves on utilisa: 2 arroseuses de 21 t des tramways électriques.
2 automotrices de 20,5t, un rouleau compresseur de 14 t, un autre de 12t
ainsi que des pavés déposés sur les trottoirs et d'un poids de 85,5 t. La sur-
charge totale lors des épreuves fut donc de 180,5 t. La plus grande flexion
élastique des poutres maitresses au dessous des rails fut de 2,35 mm, contre
4,47mm dans les calculs, celle des autres poutres principales de 2,05 mm contre
2,90 mm. Les résultats des épreuves furent par conséquent trés satisfaisants.

Par m2 de surface du pont, I'emploi total de bhéton — exception faile du
béton de remplissage — est de 79 cm, le poids du fer est de 128 kg dont
10 kg pour les étriers en acier ordinaire C 38 et le reste pour les aciers
« Roxor ».

Résumé.

En partant de considérations théoriques, ce rapport traite la question des
deux sortes d’aciers & haute résistance, « Roxor» et « Isteg», employés en Tchéco-
slovaquie dans les - constructions en béton armé. La haute limite d’écoulement
de I'acier «Roxor» est obtenue naturellement par procédé de fabrication, tandis
que celle de l'acier «Isteg» est obtenue artificiellement par étirage a froid.

Le présent rapport décrit ensuite l'application d'aciers «Isteg» et «Roxor»
a la construction de quelques ponts-route d’Etat.
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Application de l'acier 3 haute résistance dans le béton armé.

Anwendung des hochwertigen Stahles
im Eisenbetonbau.

Use of High:Grade Steel in Reinforced Concrete.

, Dr. Ing. W. Gehler,

ord. Professor an der Technischen Hochschule,
Direktor beim Staatlichen Versuchs- und Materialpriifungsamt, Dresden.

Alors qu’en construction métallique il est relativement simple de juger de la
sécurité des ouvrages d’acier a haute résistance en comparaison de celle des ou-
vrages en acier dour du commerce,* cette méme tiche conduit, dans la coustruc-
tion en béton armé, & un probléme compliqué a cause de la liaison du béton et
de l'acier. Cette question ne peut étre mise au clair que par des essais appro-
fondis. Les séries d’essais exécutés par le «Deutscher Ausschuf3 fiir Eisenbeton»
(et en particulier les essais de Dresde) fournissent une contribution trés impor-
tante et c’est de leurs résultats que nous allons parler.

A. — L’acier a haute résistance en conslruction métallique.

Pour décrire un élément déterminant, Uacier avec ses caractéristiques, et en
méme temps représenter la différence qui eriste entre Uacier et le béton armé
il est recommandable de donner d’abord un court apercu de notre conception
actuelle sur Uemploi de Uacier d haute résistance dans la construction des ponts
et charpentes métalliques.

I. — L’acier a haute résistance St 52 sous une charge immobile ou principale-
ment immobile, c’est-a-dire dans les charpentes métalliques et dans les ponts-
route métalliques.

Alors que la valeur minima de la résistance a la traction (par exemple op =
52 kg/mm? ou 37 kg/mm?) sert en général a désigner les différentes sortes
" d’acier (par exemple St 52 ou St 37), la limite d’écoulement correspondante sert
de base pour les sollicitations admissibles des deux sortes d’acier:

1 L’acier doux du commerce est un acier doux avec une résistance minima a la traction de 37
kg/mm?2, une résistance maxima & la traction de 50 kg/mm?2, un allongement minimum i la
rupture de 189/p pour des barres de longueur normale et il doit supporter un pliage autour
d’un mandrin de diamétre = 2a, angle de pliage 180°. (Pour les ronds ordinaires on n’exige
pas encore ces valeurs.
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Tableau I
rési‘ast:;:ce dl,iél(r:l(i)tltle_ | Allonge- ! iCoeHicient Travzfil de déformat‘i(’)n R
Sorte rubture ) t | ment  Striction [{de qualité travail de | capacité B
Jaci P cmen 5 e RS rupture de travail g
acter ! o o3 oB o kB . 32 AB At . B* OB
l (kg/mm*) | (kg/mm®) fo ! (ke/em) (kg cm/cm?)|(kg cmo/cm“’)
St.87 (min) 42,8 31,0 18 59,7 770 490 650 0,637
St. 37(max) 42,8 31,0 30 59,7 1284 860 1180 1,11
St. 48 56,8 33.9 21 48,7 1193 760 1000 0,637
St.52 56,0 38,2 26.5 59,6 1484 910 1280 0,614
5t.52 56,4 42,5 27 56,0 1523 940 1290 i 0, 617
i M
rd. /s
Cadm 359 - 6adm37 == 0539 - Os 37 — 36:24 =3 2, (1)

de telle sorte que l'on obtient pour

Gadmn 37 == 1400 kg/cm?
Cadm 59 — 2100 kg/CIIl2

(2)

L’utilisation compléte de I'avantage de tensions admissibles 5004 plus élevées dans
I'acier St 52 n’est malheureusement pas possible dans deux domaines partiels des
essals statiques car le module d’élasticité E = 2100000kg/cm? est pratiquement
égal pour toutes les sortes d’acier.

a)

b)

Quoique le fléchissement f ne soit en général pas limité par les prescrip-
tions, 1l existe I'inconvénient que pour une section constante le fléchissement
croit proportionnellement a la tension car pour une poutre simple de hau-

/ J
teur h \avec M=o6-W=o %) le fléchissement est:
f_ ME_ 5 1* o (3)
48 EJT 24 h E -

ce qui est trés défavorable dans la construction de charpentes surtout.

2
) ) mtEJ
Comme la charge de flambage dans le domaine d'LEuler Py — e
k
donc pour une longeur de barre déterminée égale pour toutes les sortes
d’acier, lacier a haute résistance ne présente aucun avantage dans les

barres comprimées élancées (avec sy :1 < 100).

L’avantage principal de 'acier & haute résistance réside dans la dimi-
nution du poids propre principalement dans les grandes portées (par
exemple 26 0/p pour le pont du Petit Belt avec 1 = 200 m). Ceci permet
par exemple d’exécuter sur un sol peu résistant de trés grands ponts pour
le transport du charbon, et une telle réduction de poids est importante
lorsqu’il s’agit d’exportation.

C’est pourquoi on admet comme caractéristique de la qualité de l'acier,
employé dans les constructions sollicitées statiquement, Uallongement d la
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rupture dp car elle caractérise, comme le comportement & l'essai de pliage.
Uendurance a un travail d froid a Uatelier et sur le chantier. D apres le
diagramme des tensions-allongements de l'essai de traction de la fig. 1
(voir aussi le tableau I) on peut voir que pour les sortes d'acier courant
la surface du travail de déformation (jusqu'au point B de l'essai de trac-
tion) est en moyenne de |

. AB: 2/3(‘5[;-63 (4)
et que la surface du rectangle circonscrit
A == OB - 63 (:))

appelé travail de rupture peut trés bien servir de coefficient pratique de

qualité pour Uendurance de l'acier qui d'aprés le tableau I varie de 800 a
1500 kg ‘cm2.2

A6 inkg/mm?
g __ 8 Fig. 1.
< Diagramme contrain-
§ § o tes-:i\llongemenls pour
. ..4 o '.’.; : différentes sortes
©f © 9 v )% d’acier.
o 18
.‘ 6‘
1l. — L’acier a haute résistance St 52 sous une charge souvent répétée dans les

ponls-rails rivés.

Alors que dans les ponts-route I'influence dynamique est suffisamment prise
en considération par I'admission de charges accidentelles élevées et par la multi-
plication des efforts dans les barres et des moments par un coefficient ¢ dépen-
dant de la portée 1 (ou ¢ = 1,4 — 0,00151),3 ce qui permet d’exécuter les cal-
culs seulement pour des charges statiques, dans les ponts-rails c’est la résistance
a la fatigue des assemblages rivés ou soudés qui est déterminante.! Leur sécurité
repose donc sur des bases staliques car la fatigue est caractérisée dans les essais
par le nombre n des variations de la charge et dans un pont par le nombre de
passages de trains. La résistance a la fatique dépend donc trés fortement du mode
de sollicitation, par exemple de la résistance aux efforts répétés alternés, de la
résistance par rapport a l'origine ou de la résistance aux efforts répétés non
alternés, ou encore du rapport des limites des efforts dans les barres

E = Smiu : Smax- ‘6)

D’aprés les résultats des essais, la résistance a la fatigue op ne dépend plus, dans
les assemblages rivés pour les aciers St 52 et St 37. des limites d'écoulement
(voir équation 1) et par conséquent ne dépend plus de la valeur admissible o) .am
qui doit étre prise de 1800 kg 'cm? seulement pour Uacier St 52 et par conlre

2 ¢f. W. Gehler : ,Die Entwicklung und Bedeutung der hochwerligen Baustihle im Eisen-
bau und Eisenbetonbau‘, Congrés mondial des ingénicurs Tokio 1929, Paper no. 218.

3 cf. W. Gehler : ,Taschenbuch fiir Bauingenieurc*, 5¢ édition, II vol. p. 375 (Berhn
1928, Julius Springer).

1 ¢of. W. Gehler, Contribution a la discussion de III, b.
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de nouveau de 1400 kq/cm? pour Uacier St 37. Il est important de savoir que
pour la détermination de la sécurilé la limite d’écoulement n’entre plus en ligne
de compte et est remplacée par la résistance a la dissociation.

I11. Dans les assemblages soudés aussi bien pour les charpentes que pour les
ponts-route et les ponts-rails en acier doux, il faut réduire assez fortement par
un coefficient de forme o les sollicitations admissibles en se basant sur les essais
et en tenant compte des différentes formes des cordons de soudure suivant qu'il
s’agit d'une soudure boutt a bout ou d'une soudure d’angle (souduressfrontales ou
latérales) et d'une exécution ordinaire ou spécialement soignée.

IV. Au cours de ces dix derniéres années on a réalisé deux progrés importants,
introduction de I'acier a haute résistance et de la soudure électrique en construc-
tion métallique. Ces deux progrés représentent une réduction de prix d’environ
150y (et méme plus dans les grandes portées) et c’est pourquoi nous avons sou-
levé sous I, II et III des questions importantes au sujet de la sécurité de nos
ouvrages métalliques. En principe les mémes questions se posent lors de I'appli-
cation dans les constructions de béton armé des aciers a haute résistance a cause:
de la liaison sous différentes formes.

B. — La sécurité a la rupture et a la fissuration des parties portanles en
béton armé.

1. La sécurité a la rupture basée sur les diagrammes charges — allongements de
Uacier (diagrammes q—e¢.).

Dans les fig. 2a, b, ¢ on a neporté les courbes mesurées des charges-allonge-
ments de I'acier (lighes pleines) et les lignes du calcul ordinaire (traints-points)

a b c
Zustand(nach Rechnung) I ARY S Op he-2
Il Stade (d'aprés le calcul) £ o8 iM.132Q5 8
State (accord.to calculstion) 1200-10°% 2 q200:-107%
1 M.176Q B '
6 &f . /
) a 7 /.
1 1,075Q /B j i PG Gs /D o
150-107° 1,0750s 1750-10°% Jon J750-10-5 < §
T aQ <2 2
A ‘ 7 S b
2 J Eo
88 o
o S D s
L < ° 4< C R S >
8 S | {700-10% © f38R s 22
N 3 RS ol
© " / -~ A (=1
§ N v N 'g N g
2 ' 358 352
3 88 SR
o« &R te— Beut—>- - ®
LeD 150-10"% o8 B3I Y
2388 / S LS
© oP% 8l SO5 S8
SR8/ 31 S88
&5q ";i / g IS a5 9
K
el st -
10000 20000 30000 P 10000 20000 000 2000 3000 4000
R0 —.-60*.*_‘[12 - _j10
,'Eﬁ’f' 40 = — .
205771 L 300 >
Fig. 2.
Diagrammes charges-allongements des fer pour:
a) Dalles & nervure b) Dalles rectangulaires

¢) Dalles reposant sur tout le pourtour avec armatures croisées.
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pour une dalle & nervure, une dalle a section rectangulaire et une dalle appuyée
de tous les cotés.> (L’allongement total sert de base au calcul des tensions tirées
des allongements mesurés).

a) Dalle a nervure. fig. 2a (Dresdner Versuche® 1928, cahier 66, p. 65,
- ; 1 S
Ne 687, armée avec de l'acier St 37 et calculée pour M =g 1?). Dans le

stade I les essais concordent avec le calcul. Comme la zone de compression
du béton est petite, elle n'a qu'une faible influence sur le relévement de la
courbe. Les valeurs d’aprés le calcul habituel concordent avec les valeurs
mesurées pour de petites charges déja. La tension de 'acier calculée de la
charge de rupture G.m.« ne se trouve que 70 au-dessus de la limite
d’écoulement o, = 2950kg/cm? (voir sous D, 3)

- o] X Os
Oc max == 3170 = ].,07:) c, Ou B :78 ma;—ﬂ == 7,5
La sécurité a la rupture est donc: '
Os 2950
VB = s _ = = 2,5.

o Jadm o Cadm © 1200

Dans le calcul de la rupture il est bien de choisir vy = o, - 64w ¢'est-a-dire
de se baser sur la limite d’écoulement et non pas

. Ce mux___3]70

v'B = 2,63

o Ge adm_ 1200 o

(ainsi qu’il résulte des explications données en D).

b) Dalle a section rectangulaire (Dresdner Plattenversuche, 1932, cahier 70,
p- 179 et 180, N° 719 et 720, portée 3.0 m, armée d’acier St 37, calculée

pour M = éq]z, fig. 2b). Dans le stade I il existe une bonne concordance:

entre le calcul et les mesures. La courbe OR monte rapidement car la zone
de traction du béton est grande ce qui décharge sensiblement les fers.
Jusqu'a l'apparition de la premiére fissure (point R) I'allongement des
fers est par conséquent encore petit.

Au point B les courbes OR des allongements mesurés et OB des allonge-
ments calculés des fers s’écartent fortement l'une de l'autre. A partir de
maintenant les fers prennent toute la traction et les allongements vont
croitre plus fortement que l'augmentation de la surcharge. A la fin de
I'essai (lorsque la limite d’écoulement o, = 3400 kg/cm? est atteinte) les
deux lignes OB et OB, (ou OB,) se rencontrent a peu prés de telle sorte
que pour la sécurité a la rupture on peut de nouveau se baser avec raison
sur la limite d’écoulement de l'acier, a savoir:

qs o« _ 3400

VB: =

Jadm o Cadm © 1200 28.

5 cf. aussi la dissertation Walter Heide: ,Die Dresdner Versuche mit kreuzweise bewehrten
Eisenbetonplatten im Vergleich mit der iblichen Berechnung*, Chaire du Prof. Gehler, T. H.
Dresde, 1933 p. 12 et 28.



270 W. Gehler

c) Dalle appuyée de tous les cotés et armée en croix (Dresduer Plattenver-
suche 1932,6 cahier 70, p. 52 et 100, N° 692 et 696, 1, =1, = 3,0 m,

mql% fig. 2c¢). Les

valeurs calculées et mesurées concordent trés bien dans le stade I. En principe
ce que nous avons dit sous b est valable ici. Aprés que la premiére fissure
est apparue (voir point R), l'allongement des fers croit dans une forte
proportion. Les lignes des valeurs calculées et mesurées se coupentau point C.
Pour la rupture (au point B) on obtient:

armée avec de l'acier St 37, calculée pour M =

__ qs _ 4200 _
VB = qadm— 990

4,2.

Comme les deux lignes ne se rencontrent pas au point D de la limite
d’écoulement, la valeur de la limite d’écoulement -

0 _ 3250 _
Gadm 1200

2,7

ne peut pas servir a déterminer la sécurité.

Résultat: Dans les dalles a section rectangulaire et les dalles a nervure
il faut admettre la sécurité a la rupture de '

B (o]
‘ \’B__——q :'—S

adm cSa,dm
q

()

Par contre cette relation n’est pas exacte pour une dalle appuyée de tous
les cotés et a armatures croisées, mais seulement le rapport de la charge
de rupture a la charge utile
5 :
ve=—1 . (8)

Jadm

2. La sécurité a la fissuration.

Désignons par qg la charge uniformément répartie pour laquelle la premiére
fissure visible apparait et par (uwm la charge utile (ou charge admissible), la
sécurité a la fissuration est

VR = = | (9a)

Jadm

(échelle de charge). Dans le cas de charges concentrées on introduit a la place
de qr et Gum les moments de flexion My et M. ou encore (avec n = 15,
stade II) les contraintes des fers G.r et G.aam qui leur sont proportionnels, de
telle sorte que l'on a:

R My  Ger

VR = —q— — —
Jadm Maoam O¢ adm

(9b)

Cependant si I'on mesure I'allongement des fers eg, c’est-a-dire s1 I'on détermine

6 Voir la Publication préliminaire du I®* Congrés I'A. L. P.C. Paris 1932, p. 205 et 237.
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expérimentalement la contrainte de fissuration o.x — E - ep et que l'on forme
(d’aprés Uéchelle des tensions)
(o}
vig = =L (10)
Ce adm

on peut se demander si cette valeur v’y est aussi grande que la sécurité a la
fissuration vg (d’aprés 1'équation 9b). Ceci n’est probablement le cas que lorsque
la ligne charge-allongement des fers ou la ligne charge-contrainte dans les
fers, OA de la fig. 3, est droite jusqu'au point de la charge utile. Alors le
point de fissuration se déplace de R en R’, c’est-a-dire sur la droite OA et
avec G.r = O.r léquation 10 se transforme en l'équation 9b. Ceci est en
pratique suffisament exact pour les dalles 4 nervures suivant la fig. 2a et
nous le démontrons par la fig. 4. Dans cette fig. 4 nous avons reporté vy et v'n
(d’aprés les équations 9 et 10) en fonction de la contrainte de fissuration o.g
qui fut mesurée a l'aide de l'allongement des fers. Dans les nouveaux essais
effectués a Dresde sur des dalles a nervures (1935) les valeurs vy et v'r, ainsi
que le montrent les lignes CD et EF, coincident d'une facon satisfaisante ce
(qui n’était pas encore le cas dans les essais antérieurs, 1928, cahier 66 (il est
nécessairc d'une technique trés développée pour la recherche exacte de la

Belastung
Charge ¢ ¢
Lload ¢

-

s T

B Fig. 3.
] | s Z:U/, adm.perm. €
| i . Allure de la ligne des
% ; ! 1 Lisenspannung .
l i : | Contrainte dans les fers charges-contraintes
A ; " 4y Stress Inri/'ee. dans les fers.
!"—é—de 201, S 8 o:ce,
l'_aeﬁ_’; f,‘,’,’-"m

sécurité a la fissuration). Pour les dalles a section rectangulaire (voir les lignes
polygonales AB et A’B’) pour lesquelles de nouveaux essais n’ont pas été
exécutés, cette question reste en suspens jusqua ce que les essais de Dresde
soient terminés. Pour ces dalles on peut recommander de ne se baser que sur

Uéchelle des charges, donc sur YR = (gr:(qqam (€q. 9). Par contre l'échelle des
contraintes, donc ¥R = O¢R :Ccaam (éq. 10) est aussi valable que I'équation 9.
C. — La sécurité a la fissuration des dalles et des dalles a nervures en béton
armé lors de Uemploi d’acier a haute résistance.

I. — Les grandeurs a mesurer au cours de lessai sont:

1o — L’allongement des fers e.x lors le I'apparition de la premiére fissure
et la contrainte de fissuration que 1'on en tire

Sn = E - gn
2° — la profondeur de la fissure

ti pour Ge.am = 1200 kg/cm? pour St. 37
ti pour G.um = 1800 kg/cm? pour St. 52 et les aciers spéciaux,



272

3> — la largeur

W. Gehler

de la fissure pour différentes charges et en particulier:

bR pOUI‘ O¢ adm
b’y pour la limite d'écoulement o..

Dans les nouveaux essais de 1935 on procéda de la fagon suivante:

a) A l'endroit du centre de gravité de l'armature on mesura pour chaque
poutre la largeur des trois premiéres fissures qui apparurent et ceci au moyen
d'un microscope avec micrométre-oculaire. On a photographié avec un agran-
dissement de 23 fois deux fissures d chaque poutre (voir fig. 5).

b) Dés que la

contrainte admissible calculée était atteinte, on injecta de

I'alcool dans la fissure afin de nettoyer la surface de fissuration. Aprés cela on

mnjecta un liquide

coloré. A la fin de l'essai on examina la fissure seulement

afin de voir, jusqu'ou le liquide avait pénétré. Cette profondeur fut désignée
par profondeur t de la fissure.

Riss-Sicherheit (%)

.Sécorilé & la fissuration (%)

‘
safety against cracks (%o) 1
entweder bez. M : 1 max.Gep = 1250 kg/cn#
ou nege (resp [l ’) min. Gop = 050kgJcm? star |
either  pi s APeSP. pptlls MaxVp=85% 260, !
oder % 032%
[/]
ou  Via=Zer
or 'azdur:i.porm [
Plattenfmit rechteckigem Querschnitt)
Dahlemer Versuche, Hefl 66
Dalles(a section rectangulaire)
| Essais de Dahlem, cahier 66
Slabs (with rectangular cross section)
 Dahlem tests, issue 66
min.Gop = bso kgfem® ]
| W i
i Neuere Dresdner Yersuche 1935
H Nouveaux essais de Dresde 1935
mex.Vg=55% 1 New Dresden lests 1935 Xl
W 7/ /Z2/zzz444dddiiiziiziziid AWWMW/ P2
S06°5TF Drillwulst
I 296 j" B899 % [Fers a boudin tordus
A 0 iss”  Twisted bulb bars .—=
Plattenbalken 3 ' ——
Dresdner Versuche L

Dalles & nervures
Essai de Dresde

T - beams

Dresden tests

ob, =12cm; ob,=20cm

1

Aitere Dr rsuche Hefl 66, 1928
Anciens essais de Dresde cahier 66, 1928
0/d Dresden tesls issue 66, 1928

2
[ sos| | |619 720 040 [¥sas | |97 380 Oer (kg /cm’)
- 00— 44
424 452 500 520 605 650 700 830 850 875 S00 2005 1030 1195 1230

Risspannung Bep auf Grund der Messung der Eisen-Dehnungen
Contrainte de fissuration Oep,d'aprés /18 mesure de /’a//onyemenf des fers
Cracking stress 0,5 based on measurements of steel-elongation

Fig. 4.

Sécurité a la fissuration vy (échelle des charges) ou v'g (échelle des allongements) en fonction

de la contrainte de

fissuration o.g pour les dalles & section rectangulaire et a nervures.
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[I. — La contrainte de rupture o.x en fonction de la forme de la section,
du mode d’appui, de la qualité du béton et du rapport d’armature.

1° — Les grandeurs dont dépend la sécurité da la fissuration.

a) Au point de vue de la forme de la section il faut distinguer dans des états
de tension suivant un axe (par exemple dans les poutres sur deux ou plusieurs
appuis) :

a) Dalles a section rectangulaire (cahier 66).7

3) Dalles a nervures avec dme large et avec dme mince (Essais de Dresde

1935).
Y) Diverses formes de section (par exemple dans les parties de bélon armé
exéculées en fabrique, cahier 75).8

I IT 1 IV Vv VI

ce 100 1075 1440 1820 2160 2520 kg/cm?®

oe (zul.-adm.)
vl VIII X X

se 2870 3260 3610 4000 (Sg kg/em?
Fig. 5.

Mesure de la largeur des fissures au cours des essais de Dresde 1935/36 au moyen dan
microscope agrandissant 11,5 fois.

b) Les dalles & armatures croisées et appuyées de tous les colés ont un état
de tension a deux axes ce qui est treés favorable au point de vue de la sécurité
~a la fissuration (Dresdner Plattenversuche), cahier 70).9

¢) La qualit¢ du béton peut trés bien étre caractérisée par la résistance a
I’écrasement de cubes apres 90 jours.1?

\’Vl,gn == 1,2’:) VV|, 28 (1 1)
et la résistance a la traction du béton10 par:
K, = 0,09 W,. (12)

A —

7 ¢f. cahier 66 ,Deutscher Ausschufs fiir Eisenbeton™ (D.A.f.B.) H. Buchartz et L. Kriiger,
,Dahlemer Versuche mit stahlbewehrten Balken I partie, p. 31 (Berlin 1931, W. Ernst
& Sohn).

8 of. cahier 75, D.A.f.E.B., W. Gehler et H. Amos, ,Versuche mit fabrikmifiig herge-
stellten Eisenbetonbauteilen®, p. 42 (Berlin 1934, W. Ernst & Sohn).

9 ¢f. cahier 70, D.A.f.E.B., W. Gehler, H. Amos et M. Beystrisser, Versuche mit kreuz-
weise bewehrten Platten, p. 119 (Berlin 1932, W. Ernst & Sohn).

10 cf. W. Gehler: ,Erliuterungen zu den Eisenbetonbestimmungen 1932 V éd., p. 33,

300 et 302 (Berlin 1933, W. Ernst & Sohn).
18 F
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d) Le rapport d’armature est désigné selon la méthode usuelle1? par
F
n=1 -eh (13)

(F. = section des fers, b = largeur de la zone comprimée et h = hauteur utile
d'une section rectangulaire ou de la dalle a nervure).

2° — La conlrainte de fissuration o.n des aciers St. 37 et St. 48 dans les dalles
(a section rectangulaire) en fonction de la résistance de cube Wy, 4, et du rapport
d’armature p d’aprés les essais de Dahlem 1928. Elle est représentée a la fig. 6

 Gop kg/fcr’
Ger kg/crt
= ?’.’.‘!.:_OLZO i S 04, 3 1=0,39%) | --f._g ___________ 1171
1097,
Steg 2097 [(u=0, o ey ST
Oy 2u1.™ 1500 . |(L=057%) G
: aim.p«mD 7 ) 1006 20\ 7003
Vasy = 0,83~ v ==Szvawsdiaraas sR e DINNg=23s
e * 9,81 9 | 999%]J 1000
fistar [0 —— (4L =058 %)
7200,
Vosy=0,73 || Aloparel TS e 7T i e7s
he7=0.73 Al(=0,55%
Querschnitt
Section
Section
h— JO —d
{ ¥
20 1
‘ s 0 0 0-o —‘-
(L : | Meso ] 0,36 555 [*ass 057 pu%
146 264 278 kgfem® 037 045 056
Wiiry elfesfigkei/‘ Bewehrungs -Verhéltnis
Résistance de cubes Wy gp Rapport d'armature i =Fe:bh
Cube strength Percentage of reinforcemeat

Fig. 6.

La contrainte de fissuration o,y des aciers St 37 et St 48 pour les dalles, en fonction de
la résistance & 1'écrasement de cubes W),90 et du rapport d’armature p.

et la sécurité a la fissuration est donnée a la fig. 4. Malgré la dispersion des
résultats qui provient des difficultés d’observer a temps les fissures et qui di-

minuera avec l'accroissement de la précision des procédés de mesurage, on peut
cependant donner les résultats suivants:

a) La sécurité a la fissuration (fig. 4) et aussi la contrainte de fissuration
(fig. 5) sont plus élevées pour une section rectangulaire d'une dalle armée dans
un seul sens (n =16 4 18 cm, d = 18 4 20 cm, b = 30 cm) que pour une dalle

a nervure (cf. fig. 6). D’aprés les lignes ABC et DEF (valeurs moyennes) on a
pour une dalle a section rectangulaire:

avec St 37 o.r = 875 a 1000 kg/cm? 14
avec St 48 o = 930 & 1175 kg/cm? (14)

ou les limites d’écoulement sont: o,;; = 3000 et o,,3 = 3900 kg/cm? et les
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allongements a la rupture 349/ et 280/p. D’aprés la fig. 4 on obtient pour la
sécurité A la fissuration:

o

avec St 37 vg = =0,7

0,83, en movenne 0,78
Jadm v

(15)

avec St 48 vg = 1% = 0,61 4 0,79, en moyenne 0,70

Jadm
Il en résulte que I'on doit prendre comme sécurité a la fissuration des dalles,
en moyenne
r___3

= Jadm - Z (16)

b) La contrainte de fissuration o.r croit avec une résistance de cube croissante

(cf. les lignes ABC et DEF),

F
c) elle décroit avec un rapport d’armature p = b .eh croissant (cf. ligne GHJ),

d) en choisissant une contrainte admissible 6¢.4m = 1500 kg/cm?2 pour [lacier
St 48, la sécurité a la fissuration est a peu prés la méme (cf. éq. 15) que pour
Pacier 37 avec Geaam = 1200 kg/cm?2.

3* La sécurité a la fissuration vy de dalles rectanqulaires a armatures croisées
et reposant de tous les cotés est expliquée par les essais de Dresde 1932.11 Les
valeurs vy étonnamment grandes étaient pour un appui de tous les cotés et une
projection horizontale carrée de:

VR _qqit__ 1,36 a 2,05, en moyenne 1,8 (17)
adm
donc pour de l'acier St. 37 avec Gc.am =: 1200 kg/cm2 on obtient la contrainte
dans les fers
c.r = 1630 a 2460, en moyenne 2160 kg/cm?2. (18)

Dans le diagramme charges-fléchissements de la fig. 2¢ 'apparition de la pre-
miére fissure est caractérisée par le point R qui se trouve a la hauteur de la
contrainte admissible uam. Pour 'effet statique des dalles 1l faut prendre comme
point de fissuration R’, le point d'intersection des deux droites OR et CR qui est
trés caractéristique dans le diagramme charges-fléchissements et qui a la méme
signification que la limite de proportionnalité dans le diagramme tensions-alionge-
ments de l'acier ordinaire (fig. 1). Cette désignation a par conséquent une
signification fondamentale car on peut voir d'aprés ceci que ces dalles de béton
armé doivent étre calculées jusqu’a cette charge qr = um comme dalles isotropes.
C’est pourquoi il est aussi permis de se baser a coté de l'équation 9 sur
I'équation 10 pour la sécurité a la fissuration.

+Pour les dalles reposant sur les quatre coins (essais préliminaires pour les
dalles champignons) on obtient lorsque la projection horizontale est carrée et
rectangulaire (I,:1, =2:1)

vk = 1,38 a 1,40 (19)
c’est-a-dire pour Ge.am = 1200 kg/cm?2 (St 37)
o.r = 1650 a 1680 kg/cm?2. (20)

11 c¢f. note 9.
18*
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4° La contrainte de fissuration des aciers St 37 et St 52 dans les dalles a
nervure, en fonction de la résistance a lUécrasement de cubes Wyq,. (Essais de
Dresde 1928, cahier 66 et 1935/36)12 (cf. fig. 7 et 4).

a) Pour l'acier St 37 avec béton de qualité restreinte (Wj,5 = 104 kg/cm? et
145 kg/cm?) et p = 0,349 on a trouvé

or = 590 a 615, en moyenne 600 kg/cm? et vg = 0,4 & 0,5 (21)

(cf. ligne CD de la fig. 4) et aussi bien pour une largeur de nervure b, = 20 cm
que b, = 12 cm, ce qui démontre de nouveau les valeurs connues des séries
d’essais du D.A.f.E.B. (cf. AB dans la fig. 7). Dans les essais antérieurs (1928,
cahier 66) on avait obtenu pour les aciers St 37 et St 48 des valeurs nettement
plus petites o.r = 424 a 520, en moyenne environ 500 kg/cm?2 (cf. les points
K a M dans la fig. 7 et GH dans la fig. 4).

far und
L 1'SSGher - Versuc.e PourSl 52 et by =20cm 449s
Essais de Dresde 1935 For and
Geplhglcm’ Dresden tests 0y, =200, AL = 0,165 %
A adm.perm. ! !
0z=1800 e N
O™ 1200 AL=027%
adm.perm. Fir und { #10,22% AL=0,22%
maxYpse=0, =900 FourSts2 et bys20cm (M Gyp870370 f
s Jror. and (2 S 50
Far und D £
PourSt 52 et by=12cm i M.Opp
) for  and
minVpsg=08, Oer=220\For ____________ _ __________ Foed 2l N
/;_oursksw'.n. Oep=~600 75y 7 b-12¢m
or L ER
J G
maxVpsy = 0,5 Oep=600| )  psos  by=2081° g's_ _____ 650
590 bo=12 AL027% u '0:22;/,'

; Vp=012, Oep =500 AL=03%% | 500 520 ( SF.48, bg =20cm
’_"_'P;%!Z'ﬂ_"______.‘__:'_gﬁ.m.._ il ond— 7 500 ,g,‘,,'f" ::ao,y-a,zoa"/o
Querschnilte Pour 5t 37 et by =20cm 224 {SI: 48, by = 20cm

Sections for  and N 0,/ = 1500, AL =0,260%
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aam. perm. Dresdner-Yersuche | | Heff66
—o 100 Essais de Dresde 1928 cahier 66
" Dresden tests issue 66
[}
97 KR
WL/ |~
e X1 ' 767, i1 I 8 2, 60 L/
'i‘*zm—- Ws90+115 W 281000120 m?: 3 25] 250 272 % 305 377, Wheo
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Faible qualité ualité mo, 8éton & haute résistance

Low-grade quality Medium quality

High - grade concrele

Fig. 7.

La contrainte de fissuration o,y des aciers St 37 et St 52 pour les dalles & nervures de
largeur by = 20 et 12 cm en fonction de la résistance 4 l'écrasement de cubes.

b) Les essais correspondants avec de l'acier St 52 (o, = 4310 kg/cm2), des
qualités moyennes et bonnes du béton et une largeur de nervure b, = 20 cm ont
donné (d’aprés les lignes CDE dans la fig. 7 et EF dans la fig. 4)

6. = 830 a 910, en moyenne 870 kg/cm?

_ GeR _ 870
~ 1800

12 cf. cahier 66, D.A.f.E.B., W. Gehler et H. Amos II® partie, Berlin 1931, W. Ernst
& Sohn.

. 1 (22)
VR = environ 5

Cadm
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par contre on a obtenu pour b, = 12 cm (cf. les lignes FGH de la fig. 7 ou
JH ou J est le centre de gravité de FG)
or = 650 a 845 kg/cm? (23)
vi = 0,36 a 0,47
On peut conclure en disant: Dans les dalles ¢ nervure avec acier St 52, la
sécurité d la fissuration ne dépend pas seulement de la qualité du béton mais
ausst de la largeur b, de la nervure. On a obtenu une sécurité a la fissuration
1
2
Uon arrive d cette valeur lorsque la nervure est plus mince (b, =12 cm) que
lorsque Wy o5 = 250 kg/cm?.

¢) Dans les essais de Dresde de 1927 (cahier 66) on utilisa aussi un ciment
spécial avec Wy = 374 kg/cm? pour des dalles a nervure avec acier St 52 et
b, = 20 cm. Les armatures furent dimensionnées pour un 6¢.m = 2400kg/cm?
de telle sorte que l'on obtient p = 0,16505. La contrainte de fissuration se
monte a: 119
CeR == 1195 kg/cm2 et vg =

vR = pour une nervure de largeur b, = 20 cm et un Wyyg==200kg/cm? et

— environ 1 (24)

2400 2
(cf. point P de la fig. 7 et H de la fig. 4). Plus Wyo4 est grand et plus p est
petit, plus sera grande la contrainte de fissuration G..

5° La contrainte de fissuration oz des aciers St 37 et St 52 dans les dalles
a nervure, en fonction du rapport d’armature (cf. fig. 8).

A 11950 P
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\
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\
\ c
ka’ 910
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6500 3 \\\‘
)
G |rr2em ‘\\\\\.t{éasg?
\ 2 595
M \ \si‘:\ Hyperbel
. 520 yper:
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Bewehrungsverhaltnis
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Percentage of reinforcement

Fig. 8.

La contrainte de fissuration o,g des aciers St 37, St 52 et des aciers spéciaux dans les dalles
a nervures avec by — 20 et 12 cm, en fonction du rapport d’armature p.
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Portons pour les points de A a P de la fig. 7 les u en abscisses et de nouveau
les o.x en ordonnées, on obtient, malgré la dispersion, des lignes nettement
descendantes vers la droite comme par exemple PLK et MN. Formons les
centres de gravité X, Y et Z, on peut voir que ces lignes descendantes n’ont
probablemeni pas un parcours en ligne droite. On peut en conclure que toutes
les conditions restant les mémes, plus la section des fers est petite (en tenant
compte de la sécurité a la rupture exigée) plus la contrainte de fissuration c.r
est grande.

Si pour une sorte d’acier la limite d’écoulement o, est plus élevée que pour
d’autres, il faut en principe relever la contrainte admissible 6..am en tenant
compte de la sécurité a la rupture. Plus la section nécessaire de fer Fe devient

. F )
petite et par conséquent la valeur p = b—e N plus la contrainte de rupture oer

devient grande. Le relévement de Ge.am est une limite en ce sens que l'on doit
CeR '

avoir vp :8-——-; 1/,. Mais comme le module d’élasticité est également grand
eadm

pour toutes les sortes d'acier, 'allongement et par le fait méme le danger de
fissuration croissent proportionnellement a la contrainte donc indépendamment de
la limite d’écoulement qui par oconséquent a une signification directe pour la
sécurité a la rupture mais indirecte pour la sécurité a la fissuration.

6° La contrainte de fissuration o.x des aciers spéciaux dans les dalles a
nervure (fig. 9).

a) Si d'aprés les essais de Dresde 1936 on reporte les mémes diagrammes de
o — Wy, et de o.r — p (fig. 7 et 8) pour deux aciers spéciaux (fers a
boudin tordus avec o, = 4640 kg/cm? et o = 6050 kg/cm? et fers Isteg avec
o, == 3720 kg/cm? et op = 4940 kg/cm?) on obtient (fig. 9 et 4)

o.r = (00 a 900 kg/cm? et vy = 0,4 a 0,5, en movenne 0,45 (25)

c'est-a-dire le méme ordre de grandeur que pour l'acier St 52.
b) Ici aussi o.r décroit avec un pu croissant (cf. les lignes TV et RS).

III. — Essais d’établissement d’une fonction pour la contrainte de fissuration en
dépendance de la qualité du béton, de la forme de la section et du rapport
d’armature. '

10 — D’apres les essais (fig. 4 a 9) on peut dire que:
a) . croit proportionnellement a la qualité du béton W, et a la résistance a
la traction op, = 0,09 W,

b) o.r décroit avec un p croissant.
¢) Ces- deux -conditions sont remplies par la fonction

Ser - b = (0,09W,) - G (26)
Mais p = PT? et dans le membre de gauche (o.r- F.) = Z. (force de traction
b
du fer) et dans le membre de droite on a aussi la force de traction du béton:

ZI) = O}y - sz = (0309 V‘/Vb) N th'
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L’équation (26) devient:

Fo\ sz) .

K * OeR (F_b) — 0,09 Wb * (Fb— (27)

ou k-0 -Fo = (0,09 W) - Fy, (28a)
k-Z, = Z (28)

Fi. représente la zone tendue fissurée — la profondeur t de la fissure multipliée
par la largeur de la nervure b, et k est un coefficient quil faut encore
déterminer.

Riss, nnuni . Oer kgjcm?
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Fig. 9.
La contrainte de fissuration o,y des aciers spéciaux dans les dalles i nervures avec by = 20 cn
en fonction:
a) de la résistance de cubes W},90. b) du rapport d’armature p.

Cette équation 28 établie par interprétation statistique des résultats des essais
nous laisse apparaitre comme justifiées les conceptions physiques suivantes.
Lorsqu’il se produit une fissure dans la zone tendue du bhéton, Fy,, au moment
ou dans le fer on a un effort o.r. par dépassement de la résistance du béton
a la traction, oy, la force de traction jusqu’alors supportée par le béton:

Zb = O, - sz = (0509 “Yl)> . sz

sera transmise au fer. La grandeur de cette force de traction du béton Z, peut
atteindre d’aprés la qualité du béton (cf. ci-aprés sous 2) une certaine valeur
(exprimée en 9/o) de la force de traction agissant en ce moment dans le fer:
Z. = o.r. Fe de telle sorte que I'on peut écrire Z, = kZ..
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Dans l'équation fondamentale (28) on a dans le membre de gauche (coté du

e
Fy
de forme de la section de fer et d'une facon correspondante on a dans le membre
de droite (coté du béton) un nouveau rapport:

sz _

fer) le rapport d’armature = = p qui peut étre considéré comme un coefficient

que nous voulons désigner par coefficient de forme de la zone tendue du béton.
Notre équation (28) devient alors:

K:6gr-p=009W,):-a (30)
2> — a) Il ne reste maintenant qu'a déterminer le coefficient k. Alors que
dans les sections de béton armé comprimées (F = Fj, 4 15 F.), la section

1 . .
de béton ne supporte que u de la contrainte de la section de fer et alors que

E 2100000

— e = ——————— = ] ¢ == b — k 2
n= g 140000 15 (ou n = 10 pour E; = 210000 kg/cm?)

il faut introduire dans la zone tendue comme coefficient élastique

__E 2100000 _

= B = 350000 o (81)

(avec un module d’élasticité E;, pour la traction d’aprés le cahier 66).

b) L’apparition des fissures dans la zone tendue ne dépend pas seulement du
comportement élastique, mais aussi de la fragilité du béton. Ainsi qu'on le sait
la résistance du béton a la traction ne croit malheureusement pas dans la méme
proportion que la résistance a la compression, c’est pourquoi il faut introduire
pour les trois qualités de béton employé, avec résistance de cubes minima
Wigg = 120, 160 et 225 kg/cm? un coefficient de fragilité s, de telle sorte
que d’aprés I'équation 31 on obtient:

S s
R:——: R
n, 84

(32)

c¢) Dans la fig. 10 on a reporté la résistance a la traction K, de poutres de
béton non armées (en général de grandeur 55 - 15 - 10 cm sollicitées par deux
charges concentrées) en fonction de Wy, (cf. par exemple les lignes DE et FG).
On peut admettre pour les trois qualités de béton que nous avons indiquées:

Ki. = 20, 30 et 40 kg/cm2. (33)

Les valeurs que nous avons également reportées de la résistance a la traction
de prismes (75 -20-16 cm) sont plus faibles pour une résistance de cubes
croissante car il est trés difficile d’appliquer une traction exactement centrée
(cf. les lignes D’E’/, F'G’ et H'J’). On ne peut par conséquent pas les utiliser
pour des considérations sur la résistance.
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Si maintenant 'on introduit dans l'équation 28 a la place de (0,09 W,) la
résistance du béton K, que nous cherchons on peut la calculer directement en
partant de la profondeur mesurée de la fissure, t, lorsque I'on admet pour k
(ou pour s) une valeur déterminée pour les trois qualités de béton. Choisissons
les valeurs suivantes:

1, g K S 4 pour une qualité faible de béton
s="/s, donc k = g7 =150 (Wyu =120 & 160 kg/cm?)
o — 2s K — 8 pour une qualit¢é moyenne de béton (34)

T 100 (Wyas =160 a 225 kg/cm?)

__ 12 pour une bonne qualité de béton
- ﬂ) \Wb 98 — 225 kg/CHl2)

En partant de nos essais on obtient comme valeurs movennes pour les trois
domaines K’,, = 18, 29 et 39 kg/cm2, c’est-a-dire les points A’, B’ et ¢/ qu
présentent la méme croissance que les points A, B et C. D’aprés l'équation
30 notre relation pour la contrainte de fissuration dans ces trois domaines
s’exprime.

9 Fys, 9 Fy, 9 Fy,
GeRzzwb‘ "Fb;, GeR‘:—S“Wb'Fl; et GeR:ﬁWb‘"l';% (35)
ou Fy, = b,t représente la zone tendue fissurée.
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Fig. 10.

Résistance du béton a la traction en fonction de la résistance de cubes (Essais de Dresde 1928

a 1936).
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3> — Exemples.

a) Pour le point B, de la fig. 7 (St. 37) avec b, = 12 cm, F. = 12,72 cm?,
Wiy = 167 kg/cm? il faut calculer la profondeur de la fissure pour la charge
de la contrainte admissible G¢.am = 1200 kg/cm2. D’aprés 1'équation 34 on

obtient pour une qualité faible de béton un k = %) et d’aprés 1'équation 28
sz 1 K M GeR ¢ Fe 1 4 1200 ¢ 12,72
t == = . .
b, b, 0,09.W, 12 100 009167 — >*°m  (863)
alors que l'on mesura un t, = 3,5 cm.

b) Pour le point D de la fig. 7 (St. 52, b, = 20 cm, F. = 8,15 cm?,
W, == 150 kg/cm2) il faut de nouveau calculer la profondeur de la fissure
pour la charge admissible, mais ici pour Ge.am = 1800 kg/cm2 Comme
Wios = Wigo: 1,156 = 217 kg/cm?2, on a une qualité moyenne de béton et I'on

obtient d'aprés l'équation 28 pour un k = %) (éq. 34)

,_ 1 8 1800815
~ 20 100 0,09 - 250

alors que l'on mesura un t; = 3 cm.

c) Pour le point E de la fig. 7 il faut calculer la contrainte o.r existant
lorsque se produit la premiére fissure en partant de la profondeur de fissure
mesurée t; = 3,0 cm pour une charge correspondant a Ge.am = 1800 kg/cm? et
pour Wy, = 305 kg/cm2, b = 20 cm et F. = 8,17 cm2. Supposons que la
profondeur* de la fissure varie proportionnellement a la contrainte et qu’en
moyenne la sécurité a la fissuration vg = 0,5 est assurée, il faut admettre que
lors de I'apparition de la premiére fissure sa profondeur est t—=20,5-3,0=1,5cm.

= 2,6 cm . (36D)

On obtient de nouveau d'aprés les équations 34 et 37 pour k= %} (bonne

qualité de béton)
0,09 -Wy-b,-t 9 305-20-1,5

= . Y 2
OeR — kT, =19 8.17 840 kg/cm
au licu de la valeur calculée d’aprés les mesures oor = 850 kg/cm2.
4> — Ecrivons les équations 28 et 30 dans la forme:
. 1 sz . 1 . a
GeR—K'0,0g'Wb'E—K'0,0Q'Wb’? (37)

on peut en tirer les conclusions suivantes:
- a) La contrainte de fissuration o.r et par le fait méme la sécurité a la fissu-

R . n
p sont, toutes autres circonstances restant les mémes, propor-
adm

tionnelles & la résistance de prisme W, et comme Fy, = b, - t, proportionnelles
aussi 4 la largeur de la nervure b,.

b) Elles sont par contre inversement proportionnelles & la section de fer F,
ou au rapport d’armature u. Mais comme on a lorsque les autres circonstances
restent les mémes:

vation v'g =

Cer - W = const (38)
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les diagrammes des c.x — p des fig. 6, 8 et 9 sont des parties d’'une hyperbole
quadratique dont I'allure est indiquée par une ligne pointillée dans la fig. 8.
c) Le nouveau coefficient de forme de la section de béton (cf. éq. 29):

g — Yoz
Fy
correspond au coefficient de forme de la section de fer appelé rapport
. d’armature p = —Fe— (exprimé aussi en 0o) ou Fr = b - h.
b
Reihe, séris, | ihe séri
°r ypes Re/he,igfaz,fypes
Pa,za,
i 20

¢
'Q—__

20 .
1 1b’2b Fig. 11.
i Formes de section
18 - PR
et sécurité a la
fissuration.
R -®
G e
0'*-_'____ o
3a
20
IV. — La signification de la forme de la section pour la sécurité a la fissuration.

Dans les essais de Dresde 1934 (cahier 75 du ,,Deutscher Ausschuf} fiir Eisen-
beton”) exécutés sur des piéces de béton armé (béton de fabrique) on a déterminé

la sécurité a la fissuration de poutres trés élancées (1:h = 5.82:0481 = 32)
d’aprés I'équation 9b le rapport vg == Mg : Muam. Pour une sécurité v == 3 le
moment de flexion admissible était de Mium =;MB. De plus on a calculé

pour M.y, la contrainte du fer o.,. On obtient approximativement la contrainte
de fissuration par: '
GeR =— VR * O¢q. (39)
Pour les 8 sections de la fig. 11 on peut maintenant calculer au moyen de
I'équation 36a la profondeur t de la fissure et au moyen du rapport t:e
(e =: enrobage de 'armature mesuré du bord inférieur du béton au milieu de
'armature) on peut donner un coefficient de qualité de la sécurité d la fissuration
pour les différentes formes de section. Dans ce cas on a calculé d'aprés le
tableau Il le coefficient élastique n, —_——E;;(éq. 31) en partant de la valeur E,,
déterminée pour chaque sorte de béton. Il faut encore faire remarquer que pour
la forme de section la avec Wy,q = 198 kg/em? il s’agit de béton de qualité
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moyenne avec coefficient de fragilité s = —-(éq. 34) alors que pour les autres
<)
formes de section 1b a 4b il s’agit de béton & haute résistance avec s = 1.
Pour la section constante F, = 2,55 cm? on a calculé d’aprés 1'équation 36a la
profondeur t de la fissure et un coefficient de qualité de la sécurité a la fissu-
ration e :t (enrobage de I'armature e = 1,9 cm).
Tableau II.
l t
Formede| b Wp |y, o =g . n, | (d'aprés e:t
o R “eadm™ “eR =E:E — '
spetion om |kg/em? kg/om n, bz S % s | 'éq.36) |(e=1,9cm)
cm
la 20 198 965 11,06 *s | 16,6 0,41 4,6
1b 6 2317 998 9,46 1 9,46 2,10 09
2a 20 367 1440 7,14 1 7,14 0,78 2,4
2b 6 384 1270 7,14 1 1,14 2,18 0,9
3a 21 394 875 7.14 1 7,14 0,42 4,5
3b 556 | 377 680 7,14 1 7,14 1,30 1.5
4a 20 374 980 7,217 1 7,27 0,51 3,7
4b 4 342 785 7,50 1 7,50 2,16 0.9

D’aprés le tableau II le coefficient de qualité de la sécurité a la fissuration e:
t n'est pas seulement plus grand que pour les deux sections rectangulaires des
formes la et 2a mais aussi pour la forme 3a (dalle & nervure renversée)
et pour la forme 4a (section en I). Les coefficients les moins favorables
(e:t = 0,9 <1) sont pour les sections de dalle a4 nervure des formes 1b, 2b
et 4b et pour la section rectangulaire 3b avec une largeur réduite b, = 5,5 cm
ces coefficients se trouvent entre les deux classes de qualité.13

———— 60 ————— - 60—
= ] f ’Et_*—_w b
‘) al
40 5 T 18 24 18—+
L., Tl T
o R L] L] r -t L] l_ T (1 1] -___1
64 14mm 614 mm
— 60—+ -—C
C. x r ¢ d_
Ciemlee] e
25 e o 25 — 25 —+ 10— 25—=
) 35 40 2;)_ L L% W0
S . R | 4T e Fig. 12.
2424 mm & T4wm .
— 60— - . . Section de différentes
% "3 f I o7 ' ‘[ 5 formes pour les essais
P 35 T_.zs s — 35— sfaee- futurs.
I 0 |~— 40—~ 10 40 35 w0
1 _- . Yo o 1 T .é le l
6 §14mm T 2¢2%mm”
P A } —— 60 oag) A
% 4 AN e
I ;, - 25 -1 10 {425 —

L_..as . 5

qu 4754 20 3511175 40 L ‘ 40
P | oo ,o‘-l 10TT.&.0-1

L 66 thmn H &6 14mm

13 Au point de vue de la résistance des différentes sections, on obtient une autre suite,
ainsi qu’il ressort du cahier 75.
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Ces considérations nous permettent d'espérer qu’il est possible de relever
la sécurité a la fissuration en utilisant pour les ponts en poutre de grande
portée les formes de section e a h que nous proposons a la fig. 12.

V. — La largeur admissible des fissures fut fixée par l'expérience lors des
essais de Dresde 1936 en ce sens que les fers ne doivent pas rouiller dans une
dalle a nervures dimensionnée d’apreés les prescriptions avec Oeqim = 1200 kg, cm?
lorsque Uon emploie lacier St. 37. Les largeurs de fissure mesurées 4 la
hauteur des fers avec agrandissement de 23 fois (cf. photos de la fig. 5) sont
contenues dans le tableau III.

Tableau III.

Largeurs de fissure br mesurées en 1/1000 mm pour Gc adm.

. Fers a boudin
Type de fer St 87 St 52 Isteg T ordue,
Nombre de pou{res 243 4+4 4 4
largeur de nervure 70 a 70 40 a 130 8v a 110 75 a 120
b, =20 cm en moy. 70 en moy. 90 en moy. 94 en moy. 89
_ 25 a 60 10 2 70
b, =12 em en moy. 41 en moy. 35 o o

Des largeurs de fissure mesurées pour une charge correspondant a 6.,um On
peut tirer pour chaque corps, de la distance et du nombre des fissures, la con-

. s S . . s 7 All Ge
tramnte du fer d'aprés la loi de la proportionnalité 1T = F (allongement
1
Al; = bg, longueur considérée ou mesurée = 1,) ou d’autres conclusions encore

(comme par ex. d'aprés la fig. 17, voir ci-dessous en L, 2). Du tableau III
on peut dire que:

1o — Il faut admettre comme largeur admissible des fissures
125 1

b = mm =—-_ mm. 40
& 2dm 71000 8 (40)
2> — La différence des plus grandes largeurs de fissures pour b, = 20 cm
et b, = 12 cm est une confirmation de la considération physique (cf. sous VI, 1)
qui esl exprimée dans notre équation fondamentale (28). Pour la méme pro-
fondeur de fissure (par exemple t = 3 cm) les forces de traction devenues

libres lors de l'apparition de la premiére fissure se comportent comme les
surfaces b, t, c’est-a-dire

Liog:Zns =20 -t:12.t =5:3 = 1,7
alors que d’aprés le tableau III les largeurs mesurées des fissures wy,: wy,

= 70:41 = 1,7 c’est-a-dire donnent la méme valeur. Plus est grande la force
de traction Z, devenue subitement libre, plus s'étend wvraisemblablement la

- - > ] A 37 . . . . 1
fissure. Si d’aprés Uéquation 40 la largeur de fissure admissible bg.am = - mm,

8

cetle limite empéche une réduction trop grande de la section de fer F. (ici l'on a
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M= 034 a 0220). Ces relations ne peuvent étre mises au net que par de
plus emples essais. '
VI. — Résumé des conclusions concernant la sécurité a la fissuration, sur la
base des essais de Dresde de 1928 et 1935.

1° —- Représentation physique. Au moment de I'apparition de la premiére
fissurce la section Fp, = t - b, n’entre plus en ligne de compte et il en est de
méme de la force de traction qui avait agi jusqu'alors. La détermination de
cette force de traction se fait d'apreés I'équation 28. Elle est exprimée en fraction
de la traction au fer Z = o.r - F. d’aprés 'équation 34 et suivant la qualité du
béton elle est égale a 4,8 ou 12 0.

Il faut encore remarquer que cet accroissement de la traction du fer n’existe
qu'a I'endroit de la fissure mais pas dans les sections non fissurées.

2° — D’aprés ces essais I'influence de la forme de la section des fers n’est
que restreinte par rapport a la sécurité a la fissuration. Par contre la grandeur
du rapport d’armature p a une importance préponderante. Plus est faible la
section de fer par rapport a la section du béton et a la largeur b, de la zone
tendue du béton plus est grande la sécurité a la fissuration. On obtient une
restriction en fixant la largeur admissible de la fissure (d’aprés 1'équation 40)

- 1 .
qu’il faut prendire br.in = g mm- Plus 'la nervure est large, plus est grande
la largeur de la fissure (quand F. reste le méme).

3> — Lorsque la qualité de béton croit, la sécurité a la fissuration croit aussi

fortement. Mais comme la fragilité est plus grande dans l'emploi de ciments
a haute résistance (ou le rapport entre la résistance a la traction Z et la résistance’
‘a la compression D est plus petit) cet accroissement de la qualité de la résistance
de cubes ne peut agir malheureusement que dans une mesure restreinte sur la
"sécurité A la fissuration du moins pour les sortes de ciment que l'on utilise
actuellement. ,

4> Au point de vue des formes de section on peut s’attentre a ce que Uappli-
cation de sections en forme de I ou de caisson ait une influence favorable dans
les ouvrages de grande portée aussi bien sur la sécurité a la fissuration que sur
la résistance. C'est pourquoi la Commission Allemande pour le béton armé a
proposé d’exécuter des essais avec de telles sections en utilisant des bétons a haute
résistance avec W, = 450 kg/cm? et des aciers a haute résistance (ainsi qu'en

. . . . . 1 . ’ 7 4 :
choisissant des dimensions environ—-fois plus grandes qu'en réalité) (cf. fig. 12).
5> — En considérant la grande sécurité a la fissuration (cf. éq. 16 et 18) des
\ . . 3 \
dalles a section rectangulaire (v =1—) par rapport aux dalles & nervures

(vi = 0,4 4 0,5) on peut recommander l'emploi d’aciers a haute résistance
dans les dalles en réduisant autant que possible la section des fers F. pour autant
que le permet la largeur admissible des fissures, br.am. On peut souhaiter que
de tels essais seront exécutés au plus tot.

6° — L’emploi d’une conirainte admisssible 6c.am = 1800 kg/cm? lors de
l'utilisation d’acier St. 52 est justifié au point de vue de la sécurité d la fissu-
ration de dalles @ nervures sollicitées statiquement ainsi qu’il ressort des essais
de comparaison avec de l'acier St. 37 (6..am = 1200 kg/cm?).
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D. — La sécurité a la rupture de dalles rectanqulaires et d nervures lors de
Uempoi d’acier a haute résistance.
I. — Le diagramme résistance-armature.

1o — Le calcul de la résistance de dalles a section rectangulaire avec armatures
de différentes forces en aciers St. 37 et St. 52.

La résistance des dalles en béton armé se calcule a la flexion d'aprés les
prescriptions allemandes en admettant:

a) la collaboration du béton dans la zone tendue (appelé calcul d’aprés le
stade II),

b) le rapport des modules d’élasticité de l'acier et du béton doit étre
choisi: n = E: E, = 15.

D’autre part les contraintes admissibles sont:

1

c) pour le béton avec une sécurité de 3 (v = 3), donc Opadm =§VV1,
(W = résistance de cube).
o . C 1
d) Pour l'acier a béton avec une sécurité de 2 (v. = 2), donc Geagm = 90

(o, = limite d’écoulement de I'acier).

Dans la fig. 13 nous avons reporté les résultats du calcul pour des sections
rectangulaires, armées d'acier St. 37 et St. 52 en fonction du coefficient
d’armature

= b h
et en ordonnées les valeurs:
M ;
Y =rppe (en kg/em?) (41)
\ . M .
(ou la contrainte de rupture op =, et le moment résistant W; = a - bh2. 14

On peut ici distinguer les deux domaines suivants:

a) domaine des sections peu armées (rupture par dépassement de la limite
d’écoulements o, de Uacier), '

b) domaine des sections fortement armées (rupture par dépassenmient de la
contrainte de compression par flexion du béton).

Les essais du D.A.f.E.B. et spécialement les essais de Dresde avec acier
a haute résistance nous conduisent au résultat que la résistance obtenue dans le
premier domaine par le calcul (sections peu armées) concorde d'une maniére
satisfaisante avec les résultats des essais. La limite d’écoulement de [acier
détermine la rupture (cf. B éq. 7). Dans le deuxiéme domaine par contre
(sections fortement armées) la résistance obtenue par les essals est sensiblement
plus grande que la valeur obtenue par calcul. Le but des essais de Dresde
1935/36 était par conséquent:

1o — de déterminer par des essais la limite d’armature qui sépare le premier
du second domaine,

14 F. v. Emperger: ,Die Normen fir Eisenbeton 1935 in Oesterreich®, Beton und Eisen
1935, vol. 3;’1, cahier 16, p. 254.
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2° — de déterminer la compression du béton au moment de la rupture,
obtenue lors des essais en comparaison avec la résistance trouvée par le calcul
basé sur la résistance de cube.

&

L
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accord fo regulation
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Fig. 13.
La résistance des poutres de béton armé en fonction de l'armature (d'aprés Emperger et
Haberkalt).
II. —- Interprétation de lessai pour le procédé de calcul.

Détermination des limites.

La question de la résistance des dalles de béton armé rectangulaires et a ner-
vures en fonction de la force de 'armature a été étudiée par le «Oesterreichische
Eisenbeton-Ausschuf3» sous la direction de son président, le Conseiller ministériel
F. Gebauer et si bien mise au clair qu'une proposition de F.v. Emperger et
Haberkalt doit étre introduite dans les prescriptions autrichiennes pour le béton
armé (cf. fig. 13). Cette proposition consiste a relever par rapport aux pre-
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scription actuelles (du point II au point III) la limite entre les deux domaines
dans lesquels la limite d’écoulement ou la résistance de cubes est déterminante.
Ceci correspond & un relévement de 200/ de la compression admissible du béton

Tragfahigkeit
Rés%‘an’ge . T-LL  kg/em?
Carrying capacity b°h
A Alg=1,82%
soT D
H
5= 0,95% h Versuc
Hg=0,72% |H8% BT 0 Y apres lessai
JPla b fl ;accard.fofesl‘
6 = 4100kg/cm’ 1 W =110
o0} a| 4™ /¢ JEEEHE— W =150
JI f fila “Wp=110
g/, W . F(nach Yersuch)
v Wp=110 ((d’apr'es/’essai/
JY o z (accorad.to lesr)
JI| St37 0;=2800
30t EG' |/ 6;=280
Jsteg-Stahl
ﬂcie? Jsteg N\ Y B8
Jsteg-steel
65 = 4100 T 7o
N W, = 110(rechnungsméssig)
(calculé)
20T I (calculated)
101
I
700/e
AR
Attt
0 05 1,0 15 2,0 Jo
Bewehrungsgehalt
AL Armature

Percentage of reinforcement

Fig. 14.

La résistance des poutres de béton armé a section rectangulaire, en fonction de I'armature, d’aprés
les essais de Dresde.

par rapport a la contrainte admissible actuelle. Mais comme on a conservé les
contraintes admissibles, il existe un saut dans la courbe de la résistance a la
limite d’armature (point III). Cette solution n’est par conséquent pas encore
tout-a-fait satisfaisante car elle n'est fondée que pour des sections rectangulaires
et parce quil peut se présenter des cas ou par adjonction de fers d’armature
la résistance diminue dans les calculs. Aux endroits de forte compression du
béton on dispose d’élargissement en hauteur ou en largeur des nervures et méme
lorsque cela est nécessaire on introduit des fers de compression qui ne sont

19 F
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jamais complétement utilisés et qui avant tout nuisent a I'exécution du bétonnage
et par conséquent 4 la qualité de la liaison: Comme il arrive souvent que dans
la conformation des constructions de ponts et charpentes il faut éviter les
voutes, spécialement dans la concurrence avec l'acier, il est nécessaire de mettre
cette question tout-a-fait au clair.15

a) Pour le premier domaine ou la limite d’écoulement de l'acier est déter-
minante, les essais de Dresde 1936, exécutés sur des poutres a section rectangu-
laire (fig. 14) armées d’acier St. 37 et Isteg nous ont donné les résultats
suivants: La courbe de la résistance est & peu prés une ligne droite et les
ordonnées sont en moyenne de 12,50/ plus grandes que les valeurs calculées.
Ceci donne une réserve de sécurité trés & propos. La limite d’écoulement est
dans ce premier domaine de nouveau déterminante pour la sécurité. Il n’y
a aucune rvaison de modifier le procédé de calcul employé jusqu’'a présent. Ces
eéssais de Dresde (fig. 14) permirent aussi de déterminer les limites d’armature
suivantes quiséparentle premier domaine dans lequel la limite d’écoulement de
I'acier est déterminante du second domaine ou la résistance de cube est déter-
minante. On obtient:

pour l'acier St. 37: avec o, = 2800 kg/cm? et W, = 110 kg/cm?
pe = 1,82 0,
pour l'acier Isteg: avec o, = 4100 kg/cm? et W, = 110 kg/cm?

pe = 0,72 o),
pour l'acier Isteg: avec o, = 4100 kg/cm? et W), = 150 kg/cm?
pe = 0,95 9.

Les lignes que l'on a trouvées par les essais dans le second domaine, CD pour
I'acier St. 37 et EF pour l'acier Isteg se trouvent sensiblement plus haat que
la ligne AB de la résistance obtenue par le calcul. Il faut encore remarquer
que pour une armature de 1,6 9o les points J que l'on a trouvés lors des essais
appartiennent en partie & W, = 110 kg/cm? et partie 4 W, = 150 kg/cm?
donc que dans le premier domaine la résistance est indépendante de la résistance
de cube.

b) De nouveaux essais sont en cours pour la détermination de la limite d’arma-
ture pi pour les dalles rectangulaires et a4 nervures armées de differentes sortes
d’aciers.

Lors des essais de Dresde, le Dr. E. Friedrich, collaborateur scientifique au
Laboratoire officiel d’essai des matériaux a Dresde a proposé un procéde remar-

quable pour la détermination de cette limite.1®6 On obtient une représentation
: . M-h
trés expressive en portant en ordonnée la capacité de résistance T = 3
i

h

. 1 .
et en abscisse les valeurs Pl Si I'on se base pour la rupture, dans la

zone comprimée du béton, sur la résistance de prisme o, = 0,75 Wy, et sur un
nouvel état Ilc avec répartition rectangulaire des contraintes (en tenant compte

15 ¢of. aussi R. Saliger-Vienne: , Versuche iiber zielsichere Betonbildung und an druck-
bewehrlen Balken‘‘. Beton und Eisen, 1935, cahier 1, p. 12.
16 ¢f. contribution a la discussion: E. Friedrich.
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de la déformation plastique du béton) ou bien de I'ancien état IIb avec répar-
tition triangulaire des contraintes, on obtient comme limite:

X3 _ L.VW@ (49)
& h 2 2 3+k

ou le coefficient

k=2 (50)
n- Gp
Comme limite d’armature on obtient:
Ob adm
— So * . 51
He 9 Ce adm ( )

La comparaison avec les résultats de poutres a section rectangulaire (essais
de Dresde 1936) donne une concordance satisfaisante.

¢) Pour l'utilisation de la résistance dans le second domaine ou la resistance
de cube du béton est déterminante pour la rupture, ce n'est que lorsque seront
terminés les essais actuellement en cours & Dresde avec des dalles rectangulaires
et a nervures armées d’aciers St. 37, St. 52 et d’autres aciers a haute résistance,
que l'on pourra faire des propositions qui pourront remplacer le relévement
des tensions admissibles adopté exceptionnellement jusqu'ici pour les cadres
et les voites (Volle Rechteckquerschnitte, § 29 Tableau IV, chiffres 5b, B et d).

Ces considérations nous ameénent aux conclusions que dans le premier domaine
des poutres faiblement armées, 1l ne faut apporter aucune modification au
procédé de calcul actuel; qu'a 'avenir cependant le domaine pourra étre étendu
jusqu’a la limite d’armature pg a calculer qui pourra étre déterminée par les
essais en cours; et que au-dela de cette limite, dans le second domaine, la con-
trainte de compression du béton pourra étre calculée d’aprés un nouveau procédé
pour diminuer I'emploi de fers comprimés et de voites.

ITII. — Contre I'hypothése de la limite d’écoulement o, comme base pour la
sécurité a la rupture (vg = O, : Gcadm; €q. 7) dans les piéces en béton faiblement
armées on émet I'objection que par suite de la déformabilité plastique du béton
on obtient dans bien des essais de rupture une valeur calculée plus élevée que
la limite d’écoulement, c'est-a-dire

Ce max > Os
et que par conséquent cette réserve de sécurité peut encore étre utilement
employée.1?” Dans la fig. 15 nous avons porté ces «valeurs en excés»

Oe max — Os
B=—Tg— (42)

en fonction de la résistance de cube W4, comme on les a obtenues pour des
dalles a nervures dans les nouveaux essais de Dresde au cours desquels on a
apporté un soin particulier a cette observation. Avec une qualité de béton
croissante on peut en principe déterminer un accroissement de cette valeur f3, qui
varie pour les dalles & nervures entre 4 0/ et 26 0o (dans le cas de la fig. 14

17 cf. W. Gehler: Association intern. pour l'essai des matériaux, Congrés de Zurich 1931,
Rapport: , Festigkeit, Elastizitit und Schwinden von Eisenbeton™, p. 1079 a 1087 ou ce mode
de plasticité du béton est traité en comparaison avec l'acier. (Rapport, Zurich 1932, éd. A.I.M.)

19%
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Fig. 15.

La valeur de la déformabilité plastique B en fonction de la qualité du béton Wy g (Essais de
Dresde 1936 sur des dalles & nervures).

on avait en moyenne 3 = 12,50/ ). Par contre on ne put trouver aucune loi. On
peut recommander par conséquent de renoncer d lutilisalion de cette réserve de
sécurité fortement variable et de baser la sécurité a la rupture de dalles en
béton faiblement armées aprés comme avant sur la limite d’écoulement.

1V. — La grandeur de la sécurité a la rupture d’aprés les derniers essais de
Dresde exécutés sur les dalles & nervures est contenue dans le tableau IV.

Tableau IV.
Type d'acier St 317 St 52 Isteg 4 boudin tordu
o 2610 a 2935 3840 a 4445 4035 a 4425 4000 a 4390
en moy. 2790 =-env. 2800 | 3980 = env. 4000 | 4110 =-env.4100 4200
Oe ndm 1200 1800 1500 1800
VB =03 : Op adm 2,33 2,22 2,28 2,33

La sécurité a la ruplure erigée d’'au moins deux fois est ainsi largement
assurée lors d’une sollicitation slalique avec 1200 kg/cm? pour Uacier St. 37
et avec 1800 kg/cm? pour l'acier ¢ haute résistance.
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E. — L’application de lacier a haute résistance comme armature de relrait

dans la construction des routes en béton.

Des essais de Stuttgart, le prof. E. Mérsch a conclu que par l'introduction
d’'une armature, le retrait du béton est réduit de moitié, d'ou l'on obtient la
justification de l'emploi d'une armature de retrait pour les routes de béton.
Si I'on emploie la méme section de fer F. comme armature de retrait, on peut
se poser la question de savoir s’il faut a cause de la sécurité a la fissuration
utiliser l'acier St. 37 ou l'acier a haute résistance, par exemple les treillis
d’acier, en se basant sur les essais de Dresde.

1° — La comparaison des diagrammes contraintes-allongements des treillis
d’acier et des ronds en acier St. 37 (fig. 16) montre que I'on ne peut pas fixer
un écoulement dans les treillis d’acier alors que la limite d’écoulement est
tout-a-fait distincte pour l'acier St. 37. D’aprés DIN 1602 il faut admettre
la limite de 0,200 de l'allongement permanent comme limite d’écoulement
qui, ainsi que le démontrent les essais de Dresde, coincide pratiquement
avec la limite de 0,400 de l'allongement total. On obtient donc pour un

treillis d’acier o, = 5940 kg/cm? pour un op = 7020 kg/cm2 et un allon-
gement a la rupture d = 9,1 0.
2° — La chaussée des routes de béton est aussi sollicitée par les déformations

résultant du trafic. Les dalles avec treillis d’acier, sollicitées a la flexion (essais
de Dresde 1934) nous conduisent a distinguer les trois domaines suivants (fig. 17):

dalles non fissurées (largeur des fissures by = 0); dalles avec fissures de
1

Uépaisseur d’'un cheveu (largeur des fissures by < bR adm =g mm, (cf. éq. 40)

: [ 1 1

et dalles avec fissures fines (TQ_ mm < bp < — mm).

1ec domaine: Dalles non fissurées. Jusqu'a un allongement du fer ou du
béton ¢ = 0,02 0/, donc une contrainte dans le fer de 6 = e. E = 400 kg/cm?,
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la dalle reste sans fissure dans la zone tendue du béton. (Limite inférieure de
fissuration sur la base des essais de Dresde sur des poutres de béton non
armé 55 - 15 - 10 cm et dalles avec treillis d’acier).

2¢ domaine: Dalles avec fissures de Uépaisseur d’'un cheveu. Pour la largeur
de fissure admissible bg.im =~&13*mm (d’aprés 1'éq. 40) on peut calculer pour

une longueur totale de la partie fissurée (de la poutre auscultée, cf. fig. 18)

A 6, (kg/cm’)

W= Jomm e
w 0835 = 7020
(< Ep=029 7%,

w 037 =4370 Fig. 17,

bp =T mm Les diagrammes
€2 = 0,145 °/o s
2= 0, ] des contraintes-

1%1,‘3050=6 L. allongements pour
’idé%;og‘ag“* : | I'acier St. 87 et les
7 ; : treillis d’acier et la
;l largeur de fissure

|

|

|

d'aprés les essais

de Dresde.

Yy 420 : '
1.Bereich,domainerange || 9% = £ =2060000 =~ 2100000 kg/cm?
————— @r—r———r— >
f L. 0102 b3 g4 S;';sendehm;n P
gt N longement de lacier
. /I & I ger eich Elongation of steel
Platte ohne Risse Ranae Oe =Ee+ 7
Dalle sans fissure ange
Slab withoul cracks
Platte mit Haar -Rissen Flatte mit feinen Risser:
Dalle avec fissures de Dalle avec fissures fines
l'épaisseur d'un cheveu Slab with fine cracks

Slab with hair cracks

de 950 mm et pour 11 fissures la somme des largeurs de fissure a cette limite
11 - % mm — 1,375 mm,

et I'allongement du fer sur cette partie

g, = 1,375 mm: 950 mm = 0,145 0j.
Comme dans la fig. 17, OP’S’ représente le diagramme obtenu des efforts-
allongements et OPS le diagramme pour le treillis d'acier (cf. aussi fig. 16),
on obtient pour leurs points d’intersection H’ et H avec les verticales la distance
> = &, = 0,145 0/ de I'axe des coordonnées, les ordonnées o', = 2700 kg/cm?
et 6, = 3050 kg/cm?2.

.. . ) 1
La limite supérieure de la largeur de- la fissure bgx = 5 mm est donc

8

atteinte pour un treillis d’'acier avec une charge de 1304 plus grande que pour

I'acier St. 37.
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3¢ domaine: Dalles avec fissures fines. Comme limite supérieure de la largeur

) . 1
des «lissures fines» on peut admettre le double de bg.inm = g mm, donc
by == n mm. D’aprés l'expérience acquise, la protection contre la rouille

n'est plus complétement assurée dans ce domaine mais elle I'est dans la
regle. Cette limite supérieure est atteinte pour un allongement du fer
>

g, = 2.8, = 20,1450 = 0,2905. A cette abscisse correspondent dans
la fig. 17 les points F’ et F des deux courbes avec les coordonnées o', = o,,-

o] ‘ 3 37
= 3070 kg/cm? et o, = 5500 kg/cm?.

Fig. 18.

Dalle armée avec treillis en acier de construction (Essais de Dresde 1934).

La limite supérieure (b; — -~ mm) des fissures fines sera alteinte pour l'acier

+
St. 37 a la limite d’écoulement o, = 3000 kg/cm?, par contre pour les treillis
d’acier seulement avec o, = 5500 kg/cm2, c’est-a-dire pour une charge 80 0/
O C
plus grande. La garantie conire la rouille qui dépend de la largeur de fissure
br est par conséquent plus grande pour les treillis d'acier que pour [lacier
I £
St. 37 (en admettant une méme section de fer).

F. —- Sollicitations oscillantes des constructions de bélon armé dans Uemplot
d’aciers a haule résistance.

Afin de pouvoir tirer, des résultats des essais de fatigue exécutés sur des con-
structions de béton armé, sollicitées a la flexion et armées d’aciers a haute limite
d’écoulement, des conclusions intéressant le coefficient de sécurité, nous pro-
posons le procédé suivant:

1o — Pour la «sécurité au traficy» nous introduisons l'expression suivante:
W ‘
N = (45)
Wi

wy représente la plus grande amplitude trouvée par les essais de fatigue et qui
peut encore étre supportée un nombre de fois mnfini!® et wy la plus grande
amplitude imaginable qui peut servir de base au calcul statique. Désignons par
0, et o, les limites supérieure et mférteure de contrainte dans les essais a la

fatigue. on a: W, =— O, — O, (44)

15 D’apres les nombreux essais a la fatigue effectués sur des constructions on peut
admettre dans ce domaine que l'amplitude est & peu preés indépendante de la précontrainte
(contrainte movyenne).
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Mais comme dans le calcul statique, en tenant compte du coefficient du
aux efforts dynamiques, la contrainte admissible ne doit pas étre dépassée,
cette derniére forme la limite supérieure et la sollicitation engendrée par la
charge permanente seulement la limite inférieure de tension, dans le calcul
statique, de telle sorte que l'on a ’

WR = Gadm — Og. (45)

2> — DPour la détermination de U'amplitude dans le calcul statique on se basera
sur un cas déterminé, si possible défavorable qui est caractérisé par les deux
hypothéses suivantes:

a) op,:0, = 2:1

b) Comme coefficient dit aux actions dynamiques il faut admettre la plus
grande valeur qui d’aprés DIN 1075 peut se présenter ¢ = 1,4. Dans ce cas
limite on a:

Gutm = O + @ <0, = 0, + 1,4 (2-6,) = 3,8 ¢, (46)
et
WR — Oadm — Gg — GCadm (1 _— '31—8) - 0 737 OCadm- (47)
D’aprés les équations 44 et 47, I'expression de la sécurité au trafic (éq. 435 est:
Go — Ou Go — Ou
— = ’ 48
v Cadm — Og 1,737 Gadm ( )
3> — Nous proposons de prendre v = 2 comme coefficient nécessaire de

sécurité au trafic. Ceci signifie que dans le cas de la rupture a la fatigue
I'amplitude est deux fois plus grande que I'amplitude basée sur le calcul statique.
Une comparaison avec les prescriptions (procédé y) des Chemins de fer du Reich,
1934, pour le calcul des ponts-rails métalliques nous conduit au résultat que
le choix que nous avons fait du coefficient de sécurité correspond & une sécurité
plus grande que celle exigée pour les ponts-rails métalliques (surtout si l'on
tient compte de I'influence défavorable des assemblages rivés et soudés).

4> — D’aprés ce procédé, les résultats des essais a la fatigue de Stuttgart
avec des aciers Isteg sont résumés dans le tableau V ou il faut prendre les
valeurs fondamentales des dalles d’essal et ou les valeurs wy, wg et v sont
calculées d’aprés les éq. 44, 47 et 48. Résullat: L’acier a haute résistance
St. 60 en liaison avec du béton ordinaire dont Wj,q = 120 kg/cm? donne un
coefficient de sécurité v = 2,05 alors que v = 2,9 dans I'emploi d’acier St. 37.
Le coefficient de sécurité des deux dalles avec acier Isteg se trouve entre ces
deux valeurs avec v = 2,5 et 2,2. Par l'emploi de béton a ‘haute résistance dont
Wies = 225 kg/cm? le coefficient de sécurité est relevé par rapport au béton
ordinaire, de 2,2 a 2,5.

5o — Nous avons interprété suivant le méme procédé les résultats des essais
a la fatigue de Stuttgart 1934 effectués sur des dalles avec treillis d'acier.

"~ Résultat: Les dalles avec acier St. 37 et béton ordinaire donnent ici un
coefficient de sécurité un peu plus faible, a savoir v = 2,57. Les deux dalles avec
treillis d’acier des séries b’ et ¢’ qui étaient dimensionnées avec les contraintes
extraordinaires de o, = 2620 kg/cm2 et 2400 kg/cm? présentent un coef-
ficient de sécurité trop petit, & savoir v = 1,23 et 1,29, c’est-a-dire nettement
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moins que v = 2. Par contre une dalle avec treillis d'acier de la série d’,
dimensionnée avec o, = 1950 kg/cm? et constituée de béton a haute résistance
Wyee = 225 kg/cm?2, avait le coefficient de sécurité v — 1,88. En admet-
tant un accroissement linéaire, on peut attendre dans le dimensionnement avec
c. = 1800 kg/cm2 et Wy,g = 225 kg/cm2? un coefficient de sécurité

1950
v = 1,88 . m = Q,OS.
6> —- Avec cette interprétation des essais a la fatigue de Stuttgart on a la

démonstration qu’il est exact de choisir pour les dalles une contrainte admissible
de lacier o, = 1800 kg/cm? méme lorsque Uon a des charges mobiles en
admettant qu’'une résistance minima de cubes Wy, — 225 kg cm? est assurée.
Avec cette exigence au sujet de la qualité du béton il faut admettre si 'on se
base sur I'expérience acquise, un coefficient de sécurité a la fissuration suffisant.

Comme l'on n’a pas encore exécuté des essais sur des poutres soumises a des
charges mobiles, nous proposons de laisser la sollicitation des poutres a
6. == 1500 kg/cm?2.

Tableau V.
Epais- ) 1 " . Coeflicient Sécurité
o Typte série s}::: Dimen- dguf)lg:f)n Type d’acier de - au trafic
ar:n; ure| res- | de la smn-t : plasticité | wy | wg | v=tga
f)'t © sais | dalle | ™™™ |théo- | réel- ,_ Se max Vv
cton d(em)| b/ % Irique| le | O |%emax|B'=—] e
\ 8 R
Isteg -
ébﬁfﬁl‘;e d | 11,5 | 64/1850 | 200 | 260 | 4500 | 5800 129 134401365 2,52
résistance
Isteg + ‘ 2
béton c 14,2 | 47/1750 | 120 | 118 | 4500 | 5600 1,24  [2840/1290, 2,20
ste0 | | - 0 |
© béton 13,7 | 47/1750 | 120 | 123 | 4300 | 4920 1,14 2640{1290 2,05

-+ béton

; }
ST ] 4 | 40/1200 | 120 | 128 | 2950 | 3440 1,16 2570884 2,91
|

Treillis
d’acier et
béton a d’ 13,8 | 64/1950 | 210 | 239 | 5900 | 7120 1,21 2700{1435, 1,88*
haute
résistance

+“Leé':;n b | 17,4 | 41/2620 | 160 | 219 | 5800 | 8160 1,41  [2360{1920| 1,23

Mem | e | 10,8 | 52/2400 | 180 | 195 | 6150 | 7740 | 126  |2280/1770 1,29

-L- béton

—l—S:)gt’Yon a’ 14,0 | 39/1150 | 130 | 115 | 2400 | 3200 1,33 2180| 847 2,57
wygg. 1990 __ 50

1800



298 v W. Gehler

G. — Les contraintes admissibles des armatures ¢ haute limite d’écoulement
pour les constructions en forme de dalles rectangulaires et d nervures.

1o — Les contraintes admissibles données dans le tableau VI furent fixées
le 14 janvier 1935 par le «Deutscher Ausschuf3 fiir Eisenbeton» sur la base des
résultats exposés ici des essais effectués a Dresde et prescrites par les autorités

compétentes. Au sujet des essais et des explications données ci-dessus, il faut
encore ajouter ce qui suit:

Tableau VI.

Les contraintes admissibles
des armatures & haute limite d'écoulement pour les constructions en forme de dalles rectangulaires
et a nervures.

1| 2 8 4 5 6 | 7 8
Limite | Allonge- |Résistance G¢ adm
Numéro- | Sorte d’écou- |ment mini-| minima | Dalles . Domaine de
tation d’acier lement | mum ala| de cubes rectangu- Dalles a validité
minima*® | rupture | de béton laires neryures
No — kg/cm® %% kg/cm? kg/cm? kg/cm? —
1 St 52 3600 20 120 1500 1200 Aussi pour des "
9295 1500 1500 charges mobiles
120 1500 1200
160 1800 1200
2 St 52 3600 20 )
o 150028
225 1800 18002 . |
orsque les
120 1200 | 1200 || cherees sont prin-
. ) 1900 cipalement immo-
3 '/?C-ler 3600 142 160 1800 biles et seulement
spécial?! 150023
995 1800 iyl pour les charpen-
tes non exposées
120 1200 1200 aux' Intemperies
Acier 160 2200 1200
4 spécial 3! 5000 142 150028
225 2200 18002

20 Limite d'écoulement. D’aprés les prescriptions concernant le béton armé § 7, il faut
contrdler les propriétés de l'acier. Pour les armatures sans limite d’écoulement prononcée on
peut introduire comme limite d’écoulement au licu de la limite — 0,2 0 de l'allongement
permanent d’aprés DIN 1602, la limite — 0,4 9o de l'allongement total, ceci sur la base des
essais en cours et jusqu’d une détermination définitive.

21 Armatures d'acier spécial disposées suivant les prescriptions de la police de construction.

22 Correspond a la prescription actuelle.

23 Lorsque la section de chaque fer d’armature est > 3,14 cm? (Dans les fers tordus, c’est
la surface de la barre tordue qui est déterminante).

2t Lorsque la section de chaque fer d’armature est <X 3,14 cm? (méme remarque que sous 4).

25 Dans les dalles rectangulaires on peul admettre aussi un acier avec allongement minimum
a la rupture de 10 0j.

26 Dans les dalles rectangulaires on peut admettre aussi un acier avec allongement minimum
a la rupture de 8 0p.
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a) Sur la base des essais de Stuttgart effectués sur des dalles on peut admettre,
lorsque I'on emploie de I'acier St. 52 ou des aciers spéciaux correspondants et
un béton avec Wyog = 225 kg/cm2, un relévement pour les dalles (6™ colonne,
2tme rangée) de la valeur Ge.am = 1500 kg/cm? jusqu'd Ge.am = 1800 kg/cm?
et méme lorsque U'on a affaire a des charges mobiles.

b) La restriction des notes 23 et 24, avec la valeur constante F. = 3,14 cm?
devrait étre remplacée d’aprés nos équations 28 et 40 par une prescription moins
élevée, ce qui ne peut se faire que sur la base de nouveaux essais.

2> — L’observation critique de la sécurité & la rupture de dalles de béton
armé (cf. sous D II et les fig. 13 et 14) nous conduit aux résultats suivants:

a) Dans le premier domaine des poutres faiblement armées, ou la limile
d’écoulement du fer est déterminante pour la rupture (cas général), il n’est
besoin d’apporter aucune modification au procédé de calcul actuellement en usage.

b) Aussitot que la limite d’armature pg, que sépare les deuxr domaines, sera
déterminée par les essais en cours a@ Dresde sur Uacier St. 37 et Uacier a haute
résistance, on pourra étendre ce premier domaine jusqu'a cette limile el ainsi
employer ict le procédé simple de calcul.

Fur Platten vorwiegend ruhend belastet
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Fig. 19.

Résultats des essais a la fatigue effectués & Stuttgart sur des dalles avec armatures en Isteg et
en treillis d'acier (I et II).
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c) Au-dela de cette limite, c'est-a-dire dans le second domaine, dans lequel
la résistance du béton a la compression est déterminante pour la rupture (cas
rare), on peut introduire comme base un nouveau procédé avec utilisation plus
élendue du matériau. Autant que possible il faut éviter la disposition de fers
de compression et de voiites, ce qui permet d’obtenir une amélioration de l'aspect
constructif.

Nos essais avec des aciers a haute résistance en béton armé nous conduisent
aux résultats: que la sauvegarde de la sécurité a la fissuration et a la ruplure
autorise un relévement appréciable des sollicitations admissibles donc de Uutili-
sation des matériaux (cf. tableau VI). Ils nous conduisent encore a un eramen
critique de la sécurité et enfin a l'extension de notre procédé usuel de calcul
afin d’améliorer la disposition constructive. Cette transformation basée sur des
essais permet de combler une lacune existant jusqu'a présent dans notre science
du béton armé.

Résumé.

La question de l'application de 'acier a haute résistance dans la construction
de béton armé fut principalement mise au net par les nouveaux essais de Dresde
de la Commission allemande pour le béton armé. La largeur des fissures fut
photographiée avec agrandissement de 23 fois et la profondeur des fissures
fut mesurée exactement.

La sécurité a la fissuration, rapport de la charge entrainant la premiére fissure
a la charge utile, se monte a 1,8 pour une dalle appuyée de tous les cotes,
avec armature croisée, 3 1,4 pour une dalle appuyée sur ses quatre coins (essais
pour dalles champignons), a 0,75 pour une dalle armée dans un sens et a 0,5
pour une dalle a nervures. L’application des aciers a haute résistance est par
conséquent a recommander surtout dans les dalles. La sécurité a la fissuration
croit avec la qualité du béton mais malheureusement, dans une mesure réduite,
par suite de la plus grande fragilité des ciments a haute résistance. Plus la
section de fer est petite par rapport a la section de béton et a la largeur des
nervures, plus est grande la sécurité a la fissuration et plus est faible la
profondeur des fissures. Mais comme d'autre part lUouverture des fissures
augmente avec la largeur des nervures, I'élargissement des nervures est limité
par da détermination d'une ouverture admissible de fissure sous la charge utile
(par exemple de 1/ mm). Ces considérations purement statiques conduisent
a une représentation physique: qu’avec l'apparition de la fissure la partie de
section fissurée, (profondeur de la fissure tx largeur de la fissure b,), est
exclue et par le fait méme la force de traction qui agissait jusqu’'alors dans
le béton. La grandeur de cette force pour des bétons de qualité basse, moyenne
et bonne peut étre donnée par 4,8 et 120/ de la force de traction dans le fer.
On peut s’attendre a une plus grande sécurité a la fissuration dans les sections
en I ou en caisson. Des poutres nervurées avec acier St. 52, principalement
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sollicitées par des charges immobiles présentent, pour une contrainte admissible
dans le fer de 1800 kg/cm2, la méme sécurité qu’avec de I'acier St. 37 pour
1200 kg/cm?2.

Les charges de rupture déterminées conduisirent le 14. I. 1935 a I'établisse-
ment, par la Commission allemande pour le béton armé, d'un tableau des con-
traintes admissibles dans Uacier d haute limite d’écoulement (tableau 1V) et
a d’autres résultats. Dans le premier domaine des poutres faiblement armeées,
dans lesquelles la limite d’écoulement du fer est déterminante pour la rupture
(cas général), il ne faut rien changer aux procédés actuels de calcul. Dés que
la limite d’armature, qui sépare les deux domaines, sera déterminée par les
essals en cours a Dresde, il sera possible d'étendre le premier domaine jusqu’a
cette limite et par conséquent d’'employer ici aussi le procédé simple de calcul.
Dans le second domaine, dans leques la résistance a la compression du béton
est déterminante pour la rupture (cas rare), on peut introduire un nouveau
procédé, avec utilisation plus poussée du matériau, afin d'éviter les fers de
compression et les voutes et par sonséquent daméliorer la disposition con-
structive.

Pour les charges mobiles I'nterprétation des essais a la fatique de Stuttgart
a montré que pour l'acier St. 52 dans les dalles, on peut prendre une contrainte
admissible de 1800 kg/cm? pour les fers, lorsque la résistance de cube du béton
est au moins de 225 kg/cm2. On peut recommander de prendre 1500 kg 'cm?
pour les poutres a nervure.
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Aciers 2 haute résistance dans le béton armé.

Hochwertige Stihle im Eisenbetonbau.
High-Grade Steel in Reinforced Concrete.

Dr. Ing. R. Saliger,

Professor an der Technischen Hochschule Wien.

A. — Colonnes avec armatures a haute résistance.

Nous savons par les nombreux essais effectués sur des colonnes avec armature
longitudinale et étriers! que l'utilisation de la limite d’écrasement de l'armature
longitudinale n’est en général pas possible. La limite d'écrasement n’est atfeinte
que dans les colonnes de béton fretté. La raison en est, que I'écrasement a la
rupture du béton n’atteint pas la contrainte d'écrasement des barres d'armature.
La détérioration du béton intervient plus tét et les barres longitudinales
flambent. Dans ces colonnes la contrainte de I'armature longitudinale est donnée
par le rapport E.: E, et il n'y a aucune différence importante que I'armature
longitudinale soit d’acier doux ou d'acier a haute résistance. L’application de
Uacier a haute résistance n’est par conséquent justifiée que dans les colonnes
de béton fretté qui peuvent supporter un plus gros écrasement.

a, Essais sur des colonnes de béton fretté, avec armatures d haute résistance.

Les travaux comprennent, a 'exclusion des essais effectués sur des colonnes de
fonte frettées de béton, plusieurs séries d’essais qui furent exécutés de 1929
a 1933 et sur lesquelles nous- avons déja présenté des rapports.2

La premiére série concerne cinq types différents de colonnes, exécutés deux
fois, en tout 10 colonnes de 1,2 m de longueur, section a 16 cdtés avec un
diamétre de 34 cm, section du béton 700 a 740 cm?2, résistance de prisme
du béton 227 kg/cm2, armature longitudinale en aciers ronds a haute résistance
d’'une contrainte d’écoulement movenne de 7,35 t/cm?, coefficient d’armature
43 a 8,809y, frettage dans 8 colonnes avec des aciers possédant une limite
d’écoulement de 5,2 t/cm? avec coefficient de frettage de 0,5 a 2,00, dans
2 colonnes avec de l'acier ayant un o, = 2,6 t/cm? et un coefficient de frettage
de 2,10).

1 Bach: Mitteilungen iber Forschungsarbeiten des V.D.J. cahiers 29 et 166; Saliger: Zeit-
schrift fiir Betonbau 1915, cahiers 2 a 4. Commission du Ciment armé, Paris 1907; Emperger:
Versuche an Siulen aus Eisenbeton 1908; Spitzer: 3° cahier du &sterr. Eisenbetonausschufy
1912; Mérsch: Der Eisenbetonbau, Deutscher Ausschufi fiir Eisenbeton, cahier 5, 10, 14, 21,
28, 34.

2 Probst: Vorlesungen iber Eisenbeton, 1°* vol. Berlin 1917. Beton und Eisen 1930, cahiers
1 et 17. Rapport présenté au Congrés international du béton et du béton armé, Liége 1930.
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La deuxiéme série comprend six types différents de colonnes, en deux piéces
égales chaque fois, de 1,2 m de longeur, section octogonale de 35 cm de dia-
métre, section de béton 760 cm?, résistance de prisme 204 kg/cm2, armature
lIongitudinale en aciers ronds de 3,8 a 11,204, limite d’écoulement 7,7 t/cm?2.
Dans 6 colonnes, I'armature longitudinale avait un joint soudé au milieu. Le
frettage était constitué de fer en rubans avec une limite d'écoulement de
2,9 t/cm2; le coefficient de frettage était dans toutes les colonnes de 1,1 0.

La troisiéme série d'essai comprenait 16 colonnes de 3,0 m de longueur.
La résistance de prisme du béton était de 116 kg/cm2. L’armature longitudinale
était constituée d’aciers ronds, pour 14 colonnes avec limite d’écoulement de.
4,25 t/cm? et pour 2 colonnes avec limite d’écoulement de 2,77 t/cm2. Le coef-
ficient d’armature était de 3,8 a 14,8 0/p. Le frettage était constitué d’aciers ronds
pour 6 colonnes avec une limite d’écoulement de 5,2 t/cm? et pour 10 colonnes
avec 6, = 2,5 t/cm2. Le coefficient de frettage se trouvait entre 0,5 et 2,2 0.

D’autres essais concernent 10 colonnes de 3 m de longueur dont 'armature est
constituée de profilés de laminage avec une limite d'écoulement de 2,67 t/cm?2
et un coefficient d’armature de 3,7 a 11,90y (colonnes métalliques frettées
par du béton). La section du noyau de 8 colonnes est de 680, respectivement
952 cm?2, celle de deux colonnes a section extérieure carrée est de 490 cm2,
La résistance du béton était de 146 kg/cm2. Les fers de frettage avaient une
limite d’écoulement de 2,5 a 2,9 t/cm2 et le coefficient de frettage était de
0,6 a 1,30/p.

La cinquiéme série d’'essais comprenait 6 colonnes de 1,5 m de longueur
et 14 colonnes de 3 m de longueur, de 34 cm d’épaisseur et d’env. 760 cm?
de surface de noyau. La résistance de prisme du béton était de 211 kg'cm2.
L’armature longitudinale en aciers ronds avait pour 4 colonnes une limite
d’écoulement o, =— 2,4 et pour 16 colonnes un o, = 6,16 a 6,92 t/cm2 avec
coefficient d’armature de 4,6 a 11,0.0/. Le frettage était constitué d’acier avec
c. = 2,0 a 2,3 t/cm? avec pourcentage de 0,5 a 2,10).

b) Conclusions tirées des essais et de considérations théoriques.

1° Domaine de validité.

Dans les essais cités l'armature longitudinale était constituée d'acier avec
limite d’écoulement de 2,2 a 7,7 t/cm2, avec pourcentage d’armature de 4
a 149p. Pour le frettage on s’est servi d'acier avec o, = 2,0 a 5,2 t/cm?2 avec
pourcentage de 0,5 & 204. Les essais concernent donc tout le domaine des
pourcentages et des qualités d’armature qui se présentent dans la pratique.

20 Utilisation des armatures longitudinales.

[’écrasement 4 la rupture des colonnes de béton fretté dépasse en général
sensiblement la compressibilité du béton non armé. Dans une armature frettante
suffisamment forte il est si grand que la limite d’écrasement des armatures est
atteinte ou que la limite d’écoulement est dépassée. Nous n’avons constaté aucune
différence appréciable entre la limite d’écrasement dans l'essai de compression
et la limite d’écoulement dans l'essai de traction de I'acier. Dans les colonnes
frettées il est possible d'utiliser complétement les armatures en acier a haute
résistance. Le comportement des colonnes meétalliques enrobées de béton est



Aciers 4 haute résistance dans le béton armé 305

le méme que celui d’'une armature longitudinale sans rigidité. Le flambage des
barres prises individuellement ou des colonnes métalliques enrobées de béton
n’entre pas en ligne de compte dans un type de construction pratique. Lorsque
le degré d’écoulement est grand il peut exister un danger de flambage pour la
colonne considérée dans son unité.

3° Force nécessaire du frettage.

La limite d’écrasement de l'armature longitudinale pouvait étre utilisée pour
chaque colonne dont la force du frettage.

Fy - 6u écoul > 0,05 Fe - Gecras et

dont Fu Cu écoul ;Oyle’Gp
— ofF o}
ou pa> 0,05 u — et yy =01 —>— 3
Ou écoul Cu écoul

o, représente ici la résistance de prisme du béton.

Si la force du frettage (exprimée par F, - 6, 4ou descend au dessous d'une
certaine valeur, la limite d’écrasement de l'armature longitudinale n’est pas
stirement atteinte. Si la force du frettage est nettement plus grande, le béton des
colonnes peut supporter un écrasement plus fort et les armatures longitudinales
atteignent des compressions qui, pratiquement, peuvent dépasser la limite d’écrase-
ment. Toutes conditions restant les mémes, un frettage dont la limite d’écoule-
ment est haute est beaucoup plus efficace qu'un frettage constitué de fer doux.

4° Effet du frettage.
Le frettage a un double role: L’augmentation de la résistance du béton par

un frettage circulaire est N, = a - F,, - 6 seom1 S1 le béton n’avait aucune rési-

” . .. . 1
stance propre et s’il se comportait comme un liquide on aurait N, :éFu - Gu écouls

c¢’est-a-dire a = o Pour le béton on peut tirer des essais et de la théorie,
. m . .
lorsque m est le nombre de Poisson, a = 5 = 1,4 a 4, ou la plus petite

valeur est valable pour une forte compression, dans du béton a haute résistance,
et la valeur la plus grande pour une compression plus faible, dans du béton de
moindre résistance. Plus le béton a une haute résistance, plus est faible le
coefficient a qui exprime l'effet de frettage. En moyenne on peut calculer avec
a =2 a 3. L'effet de frettage croit avec la limite d’écoulement o s, du
frettage. Le premier role du frettage repose donc sur une augmentation de la

résistance a4 la compression du béton de Aog, = Ff = 2,5 - Uy * Oy eou1 €N
moyenne. Le deuxiéme role du frettage est d’assurer suffisamment de grandes
déformations du béton, de faire atteindre a l'armature longitudinale la limite

d’écrasement, de permettre l'action combinée des deux matériaux et pour

3 L'idée qu'un frettage plus fort, d'env. 2 & 30/ était nécessaire pour assurer l'utilisation
compleéte de la résistance de prisme et de la limite d’écoulement de I'armature longitudinale, n’est
pas confirmée par les essais: voir Freudental: , Verbundstiitzen fir hohe Lasten'’, Berlin 1933.

20 F
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terminer de réduire le flambage des barres longitudinales. Pour des compressions
allant jusqu’a la résistance propre du béton la sollicitation du frettage est faible.
Lorsque les écrasements sont grands la contrainte du frettage croit rapidement
jusqu’a la limite d’écoulement et dans tous les cas jusqu'au déchirage.

Hho Fissuration.

Jusqu’a la fissuration de I'enveloppe toute la surface de la section de béton
(noyau et enveloppe) et les barres longitudinales agissent de la méme facon
que dans une colonne ordinaire de béton armé longitudinalement, dans le
rapport de la dimension d’allongement E. : E;, sans étre fortement influencées
par le frettage. Les fissures longitudinales apparaissent pour une compression
du béton qui est & peu prés égale a la résistance de prisme. L’allongement trans-
versal €, du béton et par le fait méme aussi de l'enveloppe est environ

€ y . cgr ’ 4
g, =—. Admettons que l'on ait pour la capacité d'allongement du béton
m

= (1,6a2)-10%* et m =7 - on obtient e =7 - (1,5 a2) 10t~ (1
a 1,5) - 1073 ce qui signifie que la fissuration de I'enveloppe apparaitra pour un
raccourcissement de la colonne de 1 & 1,5 mm/m. Pour un béton de moiundre
qualité €, est plus petit et m est plus grand et inversément pour un béton
a haute résistance de telle sorte que lI'écrasement de colonne donné peut servir
de valeur moyenne. Un raccourcissement de 1 a 1,5 mm/m correspond & une
contrainte longitudinale dans la colonne de béton -de l'ordre de grandeur de
100 a 250 kg/cm?2, ce qui est la résistance de prisme du béton. Lorsque la
résistance de prisme du béton est dépassée l'enveloppe commence a tomber.
La charge de fissuration peut étre exprimée par .

Nﬁss = (Fb + n- Fe) Cp
La sécurité a la fissuration est ainsi:

Nﬁss *
Nadm

SR=

Si la charge croit au-dessus de Ny, l'enveloppe tombe.

6° Cas limite.

Des colonnes frettées dont la résistance en tant que colonnes de béton a arma-
ture longitudinale (y compris I'enveloppe de béton située a I'extérieur du noyau)
est plus grande que la résistance du béton non fretté (sans tenir compte de 1'en-
veloppe de béton), tendent vers la rupture lorsqu'elles se fissurent et lorsque
I'enveloppe tombe. La charge de fissuration est dans ce cas la charge maxima.
Plus le frettage est fort et plus est réduite la section de I'enveloppe par rapport
a la section totale, plus se trouvent élevées la charge de rupture et la charge de
fissuration.

7° Charge de rupture et charge ulile.

Dans tous les cas ou les conditions données sous 3 sont remplies, la résistance
des colonnes avec armatures a haute résistance est donné par la somme des
résistances: résistance de prisme du noyau de béton, résistance de l'armature
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longitudinale (sans' réduction pour le flambage) et résistance a la traction (la
limite d’écoulement) du frettage.

Nrupt =Fy - Cp + Fe 6e ¢cras + 2,5 Fy 64 écom (1>

pour une sécurité s on a
Nrupt
S

Nadm =

Lorsque la surcharge est principalement immobile, un degré de sécurité
s > 2,5 est tout-a-fait suffisant. L’expérience nous a montré que lors d'une
bonne exécution on peut compter sur une valeur minima de la résistance du

béton dans un ouvrage 6, min = 3 Op moy-
D’ou l'on a:
Fk (o} F Ge ¢ :
P mo e € €Cras
Nadm = 3.5 y + 25 + Fy 64 ¢coul . <2>

Cette relation peut étre employée sans détermination des contraintes admissibles
pour le calcul de la charge admissible ou aprés une transformation appropriée
pour la détermination des dimensions sur la base des qualités de matériau et du
coefficient de securité. Si 1'on veut travailler de la fagon actuellement en usage,
avec sollicitations admissibles, on arrive a la formule: .

Nadszk'Gbadm+Fe‘(5eadm+2,5Fu'Guadm (23)

Ce ad Cu ad
Posons cad@ —n et —2¢

Cb adm Ob adm
Nadm = (Fk+nFe+ 2,5 nuFu) Ob adm
=(1 +np+2,5nupu) Fx ob adm

—n,, on obtient

(2b)

8° P&rticipation du béton et de l'armature a la résistance.

. La participation de I'acier a la résistance est, 4 'intérieur du domaine compris
par les essais, d’autant plus grande que I'armature longitudinale et le frettage
sont forts et plus 'acier a une haute résistance. Par exemple pour 6, 4¢ras = 6000,
Oy scoute = 4000 et o, = 200 kg/cm?2, n = 30 et n, = 20 et en admettant que

M, ==, on obtient les valeurs contenues dans le tableau. o, représente ici la

résistance a la compression du béton, engendrée par le frettage, augmentée par
rapport a la résistance de prisme. On calcule la charge de fissuration avec
F, = 1,4 Fy, la sécurité a la fissuration op pour s = 2,5 fois la sécurité a la
rupture.

Du tableau on peut remarquer ce qui suit: Avec nos hypothéses, pour une
armature longitudinale de 12 9/ et un frettage de 2 0o, la compression moyenne
a la rupture (ramenée a la surface du noyau) croit jusqu'a o = 5, 6 o,. Pour
une résistance de prisme de o, = 200 kg on obtient une compression moyenne
a la rupture de o = 5,6 - 200 = 1120 kg/cm2, ce qui est plus que la résistance
d’une colonne de fonte avec méme section pour un degré d’écoulement moyen.

20*
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F,
p= T = 0,03 0,06 0,12
Fk
N
L 1 1 1
F, op
Ne
== 0,9 1,8 3,6
Fk Sp
Ny
— = 0,25 0,56 1,0
Fk oSy
N
—Drapt 2,15 3,3 5,6
Fk Sp
Oy
—_— = 1,25 1,5 2,0
p
Participation du béton 47 30 18 %o
i de 'armature
longitudinale 42 } 55 } 64 } o
" de frettage 11 A8 15 i 18 &2
N
. 2,03 2,65 3,90
Fyo,
N
s 0,95 0,80 0,70
Nrupt
Sg = 2,4 2,0 1,7

La part de la résistance a la compression du béton décroit avec 1'accroissement
de l'armature, tandis que la part de la résistance a la compression prise par
I'armature croit, dans le tableau ci-joint, jusqu'a 82 0/. De telles colonnes agis-
sent presque comme des colonnes d'acier quoique le béton soit absolument
nécessaire.

c) Application des aciers a haute résistance dans les piéces comprimées et les
colonnes.

L’application des aciers a haute résistance dans les colonnes, les arcs et les
autres piéces comprimées autorise de plus amples possibilités dans le dimen- -
sionnement des sections. Au point de vue des dimensions extérieures nécessaires
il est d’autant plus facile de concurrencer I'acier que I'armature est a plus haute
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résistance. L’emploi du béton a haute résistance se révéle presque toujours néces-
saire, méme lorsque la part de la surcharge qui revient au béton est relativement
faible. A la fig. 1 nous avons représenté a la méme échelle les sections qui sont
nécessaires, dans différentes hypothéses, pour une surcharge de 1000 t.

F=205¢cm?

' 113
Fe =392 cm"
k=78 cm?

Fig. 1.
1> Une colonne ordinaire de béton de construction & armature longitudinale,
avec O .am = 35 kg/cm? et avec un pourcentage d’armature en acier St. 37
de p = 0,80p.

2> Comme ci dessus, mais avec emploi de béton a haute résistance avec
Ob adm = (0 kg/cm?2.

3» Une colonne de béton fretté, en béton a haute résistance avec oy
= 70 kg/cm? et armature en acier St. 37.

4° Une colonne d’acier fretté par du béton, constituée de profilés en acier
St. 37 avec O¢aam = 1400 et o} pqm = 60 kg/cm2.
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be Une colonne de béton armé fretté, en béton a haute résistance (Op adm
= 60 kg/cm?) et en acier avec o, = 6000 (6,.dm = 2400 kg/cm2) pour une
sécurité de 2,5 fois.

6° Une pure colonne métallique en acier St. 37 avec G .am = 1400 kg/cm?2.
La ligne pointillée représente le revétement de la colonne, nécessaire dans tous
les cas. )

Lors de l'exécution des piéces comprimées, avec armatures a haute résistance
il faut prendre des mesures spéciales sur le chantier. Une transmission des
efforts longitudinaux par simple adhérence, ainsi que cela se fait généralement
en béton armé, n’est plus possible ici. Les barres longitudinales sont & assembler
au mieux par soudage bout a bout. Une exécution spéciale est également néces-
saire lorsque la colonne doit supporter de fortes charges concentrées. I.’assem-
blage des barres longitudinales en un fort profil se fait de la facon la plus appro-
priée par des anneaux soudés. Pour les liaisons des poutres aux colonnes et
pour l'assemblage de toute la construction le Dr. Bauer a établi une série de
propositions dignes d’attention. Le profil d’armature constitué par les barres
longitudinales et le frettage est exécuté a l'atelier et I'on peut le mettre en place
sur le chantier comme une colonne métallique.

Dans bien des cas il sera avantageux de rassembler les profilés légers con-
stitués par les colonnes et les poutres, par soudage, rivetage ou boulonnage avec
des armatures de fers ronds en acier ordinaire ou & haute résistance, afin
d’obtenir une adaptation aux effets des charges, aussi poussée que possible, de
la répartition du matériau et par le fait méme des avantages économiques. Cette
méthode de construction qui fut souvent employée, entre autre en Autriche, en
Angleterre et en Amérique peut étre considérée comme un développement bien
compris, aussi bien de la construction métallique que de la construction de béton
armé. Elle représente une collaboration techniquement exacte des deux matériaux
et permet de faire participer a la transmission des forces l'enrobage passif des
constructions métalliques, par du béton, souvent nécessaire pour la protection
contre le feu et la rouille.

B. — Poutres avec armatures a& haute résistance.
a) Essais.

Les essais exécutés en 1912 et 1913 sur des planchers a nervures de 2,7 m
de longueur avec pourcentage d’armature de 1,5 0/o ont donné, pour une limite
d’écoulement de l'acier de 2,5 a 3,5 t/cm?2 un rapport entre la contrainte maxima
des fers et la limite d’écoulement o,: 0, = 1,05 a 1,09.

Les essais fondamentaux avec armature en acier Istegb furent exécutés en 1927
et 1928 et ils ont montré que le rendement optimum était atteint pour un pas de
vis de 12,5 fois I'epaisseur des fers et que la limite d’écoulement était de 1,5 fois
plus grande que celle des fers non tordus. La résistance & la traction était relevée
de 1,1 fois et le coefficient d’allongement du fer était réduit & E, = 1700 t/cm?2.
8 poutres dont la section était de 20 X 30 cm servirent a déterminer par com-

4 Schubwiderstand und Verbund, Springer: Berlin 1913 et Zeitschrift fir Betonbau 1913
faso. 8 et 9 et 1914 fasc. 1.
5 Beton und Eisen, 1928, p. 233 et ss.
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paraison 'adhérence de l'acier Isteg. Les essais effectués sur 12 autres poutres
de béton armé avec les sections 10 X 20, 15 X 20 et 20 X 20 cm et avec pour-
centages d’armature de 0,4 a 1,8 0o permirent de déterminer que les armatures
en acier Isteg supportent des contraintes 1,43 a 1,50 fois plus grandes que les
mdémes poutres avec armature en acier St. 37, et que d'autre part le rapport
6. : 0, = 1,2 pour les armatures faibles et 1,1 pour les armatures fortes. On
put observer un rapport des contraintes de l'acier a l'état de rupture de 1,53 sur
4 dalles de comparaison avec armatures Isteg et St. 37 avec pourcentages de 0,24,

respectivement 0,38 0/o. Le rapport ? fut en moyenne de 1,3 pour les 4 dalles.

Un programme d’essais® exécutés en 1928 comprenait 36 poutres avec section
en forme de T de 2,7m de longueur. 8 poutres étaient armées avec l'acier
St. 48, 6 avec de l'acier St. 80, 4 avec de l'acier Isteg et pour des raisons de
comparaison 8 poutres étaient armées avec de l'acier St. 37. On a prévu deux
qualités de béton avec 150 et 300 kg/cm? de résistance de cube. L’armature lon-
gitudinale se montait & env. 0,5; 1,1 et 1,7 0. Les résultats les plus importants
sont les suivants: La qualité des aciers d’armature emplovés n'influence pas le
fléchissement et la fissuration pour une méme contrainte dans l'acier, au-
dessous de la limite d’écoulement. La qualité du béton n’a de méme qu'une
" influence réduite dans le domaine des contraintes comparables dans [@'acier.
La résistance pour toutes les sortes d'acier a haute résistance aussi long-
temps que la rupture résulte de 1'effet des moments dépend de la limite d’écoule-
ment, de la méme facon que pour une armature en acier St. 37. La combinaison
s'est révélée d’autant meilleure que la contrainte du fer se trouve plus élevée.
Une bonne résistance du béton, toutes conditions restant les mémes, augmente
I'effet combiné et reléve la résistance lorsque cette derniére dépend de la colla-
boration.

Lors des essais exécutés en 19327 on utilisa 8 poutres a section en T armées
avec de l'acier St. 55. La limité d’écoulement était de o, = 3,7 t/cm?2 et la résis-
tance a la traction de 'armature de 6,2 t/cm2. La résistance de cube était de
265 et celle de prisme de 218 kg/cm?; on mesura des écrasements moyens
de 20/,,. Les résultats les plus importants sont les suivants:

Armature . . . . . . . . . pn=2034 073 1,1 1,450,
Fissuration pour une contrainte de

l'acier calculée . . . . . . o.= 1200 800 800 650
Contrainte calculée de I'acier a la

rupture . Gi —13 12 11 1,03

Les essais a la flexion8 sous charges oscillantes et immobiles, exécutés de 1930
a 1932 comprennent 32 poutres a section en T dont 4 piéces identiques de
8 armatares différentes. Les résultats les plus importants:

¢ Bauingenieur 1929, fasc. 7.

7 Fasc. 14 du &sterr. Eisenbetonausschufy, Versuche an Balken mit hochwertiger Stahl-
bewehrung und an streckmetallbewehrten Platten, Vienne 1933.

8 Fasc. 15 du osterr. Eisenbetonausschufs 1935.
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pourcentage d’armature . . . . u =056 0,85 1,4 0

aciers Isteg St. 37 St. 55 Isteg
Contrainte moyenne de fissuration 1100 900 700 700 kg/cm?
Contrainte maxima . . . . . %: 1,45 1,12 1,10 1,23

On mesura une contrainte maxima dans les fers lors de la rupture de o, =
4600 a 5000 kg/cm? (en moyenne = la résistance d la traction) dans des dalles
de béton armé avec armatures étirées jusqu'a l'écoulement? de résistance a la
traction de 4300 a 5300 kg/cm? sans limite d'écoulement et avec pourcentage
d’armature de 0,27 a 0,57 o).

Les essais de comparaison exécutés sur des poutres avec armatures en acier

St. 37 et sur des poutres armées avec de l'acier Torl® ont donné les résultats
suivants:

acier St 37 avec o= 2,8 acier Tor avec o3 = 4,6 t/cm?
pu= 0,69 0,37 0,70 1,43%0
Sp 94 162 94 94 162 | 162 kg/cm?
g‘i 1,11 1,27 1,19 1,07 1,30 1,10
S

Les essais du ,,Deutsche Ausschufl fiir Eisenbeton“11 avec armatures en acier
St. 37, St. 48 et en acier au Si, ainsi que les essais du ,.6sterr. Eisenbeton-
ausschufs“12 fournissent des conclusions importantes sur le comportement de
I'acier & haute résistance. ,

Ces derniers essais ont donné les résultats suivants:

Pourcentage d’armature . . . . . w =039 078 1,77 2,650
Acier St. 55, béton de faible qualité . ze = 1,35 1,14 1 1

S
Acier St. 55, béton a haute résistance 2—: =145 1,31 1,21 1,08

Acier Isteg, béton a haute résistance > = 1,60 1,48 1,34 1,17

Os
b) Fléchissement et fissuration.

A Tintérieur du domaine d'essai qui comprend l'acier de o, = 2,2 4 o, =
5 t/cm2, les poutres avec armature a haute résistance se comportent, vis-a-vis du
fléchissement et de la fissuration, comme des poutres avec acier St. 37 pour les
mémes contraintes situées au-dessous de la limite d'écoulement et en admettant

9 IFasc. 14 du osterr. Eisenbetonausschuf3 1933.
10 Pas encore publié.

1t TFasc. 66 (1920).

12 Fasc. 7 (1918) Fasc. 14 (1933).



Aciers a haute résistance dans le béton armé 313

que la forme et la surface des barres d’armature, ainsi que la qualité et les pro-
priétés du béton, sont les mémes. La premiére fissure apparait pour une trac-
tion due a la flexion (calculée d’aprés le stade I avec le coefficient n qui cor-
respond au rapport E.: E, pour les petites sollicitations) qui concorde a peu
prés a la résistance a la traction par flexion mesurée sur des poutres de béton
non armé. La contrainte effective dans l'acier qui existe directement avant
I'apparition de la premiére fissure, peut se tirer de la capacité d’allongement du
béton. Cette derniére est de 1 a 3- 104 a 'aréte de la poutre et I'on obtient
ainsi la contrainte effective dans la barre d’armature un peu distante da l'aréte
avec 6., = 150 a 500 kg/cm2. La contrainte dans les fers o.11 que I'on obtient
aprés la fissuration compléte sous le moment de fissuration (calculé d’apres le

Fe
bh’
b représente ici la largeur de la zone tendue du béton. En ordre de grandeur,
cette considération est aussi valable pour les dalles a nervures, ou b représente la
largeur de la nervure de béton. Si la résistance du béton a la traction est

stade Il avec n = 15) est trés variable avec le pourcentage d’armature p —

c : . e . \ .
Ob. =.-€p‘3) la relation suivante, représentée a la fig. 2, est a peu prés valable14

0,035) S

- (3)

Avant l'apparition de la premiére fissure les fissures sont transmises du béton
au fer par les forces d’adhérence. Ces derniéres ne sont pas uniformes par suite
de la nature inégale du béton et de la surface des fers. A un endroit les barres
d’armature présentent une tendance au glissement, ce qui est I'anmonce de la
premiére fissure. Entre deux points voisins de fissuration il existe la répartition,
représentée a la fig. 3, des contraintes d’adhérence 1, (contraintes de glissement
et de frottement), les efforts de traction o,, dans le béton et les contraintes o.
dans le fer. Si I'on remplace la courbe t; pas des droites (pointillées) on a pour
la section rectangulaire, lorsque A Z est I'élement de traction transmis par ad-
hérence du béton a I'armature tendue avec périmétre u, la relation:

Cenn =(1—{-

b d? 6p 2 max ___U€ - Timax
6 z 4 ’
De la on peut tirer la distance vraisemblable moyenne des fissures:

_2bd26bsz
3UZ Tymax

AZzFe'AGe:

(4)

Avec z=—09h et h=0,9d on obtient:
o — 99 bh Gbzmax (42)
U T1 max

Ces expressions indiquent que la distance des fissures croit avec la hauteur et
la largeur de la poutre lorsque la surface d’adhérence reste la méme. Pour des
fers ronds on a, lorsque m est le nombre des barres d’armature:

13 Moyenne tirée d'un grand nombre d’essais.

14 cf. Saliger: ,,Der Eiscnbeton®™, 6¢ Edition, p. 165 et ss.
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4Fe
u=md, 7= &
Avec u= llj}(i on obtient:
e — 0;23 de" szmax. (4 b)
U T1 max

Cette expression nous montre que la distance des fissures est d’autant plus
petite que l'adhérence de I'armature dans le béton est plus grande (c-a-d pour
une surface trés rugueuse telle que celle des aciers Isteg et des fers a nervures)
et que I'armature est plus forte et d’autre part plus les barres sont minces et
plus la résistance du béton a la traction est petite. Mais comme l'on doit calculer
avec une adhérence plus faible lorsque la résistance a la traction est plus petite,
I'influence de la qualité du béton s’annulle & peu prés. Si l'on introduit les
Obz Gp

C Cp . . .
approximations ¢,, = —~ et pour la résistance a la traction ¢, =
pPp 6 p

2 12
dou 1, = Voj, 6, =03 op, on obtient pour la distance moyenne des fissures,
lors d’'une armature de fers ronds, la relation:
0,13 d,
e —

T - (40)

Par exemple pour d. = 2 cm et p = 0,01, la distance des fissures est e -=
26 cm.

Lorsque la surcharge de la poutre croit, le glissement des armatures augmente
et 'on a la répartition des contraintes représentée a la fig. 4. Aux environs de
la fissure n’agit plus que la résistance relativement petite au frottement ou au
glissement de fer, et ce n'est qu’a une distance plus grande que toute I'adhérence
existe de nouveau. La longueur e; est déterminée par la capacité d'allongement
du béton et elle se rapproche d’une valeur minima déterminée pour la con-
trainte maxima dans l'acier. Plus les contraintes dans l'acier sont grandes, plus
devient courte la distance e, sur laquelle I'adhérence compléte agit encore.

L’amplitude de la fissure est de:
Ae = kR ER €y.

Dans cette relation kg << 1 est un coefficient qui caractérise la répartition des
contraintes dans le fer aux environs de la fissure et I'écartement du béton par
I'effort de cisaillement local par suite de l'adhérence.l> er est l'allongement
du fer par unité de longueur & l'endroit de la fissure. Par exemple pour

o.r = 2100 kg/cm2, eg = 1073, Pour e = 260 mm, en admettant e, =%: 130 mm

et kn =-§ on a A, = -§~ -1073 - 130 = 0,09 mm. Avec c.x = 3150 kg/cm? (pour

des aciers a haute résistance, au-dessus de la limite d’écoulement) et ex = 1,5- 103
et avec k = 0,9 I'amplitude de la fissure est Ae=0,9-1,5-10-3. 130 = 0,18 mm.

15 Les écartements de cisaillement du béton prés des armatures peuvent sensiblement
augmenter la capacité d’allongement apparente du béton.

- .
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Si les fissures sont moins éloignées l'une de l'autre que nous l'avons calculé
ci-dessus ou que nous l'avons admis dans notre exemple, par exemple par
augmentation artificielle de la rugosité de la surface, les différentes fissures sont
alors plus minces.16 Dans le cas le plus défavorable les fissures peuvent tout au
plus atteindre I'amplitude qui correspond a I'allongement du fer dans la zone
comprise entre deux fissures. D’aprés les essais exécutés1? des fissures de 0,2
a 0.3 mm de largeur sont encore insignifiantes au point de vue de la protection
contre la rouille de l'acier, dans du béton a haute résistance. Il en résulte qu’au
point de vue de la formation des fissures 'emploi des aciers a haute résistance
et principalement des aciers avec surface artificiellement rugueuse est possible,

e £ -
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de méme que I'admission de plus fortes sollicitations, sans danger pour I'existence
de l'ouvrage, jusqu'a environ 2200 kg/cm? dans les parties de construction for-
tement armées (comme les 4mes des planchers a nervures) et jusqu’a 2500 kg/cm?
dans les poutres faiblement armées (comme les poutres rectangulaires et les
dalles). Il est évident que nous supposons ici une bonne exécution et une sécurité
tout-a-fait suffisante de la résistance au cisaillement.

¢) Exigences de la résistance au cisaillement.

Plus l'acier est a haute résistance, toutes les autres conditions restant les
mémes, plus la poutre de béton armé doit posséder une grande résistance au
cisaillement et une bonmne liaison, i cause des grands efforts tranchants que

16 Ausfiihrliche Rifbeobachtungen, fasc. 15 du osterr. Eisenbetonausschuf3 (essais de fatique)
el essais de résistance au choc (non publié).

17 Essais de Honigmann: Beton und Eisen, 1935, p. 301.
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la poutre doit supporter. Il n’est pas nécessaire d'établir de nouvelles régles
a ce sujet. Les lois connues tirées des essais et de la théorie pour les armatures
en acier St. 37 suffisent. Les mesures tirées des essais avec armature en acier
St. 37 pour l'exécution constructive sont complétement justifiées par les essais
effectués sur des poutres avec armature d’acier a haute résistance. Les essais
avec acier a haute résistance ont surtout montré que I'emploi de bélons
a haute résistance n’est nécessaire que lorsque la grandeur de la sollicitation
du béton a la compression et au cisaillement I'exige. Ce que nous venons de dire
est aussi valable pour les forces d'adhérence. Afin de maintenir ces derniéres
dans la mesure admissible, il est nécessaire d’agrandir la surface d’adhérence
par augmentation du nombre des barres d’armature pour la réduction de leur
épaisseur. Le rayon de courbure aux points de pliage des barres obliques et
dans les crochets doit étre agrandi afin d’éviter une surcontrainte locale du béton
et par le fait méme les effets d’éclatement. Aux endroits des pliures un rayon de
courbure de 5 d. ne suffit presque jamais. Il faut au moins 'augmenter jusqu’a
10 d.. Les mesures concernant I'amélioration de la liaison sont en général du
méme genre que celles tendant a assurer la résistance au cisaillement.

d) La zone plastique a U'état de rupture.

Dans les poutres fortement armées la cause de la rupture se trouve dans
le dépassement de la résistance dans la zone de compression du béton, tandis
que la résistance a la traction de I'armature n'est pas complétement sollicitée.
L’emploi de I'acier 4 haute résistance est par conséquent inutile dans tous les
cas, (il serait cependant possible d'utiliser un acier & haute résistance avec gros
coefficient d’allongement L.).

Les poutres faiblement armées sont amenées a la rupture par dépassement
de la résistance a la traction. Dans ce cas les propriétés de l'acier a haute
résistance peuvent étre utilisées. Nous expliquerons plus tard ce que l'on entend
par résistance a la traction, ainsi que la limite & laquelle l'une ou l'autre rési-
stance est déterminante et qui dépend des propriétés qualitatives du bélon ou
de l'acier.

Les essais montrent que méme dans les poutres a faible armature, la cause
de la rupture est I'écrasement de la zone de compression du béton. L’origine
de ce fait est que la zone de compression diminue fortement par suite du fort
étirement de l'armature tendue, d'ou il résulte que la compression du béton
croit dans de telles proportions que la zone de compression est détériorée et
que la résistance est vaincue. On peut en conclure que pour les armatures fortes
et faibles on peut établir la régle générale suivante, qu'a la rupture la résistance
dn béton a la compression est dépassée, directement pour une armature forte
et indirectement pour une armature faible.

A la rupture les contraintes de la zone comprimée se répartissent suivant les
courbes de la fig. 5. La plus forte contrainte est la résistance de prisme o, du
béton. Pour des raisons connues elle est plus petite que la résistance de
cube o,. De nombreux essais ont donné o, = 0,7 & 0,9 o, et 'on peut admettre
en movenne 0,70 o,. La compression qui agit est: D = kbx Op.

Le coefficient k est 0.8 a 0,9 d’aprés les essais exécutés et suivant la résistance
du béton a la déformation. En movenne on peut admettre k = 0,85. La position
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. ' : k
du centre de compression D est en rapport avec k et I'on peut poser y = =

2.
La force de traction de I'armature est Z = F. o.. Nous désignons le rapport de
X
=1
o le
e

pourcentage d’armature par p = b1, ¢t le rapport de la contrainte de I'armature

la hauteur de la zone comprimée a la hauteur de la poutre par & =

Y J . ’ 0
au moment de la rupture o, a la résistance de prisme du béton par § = c_e' Des

p
relations ci-dessus on obtient:

e=BE ®)

Nous désignons Bu par «force de I'armature» et nous voyons que le rapport
de la zone comprimée a la hauteur de la poutre dépend directement de la force

Fig. 5.

o, = ao, c’est pourquoi l'on introduit dans la suite comme caractéristique de

la qualité du matériau, la relation B = D _——ﬁ
Gp a
Dans l'acier avec limite réelle d’écoulement, par exemple St. 55 de la fig. 6,
la contrainte dans le fer est une constante dans le domaine d’écoulement de
e & €, donc 6, = o,. Lorsque l'allongement est plus grand & > €', (domaine

de sollidification) on a ¢, > o,.

de I'armature. A la rupture de poutres faiblement armées on a . = o,, donc

Dans l'acier avec, en principe, une limite d’écoulement, par exemple l'acier
Isteg avec limite d’écoulement & 0,400 dans la fig. 6 on a o, > o, lorsque
l'allongement est plus grand que l'étirement théorique. De la fig. 5 on a:

X o _8h
& o h o €p + €e
peut adopter €, = 50/,,. Le bras de levier des forces intérieures est:

r=h—y=h - = — 2 h=(1P)n,

Avec M = Dz = Zz et en introduisant les valeurs ci-dessus, on obtient les
valeurs de résistance:

. Les essais ont donné un ¢, de 2 a 79/, En moyenne on



Aciers A haute résistance dans le béton armé 319

_ M _ B __ aBasp
== hic, ~ 2 (2—Bw = 9 (2—apsy) (6)
. M  m  ap
et m = bhte, T B ‘“2"(2—(1[35}1)
1ercas - G, = 05 ou o = Bs 1 (armature.faible)

S

Comme B,p = kg, on obtient dans le domaine d’écoulement pour lacier
St. 55 : env g, = 1,7 a 99/, E.:— 0,74 4 0,35, B,p >~ 0,6 a 0,3 pour l'acier
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Isteg et les autres aciers a haute résistance avec limite d'écoulement de principe:
g. = 49/p0 & =055 B.p x 0,45.
Si dans une poutre avec par exemple u — 1,405, armature en acier St. 55

3500

— = 232
150 23,2 et
Bop = 23,3 -0,014 = 0,33. Cette valeur se trouve entre 0,6 et 0,3. Clest

pourquoi la plus haute contrainte dans le fer est a la rupture égale a la limite

on a o, = 3500 et o, = 150 kg/cm2, on obtient B, =
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d’écoulement. La limite d’armature est donc atteinte lorsque B,p = 0,6. Avec
. ,6 0,6 , . .
les valeurs ci-dessus on a p = %—zm= 0,026, c.-a-d. qu’'une poutre

avec armature plus faible que 2,6 0/o est amenée a la rupture par dépassement
de la résistance a la traction du béton; lorsque I'armature est plus forte que
2,6 0o la résistance a la traction n’est pas complétement utilisée et la cause
directe de la rupture se trouve dans I'écrasement du béton. Pour les aciers con-
sidérés nous parlons d'armature faible lorsque B,p < 0,6 pour lacier 55 et
lorsque B,u < 0,45 pour l'acier Isteg et les autres aciers a haute résistance
avec limite d’écoulement théorique.
Pour a = 1 la valeur de résistance donné ci-dessus devient
M
N |3:2_p (2—Rs 1) (6a)

On peut voir de 1a que la valeur de résistance ne dépend que de B,u. Pour

A » ’ ’ Ol E ] s Y
une méme qualité de béton o, B = G—q est d’autant plus grand que I'acier a une
p

plus haute résistance et pu peut étre d’autant plus petit pour obtenir la méme

résistance. Si nous voulons remplacer un acier avec limite d'écoulement o, et
avec pourcentage d'armature u, par un autre acier avec limite d’écoulement plus
élevée o,, et pourcentage d’armature p,, la résistance de la poutre reste la méme

O:
Sg

Toutefois la valeur de la compression du béton déterminée dans le calcul
habituel avec n (= 15) augmente. Mais comme cette valeur n’est pas une
mesure de la résistance a la compression et par conséquent de la sécurité de la
zone de compression du béton, les contraintes admissibles peuvent étre aug-
mentées dans le calcul ordinaire sans réduire la sécurite de la membrure de com-
pression du béton.
os; __ 2400 2 2
Gsa 3600 3 °M T MeT gk

A l'armature réduite u, correspond un accroissement moyen de 10 9o de la
contrainte du béton calculée avec n. La contrainte admissible peut étre agrandie
de cette valeur. La hauteur de la zone de compression a la rupture n’est pas
modifiée par le remplacement d’'une armature par une autre armature de méme

M

. . ;. _ M L
résistance (cf. éq. 5). La valeur de résistance m —= bhlc, — 2 (2 — Bip)

Si par exemple

permet de reconnaitre l'influence de la qualité du béton. Si la résistance o, du
7 Lod . A [PV ’ . c‘ -
béton diminue, pour la méme qualité d'acier, la valeur 3, = cs_q augmente. Ceci

entraine une réduction de la résistance de la poutre ou bien 'on doit augmenter
un peu le pourcentage d’armature si I'on veut conserver la méme résistance.

2¢ cas. 0, >0s oOu a= %’ > 1 (armature trés faible)

Lorsque l'armature est faible, les contraintes dans les fers a la rupture de la
poutre se trouvent dans la zone de solidification et par conséquent dépassent la
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limite d’écoulement. La résistance a la traction de I'armature est plus grande que
I'indique la contrainte d’écoulement. Le rapport o suit & peu prés les relations

suivantes (sur la base d'un développement établi ailleursi8): acier St. 55 o = Ge
= 0,9 +O|~;>O§ valable pour B,p = 0,07 a 0,3; pour l'acier Isteg et les autres
S
aciers a haute résistance sans limite d’écoulement prononcée
o= —093 + 295 L 1able pour Bu—0,1 4 0,6.

S S

Ces coefficients correspondent a des allongements de l'acier a la rupture,
allant jusqu'a 409/,,. D’aprés les observations faites au cours des essais sur la
répartition des fissures, et en tenant compte des considérations indiquées sous b),
ces coefficients ont pour conséquence des amplitudes de fissure de l'ordre de
2 a4 5 mm. De plus grands allongements que 400/,, n’entrent en général pas en
ligne de compte dans l'acier en tant qu’armature. C'est pourquoi pour l'utili-
sation de la résistance de I'acier et pour la résistance de la poutre en béton armé
il n’est pas nécessaire de savoir de combien I'allongement a la rupture de I'éprou-
vette dépasse le plus grand allongement de l'acier dans des poutres de béton
armé. La suite du diagramme des forces-allongements n’a aucune imporlance
dans les poutres de béton armé. Il n'est donc pas exact d’exiger des aciers
d’armature avec allongement a la rupture plus grand que 400/, plus de 609/,
St l'acier d’armature a un allongement i la rupture plus petit, la charge maxima
sera atleinte a la rupture des barres d’armaturel?.

: 4 7 Ge ) . o
A la fig. 7 nous avons représenté les valeurs o = 5. pour I'acier 55 et pour

s
les aciers a haute résistance sans limite d’écoulement et, a titre de comparaison,

a=‘g:

13 Acier & haute résistance san.
’ \ \ ‘\ 1" | High-grade steel without

14 \
\\ \ Hochwertiger Stahl ohne

\ d
12 N \(‘ Fig. 7
NN & 7
ENT N
N N
17 N \ i
—
10 \ v P \
Bs =0 0,1 0.2 03 04
| Streckbereich

i Zone d'écoulemenf

! i Range of yield
e
e Sk37

18 Beton und Eisen 1936.

19 Fasc. 14 du ,,osterr. Eisenhetonausschuf3. Versuche mit Streckmetallplatten®™, .p. 102 et ss.

21 F
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/

les valeurs pour l'acier 37. La fig. 8 montre les résistances P pour du béton

avec 6, = 150 kg/cm? et des armatures en acier a haute résistance avec o, =
6,7 t/cm?, o, = 3,6 t/cm? (acier 55 et Isteg, dans ce dernier cas aussi, en
lignes pointillées, pour du béton avec o, = 100 et 200 kg/cm?2) et a titre de
comparaison de l'acier St. 37 avec o, = 2,4 t/cm?2.

On peut y remarquer ce qui suit:

1° A la rupture, la contrainte dans 'armature dépasse d’autant plus la limite
d’écoulement que la force de 'armature B, u est plus faible. Pour un méme f, p

nt 2
b hz 65‘6 7]' cm
~Op * 450kg|5 7 .
60

Fig. 8.
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Pacier Isteg et les autres aciers a haute résistance sans limite d’écoulement pro-
noncée peuvent supporter de plus fortes contraintes (par rapport a leur limite
d’écoulement théorique) que l'acier 55 et ce dernier de plus fortes contraintes
que l'acier 37. D'une maniére générale ceci exprime que plus l'allongement de
l'armature est grand, plus est restreinte son utilisation, toutes les autres con-
ditions restant les mémes.

2° Plus est faible la résistance o, du béton, plus P, est grand pour une méme
qualité d’acier. Pour un méme pourcentage d’armature P, u devient plus grand

o} . L . . ,
et par conséquent a = 6—6 plus petit; c-a-d que la résistance des poutres faible-
S

ment armées décroit sensiblement avec une qualité de béton décroissante. Du
béton a haute résistance augmente nettement la résistance. Si par exemple pour
du béton avec o, = 100 kg/cm? on a B, p = 0,20, on obtient pour du béton -
avec o, = 200 kg/cm2, B, p = 0,10. Pour T'acier 55 la contrainte utilisable croit

de ? = 1,05 & 1,20 c-a-d de 14 0/p. La résistance croit a peu prés dans la méme
S

proportion.
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3° Si I'on remplace une armature en acier 37 avec limite d’écoulement o, et
pourcentage d’armature p, par un acier a haute résistance avec limite d’écoule-

) O: ..
ment o,, et pourcentage d’armature p, = G—:‘—- i, on a un coefficient o de
2

I'acier & haute résistance plus grand pour un méme (3,pn, c-a-d que I'utilisabilité
de l'acier a haute résistance par rapport a sa limite d’écoulement est plus grande
et la résistance plus haute. Si par exemple on remplace une armature en acier 37
avec By = 0,20 par de l'acier Isteg, le coefficient a croit de 1,0 a 1,11. La
résistance de la poutre armée en acier Isteg est par conséquent environ 11 0/
plus grande ou si I'on veut maintenir la méme résistance le pourcentage d'arma-
ture de la poutre armée avec l'acier Isteg peut étre réduit a la valeur calculée
ci-dessus L.

4> On peut tirer bien des conslusions de la fig. 8, par exemple les suivantes:
La résistance de poutres avec méme pourcentage d’armature p croit moins que
la limite d’écoulement correspondante, c-a-d qu'a une armature avec limite
d’écoulement deux fois plus haute correspond une résistance moins de deux fois
plus grande.

Si I'on remplace une armature par une armature a haute résistance, la section
que doit avoir cette derniére, pour conserver a la poutre la méme résistance, est
sensiblement plus grande que la section que l'on pourrait attendre du rapport
des limites d’écoulement. Remplacons maintenant le béton avec résistance de
100 kg/cm? par un autre béton avec résistance de 200 kg/cm?2, pour un méme
pourcentage d’armature la résistance augmente de 20 a 25 0o ou pour conserver
la méme résistance 'armature peut étre réduite dans la méme proportion.

De la considération du domaine facile a former du béton et de 'armature a la
rupture, on peut tirer encore une série de conclusions importantes sur I'influence
des aciers a haute résistance et des qualités du bhéton qui ne peuvent pas étre
acquises avec le procédé basé sur n.

e) Dimensionnement.

La détermination des dimensions des poutres de béton armé avec armature &
haute résistance peut se faire de la méme facon que pour I'acier 37. Si l'on part
du domaine a la rupture, facile 3 former, le principe de contraintes admissibles
et de coefficient n perd sa signification. La détermination de contraintes admis-
sibles est toujours un titonnement incertain et une exigence a des variations de
conception trés développées. Le dimensionnement se fait de la fagon la plus

simple sur la base des qualités des matériaux B, = G—g et le degré de sécurité s se
p

calcule au moyen des relations tirées de I'équation 6:

2 sM T sM
= ' = (|
) h Va[?)spc(2—a|3sp.) Vb Gpmin a]/bcpmin ( )

Fo=— —,.b.h

Z'CLGS

Opmoy = 0,54 0,6 6, ;moy d’'aprés les propositions

. 2
Dans ces équations 6, min = 3

21°
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que nous avons faites ailleurs20, et il faut admettre en général s = 2, en cas de
besoin., en tenant compte d’'un coefficient de choc a ajouter aux forces.
J

f) Conclusions.

Méme s'il ne faut pas s’attendre a ce que I'acier a haute résistance supplante
I'acier 37 dans la construction en béton armé, il y a cependant bien des domaines
dans la construction des poutres et charpentes ou I'emploi de l'acier & haute
résistance, en général en liaison avec du béton a haute résistance, donne des
possibilités intéressantes aux points de vue technique et économique. Le prin-
cipale obstacle a I'extension de I'application des aciers a haute résistance était
jusqu’da maintenant la crainte d’'une trop forte fissuration et ainsi la crainte de
relever les tractions, d’'une fagon correspondante a la qualité de 'acier, en main-
tenant le degré de sécurité généralement exigé. On croyait aussi que les aciers
a haute résistance, et spécialement les aciers a limite d'écoulement relevée arti-
ficiellement (aciers Isteg, Tor et autres du méme genre), rouillaient plus forte-
ment, vieillissaient plus rapidement et résistaient mal a la fatique. Cela n'a pas
été comfirmé par les essais.?!

I.’habitude et I'exécution au coup d'oeil qui rétrogradent avec I'accroissement
de 'expérience, lorsque la conviction augmente, jouent aussi un certain rdle, de
telle sorte que les préventions contre les fortes contraintes dans l'acier et par le
fait méme contre la durabilité des ouvrages, ne tiennent plus ou sont fortement
exagérées lorsque le projet et I'exécution répondent a la réalité. Jusqu'a main-
tenant seuls l'acier Isteg et d’autres aciers a haute résistance se sont faits valoir
dans une mesure appréciable dans des domaines spéciaux. Cela ne peut étre que
le commencement d'un nouveau développement dans la construction en béton
armé.

. Résumé.

Sur la base d’essais et de considérations théoriques, nous montrons le com-
portement des aciers & haute résistance dans les colonnes et les poutres. La
déformation plastique, la fissuration et la sollicitation de la construction mixte,
sous des charges faibles (les charges normales) se distinguent nettement du com-
portement sous des charges maxima (a 1'état de rupture). Dans ce dernier cas
les deux matériaux travaillent dans le domaine plastique.

La détermination de contraintes admissibles dans la méthode jusqu’a main-
tenant en usage, avec le coefficient n (= 10 ou 15), ne forme aucune mesure
justifiée de la sécurité du systéme portant. Le principe de contraintes admis-
sibles a perdu son sens. C'est pourquoi nous proposons le dimensionnement des
colonnes aussi bien que des poutres sur la base des qualités réelles des matériaux
et sur la base du coefficient de sécurité que l'expérience nous a montré comme
nécessaire.

20 Beton und Eisen, 1936.
21 Dauerversuche an Balken mit St. 37, 55, 80 und Istegbewehrung, Fasc. 15 des osterr.
Eisenbetonausschusses 1935.
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Joints de bétonnage
et de dilatation dans les constructions du Génie civil.

Betonierungs- und Bewegungsfugen in
Ingenieurbauten.

Concreting and Dilatation Joints in Engineering Structures.

Dr. techn. Ing. F. Baravalle,
Stadtbauamt, Wien.

Les nouvelles connaissances en construction de béton armé qui furent acquises
au cours de ces derniéres années par des investigations économiques et pratiques,
ont permis un accroissement continu des sollicitations du béton, sans pour autant
entrainer une réduction de la sécurité des ouvrages. A I'heure actuelle, la sécurité
par rapport aux résistances du béton est souvent plus haute qu’autrefois, malgré
les sollicitations plus élevées.

Les raisons en sont les suivantes:

1c La qualité du ciment n’a cessé de s’améliorer,

2° les connaissances importantes que l'on a acquises au cours des essais au
sujet de la composition granulométrique des matériaux additionnels peuvent
de plus en plus étre appliquées aux constructions, .

3¢ il est possible d’apporter tout le soin nécessaire au rapport eau-ciment et
au pourcentage d’air dans le béton frais lors des exécutions,

4 1l est possible d’employer des aciers sans limite d’écoulement prononcée,

5° les principes théoriques pour la détermination des contraintes effectives ont
été nettement développés et

6° la connaissance de l'allure des contraintes internes dans les systémes por-
tants de béton armé a pu étre fortement étendue par les séries d'essais
exécutées au cours de ces derniéres années.

Bien d'autres questions et bien d’autres tiches se présentent parallélement
au relévement des sollicitations admissibles pour l'exécution des systémes por-
tants. Les dimensions des systémes portants pour une certaine charge, un type
de sollicitation ou’la conformation constructive ne se déterminent pas de la méme
facon pour des sections élancées ou trapues, hautes ou basses. Si l'on réduit
les dimensions de la section, les influences:

1o des fléchissements,

2° des oscillations du systéme portant,

3° du flambage,
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4

4> des actions chimiques, mécaniques et thermiques sont relevées alors que les
contraintes internes sont souvent réduites par les effets de température et
par le retrait du béton. ‘

Les investigations sur les contraintes internes, la plasticité du béton et les
oscillations des ouvrages, pour surcharges appliquées brusquement! et pour des
charges répétées des millions de fois? entre des limites de contraintes les plus
variables, ont été poussées si loin qu'une évaluation mathématique au moins
approximative de ces influences est toujours possible. De méme il est possible
de calculer les contraintes internes résultant des variations de température et du
retrait du béton; cependant la grandeur de ces influences de contrainte varie
pour différents membres de construction élancés et c’est pourquoi les régles
d’exécution valables jusqu’a maintenant seront modifiées a bien des points de vue
dans la construction de béton armé moderne.

La comparaison qui va suivre, de l'exécution de deux réservoirs du Service
d’alimentation en eau de source de la Ville de Vienne, doit montrer l'influence
des nouvelles connaissances en construction de béton armé sur le projet et la
conformation des systémes portants.

Réservoir de Krapfenwaldl

Le réservoir d'eau de Krapfenwaldl3 fut construit de 1923 a 1926, il a une
surface de 27,70 m - 39,40 m, une hauteur moyenne de 5,58 m et une capacité
de 4900 m.? Une forte paroi intermédiaire continue divise le réservoir en deux
chambres indépendantes 1'une de I'autre. On peut voir la disposition de la
construction portante (dalle champignon), en plan et en coupes dans les fig. 1
et 2. La base pour le dimensionnement des sections de béton armé fut le , Vor-
schrift {iber die Herstellung von Tragwerken aus Eisenbeton oder Beton bei
Hochbauten™ 1921 (Prescription sur l'exécution des constructions portantes
en béton ou en béton armé dans la construction des charpentes). Les sollicitations
maxima se trouvent dans la dalle du réservoir et se montent d’aprés le stade 11
(zone de traction du béton supposée complétement exclue), calculées avec

n — %% = 15a 0, = 60 kg/cm®* O, — 1200 kg/cm?®.
La résistance de cube minima, exigée par ces sollicitations, était'Wyyg =170 kyg/cm?
(cubes 20 - 20 - 20). La plus grande sollicitation dans les colonnes du réservoir,
sans tenir compte des variations de température, était de 38 kg/cm2? pour une
surcharge répartie par champs, et de 25 kg/cm? pour une surcharge compléte
répartic sur toute la dalle.

Afin d’éliminer le plus possible les contraintes de retrait et les efforts
engendrés par des affaissements inégaux, le Prof. Dr. Ing. R. Saliger a recom-

1 Essais sur des poutres de béton armé mises en charge brusquement du Prof. Dr. Ing.
R. Saliger, Ecole Polytechnique de Vienne; le rapport sur ces essais est en préparation.

2 Essais a la fatigue sur poutres de béton armé avec différentes armatures d'acier du Prof.
Dr. Ing. R. Saliger, Ecole Polytechnique de Vienne. — ,,Mitteilungen iiber Versuche ausgefiihrt
vom Qest. Eisenbeton-Ausschuf3‘‘, fasc. 15, Vienne 1935, Oe.J.A.V.

3  Der Wasserbehilter Krapfenwaldl der Wiener Hochquellenwasserleitung™ par le Prof. Dr.
Ing. R. Saliger, Ecole Polytechnique de Vienne. Beton u. Eisen 1926, fasc. 13; Osterr. Bau-
zeitung 1926, fasc. 17.
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Réservoir d’eau Krapfenwaldl. Vue en plan.

mandé la disposition ‘de joints de béwnﬁage de 1 m de largeur qui divisent
toute la construction portante du réservoir, des fondations, des parois et de la
dalle en 6 parties d’au plus 13,70 m de longueur (fig. 1 et 3). On a maintenu
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Réservoir d’eau Krapfenwaldl. Coupe A—B.
1) ballastage de terre.
2) béton leger.
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Fig. 3.

Réservoir d’eau Krapfenwaldl. Joint de bétonnage dans la paroi et le plancher.

ouverts, aussi longtemps que l'exécution de la construction le permettait, ces
joints de bétonnage entre les parties de la construction, exécutées tout-a-fait
séparément, et les fers d’armature de la dalle ainsi que les fers de répartition
dans la paroi dépassent de beaucoup de chaque c6té (au moins 70 em) sans étre
continus, ceci afin d’éliminer des précontraintes défavorables dans l'acier et le
‘béton. La largeur des joints est donné par la longueur de l'empiétement
nécessaire des fers. Leur disposition dans la paroi et dans la dalle est représentée
a la fig. 3. Le béton employé pour le remplissage des joints de bétonnage avait la
méme composition que le béton des parties a relier.

Par l'introduction de ces joints de bétonnage il était possible d’éliminer les .
influences préjudiciables du retrait qui se produit le plus fortement dans le
béton jeune et comme en plus de cela, avant le remplissage de ces joints les
parties terminées furent ballastées autant que possible, la plus grande partie
de l'influence des affaissements de la construction portante était limitée aux
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Fig. 4
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seules éléments de la construction. La disposition de ces joints de bétonnage
permit d’exécuter le réservoir sans joint de dilatation permanent. Si l'on calcule
d’'aprés la méthode du cadre de substitution et suivant le procédé des points
fixes, les moments de flexion et les sollicitations qui se produisent dans la
construction pour une variation de température At = 100 C, on obtient les
valeurs données dans le tableau I.

Tableau I.
Réservoir d’eau de Krapfenwaldl.

Moments de flexion et sollicitations produits dans les colonnes par une variation de température

de At = 10° C [calculés d’aprés le stade II; zone de traction du béton supposée complétement
. Ee
inagissante et n = B = 15].
Distance de la paroi extérieure Colonne 1 2 3 4
admise comme rigide 3,90 7,80 11,70 15,60 m
Moment de flexion dans .
I'axe du systéme portant l MO 0,480 0,968 1514 1,708
Moment de flexion au début
de la téte du champignon ' MR 0,398 0,800 1,250 1,410
Dimensions de la section et 4922 §—=at
armatures des colonnes au début F —F — 760 cm?
de la téte du champignon. 42 e T e= (bUcm
d=42cm h=39cm x;;=10,62cm J;;=1153856 cm*
Contraintes de compression dans
le béton par suite de Mr 3.1 ‘ 74 1 11,5 13,0 kg/Cm’l
Contraintes de traction dans
e fer par suite de Mg 147 ‘ 296 ’ 462 ’ 520 kg/om”

Les hypothéses pour le calcul des cadres et I'allure des moments sont représen-
tées a la fig. 4.

Cette forte influence des effets de température s’explique par la grandeur
de la construction portante et par l'élancement relativement faible des colonnes
rectangulaires. Pour une hauteur moyenne de h = 5,58 m et une épaisseur de
LI 13.3.

d 42

On peut calculer, en tenant compte de la déformation d'un cadre, en négli-
geant le fléchissement de la poutre et pour le méme degré d'élancement des
colonnes, les forces et les contraintes qui se produisent par suite de I'allon-
gement de la poutre dans les colonnes supposées totalement encastrées en bas,

d’aprés la fig. 5.

_d = 42 cm, le degré d'élancement des colonnes

h) ® h)?
S (5) R (5) __Ae _ w-At-L
3-EJ, = 2 B3EJ 2 4
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Hn'h .
Avec M = — ona d’aprés le stade I, E,, = Eu = 210000 kg/cm? = E
et sans tenir compte des armatures:
Hn‘h 2JS 2\]5 W'At'L 3'E'Js
— —_ . O .0y —
M== a et g% 4 (3)2
2
d-w-At-L 3-E.J 3
d’ < Te] — - 8 — ‘ . . . . »
ou b 4-2-.]5 (E): 9. ht d-w-At-E. L
2

Pour h =558m, d =042 , L 2:4.390m = 31,20 m
At = 10°C, w = 0,00001, E = 210000 kg/cm? on obtient
3

~ 55zge - 42-0,00001 - 10-210000- 3120 =13,2kg/cm? contre o, — 13kg/cm?

d’aprés le calcul exact des cadres (fig. 5, tableau I). L’ordre de grandeur des
sollicitations qui existent par suite des variations de température peut ainsi étre
déterminé d'une facon approximative par ces données valables pour de tels
systémes portants.

O

5
—————— Mo

© | = = T )
' f H { ] !/ h
! ] ] ] / >
,' I ] ,I / 2

po | I / / R
Js £ | s i Js Js | A
CCF A
o vz v v 7 o
-

Fig. 5.
Réservoir d'eau Krapfenwaldl. 3) Fixation, paroi supposée oo rigide, M,, Mg, M,.

Réservoir de Lainz.4

Le réservoir d'eau du Jardin zoologique de Lainz prés de Vienne, actuellement
en construction est a la connaissance de l'auteur le plus grand réservoir fermé
d’eau potable qui existe au monde. Il a une surface de 25000 m2, une hauteur
moyenne de 6,85 m et une capacité de 144,000 m3. Une paroi intermédiaire
continue, de 35 cm d’épaisseur divise le réservoir en deux chambre A et B indé-
pendantes 1'une de I'autre. On peut voir la disposition du systéme portant (dalle

¢ ,Der Bau des Wasserbehilters im Lainzer Tiergarten’* par le Dr. Ing. R. Tillmann, Zeit
schrift des Oe.J.A.V., 1936, fasc. 21/22. Le projet mis en soumission fut établi sur la base du
projet exécuté par le Prof. Dr. Ing. R. Saliger pour le réservoir de Krapfenwaldl. La direction
des travaux fut assurée par le Dr. Ing. R. Tillmann et I'Ing. Zaubek du Département 27 (Service
des eaux). Le Prof. Dr. Ing. R. Saliger et le Dr. Ing. F. Pongratz furent les conseillers de la
,JArbeitsgemeinschaft fiir den Bau des Wasserbehilters im Lainzer Tiergarten'’ constituée des

maisons sulvantes:

Allgemeine Baugesellschaft A. Porr
Universale Redlich u. Berger Bau A.G.
Bauunternehmung H. Rella u. Co.
Bauunternehmung F. Swittalek’s Wiwe.
Bauunternehmung G. u. W. Groger.
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Réservoir d'eau Lainz. Vue en plan.

champignon) en plan et en coupe sur les fig. 6 et 11. La 4¢ édition des Normes
autrichiennes pour le béton armé B 2302, actuellement en préparation, servit de
base pour le calcul du réservoir. Cet ouvrage mérite tout spécialement d’attirer
I'attention, non seulement au point de vue hydraulique, mais aussi an point de
vue constructif.

La contrainte de compression admissible, calculée d'aprés le stade II (zone

3e -~
—— = 19, est de
PAb

de traction du béton supposé non agissante) avec n =

W, 28

c5bd adm — 3
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cependant au maximum:

pour les parois du réservoir (d = 35 cm < 40 cm) 80 kg/cm?
pour les socles . . . . . (d = 45cm > 40 cm) 100 kg/cm?
pour les dalles . . . . . (d=25cm <40 cm) .
dans le cas de charge I 80 kg/cm?
dans le cas de charge II, 80 - 1,20 96 kg/cm?
pour les colonnes . . . . (d = 45cm> 40 cm)
dans le cas de charge I 100 kg/cm?
dans le cas de charge II, 100 - 1,20 120 kg/cm?

La contrainte admissible dans l'acier calculée, d’aprés le stade II (zone de
E.
E — 15, est:
pour le cas de charge I pour I'acier St. 37, II 1200 kg/cm?2
pour l'acier Isteg 1500 -1,10 1800 kg/cm?
pour le cas de charge II pour l'acier St. 37 II 1200 - 1,25 1500 kg/cm?
pour l'acier  Isteg 1500 - 1,10 2000 kg/cm?
Pour le calcul de la stabilité des parois ertérieures on tint compte des cas de
charge suivantes:
1° Réservoir vide, poussée des terres compléte, dalle chargée par champs de
‘facon alternative sans ballast et avec ballast + charge utile.
2° Réservoir plein, demi-poussée des terres, dalle chargée par champs de facon
alternative sans ballast et avec ballast -+ charge utile.

traction du béton supposée non agissante) avec n =

Pour le calcul des dalles et des colonnes en a tenu compte dans le cas de
charge 1 de I'effet le plus défavorable:
du poids propre -|- le ballast complet
de la poussée des terres
de la pression de l'eau
de la charge utile (charge de neige)
At = 4-10°C.
dans le cas de charge II de l'effet le plus défavorable:
du poids propre -+ le demi ballast
de la poussée des terres
de la pression de l'eau
de la charge utile (demi ballast + charge de neige)
At = + 100 C.

Si I'on tient compte du fait que I'eau traverse le réservoir en 17 heures au
maximum, un ballast de terre de 50 cm d’épaisseur pour l'isolation du réservoir
est suffisant.

Une exécution de la construction portante sans joint de dilatation, comme dans
le cas du réservoir de Krapfenwaldl, était cependant impossible par suite de la -
grande extension du réservoir (surface env. 25000 m?).

Le calcul des sollicitations, effectué suivant la' méthode indiquée ci-dessus
(fig. 5), a donné pour

n = 6,85 m w
d =042 m E
At = 10° C

I

0,00001
210 000 kg/cm?



Joints de bétonnage et de dilatation dans les constructions du Génie civil 335

pour L = 182,55 m: o, = —2%-d-w-At-E-L= 2—6:;—53
- 210000 - 18255 = 52 kg/cm?

et pour L = 159,65 m op = 45 kg/cm?2,

Ceci nous montre que la disposition de joints de dilatation (permanents) était

absolument indispensable. Cependant il était possible de réduire sensiblement

le nombre des joints de dilatation permanents en prévoyant des joints de béton-

nage (de méme que lors de la construction du réservoir de Krapfenwaldl), ce

qui représente une diminution des frais de construction et la réduction des frais

futurs d’entretien.

On peut voir a la fig. 6 la disposition que I'on a adoptée pour les joints de
bétonnage et les joints de dilatation permanents. La plus grande distance des
joints de dilatation permanents est d’environ 40 m, ce qui correspond d’aprés le
calcul approximatif (fig. 6), pour At = 100C, a une sollicitation du béton de

- 42 - 0,00001 - 10

op = 11 kg/cm2.

Dans les joints de construction, les différents éléments de la construction sont
complétement séparés jusqu'au béton de protection et les fers d’armature de la
dalle, ainsi que les fers de répartition des parois, traversent trés loin des deux
cOtés, de telle sorte que l'on évita les précontraintes défavorables dans l'acier
et dans le béton.

La conformation des joints de construction dans la paroi et dans la dalle est
représentée a la fig. 7.

De méme que dans le réservoir de Krapfenwaldl, les joints de construction
restent ouverts jusqu'a ce que le ballast soit appliqué sur la dalle et a coté des
parois, avec renforcement soigné de la construction portante. Les joints de
travail doivent rester ouverts au moins 6 mois afin que toutes les différentes in-
fluences détériorantes (retrait, affaissement inégal des différents éléments, etc.)
puissent s’exercer avant la fermeture des joints.

Le béton a employer pour le bétonnage des joints de construction doit
posséder la méme composition que le béton des parties a rassembler.

Prés des joints de construction des parois extérieures, on a prévu des che-
minées de travail demi-circulaires et au-dessous des joints de dilatation per-
manents on a disposé un drainage ordinaire (fig. 8), afin d’éviter dans tous
les cas une humidification du terrain. Comme le limon compact qui se trouve la
gonfle lorsque de l'eau y pénétre et finalement devient complétement mou, il
fallait aussi tenir compte du sol dans la disposition des joints de dilatation.

Par suite de la division de la construction portante du réservoir au moyen
des” joints de dilatation permanents, il existe deux types fondamentaux de
systémes en cadres.

Le systéme cadre A: cadre de 5 a 7 champs avec 5 a4 7 colonnes (section
carrée de 42 cm), avec une paroi fixe (paroi extérieure
ou médiane) et avec, en haut, une dalle champignon
continue (fig. 6).

Le systtme cadre B: cadre a 7 champs avec 8 colonnes (section carrée de
42 cm) avec, en haut, une dalle champignon continue

(fig. 6).
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Fig. 7. Réservoir d'eau Lainz.

4) carton goudronné collé. 7) crépi.
5) isolation horizontale. 8) isolation verticale.

(2 couches de carton goudronné). 9) couche double de carton goudronné.
6) béton de protection de 4 cm d’épaisseur.  10) murs sans mortier.

Chacun de ces systémes en cadre fut calculé par le procédé des points fixes,
comme cadre champignon avec colonnes complétement encastrées en bas. On
a infroduit comme largeur du systéme cadre considéré la largeur de tout le

champ.
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Fig. 8. Réservoir d'e:;u Lainz.
11) carton goudronné. 18) vis de cuivre.
' 12) asphalte coulé. 19) joint.
13) mastic d’asphalte. 20) dalle de béton armé.
14) comblé par du mortier de ciment. 21) béton de protection.
15) corde de chanvre goudronné. 22) pointe soudée en haut.
16) cheville en bois. 23) tuyau de drainage.
17) plaque de cuivre. 24) joint avec carton goudronné interposé.

La répartition des moments de flexion, calculés en travée et sur les colonnes,
se fit suivant les prescriptions autrichiennes pour le béton armé.

Les moments de flexion et les sollicitations résultant d'une variation de
température de At — 100 C dans les systémes cadres A et B, sont donnés ainsi
que les hypothéses admises pour le calcul dans les tableaux II et III et dans
la fig. 9.

Nous allons comparer la sensibilité du systéme portant du réservoir d'eau
du Jardin zoologique de Lainz a la sensibilité du resérvoir de Krapfenwaldl;
les contraintes que I'on obtient & une certaine distance de la paroi supposée fixe,
pour une variation de température At = 100 C, sont les suivantes:

Réservoir de Krapfenwaldl (fig. 4)

pour L = 15,60 m, d’aprés le tableau I

2
I\Iu == 1,410 tm
o, = 13,0 kg/cm? et
o, = 520,0 kg/cm?
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Tableau II.

Réservoir d’eau du Jardin Zoologique de Lainz.
Moments de flexion et sollicitations engendrés dans les colonnes du cadre A par une variation

I'axe du systéme portant

de température de A = 10° C [calculés d’aprés le stade II; zone de traction du béton supposée
complétement inagissante et n — g—z: 15.

Distance de la paroi extérieure Colonnel 2 3 4 5 . 6

admise comme rigide 4,7 | 10,20 | 15,65 | 21,10 | 26,65 | 32,00 m

Moment de flexion dans } Mo 0,440

0937 | 1,450 | 1,912 | 2,561 | 2,518 tm

Moment de flexion au début
de la téte du champignon ]

Mg 0,365 | 0,776 | 1,210 | 1,695 | 2,130 | 2,080 tm

422
Dimensions de la section et 2620 4 o ~ar
armatures des colonnes au début N Fo=F'c=18,88 cm?
de la téte du champignon | “2g20

d=42cm h=39cm xp=12,77cm J;=192784 cm*

Contraintes de compression dans le

béton par suite de Mg 24 ’ 50 8,0 10,5 ‘ 14,1 13,8 kg/cm?
gontrainte§ de traction dans le 5 1 157 248 ‘ 396 i 435 496 kg/om?
er par suite de MR

Tableau III
Réservoir d’eau du Jardin Zoologique de Lainz.

Moments de flexion et sollicitations engendrés dans les colonnes du cadre B par une variation
de température de At = 10° C [calculés d’aprés le stade II; zone de traction du béton supposée

complétement inagissante et n = TES:,_ = 15].
Distance de la paroi extérieure Colonne 1 2 3 4
admise comme rigide _ 2,65 7,95 13,25 18,55 m
Moment de flexion dans M, 0,252 0,717 1,296 1,470 tm
axe du systeme portant
Momen} de flexion au début Mg 0,210 0,595 1,080 1,215 tm
de la téte du champignon
Dimensions de la section et 4’”‘\ %-"d,
armatures des colonnes au début 42 Fe = Fla — 7,60 cm?

de la téte du champignon

d=42cm h=39cm x;=10,62cm J;;=115356 cm*

Contraintes de compression dans .
le béton par saite de MR 1.9 % 5,8 } 10,0 11,2 kg/em
Contraintes de traction dans 77 . ‘ 990 ‘ 397 ‘ 446 kg/om?

le fer par suite de MR
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Réservoir de Lainz (fig. 9, cadre A)

L
pour 5 = 15,65 m, d’aprés le tableau II
Mg = 1,210 tm

339

pour des dimensions et des armatures de colonnes identiques a celles du réservoir

de Krapfenwaldl on aurait
op = 11,1 kg/cm?

[

o, = 446,0 kg/cm?

et pour les armatures effectivement employées et les mémes dimensions de colonnes:

opb = 8,0 kg/cm?
c. = 248,0 kg/cm?.

8 9
s —
% —_— RS- i A
ss  _Nosopae 2
<
—1
5.45 5.45 545 sa5 =X 237°
3 I 3 Mo
Mr
Js ]
s Js
Wand Siufe | 2 3 /] s Mg
paroi  colonne —— At 10°
wall  columnr k=170
0 [
§ -
— A3 — S
@-’ 042/0.42 3
©
37| 530 5.30 530 530 530 530 5.30 4 |
2.37
3% Jo 29 (
T i gl
Mp
2 ! Séule 1 2 3 %
colonre
A/'-/U"C*—- co/um” —.a"' fo"c

Fig. 9. Réservoir d'eau Lainz.

25) joint de dilatation permanent.

26) fixation pour les variations de température Mo, Mg, My.
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La possibilité de construire plus élancé comprend en méme temps la possibilité
d’augmenter dans une certaine mesure la distance des joints de dilatation,
cependant cette influence ne doit pas étre surestimée sans controle théorique
exact.

Nous allons parler dans ce qui suit des influences des progrés indiqués au
début dans les points de 1 a 6 quant a 'amélioration de la qualité du béton,
de I'acier d’armature et des connaissances théoriques exactes, sur le danger de
fissuration et I'éloignement des joints de dilatation dans la construction en
béton armé.

Outre I'avantage de pouvoir relever les sollicitations par la conformation nou-
velle et appropriée du béton, ce qui permet de réduire les dimensions des
sections, ce mode d’exécution du béton présente encore deux autres avantages:

a) La plus grande uniformité du béton réduit d'une facon appréciable le
danger de fissuration car les points faibles (nids d'abeilles et autres) peuvent
étre ramenés 4 un minimum ou peuvent méme étre complétement éliminés.

b) Le nouveau procédé de vibrage permet de réduire la quantité de ciment et

d’eau et en outre ce procédé permet de diminuer la quantité d’air contenue par
le béton frais.

—

Frwweww.:
ITTITIINT

Fig. 10.

Profondeur de fissure a dans des poutres de béton armé.

Pour la construction du réservoir de Krapfenwaldl' on utilisa du béton coulé
avec gravier de carriére et 350 kg de ciment par m3 de béton terminé et l'on
employa les méthodes usuelles de bétonnage.

Pour le réservoir du Jardin zoologique de Lainz I'apport des matériaux se
fit d’aprés le poids et en granulations séparées. La quantité de ciment, sur la
base d’essais préliminaires et en tenant compte du vibrage, fut fixée a
240—270 kg par m3 de béton fini.

L’influence des contraintes de retrait est fortement réduite par l'exécution du
béton a grande régularité et a faible contenance de ciment. Il est par conséquent
possible daugmenter la distance des joints de dilatation de la construction por-
tante ou, si I'on conserve la distance usuelle des joints de dilatation, la sécurité
a la fissuration est accrue.

Un développement plus grand peut étre atteint par I'emploi d'aciers a haute
limite d’écoulement ou d’aciers sans limite d’écoulement prononcée, en un mot
des aciers a haute résistance. On évite ainsi la concentration de forts allongements
des fers et la formation de fissures béantes.

La détermination de la profondeur des fissures, dans une série d'essais exé-
cutés par le Prof. Dr. Ing. R. Saliger sur des poutres avec différentes armatures®,

5 Voir Note 1.
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fut effectuée par le Dr. Ing. Jonas Kuodis, au moyen de solutions colorées trés
fluides (4 0/p de Nigrosin dans de I'alcool pur) et les résultats sont décrits dans
son travail de dissertation®.

D’aprés les conclusions, les fissures qui se produisent ne s’étendent pas sur
toute la section de la poutre dans un essai avec charges immobiles mais elles se
répartissent ainsi que l'indique la fig. 10. La fig. 11 montre le résultat de I'essai
avec colorant pour la fissure 5 de la poutre Hda des essais du Prof. Dr. Ing.
R. Saliger. On a laissé agir la couleur lors de I'essai jusqu’a saturation.

Sur la base des travaux fails jusqu'a ce jour on peut encore étudier, par de
grandes séries d’essais, 'allure effective des fissures a l'intérieur de la section de

Fig. 11.

Détermination pratique de la profondeur des fissures dans les poutres de béton armé, par

un essai de coloration.

béton. Cette étude donne de mnouvelles directives, tant sur le mode de dimen-
sionnement des systémes portants que sur leur disposition constructive.

En augmentant l'extensibilité et la résistance a la traction du béton, il est
possible de réduire le danger de fissuration. Chaque progres réalisé dans ce sens
entraine avec lui un progres dans les possibilités de conformation.

Le nouveau marché couvert de Ploesti (fig. 12) est une construction dans
laquelle les joints de travail ont tout spécialement fait leur preuve.?

Les joints de construction avaient ici, outre le role de supprimer les contrain-
tes de retrait, le but précis d'éloigner de la dalle les efforts de traction car. sans

6 Pas encore publié.

7 ,,Die neue Grofsmarkthalle in Ploesti’” par le Prof. Dr. Ing. R. Saliger et le Dr. Ing.
F. Baravalle: Der Bauingenieur 1933, fasc. 21/22.
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mesures spéciales, la dalle de la coupole avec ses poutres aux naissances, le
sommier continu en forme d'anneau ainsi que les dalles elles-mémes auraient
agi comme tirant de la construction portante en arc.

La condition fondamentale pour que I'action que I'on a admise pour les joints
de dilatation permanents puisse s’effectuer, est la capacité de mouvement sans.
entraves de ces joints. Lorsque la construction portante est divisée en deux
parties tout-a-fait distinctes par des joints continus, la capacité de mouvement
est assurée de la facon la meilleure et la plus sire.

—2 .

N S

25.70

v, B
R 25.20 >}
1 212¢?0 . s
3020
720 " @
. Fig. 12.

Marché couvert a Ploesti.

27) joint de 1 m de largeur.
28) fer de calage.

Dans les poutres du systéme Gerber, les appuis mobiles exigent la plus grande
attention.

Nous mettons le lecteur en garde contre Uexécution d’appuis a glissement en
acier, aussi bien en construction de charpentes qu'en construction de ponts. Non
seulement que le frottement de glissement acier sur acier se monte déja a 44 0o
des réactions d’appuis lorsque les surfaces sont lisses et séches8, mais cette
valeur grandit presque toujours d'une facon appréciable par suite de la rowlle

8 ,,Zahlen fiir Jedermann'* du Dr. Hermann von Baravalle, Franckh’sche Verlagsbuchhandlung,
Stuttgart.
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et I'on peut se demander quelle est alors 1'action de tels appuis. Il en résulte des
fissures dans les encorbellements ou dans le systéme portant lui-méme.

La ou des appuis mobiles sont nécessaires, il faut exécuter des appuis d
rouleaux ordinaires et il faut prévoir dans ce cas que le nettoyage et éventuelle-
ment l'installation de nouveaux rouleaux peut facilement se faire en soulevant le
systéme portant. Il faut absolument tenir compte ici de la force de frottement,
de 0,2 a 0,6 9% de la réaction d’appui et il faut faire en sorte que ces efforts
soient transmis dans les différents éléments du systéme portant.

Le frottement et la compressibilité du sol ont aussi une grosse influence sur
la capacité de mouvement et, par conséquent aussi, sur 1'éloignement des joints
de dilatation dans les murs de soutainement et de revétement, ainsi que dans les
semelles et les plaques de fondation. L’introduction de couches suffisamment
épaisses de sable, au-dessous et a coté des corps de béton, rend possible I'agran-
dissement de la distance des joints de dilatation, mais ce mode d’exécution n’est
admissible que la ou le terrain peut assurer I'existence de ces couches de sable.
Il serait trés important d’entreprendre des essais sur I'éloignement des joints de
dilatation, en fonction de la classification des sols et de I'influencabilité de ces
derniers. Ces essais auraient une grosse importance pour les grandes construc-
tions de voutes actuelles. .

Dans toutes les investigations théoriques et pratiques il est indispensable de
‘déterminer la durée des processus de retrait et des variations de température.

L’Ing. K. Fischer (direction des travaux publics de la Ville de Vienne) a
déterminé les températures dans une paroi de béton de 1 m d’épaisseur, direc-
tement aprés le bétonnage. (Tableau IV). Un meétre cube de béton contenait
470 kg de ciment prompt Portland. Il en résulte que, pour un systéme portant

Tableau IV.

Diagramme des températures dans une paroi de béton de 1 m d’épaisseur avec 470 kg de ciment
prompt Portland par m® de béton. '

Leoture Durée de la prise, Point de Point de Température
resp. du durcissement | mesurage 1 | mesurage 2 extérieure
jour heure

17 oct. 1936 17h Fin du bétonnage l — —

18 oct. 9h +21°C +26°C +12°C
12h -+ 40° -+ 44°
15h ler jour -+ 45° +47°

19 oct. 9h -+ 40° + 39° + 9°
13h 30 -+ 37° -+ 38°
15h 2e jour -+ 37° —~+ 36°
22h -+ 35° -+ 34°

20 oct. 14h 3e jour ~+ 28° -+ 28°

21 oct. 8h -+ 18° -+ 18° - 8°
14h ) + 20° 4 20° :
19h 4e jour 4+ 24° -} 23°

22 oct. gh . 5e jour +15° — + 4°

23 oct. 9k 6e jour 4+ 15° — +5°

24 oct. 10h 7e jour —+ 15° l — ’ -+ 5°
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de dimensions normales, le plus haut point de I'échauffement du béton est atteint
aprés quelques heures par l'action de la prise et du durcissement et qu’alors
la température s'égalise lentement & la température extérieure. De méme que
I'influence de la durée de la variation de température du béton frais, il faut
tenir compte de la durée des variations postérieures de température dans le
systtme portant. Les influences des variations lentes de température ct des
changements brusques de température, ainsi que leurs grandeurs sont, avec la
fréquence de leur apparition, déterminants pour le choix de la distance des
joints de dilatation.

Ce n’est que par une répartition adéquate des joints, qu'il s’agisse de joints de
construction ou de joints de dilatation permanents, et par une prise en consi-
dération de toutes les forces agissantes, qu’il sera possible d’éliminer les détério-
rations ultérieures. Ce n’est aussi que par une investigation appropriée, effectuée
sur le béton aux points de vue théorique et pratique, que I'on pourra donner de
nouvelles directives pour la disposition et I'exécution des joints. Entre les joints
de construction ou les joints de dilatation permanents il faut autant que possible
bétoner la construction en une fois, sans interruption, méme si une exécution en
plusieurs couches est nécessaire.

Résumé.

L’auteur montre l'influence de la confection moderne du béton sur la divi-
sion des systémes portants, en se basant sur la comparaison entre le réservoir
d’eau de Krapfenwaldl de la Ville de Vienne, exécuté dans les années 1923—26
et le réservoir d’eau potable actuellement en construction du jardin zoologique
de Lainz prés de Vienne, qui est le réservoir fermé le plus grand du monde.
Par une exécution adéquate de béton a haute résistance, il est possible de réduire
les dimensions des sections et, par suite de I'élancement plus élevé des éléments
de la construction, on peut, tout en conservant la méme sécurité, augmenter la
distance des joints permanents de dilatation. En outre, la régularité du béton en
sa composition et sa résistance réduit le danger de fissuration dans les systémes
portants. L’application d’aciers & haute résistance avec limite d’écoulement élevée
ou d’aciers sans limite d’écoulement prononcée, permet d'éviter en outre la con-
centration de forts allongements des fers et la formation prématurée de fissures
béantes.

Pour la répartition des joints de dil_atation, I’allure momentanée de 1’échauffe-
'ment résultant de la prise et du durcissement, ainsi que 1'échauffement produits
par les effets ultérieurs de la température extérieure, sont de premiére importance.

Le type parfait de répartition des masses dans les constructions civiles
modernes est la répartition exécutée sur la proposition du Prof. Dr. Ing. R. Saliger
dans la construction des grands réservoirs d'eau cités et dans bien d’autres
constructions, 4 savoir:



Joints de bétonnage et de dilatation dans les constructions du Génie civil 345

1° Joints de construction qui ne restent ouverts que pendant 1'exécution de la
construction, mais au moins quelques semaines, pour étre bétonnés alors et qui
n’influencent aucunement l'action d’ensemble de la construction portante.

2° Joints permanents de dilatation qui engendrent une séparation permanente
des différents éléments de la construction et qui donneront a la construction
portante la capacité de travail exigée.

Comme les joints de construction protégent le systéme partant des influences
du premier retrait le plus fort, ainsi que des premiers affaissements qui sont
aussi en général les plus grands, il est possible de maintenir plus grande la
distance des joints permanents de dilatation, ce qui engendre une réduction des
frais de construction et, plus tard, des travaux d’entretien.

Lorsque la division du systéme portant, qui conditionne la capacité de déplace-
ment des différents éléments, est réalisée au moyen d'appuis mobiles, il ne:faut
utiliser que des appuis a rouleaux, a cause des grandes valeurs du frottement
entre les plaques d’appui (440 de la réaction d’appui lorsque les surfaces
d’acier sont séches et lisses). La force de frottement qui agit doit étre prise de
0,2 a 0,69 de la réaction d’appui, lors du dimensionnement des divers éléments
de la construction.

Une question toute spéciale est celle de I'influence du frottement et des
affaissements du terrain sur la distance des joints dans les murs de soutainement
et de revétement, ainsi que dans les semelles et les plaques de fondation.

La considération de la répartition des joints de différents ouvrages, les calculs
employés et les observations pratiques doivent fournir les points d’appuis,
indiqués en terminant, pour les directives valables dans la construction moderne
en béton armé, pour la disposition et I'exécution des joints de dilatation.
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