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IIa

Endurance — Resistance aux efforts repetes statiques
ou dynamiques.

• Einfluß dauernder und wiederholter Belastung.

Influence of stationary and of repeated loading.



Leere Seite
Blank page
Page vide



IIa 1

Contraintes de compression admissibles dans les sections de

beton arme rectangulaires sollicitees excentriquement.

Zulässige Betondruckspannungen in rechteckigen
Eisenbetonquerschnitten bei außermittigem Druck.

Permissible Concrete Stresses in Rectangular Reinforced
Concrete Sections under Eccentric Loading.

Dr. techn. A. Rrandtzaeg,
Professor an der Technischen Hochschule Trondheim.

Malgre les objections d'un grand nombre de specialistes, on se sert encore
generalement de la methode de calcul usuelle pour le dimensionnement des

sections de beton arme soumises ä la flexion ou ä la compression excentree

(calcul d'apres le «Stade II»). Cette methode est ä la base des prescriptions de

presque tous les pays.
Dans des publications anterieures1 2 nous avons dejä indique une methode de

calcul suivant laquelle les moments ou les charges de rupture des sections
rectangulaires de beton arme concordent tres bien avec les resultats des essais. La
resistance ainsi calculee permet de determiner, pour toute section rectangulaire,
jusqu'oü le calcul d'apres le «Stade II» correspond ä Fexigence que l'on obtienne
le meme degre de securite desire pour des betons de qualites differentes, des

pourcentages d'armature differents et des excentricites differentes de la charge;
eile permet en outre la determination des contraintes admissibles. Autrefois on
a specialement etudie le cas de la flexion pure.3 Ici, nous voulons approfondir le

cas de la compression excentree; nous ne tiendrons pas compte de l'influence
du flambage.

1° — Determination mathematique des charges de rupture.
II faut distinguer les sections fortement armees des sections normalement

armees. Dans les premieres, la rupture se produit dans la zone comprimee;
Fetirement de l'armature tendue n'entre pas en ligne de compte. Dans les

sections normalement armees, la rupture debute par Fetirement des fers ten-

1 Anton Brandtzaeg: „Der Bruchspannungszustand und der Sicherheitsgrad von rechteckigen
Eisenbetonquerschnitten unter Biegung oder außermittigem Druck", Norges Tekniske Htfiskole

Avhandlinger til 25-ars jubileet 1935, F. Bruns Bokhandel, Trondheim, pages 677 ä 763.
2 Comme 1, Det kgl. norske Videnskabers Selskabs Skrifter 1935, Nr. 31, F. Bruns

Bokhandel, Trondheim.
3 Anton Brandtzaeg: „Die Bruchspannungen und die zulässigen Randspannungen in

rechteckigen Eisenbetonbalken", Beton und Eisen, 35e annee, fasc. 13, 5 juillet 1936, pages 219 a 222.
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dus, la zone comprimee se brise ensuite ä cause de l'ouverture de la fissure
de rupture. Dans les cas intermediaires, les deux types de rupture se superposent.
Tandis que pour la flexion simple le type de rupture n'est determine que par
les proprietes des materiaux et le pourcentage d'armature, pour la flexion avec
force longitudinale, la rupture depend aussi de l'excentricite de la charge.

a) Sections fortement armees.
Dans le cas de la flexion avec compression excentree, le raccourcissement du

bord comprime est beaucoup plus grand que celui d'un prisme soumis ä une
compression centree, e0. Ce raccourcissement ä la rupture srß influence la
resistance de la section. On peut le representer par le degre de raccourcissement
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Pour la section flechie ou excentriquement comprimee, on admet la repartition

suivante des contraintes (fig. 1): Pour des raccourcissements plus faibles

que e0> raccourcissement pour lequel un prisme constitue du meme beton et
soumis ä nne compression centree atteint sa contrainte de rupture KP (fig 2), on
obtient les contraintes de compression dans le beton ä partir de la courbe de
deformation du prisme (ä droite de la courbe C-C, fig. 1 et 3); pour de plus
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grands raccourcissements, les contraintes sont egales ä la resistance de prisme
KP du beton. Les contraintes dans les fers se calculent ä partir des

deformations; des fers de compression en acier ordinaire auront depasse la limite
d'etirement avant la rupture. On ne tient pas compte des contraintes de traction
dans le beton.

L'exactitude de la repartition des contraintes que nous avons admise est
contrölee par nos essais tres complets f1, p. 728 et 2, p. 54 ä 61]. Saliger a fait
la meme hypothese en se basant sur ses essais.4

Pour le calcul on remplace la courbe de deformation effective par la parabole
de Talbot:

ö est ici la contrainte normale et e le raccourcissement correspondant; s0 est
Fabscisse du sommet de la parabole (fig. 2) et E0 donne l'inclinaison de la

tangente ä l'origine. II faut adapter aussi bien que possible la parabole ä la
courbe des deformations effectives par un choix approprie de e0 et EQ (fig. 2).
En general il faut prendre EQ un peu plus faible que le module d'elasticite reel
du beton E'G et e0 un peu plus faible que le raccourcissement effectif du ä la
contrainte maxima d'un prisme de beton, s'0 f1 p. 738—739 et 2 p. 64—65].

D'autres courbes, comme celle donnee par von Emperger5 concordent un peu
mieux avec la courbe de deformation effective, mais elles sont plus compliquees
pour le calcul. Dans notre cas, la courbe de Talbot nous parait suffisamment
exacte. Lorsque l'on se sert de cette courbe au lieu de la courbe effective, la
faute obtenue dans 9 essais que nous avons effectues pour la determination de la

charge de rupture etait de — 4,6 ft/0 ä -f- 1,0 o/o, en moyenne — 0,48 °/o et pour
la determination du moment de rupture eile etait de —0,7 o/0 ä-f-0,7ft/0, en

moyenne -f- 0,13 °/o f1, p. 732 et 2, p. 58, tableau 8, colonnes 13 et 14].
Le processus de calcul est different, suivant que Faxe neutre se trouve, ä la

rupture, ä Finterieur ou ä l'exterieur de la section.

Dans le premier cas on calcule le rapport cx y— en partant de l'equation
no

suivante:

T-3^+ T2?Ja -(l-^-3rTa (2)

+ [2 nrii|)ju — (1 — i|> — ß') my] a — 2 nnij)|n 0

F n'
oü n rpr (Ee module d'elasticite de l'armature tendue) et m' -^&e Ivp

(ö'f limite elastique de l'armature de compression). Les autres expressions
sont donnees aux fig. 1 et 3.

4 R. Saliger: „Versuche über zielsichere Betonbildung und an druckbewehrten Balken", Beton
und Eisen. 34e annee, 1935, fasc. 1 et 2, 5 et 20 janvier, pages 12 ä 18 et 26 ä 29.

5 F. von Emperger: „Die Formänderung des Betons unter Druck", Association internationale

pour l'essai des materiaux, Congres de Zürich, 1931, pages 1149 ä 1159. — Voir aussi Beton
und Eisen, 35e annee, 1936, fasc. 10, 20 mai, page 179.
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La charge de rupture est de:

On obtient pour la contrainte dans l'armature tendue:

l-ctT,
ae 2 nr\

a

(3)

(4)

Pour le deuxieme cas, a > 1 (fig. 3), on a deux equations pour la charge de

rupture, ä savoir, par suite de l'equilibre des forces longitudinales:

N'B

3i]^-l A, Wi_J / .\\^m:.'j-c>„„.a — 1]uu v (5a)

3irn-a-a(a_T)2(1~3,i(a~"r))+m>' + 2n^Vi]bhoKp
et par suite de l'equilibre des moments par rapport au centre de l'armature de

tension:

(5b)

+ i((I_T/[2+»I_1 + i(1_- + !l)_Ti(^_i)]}Ul.I,
Pour calculer N et cx ä partir des equations il est preferable d'adopter une

Solution graphique.
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b) Sections normalement armees.

Dans le domaine de la rupture, aux environs immediats de la fissure, on admet
dans le beton une surface rectangulaire des contraintes de compression (fig. 4).
L'erreur que l'on commet est tres faible [*, p. 698 et 2, p. 24]. La contrainte de

l'armature de traction est posee egale ä la limite d'ecoulement [voir 3, 4e et Ge
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parties]. Apres l'apparition de l'ecoulement, le retrait ou la contrainte de traction
dans le beton ne peuvent exeroer aucune influence visible. cx et la charge de

rupture s'obtiennent ä partir de:

a — (t|>— l) + V($— l)2 + 2mutl) — 2my(x|> — 1 + ß') (6)

N'b j [a (l - j) + my (1 - ß')] bh0KP (7)

(—0
Lorsque la charge agit ä Finterieur de la section, l'equation (7) donne des

valeurs assez elevees de N'b, qui croissent tres rapidement avec la decroissance
de l'excentricite et l'augmentation du pourcentage d'armature. Pour ib < 1 il
faut considerer toutes les sections comme completement armees; voir sous 5

et fig. 6.

2° — Les constantes KP, n et ti.

Les equations ci-dessus permettent la determination de la resistance d'une
section rectangulaire comprimee excentriquement, pour autant que l'on con-
naisse les constantes du materiau KP, n (E0) et t\. Ces equations ne sont
applicables que lorsque les constantes peuvent etre donnees par une caracteristique
connue de la qualite du beton, teile que la resistance ä l'ecrasement sur cubes Kw.
Une relation aussi generale ne peut etre etablie pour aucune des constantes
ci-dessus. La relation de la resistance ä l'ecrasement sur prismes, du module
d'elasticite et du raccourcissement ä la rupture par rapport ä la resistance
ä l'ecrasement sur cubes varie avec le degre d'humidite, la porosite du beton, le

genre de ciment et d'agregat, etc. II est cependant possible de donner des
relations qui, dans les cas ordinaires, sont suffisamment exactes pour la
determination generale de la Variation de la resistance d'une section avec la qualite
du beton, le pourcentage d'armature et l'excentricite de la charge. Afin d'obtenir,
dans des cas particuliers, une meilleure concordance avec les resultats d'essais, il
est bien de determiner par des essais KP et E0 pour le moins. En se basant sur
nos essais ainsi que sur d'autres, on utilisera les relations suivantes pour du beton
avec Kw 100 ä 300 kg/cm2:

KP 0,77KW (8)

Eo 95 500 + 390Kw (9)

"-'Ä+TGT-iS- <10>

L'equation (10) donne la valeur minima du degre de raccourcissement a la

rupture, qui fut determinee d'apres nos essais et ceux de SaligerA La validite
plus etendue de oette relation ne peut etre contrölee que par de nombreux essais.

II est important de constater que le degre de raccourcissement ä la rupture
decroit avec une resistance croissante du beton [3, p. 221]. On serait sur le point
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d'admettre que t| decroit avec l'excentricite de la charge. Or les essais n'ont montre
aucune regularite dans la Variation de r\ avec l'excentricite f1, p. 739 et 2, p. 65,
tableau 9 colonne 9].

3* — Comparaison entre les charges de rupture calculees et les
charges de rupture effectives.

Nos essais f1 et 2] comprenaient 9 eprouvettes fortement armees et 4
normalement armees sollicitees ä la compression excentree. Ces eprouvettes avaient
une armature simple avec jul 0,70 o/o/ ä 4,64 o/0 et xf> 0,661 ä 1,855. Le beton
employe pour ces essais presentait des valeurs extraordinaires de KP/Kw. Si
l'on calcule avec la resistance sur prjsmes determinee par des essais et aussi

avec les valeurs effectives de E0 et r\ [qui concordent ä peu pres avec les equations

(9) et (10)], les charges de rupture reelles concordent tres bien pour deux
des trois groupes d'eprouvettes fortement armees. L'ecart le plus fort est de
12 °/o et l'ecart moyen pour les six eprouvettes en question se monte ä 5 o>0

f1, p. 744 et 2, p. 70, tableau 10]. Par suite d'irregularites dans la compacite du
beton de differentes eprouvettes, il n'est possible de tirer aucune conclusion du
troisieme groupe des eprouvettes fortement armees.

Pour les 4 eprouvettes normalement armees, la charge reelle de rupture est en

moyenne de 8,8 o/o plus grande que la charge de rupture calculee, lorsque l'on
calcule avec la valeur reelle de KP. Lorsqu'au lieu de la resistance ä l'ecrasement
sur prismes on introduit dans les equations (6) et (7) la resistance ä l'ecrasement
sur cubes, la charge reelle de rupture est en moyenne de 1,7 o/0 plus petite que
la charge calculee. II semble que la contrainte du beton puisse atteindre la
resistance sur cubes dans la zone de rupture tout-ä-fait limitee d'une eprouvette
normalement armee; ä titre de securite on calcule cependant avec la resistance

sur prismes.
Les essais les plus complets que nous connaissions sur eprouvettes soumises

ä une compression excentree sont ceux de Bach et Graf.6 Au tableau I, colonne 14

sont donnees les charges de rupture de 15 groupes d'eprouvettes. Dans les

colonlnes 2 ä 12 sont indiques les dimensions moyennes, le pourcentage d'armature
et les excentricites de la charge. Ces valeurs sont tirees du rapport consacre ä ces
essais.6 La resistance moyenne sur cubes etait Kw 225 kg/cm2. On peut en
tirer KP 0,77 Kw 173 kg/cm2, ce qui concorde avec l'essai d'une eprouvette
non armee, centriquement comprimee [6, tableau 24]. Suivant les equations (9)
et (10) on a n env. 11,5 et r\ env. 2,5. Dans 6, le tableau 3 donne les
limites elastiques des armatures de traction et de compression, d'oü Fon determine
m et m'. Les constantes ainsi determinees ont permis de calculer les charges
de rupture des 15 groupes d'eprouvettes; elles sont donnees au tableau I,
colonne 13. On peut voir ä la colonne 15 que les charges calculees concordent
tres bien avec les charges effectives. Pour un groupe d'eprouvettes non armees,
la charge calculee etait de 15,3 o/0 plus petite que la charge reelle; ä part cette

exception, les variations oscillent entre —3,98 o/0 et -j-5,15 o/o. Pour les 15

6 C. Bach et O. Graf: „Versuche mit bewehrten und unbewehrten Betonkörpern, die durch
zentrischen und exzentrischen Druck belastet wurden", Forschungsarbeiten auf dem Gebiete des

Ingenieurw esens, fasc. 166 ä 169, 1914.



Tableau I.
Charges de rupture calculees et reelles pour la compression excentree, d'apres les <?ssais de Bach et Graf 1914.

1 2 3 4 5 6 7 8 9 | 10 11 | 12 13 | 14 | 15 16

* Position

achai dei'
ette Pourcentage

de la charge
(fig. 1,3,4)

charges de rupture

— .3 > Dimensions movennes moyen
Eprouvette

Nr. Armature
Excentricite

de

mesuree

ä
part

de

l'eprou
d'armature

ce ce

ho

calculees

n'b

valeur

moyenne
d'essai

NB
nb

Remarques

*
b h a ho a' H V'

cm cm cm cm cm cm % °/o cm tons tons °/o

75, 88, 142 0 10 40,1 40,2 0 40,2 0 0 0 30,1 0,749 138,0 136,0 + L47 sans armature

76, 89, 143 0 15 40,1 40,1 0 40,1 0 0 0 35,05 0,874 69,3 81,8 - 15,30 „

82, 90, 97 4 0 16 0 40,1 40,1 3,4 36,7 0 0,559 0 16,65 0,454 277,0 280,3 — 1,18 forte armature

85, 91, 94 „ 20 39,9 40,1 3,6 36,5 0 0,564 0 36,45 0,999 93,6 93,0 + 0,65 armature normale

86, 92, 95 „ 30 40,0 40,1 3,6 36,5 0 0,567 0 46,45 1,272 57,9 60,3 — 3,98

87, 93, 96 » 50 40,0 40,1 3,9 36,2 0 0,570 0 66,15 1,830 28,9 30,0 — 3,67 „

107, 108 80I6 10 40,0 40,1 3,7 36,4 3,1 0,558 0,560 26,35 0,724 198,3 202,5 - 2,07 forte armature

99, 102, 118 „ 20 40,1 40,1 3,6 36,5 3,3 0,558 0,556 36,45 0,999 119,3 124,0 — 3,79 armature normale

119,120,121 „ 20 40,1 40,2 3,6 36,6 3,3 0,558 0,555 36,50 0,998 119,0 123,3 — 3,49 r-

100, 103 n 30 40,1 40,3 3,5 36,8 3,3 ö,554 0,552 46,65 1,269 69,3 69,6 — 0,43 „
101, 104 » 50 40,2 40,2 3,6 36,6 3,3 0,558 0,552 66,50 1,818 33,3 32,4 + 2,78 M

140, 141 8 0 22 10 40,0 40,3 3,7 36,6 3,8 1,045 1,043 26,45 0,723 236,6 225,0 + 5,15 forte armature

63, 122, 137 „ 20 40,1 40,1 3,8 36,3 3,7 1,047 1,050 36,25 0,999 164,8 157,5 + 4,63 »

123, 138 „ 30 40,1 40,1 3,7 36,4 3,8 1,044 1,045 46,35 1,272 105,5 105,0 + 0,48 armature normale

65, 124, 139 " 50 40,1 40,1 3,8 36,3 3,7 1,050 1,048 66,25 1,825 55,1 53,5 + 3,00

Constantes du materiau: n, 2,5; n ll,5. Pour des ronds de 16 mm: oF 3773 kg/cm2

Pour des ronds de 22 mm: oF 3672 kg/cm2

Ö'F 3680 kg/cm2,

0'F 3754 kg/cm».

Kp 173 kg/cm8.
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groupes, les charges de rupture calculees sont en moyenne de 1,13 o/o plus
petites que les charges reelles.

Slater et Lyse ont fait des essais sur deux prismes non armes soumis ä une
compression excentree.7 Les dimensions des prismes etaient 20,3x20,3x30,5 cm,
la resistance sur prismes se montait ä KP 285 kg/cm2 et la resistance sur
cubes etait vraisemblablement de Kw env. 370 kg/cm2. Apres avoir determine
r\ de l'equation (10), cx de l'equation (2) avec jlx jli' 0, et N'b de l'equation (3)
avec jut 0, on obtient N'b 74,3 t; la charge reelle de rupture etait en

moyenne Nb 70,5 t, c'est-ä-dire de 4,9 o/0 plus petite que la charge calculee.

Dans les cas que nous avons etudies ici, les charges de rupture calculees d'apres
les equations donnees concordent assez exactement avec les valeurs d'essai. En
tous cas, ces equations peuvent servir de base ä l'etude generale de la Variation
de la charge de rupture des eprouvettes excentriquement comprimees en fonetion
du pourcentage d'armature et de l'excentricite de la charge.

4° — Le degre de securite.
Les charges de rupture permettent de calculer les charges admissibles en les

divisant par le degre de securite. On a suffisamment parle dans des publications
anterieures du choix approprie du degre de securite f1, p. 688 ä 693"i 2, p. 14
ä 19 et 3, p. 221 ä 222]. Si l'on desire une securite effective de 2, il faut relever,

pour le beton, le degre de securite nominal jusqu'a 3,3 ä 3,4 par suite de

l'influence de la charge permanente ou repetee et par suite de la difference entre
la resistance des eprouvettes et des grands elements de construction. Pour une
compression centree, le projet de nouvelles prescriptions norvegiennes pour le
beton arme, NS 4278 tient compte d'un degre de securite de 4,13, 3,85, 3,65
et 3,60 pour les 4 classes de beton A, B, C et D avec resistance sur cubes de

290, 230, 180 et 140 kg/cm2. Les observations du processus de rupture dans des

eprouvettes soumises ä la compression centree et excentree montrent que pour
la flexion et une compression excentree il faut calculer avec un degre de securite
de 10 o/o plus grand que pour une compression centree [*, p. 751 ä 754; 2, p. 77
ä 80 et 3, p. 222]. Pour la flexion et une compression excentree il faut donc

un degre de securite de 4,54, 4,24, 4,02 et 3,96 pour les classes de beton A, B,
C et D. C'est avec ces valeurs que nous avons calcule ci-apres.

Pour les armatures il n'existe pas la meme* difference entre la securite effective
et la securite nominale car pour l'acier 37 soumis ä des charges repetees on peut
admettre que la resistance ä la traction est egale ä la limite elastique qui sert de

base, d'apres les equations (6) et (7), au calcul de la charge de rupture des

eprouvettes normalement armees. Le degre de securite nominal doit donc etre
egal ä la securite effective desiree. Dans une section normalement armee, un
coefficient de securite effectif de 1,8 devrait etre considere comme süffisant pour
un materiau aussi homogene que l'acier.

7 W. A. Slater et Inge Lyse: „Compressive Strength of Concrete in Flexure as Determined
from Tests of Reinforced Beams". Proceedings of the American Concrete Institute, vol. 26, 1930.

pages 852 ä 859.
8 „Forslag til Norsk Standard. Regler for utf0relse av arbeider i armert betong, NS 427,

utarbeidet av Den norske Ingeni0rforening", annexe ä la Teknisk Ukeblad, Nr. 38, 1935.
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5° — Charges admissibles et limites.
La fig. 5 montre deux exemples de charges admissibles calculees d'apres la

theorie que nous venons d'exposer, ä gauche pour armature simple et ä droite

pour armature double. Les hypotheses sont les suivantes: application de la charge
ä la distance 1,5 hG de l'armature tendue (rapport du bras de levier des moments
i|> 1,5), t 1,08 et ß' 0,08 (fig. 1 et 3). Le beton a un Kw 180 kg/cm2;
r\ 3,03 et n 12,7 (beton C d'apres le projet NS 427); limite elastique de

l'armature öF ö'f 2000 kg/cm2, m m' 14,4 (fer du commerce). La
N,

tatsächlich zulassige Lasten

Ueberbewehrt

—• Hormalbewehrt

MachZustandHzul lasten
Ueberbewehrt

Actual safe ft

Charges admissibles reelles

forte armature

armature normale

Charges admissibles d'apres le.siedelt"-
forte armature

mer reinforced

normalig mforced
Safe loads according lo usualmefhodofdesign-

over-renforted
N/ut ' Nodm ' t/pem

charge admissible |\m rapportee ä bhc est portee en ordonnees par rapport au

pourcentage d'armature aussi bien pour les sections fortement armees [equations

(2) ä (5)] que pour les sections normalement armees [equations (6) et (7)].
Pour chaque valeur de jli, la plus
faible des deux valeurs correspondantes

de Nadm est determinante (courbes

en traits epais).
Le point d'intersection G des deux

courbes est la hmite entre les sections:

partiellement armees, pour lesquelles la
resistance de Farmature determine la

charge admissible et totalement armee,

pour lesquelles la charge admissible

depend de la resistance du beton.

Des courbes telles que celles de la

fig. 5 seraient un moyen tout-ä-fait
approprie au dimensionnement des

sections de beton arme soumises ä une
compression excentree. Mais cependant

le dimensionnement peut s'effectuer

d'apres de «Stade II», lorsque
les contraintes admissibles sont choisies
de teile sorte que le calcul fournisse
les veritables charges admissibles. Pour
le domaine de l'armature partielle on

y arrive assez exactement avec une
seule valeur de la contrainte admissible
de l'acier. Pour les sections totalement
armees par contre, le calcul d'apres
le « stade II» donne, avec une valeur fixe de öbadm, des charges admissibles

qui croissent avec le pourcentage d'armature beaucoup plus rapidement que les

charges effectives (fig. 5 et 6). Cela ressort de la fig. 5, ainsi que de la fig. 6

oü les charges admissibles reelles et calculees d'apres le «stade II» sont donnees

pour differentes valeurs de x|j, avec les memes hypotheses qua la fig. 5, ä gauche.
On constate qu'un degre de securite donne ne peut etre conserve, pour une
section completement armee, qu'en adoptant une compression admissible propre
du betou pour chaque pourcentage d'armature.

9
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Charges admissibles reelles et calculees d'apres
le „stade II" pour un beton C et pour ij? 1,5.
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On peut demontrer que, pour la flexion pure, la compression admissible reelle
du beton est ä determiner par rapport ä la limite [*, p. 688, 2, p. 14 et 3, p. 222]
II en est de meme pour la compression excentree, lorsque l'excentricite est grande.
Pour de faibles excentricites par contre, il en est autrement car d'une part il
n'existe en general aucune limite lorsque la charge agit ä Finterieur de la section,
presque toutes les sections etant totalement armees (voir plus haut sous 1, b
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Charges admissibles reelles et calculees

d'apres le „stade II" pour un beton C

et pour differentes excentricites.

W %

et la fig. 6), et d'autre part paroe que meme lorsque la charge agit bien en dehors
de la section, le pourcentage d'armature correspondant ä la limite est si faible
qu'il est souvent necessaire dans la pratique d'employer de plus fortes armatures.

6° — Compression admissible du beton.
Les charges admissibles determinees suivant la theorie que nous venons

d'exposer permettent de determiner, pour le calcul d'apres le «stade II», la

compression admissible exacte du beton pour tout pourcentage d'armature et toute
excentricite de la charge. Aux fig. 7 et 8 nous avons reporte les courbes des

contraintes admissibles calculees pour le beton C avec les hypotheses indiquees
Ce

ci-dessus avec, en abscisse, le rapport du bras de levier des moments ib -r—.
no

En outre nous avons dessine une courbe des contraintes ä la limite. Les com-
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pressions admissibles du beton qui depassent cette courbe sont sans importance
car elles appartiennent au domaine d'armature partielle oü les contraintes du
beton ne peuvent pas etre utilisees.

Les figures montrent, comme d'ailleurs on pouvait s'y attendre, que les

compressions admissibles exactes du beton decroissent tres rapidement avec Vexcen-
tricite de la charge et qu elles s'approchent des valeurs de la compression centrete

lorsque le point d'application de la charge se rapproche du centre de la section.
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Fig. 7.

Contraintes admissibles reelles pour un beton C

avec armature simple et pour differentes

excentricites.

Fig. 8.

Contraintes admissibles reelles pour un beton C

avec armature symetrique et pour differentes
excentricites (calculees avec m' 15).

Avec les hypotheses que nous venons d'indiquer, on obtient par exemple pour
un beton C ä armature simple les contraintes admissibles reelles que voici:

pour la flexion simple, contrainte limite: öbadm ± 71 kg/cm2

pour une compression excentree, armature 1 o/0:

lorsque la force agit au bord de la section

(ij> 1,0) öbadm 59,6 kg/cm2 0,84 öbadml,

lorsque la force agit au bord du noyau
(xj, 0,63) öbadm 49,0 kg/cm2 0,69 dbadml,

lorsque la force agit ä la distance 0,135 hG du centre de gravite de la
section

(if> 0,54) öbadm 44,8 kg/cm2 0,63 öbadml.

Si dans ces differents cas on calcule avec la meme contrainte admissible, on
a un degre de securite beaucoup plus faible pour de petites excentricites que pour
la flexion simple.

9*
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80
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7° — La prise en compte de l'armature de compression.
Les fig. 7 et 8 montrent que les contraintes admissibles sont plus faibles pour

les sections ä armature symetriquei que pour celles ä armature simple. II en est
de meme pour la flexion simple, ce qui ressort de la ligne en traits discontinus

de la fig. 9; la contrainte admissible
reelle (contrainte limite) est pour un
beton C de 21 o/0 plus faible dans une
section ä armature symetrique que dans

une section ä armature simple.
La determination des contraintes

admissibles reelles est basee sur le calcul
ordinaire d'apres le «Stade II»; la
contrainte de l'armature de compression est
donc determinee d'apres l'equation (11)
(fig. 10):

a —ß'
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Fig. 9.

Contraintes admissibles reelles pour du beton C

sollicite ä la flexion simple et pour differentes
armatures de compression (calculees en partie

avec m' 15 et en partie avec k' 11).

a (ii)
oü öbr est la contrainte de compression
par flexion, admissible dans le beton.
Dans l'equation (11) on a calcule avec
m' n 15, ce qui correspond aux

prescriptions de la plupart des pays, du moins pour les qualites de beton
considerees ici (Kw 180 kg/cm2 ou KP ^ 140 kg/cm2, resistance sur cylindres,
f'c 2000 livres par pouce carre).

Au moment de la rupture de la poutre, la contrainte reelle de l'armature de

compression est egale ä la limite d'ecrasement ö'F, prise ici ä 2000 kg/cm2, ce qui
est un minimum toujours atteint dans les fers du
commerce. ö'f 2000 kg/cm2 correspond environ ä m' fois
(15 fois) la resistance sur prismes KP. Si la securite doit
etre la meme dans les deux materiaux de la zone
comprimee, il ne faut pas introduire pour la contrainte de

compression de l'armature, comme dans l'equation (11),
m' fois la contrainte admissible de compression par flexion

mais m' fois la contrainte admissible de compression pour compression centree. Au
lieu de m' il faut donc introduire dans l'equation (11) un coefficient plus faible

a ./J-ht

* *
x-aho—

Fig. 10.

k' m' Öbm a
(12)

Öbr a — ß'

oü öb,« est la contrainte admissible du beton pour la compression centree.
Dans la derniere partie (non encore publiee) du projet de nouvelles prescriptions

norvegiennes il est tenu compte de cette contrainte reduite. II faut introduire

dans le calcul pour Feffort supporte par l'armature de compression m'-fois
la contrainte du beton, dans le cas de la compression centree, et 0,75 m'-fois
la contrainte du beton, dans le cas de la flexion et de la compression excentree.

A la fig. 9 nous avons represente par un trait plein les contraintes admissibles
dans la fibre extreme, calculees avec k' 11 pour la flexion simple et ä la



Contraintes de compression admissibles dans les sections sollicitees excentriquement 133

fig. 11 les contraintes admissibles du beton pour une compression excentree et

une armature symetrique. On voit qu'une grande partie de la difference entre
les sections avec et sans armature de compression est compensee par l'introduction
de k' 11 au lieu de m' 15. L apport de l'armature de compression ä la
resistance de la section est evalue avec pins d'exactitude gräce au coefficient k'.
Si la force de Farmature de compression a une influence sur la grandeur des

contraintes admissibles reelles, c'est principalement parce que dans l'equation (12)
nous avons calcule avec la valeur de öbr 60 kg/cm2 indiquee dans les NS 427,
alors que d'apres nos explications, la valeur exacte serait öbr 71 kg/cm2.

8° — Les contraintes admissibles du beton, indiquees dans les

prescriptions.
Dans les prescriptions de la plupart des pays on ne tient que peu compte de

la relation qui existe entre la compression admissible reelle du beton et l'excentricite

de la charge (fig. 7, 8 et 11). Bien des prescriptions affirment que pour
la compression excentree, la contrainte
admissible pour la compression centree

ne doit pas etre depassee lorsque la

charge est calculee comme agissant
centriquement. Si par exemple la contrainte
de compression du beton est pour la
flexion öbr 60 kg/cm2 et pour la

compression centree öbm 38 kg/cm2,
comme Findiquent pour un beton C les

prescriptions norvegiennes, il faut dejä,
d'apres la prescription ci-dessus,
calculer une section avec armature simple
de 1 o/o avec la contrainte admissible de

compression par flexion complete lorsque

la force agit ä 0,104 h0 du centre de

gravite (t)> 0,508). Suivant les
hypotheses faites dans les paragraphes 5 et 6,
la contrainte admissible exacte n'est que
de 43,5 kg/cm2 pour cette excentricite
alors qu'elle est de 71 kg/cm2 pour la
flexion simple. La prescription donne
donc un degre de securite d'environ
39 o/o plus faible pour la compression
excentree que pour la flexion simple.

Les nouvelles prescriptions americaines9 disent que pour la compression
excentree il faut multiplier par un facteur la contrainte admissible valable pour
la compression centree. Ce facteur est par exemple d'environ 1,163 pour i}> 1,0,
une armature de traction de 1,0 o/o et une armature de compression de 1,0 o/o.

Lorsque Fon n'emploie aucun frettage, la contrainte admissible est egale

9 Building Regulations for Reinforced Concrete (A.C.I. 501—36 T), provisoirement admises
le 25 fevr. 1936, Journal of the American Concrete Institute, vol. 7, Nr. 4, mars-avril 1936,

pages 407 ä 444.
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Fig. 11.

Contraintes admissibles reelles pour du beton C

pour differentes excentricites et une armature
symetrique (calculees avec k1 11 au lieu de m').

(Cette figure est ä comparer ä la fig. 8.)
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ä 0,154 f'c • 1,163 0,18 f'c (f'c est la resistance du beton ä la compression
sur cylindres apres 28 jours). La contrainte admissible de compression par flexion
est donc de 0,40 f'c. II ressort de la fig. 8 qu'avec i£> 1,0 et (la jli' 1,0 o/0,
la contrainte admissible exacte de compression par flexion est de 53,2 kg/cm2
ou 75 o/o environ de la contrainte admissible de compression par flexion
(71 kg/cm2) calculee pour une armature simple avec le meme degre de securite.
Le degre de securite serait donc le meme que pour la flexion simple, si, dans le
cas considere, la contrainte admissible de compression du beton etait de 0,30 f'c.
Effectivement on ne tolere que 0,18 f'c; le degre de securite est donc, dans le
cas considere, d'environ 67 o/0 plus eleve que pour la flexion simple d'apres les

prescriptions de FAmerican Concrete Institute.
On constate donc que les prescriptions des differents pays sont ä ce point de

vue tres diverses. D'apres certaines prescriptions, le degre de securite est beaucoup
plus faible pour la compression excentree que pour la flexion simple et selon
d'autres prescriptions au contraire plus eleve.

Dans le projet de nouvelles prescriptions norvegiennes, NS 427,8 on a essaye
de mieux adapter aux valeurs exactes les contraintes admissibles pour la
compression excentree. Le calcul de la contrainte admissible dans la fibre extreme
du beton s'effectuera de la fagon suivante pour la compression excentree:

a) lorsque la charge agit ä Finterieur de la section (i}> < 1):

ö'br Öbm + (öbr — Öbm) —\ — < 1 (13)

oü öbm contrainte admissible du beton pour la compression centree,
öbr contrainte admissible du beton dans la fibre extreme pour la flexion

simple,
e excentricite de la charge, calculee ä partir du centre de gravite de la

section ideale,
v distance du centre de gravite au bord comprime.

b) lorsque la charge agit ä l'exterieur de la section:

ö'br Öbr) — >1 (14)

Aux fig. 7 et 11 nous avons porte ä titre de comparaison les contraintes
admissibles «exactes» et les lignes calculees d'apres les equations (13) et (14).
Meme si ces prescriptions donnent un degre de securite variable, les contraintes
indiquees s'adaptent tres bien aux contraintes «exactes».

II serait encore preferable de n'employer la contrainte de flexion admissible

complete qu'ä partir de — =2 (ij> env. 1,6) et de prescrire pour les faibles

excentricites une allure parabolique au lieu d'une allure lineaire de la courbe des

contraintes admissibles, comme suivant l'equation (13).

1 / e\2 e
ö'br Öbr — -£¦ (öbr — Öbm) \2 ——J ; — < 2 (15)

Les courbes correspondantes sont reportees aux fig. 7 et 11, elles concordent
bien avec les valeurs minima des contraintes admissibles calculees suivant l'expose
ci-dessus.
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Les methodes de calcul des sections de beton arme sollicitees

ä la flexion.

Berechnungsverfahren von auf Biegung
beanspruchten Eisenbetonquerschnitten.

The Calculation of Reinforced Concrete Sections Subjeet
to Bending.

Dr. techn. Ing. E. Friedrich,
Dresden.

A. — Les prescriptions allemandes et autrichiennes.
/. Les prescriptions de la commission allemande pour le beton arme.

1° — La resistance.

D'apres les prescriptions allemandes de 1932, § 17, il faut calculer les sections
de beton arme soumises ä la flexion en admettant que les allongements sont
proportionnels ä la distance du point considere ä Faxe neutre; il n'est tenu
aucun compte de la collaboration du beton du cöte tendu (calcul d'apres le

~*£b t— -*Gb h-
<?ei

\£e-2100000kg/cm* Fig. 1

Stahl-Acier-Steel %

£b •

Querschnitt

Sechon
Dehnungen Spannungen

Allongements Contra>ntes

Deformahons Stresses

Prescriptions
allemandes.

b-140000 kgforr*

Beton-Concrete ^

stade IIb), fig. 1. Pour le rapport des modules d'elasticite de l'acier et du beton,
il faut admettre n 15. La relation existant entre la contrainte et l'allongement
est consideree comme lineaire aussi bien pour l'acier que pour le beton (loi
de Hooke).

Dans ce qui suit nous entendrons par resistance

M-h
T —-=— (J, moment d'inertie ideal).
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L'expression y- est independante de la forme de la section et correspond, pour
les sections homogenes, au moment resistant W. Elle represente la somme de la

contrainte du beton augmentee de — fois la tension des fers. On obtient une

representation tres expressive de la resistance des sections de beton arme en

reportant T en fonetion de la distance de la fibre neutre s ^-. II sera bien de

choisir la division de Faxe des abscisses de teile fagon que les valeurs successives

soient egalement distantes. Le calcul actuel d'apres le stade IIb fournit pour la

resistance dans le domaine du beton:

^ wb

1

(Wi, =- resistance sur cubes du beton)

et dans le domaine de l'acier:

rt, ÖS 1

n
(ös — limite d'etirement de l'acier).

La courbe de resistance (courbe de T-s) est, dans le Systeme de coordonnees
choisi, une droite dans le domaine du beton et une hyperbole dans le domaine
de l'acier.1
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Fig. 2.

Courbes de resistance d'apres les essais et le calcul (trait discontinu) et d'apres le projet
pour l'acier St. 37 (bord hachure).

1 E. Friedrich: „Über die Tragfähigkeit von Eisenbetonquerschnitten." Beton und Eisen,
1936, fasc. 9.
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2° — Comparaison avec les essais.

A la fig. 2 nous donnons les essais effectues avec des sections rectangulaires
armees d'acier 37; autant que cela etait possible, nous avons maintenu la
resistance sur cubes du beton ä Wb 110 kg/cm2 et la limite d'etirement de

Facier etait ös 2800 kg/cm2. Les sections furent modifiees de teile sorte que
la resistance pouvait etre donnee pour un grand domaine de s. \ la fig. 2 nous
avons compare entre elles les resistances obtenues par cajcul (trait discontinu,
prescriptions allemandes) et les resistances determinees par des essais. La
comparaison montre:
a) Dans le domaine oü la limite d'etirement de l'acier determine la rupture:

a) Les valeurs d'essai se trouvent toujours d'environ 10o/0 plus hautes que
les valeurs obtenues par le calcul.

ß) L'allure de la courbe de resistance est semblable, d'apres le calcul et
d'apres l'essai. On ne peut pas relever la contrainte admissible dans le
domaine de l'acier, entre autre ä cause du danger de fissuration. II n'y
a pas de motif pour modifier la methode de calcul dans le domaine a.

b) Dans le domaine oü la resistance du beton determine la rupture:
a) On constate tout d'abord que la courbe de resistance suit, jusquä un

pourcentage d'armature beaucoup plus eleve (ä la fig. 2 jusquä de plus
grandes valeurs de s), la courbe de resistance de Facier.

ß) La resistance obtenue par les essais se trouve, dans tout le deuxieme
domaine beaucoup plus haut que ne Findiquent les calculs.

II. Les prescriptions autrichiennes.

Les prescriptions autrichiennes essayent d'eliminer l'insuffisance du calcul.
D'apres le projet etabli par le Conseiller F. von Emperger et le Chef de Section
Haberkalt, la limite des domaines de l'acier et du beton est ainsi relevee. qu'elle
correspond ä une contrainte admissible de 15 -f- 25 o/0 plus elevee que la
contrainte admissible actuelle. Cependant on a maintenu les contraintes admissibles,
d'oü il resulte que la courbe de resistance fait un saut ä la limite d'armature.
On a deux inconvenients:
a) II peut se presenter des cas oü la resistance obtenue par calcul decroit pour

un aecroissement de Farmature.
b) Du fait que la limite d'armature a ete rendue dependante du poucentage

d'armature, ce projet n'est valable que pour des sections rectangulaires.
A la fig. 3, nous avons reporte la courbe de resistance obtenue d'apres les

prescriptions autrichiennes.

B. — Nouvelle proposition pour le calcul des sections de beton
arme soumises ä la flexion.

Dans la construction de beton arme, aussi bien pour les charpentes que pour
les ponts, on s'efforce ä eviter les goussets aux appuis et les armatures de

compression.

Nous exposerons un projet permettant de satisfaire ä ces exigences tout en
conservant la meme securite effective, c'est-ä-dire en tenant compte des resultats
des essais.



138 IIa 2 E. Friedrich

/. Dans le domaine oü la limite d'etirement de l'acier determine la rupture.
Les prescriptions de calcul en usage jusquä ce jour doivent etre maintenues

dans ce domaine. Lorsque la resistance sur cubes exigee est maintenue, on peut
negliger le contröle de la contrainte du beton.

//. Dans le domaine oü la resistance du beton determine la rupture.
1° — Principes de calcul.

a) La determination de la fibre neutre.

Pour les moments faibles, on se trouve dans le stade Hb qui se conforme au
calcul usuel, c'est-ä-dire que le beton se fissure dans la zone tendue. Lorsque la
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Courbes de resistance d'apres les prescriptions autrichiennes.

fibre extreme du beton a atteint la resistance ä la compression (on doit admettre
ici la resistance sur prismes öp), la rupture de la poutre (admise par le calcul

usuel) ne se produit pas encore, mais le stade IIb se transforme en un nouveau
stade II c caracterise par le fait que le beton devient plastique du cöte comprime.
La fibre neutre est conservee,. c'est pourquoi la distance de cette fibre neutre
se calculera de la fagon la plus simple d'apres la methode usuelle.1

(oü *=b^' * Ä
s- + 2s<p-—2^ 0

avec f=nFe-(-nF'e,

(1)

on obtient y n Fe h + nF'eh').
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b) La courbe contraintes-allongements de Facier.

Le calcul est base sur la loi de Hooke (fig. 4)
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c) La courbe contraintes-allongements du beton.

La loi de la plasticite

öp const. (independant de e)

sert de base au calcul.

d) Hypothese de Navier.

Dans le calcul on admet que les sections restent planes.

e) Equilibre.
En chaque section l'equilibre doit regner entre les forces exterieures et les

forces interieures.

2° — Le calcul.

D'apres les hypotheses donnees sous 1° il est possible de calculer les sections
de beton arme. On obtient la compression D ä partir de l'equation:

Fw Fw

D= |öp.df öp • I df=öp-Fw,

oü Fw est la surface de beton agissante.

La force de traction est:
Z Fe Öe.

Comme l'equilibre doit regner, on peut poser l'equation:

Z D

Fe • öe Fw • Öp,

Fw
Öe Öp •

p-.

OU

d'oü (2)
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Le moment statique de la surface de beton agissante par rapport ä la fibre
superieure est:

-jy*
d'oü Fon peut tirer la distance du centre de gravite X- h de la surface de beton
agissante:

X • h • Fw Sw»

Le bras de levier des forces interieures est:

> u i h*Fw — Swz=h — X-h h r—=n-*w
Le moment des forces interieures doit etre egal au moment exterieur M, d'oü:

Dz M

^ h • Fw — Sw Möp • Fw h r-^= M
n-i'w

L'equation (1) donne la position de la fibre neutre. On peut tirer de l'equation (3)
le moment de rupture M.

3° — Comparaison avec les essais.

II faut verifier ä l'aide des formules donnees sous 2° les essais indiques ä la
fig. 2 et effectues avec des poutres rectangulaires armees d'acier 37.

Pour les sections rectangulaires on a:

Fw s•b•h

2'Sw 8«-h».-

Afin de comparer la methode de calcul indiquee ici avec la methode usuelle, il
est necessaire de calculer la valeur:

T Mh

Pour les sections rectangulaires ä armature simple on a:

^-=bh2
n

et en partant de l'equation (3)

M1h= _^ 1 —s/2
Ji s

'
1 — s/3
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A la fig. 2 nous avons aussi reporte le nouveau projet de calcul (bord hachure).
En outre nous avons represente ä la fig. 5 une deuxieme serie d'essais effectues
avec de l'acier ä haute resistance (acier Isteg ös 4100 kg/cm2). Au cours des

essais on a determine une resistance sur prismes öp 94 kg/cm2. La comparaison
avec le calcul usuel montre que le nouveau projet presente une bien meilleure

£> 400

I
' 300

* 200
l

|s ton

Versuchsergebnisse - Resultats d'essai
Test results

a,- S43 S5t***356
9f*S54 9S7929

950 956946928

6s -4093Ag/cm' yorscfy^ ßr fa^^^' ^.
Projet de calcul
Proposed calculation

n e

o& 0,25

^Jteutsche Bestimmungen
Prescriptions allemandes

Germari^regulation
m

0,35 0,40 0,iiS 0.50 0,55 C

Fig. 5.

Courbes de resistance d'apres le projet pour l'acier ä haute resistance. |

concordance. La fig. 6 represente la rupture de la poutre N° 957 (rupture dans
le domaine du beton) et la fig. 7 la rupture de la poutre N° 947 (rupture dans
le domaine de Facier). Ces deux figures permettent de distinguer clairement les

deux domaines.

C. — Propositions pour les prescriptions.
Maintenant que Fon, a vu la maniere permettant de faire concorder la resistance

effective et la resistance obtenue par le calcul, nous allons faire des propositions
pour les prescriptions.

1° — Contrainte de Facier.

La contrainte admissible de l'acier doit etre comme jusqu'a present
öe ar[m ög/2 s'il n'est pas necessaire, par suite du danger de fissuration, de

prendre une plus faible valeur comme admissible.

2° — Contrainte du beton.

Comme jusqu'a maintenant, il faut choisir une securite de trois vis-ä-vis
de Wb. Mais comme il faut introduire dans le calcul la resistance sur prismes
comme contrainte du beton, il est necessaire de reduire la contrainte admissible
du beton par rapport aux prescriptions actuelles. En general on peut admettre
comme resistance sur prismes 0,75 fois2 la resistance sur cubes. On obtient

ainsi comme contrainte admissible du beton öba<im — Wb.
4

2 Coefficient de reduction de la resistance sur prisme pour une surcharge permanente immobile.
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Pour Wb

„ wb

„ w,,
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120 kg, cm2 on a öbadm 30 kg/cm2,
160 „ „ ö,,adra 40
225 „ „ Öbadm 56

Pill '

¦in
* | t"i|
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•

i i
- i

\ ¦\.. -"' '

¦ ~7jf ~km^ ^wr m

te—H^ ,.._ Ir"yi
Fig. G.

Rupture de la poutre Ao. 957 (rupture due ä l'ecrasement du beton).

3° — La limite d'armature pour des sections rectangulaires.

En egalant la resistance dans le domaine de l'acier ä la resistance dans le
domaine du beton, on obtient la limite d'armature.

La resistance dans le domaine de 1 acier est:

M-Ji_os 1

Ji n 1 — s '

^^ 1

Fig. 7.

Rupture de la poutre No. 947 (rupture due ä fetirement des fers).
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et la resistance dans le domaine du beton:

Posons:

on obtient alors sg

M h_ 2-
Ŝ

1--s/2
Jt 1--s/3'

k ös

3 1 l/a1(1+3k)
Sg-~ 2 ¥ V~ 3 + k (4)

Remarque finale.

II existe de nombreuses propositions ayant pour but de faire concorder le
calcul et l'essai. Si ces propositions doivent etre admises pour les prescriptions, il
est necessaire de les controler objectivement par des essais. Notre proposition
semble suffisamment justifiee pour la determination de la limite d'armature dans
les sections rectangulaires. Nous avons entrepris des essais pour Tarier a haute
resistance.

Dans ces series d'essais, nous avons pris aussi des poutres avec armature de

compression afin de determiner la Variation de resistance des sections
rectangulaires avec et sans armature de compression.

Notre proposition entraine une utilisation plus reguliere des materiaux. II est
souvent possible d'eviter ainsi les goussets aux appuis et les armatures de

compression; on a ainsi une meilleure adaptation du beton aux exigences modernes
de la construction (par exemple en construction de charpentes une vue inferieure
plane des planchers en beton arme sur plusieurs appuis, des poutres d'epaisseur
constante en construction de ponts, etc.). En meme temps on a des avantages
economiques car il est possible de reduire les coffrages et les fers.
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Nouveaux essais effectues sur des poutres de beton arme.

Neue Eisenbetonbalkenversuche.

New Experiments on Reinforced Concrete Beams.

Ministerialrat Dozent Dr. Ing. F. Gebauer,
Wien.

Essais comparatifs pour etudier l'influence de la distance entre les fers et le

parement, et l'influence de la disposition des etriers; essais sur poutres tres

fortement armees.

Le degre de securite d'un Systeme en beton arme ne peut pas etre determine
avec exactitude a l'aide du calcul base sur n (n Ea/Eb) -1 Les resultats d'essais
montrent de grands ecarts entre le degre de securite reel et le degre de securite
admis dans le calcul ou desire.2 Si Fon calcule les sollicitations des materiaux
a partir du moment de rupture ä l'aide du procede de n, on obtient des valeurs
qui s'ecartent fortement, et dans les deux sens, des valeurs qu'il faut considerer
comme determinant la resistance des poutres3 — ä savoir la resistance du beton
sur cubes et la limite d'etirement de Facier —. Les courbes d'allongement de
Facier et de compression du beton des poutres de beton arme montrent que
Fon ne peut pas justifier le calcul base sur n.4

Pour demontrer l'exactitude de notre maniere de voir, nous avons execute
plusieurs autres series d'essais. Dans une serie, nous avons soumis ä l'essai
des poutres avec differentes distances entre les fers et le parement (e 2 et
5 cm). Nous avons en outre compare entre elles des poutres avec etriers
ordinaires et d'autres avec etriers inclines de 45°.5 Les dimensions des poutres
etaient b: h 20: 20 cm. L'armature se composait de 3 ronds de 10 mm en
acier St. 37. Le pourcentage d'armature est donc 0,59%. La resistance du
beton ä l'ecrasement sur cubes atteignait 416 ä 425 kg/cm2, la limite d'etirement
de Facier 2859 ä 2959 kg/cm2. La portee etait de 2,0 m. Les poutres d'une

1 Stüssi: «La securite de la poutre rectangulaire en beton ä armature simple», «Memoires»
de l'A.I.P.C, 1er vol., Zürich 1932.

2 Abeles: „Über die Verwendung hochwertiger Baustoffe im Eisenbetonbau", Beton und
Eisen 1935, fasc. 8 et 9.

3 Gebauer: ,,Be.rechnuang der Eisenbetonbalken unter Berücksichtigung der Schwindspannungen
im Eisen." Beton und Eisen 1934, fasc. 9.

4 Gebauer: „Das alte n-Verfahren und die neuen n-freien Berechnungsweisen des Eisenbetonbalkens",

Beton und Eisen 1936, fasc. 2.
& Gebauer: „Vergleichsversuche über den Einfluß der Dicke der Eisendeckung und den

Einfluß der Bügellage auf das Tragvermögen von Eisenbetonbalken." Beton und Eisen 1937, fasc. 8.
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hauteur totale de 22 cm, soumises a deux charges concentrees distantes de
«80 cm, ont donne une charge moyenne de rupture de 5.725 t tandis que celles

d'une hauteur totale de 25 cm ont donne une charge moyenne de rupture de
6,06 t. En tenant compte de contraintes de retrait dans les armatures, le calcul
donne des charges de rupture de 5,70 et 5,93 t. Si Fon neglige les contraintes
de retrait dans les fers et les contraintes de traction dans le beton, le calcul
fournit des charges de rupture de 4,50 ä 4,57 t en tenant compte des dimensions

reelles. Alors que les charges effectives de rupture ne s'ecartent de celles
fournies par le calcul que de -f 0,4 et —2,1 o/o pour la premiere methode, ces

ecarts se montent ä —21 et —25ft/0 pour la derniere. Le calcul ä l'aide de n
montre que la limite d'etirement des ronds doit etre atteinte pour une charge
de 4,05 t, quelle que soit la hauteur de beton recouvrant les fers. L'ecart par
rapport aux charges effectives de rupture se monte dans ce cas meme ä —29
et — 33o/o.

Le calcul avec n donne pour la hauteur de la zone comprimee x 6,82 cm
alors que les fissures se sont etendues jusqu'a 1 cm de l'arete comprimee dans
la poutre d'essai. Si l'on calcule la hauteur de la zone comprimee sans l'aide de

n on trouve x 0,82 cm.
La methode de calcul de Steuermann6 fournit aussi — independamment du

recouvrement des armatures — une hauteur de compression beaucoup plus
grande que l'essai, par suite de l'hypothese dune repartition triangulaire des

contraintes de compression. Par exemple pour öbz 25 kg/cm2, x 2,86 cm
et la charge de rupture est de 6,27 t. Du fait que la resistance du beton ä la
traction n'a pas ete contrölee, il est impossible d'etablir une comparaison exacte
dans ce cas.

L'allure des courbes d'allongement des fers et de compression du beton

montrent clairement que, dans les cas consideres,5 la methode avec n ne peut
pas etre consideree comme une methode satisfaisante, ni pour le calcul de la

rupture, ni pour le calcul des contraintes engendrees par la charge utile.
Nous avons consacre une autre serie d'essais ä l'etude du comportement des

poutres tres fortement armees.7 Nous avons construit 3 paires de poutres avec
armatures de 3,14; 4,91 et 6,53%. Les dimensions etaient les suivantes:
b : h 20 : 20 cm, hauteur totale 25 cm, portee 2,0 m. Les ronds etaient en
acier St. 37; Farmature se composait de 4 ronds de 20 mm dans le premier cas,
4 ronds de 25 mm dans le second et 3 ronds de 30 mm plus 1 rond de 25 mm
dans le dernier cas. Afin que la poutre ne cede pas sous Feffet des contraintes
de cisaillement nous avons prevu de forts etriers inclines en plus des fers
principaux plies. La limite d'etirement des fers etait sans grands ecarts de

2580 kg/cm2 en moyenne. Une poutre de chaque paire fut essayee apres
4 semaines et l'autre apres 6 semaines. La resistance du beton se montait apres
4 semaines ä 466, 458 et 410 kg/cm2 et apres 6 semaines ä 473, 512 et
514 kg/cm2. Les charges de rupture des poutres etaient, dans l'ordre que nous

6 Steuermann: „Das Widerstandsmoment eines Eisenbetonquerschnittes." Beton und Eisen
1933, fasc. 4 et 5.

7 Voir egalement Gebauer: „Neue Balkenversuche zur Klärung der Schwindspannungsfrage
und des Verhaltens von Balken bei außergewöhnlich starken Bewehrungen." Monatsnachrichten
des österreichischen Betonvereins 1937, fasc. 5.

10
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avons suivi ci-dessus: 22,0 et 22,0 t; 28,9 et 29,9 t; 32,9 et 36,0 t. Ces valeurs
montrent clairement l'influence preponderante de la resistance du beton.

Les charges de rupture calculees sans n, en se basant sur la limite d'etirement
de Facier, la resistance du beton ä l'ecrasement et une distribution uniforme des
contraintes de compression sont, avec (et sans) prise en consideration des
contraintes de retrait, de 21,5 (20,0), 30,8 (28,7) et 33,1 (30,7) t pour les poutres
essayees apres 4 semaines et de 22,9 (20,4), 32,8 (29,7) et 40,4 (37,1) t pour
les poutres essayees apres 6 semaines. La comparaison des resultats du calcul et
des essais montre que, pour les poutres armees ä 3,14 o/0, la prise en
consideration des contraintes de retrait fournit de meilleurs resultats que leur
abandon. En general les ecarts ne sont plus tres grands pour les poutres
armees ä plus de 4 o/0) que Fon tienne compte ou non dans le calcul des
contraintes de retrait. Pour les poutres armees ä 4,91 o/0 et 6,53 o/0 les resultas
des essais se rapprochent plus de ceux du calcul sans les contraintes de
retrait quoiqu'en tenant compte de ces contraintes l'ecart ne monte ä 12,2 o/0

que pour une seule poutre (N° 64), donc tres peu au-dessus des 10 o/0 que
nous avons pris comme erreur admissible. L'imprecision du calcul des
contraintes de retrait et les difficultes d'execution resultant de Fencombrement
produit par les fers, expliquent clairement l'ecart de 12 o/0 cite ci-dessus, d'autant
plus qu'immediatement avant la rupture on a observe un affaissement du beton
aux environs des crochets, ce qui explique que la resistance de cette poutre
n'etait pas aussi grande qu'elle aurait du Fetre.

Des essais effectues jusqu'a maintenant on peut aussi conclure que l'influence
des contraintes de retrait est plus faible lorsque les armatures sont tres fortes parce
que le perimetre est faible par rapport ä la surface des sections. Les ronds plus
faibles, avec surface de contact relativement plus grande, sont beaucoup plus
influences par le retrait.

En nous basant sur les resultats des essais dont nous venons de parier, nous
proposons Fabandon de la methode de calcul avec n. Nous rappelons en outre
que le Prof. Dr. Saliger ä pris la meme position dans l'article qu'il a publie dans
la Publication Prehminaire, quoiqu'il neglige les contraintes de retrait et qu'il
introduise au lieu de la resistance sur cube, la resistance sur prisme du beton,
qui peut etre jusquä un quart plus petite; le calcul lui donne ainsi des valeurs

un peu plus petites que celles que nous avons obtenues dans nos essais.
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Comportement du beton et du beton arme sous
l'action des charges permanentes.

Das Verhalten von Beton und Eisenbeton
unter dauernder Belastung.

The Behaviour of Concrete and Reinforced Concrete
under Sustained Loading.

R. Dutron,
Directeur du Groupement professionaiel des Fabricants de Ciment Portland Artificiel de Belgique,

Bruxelles.

Dans cette breve communication, nous n'envisageons que l'influence des charges
permanentes sur les constructions en beton arme, en nous appuyant sur des

donnees experimentales de laboratoire nombreuses, relatives au comportement
du beton et du beton arme sous l'action de charges de compression, de traction
et de flexion maintenues pendant 2 ä 3 annees. Nous associons aux deformations
lentes sous charges permanentes, celles qui proviennent du retrait ou du
gonflement.

Nous appuyons d'une maniere toute particuliere sur le role primordial joue
dans le developpement de ces deformations par les conditions de conservation
des betons.

Sil s'agit de fixer des donnees numeriques pour ces deformations et pour les

autres proprietes des betons, il faut tenir compte de ce que l'ouvrage est: soit
immerge ou enterre, soit soumis aux intemperies et variations saisonnieres, soit
enfin ferme et chauffe pendant une longue periode de l'annee.

La resistance Rb, le module d'elasticite Eb, la deformation plastique sous
charge maintenue et enfin le retrait varient notablement suivant ces conditions
d'exposition.

Voici quelques valeurs relatives moyennes de comparaison pour des betons

apres 3 ans de conservation permanente.

sous eau
ä l'air

(humidite 70 °/o)

ä l'air sec

(45 ä 50°/o)

Rb 1,00 0,75 0,60

Eb 1,00 0,80 ä 0,85 0,65 a 0,70

Deformation plastique 1,00 2,00 k 2,25 3,00 ä 4,00

Retrait + 1,00 —3,50 ä -4,50 —5,00 ä —6,00

10*
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II est entendu que les valeurs numeriques de ces proprietes des betons varient
beaucoup egalement avec les facteurs bien connus: dosage, granulometrie, age
des betons.

Par suite de la deformation plastique sous l'action du poids mort et des

surcharges permanentes, tout se passe comme si la valeur du module d'elasticite
prenait une valeur reduite. Comme on le sait, il se produit en consequence une
modification correspondante dans la repartition des tensions entre le beton et
les armatures. Cette modification est lente et, de meme que la deformation, eile
tend vers une limite dans le temps.

Dans des pieces comprimees en beton arme, conservees ä Fair sec, et chargees
ä 22 ä 24 o/o de la resistance du beton sur cube, les tensions de compression des

armatures ont atteint 15 ä 20 kg/mm2 et au total 19 ä 27 kg/mm2 en y ajoutant
la compression de retrait. Quand la charge du beton est de 30 ä 32 o/0 de la
resistance» sur cube on peut atteindre 20 ä 30 kg/mm2 dans les armatures et,
dans certaines conditions d'essai ä Fair sec, depasser notablement la limite
elastique de l'acier doux, lorsque la compression de retrait est ajoutee.

Dans des poutres flechies, la zone comprimee se comporte d'une maniere
analogue: ä Fair sec, la tension de compression de l'armature peut, exception-
nellement, compression de retrait comprise, se rapprocher de la limite d'elasticite
de Facier doux.

Par contre, dans la zone etendue, la majoration de la tension des armatures
a ete relativement faible, le bras du couple resistant ne s'est donc pas reduit de

beaucoup malgre la deformation plastique du beton comprime.
II est interessant de noter que la compression de retrait initial dans les

armatures etendues s'est annulee au cours de la longue duree de maintien de
la charge de flexion. La meme constatation a ete faite dans les armatures des

eprouvettes de beton arme soumises ä des charges permanentes de traction simple.
Dans toutes les poutres flechies (Beton 60 kg/cm2 — acier 12 kg7mm2 —

m 15) exposees en permanence a Fair sec, la fissuration du beton etendu
s'est manifestee dejä au cours du chargement, ä cause des tensions de retrait du
beton, et eile s'est accentuee pendant le maintien de la charge sans que loute-
fois les fissures s'ouvrent d'une maniere bien apparente.

Apres ces longues periodes de maintien sous charge, les resistances, tant du
beton non arme ä la compression et ä la traction, que du beton arme ä la
compression et a la flexion n'ont pas ete inferieures aux resistances des memes
pieces, conservees dans les memes conditions, mais nayant pas ete soumises
ä l'action des charges. Le caractere elastique des pieces armees subsiste entierement,

ä partir des deformations permanentes acquises, au cours des dechargements

et rechargements repetes operes apres 2 ä 3 ans de maintien sous charge
permanente.

Nous pouvons conclure que la resistance du beton arme n'est pas affaiblie

par son maintien sous des charges importantes pendant une tres longue duree.
II n'apparait pas que l'on. doive, par securite, tenir compte dans ce cas d'une
charge de rupture Rb du beton reduite, ni que Fon doive diminuer le coefficient
de 28/100 generalement admis. Bien que le depassement de la limite elastique
de l'acier ne semble pas presenter la meme gravite pour les armatures comprimees
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que pour les armatures tendues, il parait cependant indique d'avoir recours ä des
aciers ä haute limite elastique pour armer les zones comprimees du beton, dans
les cas particuliers oü l'importance des charges permanentes et les conditions
d'exposition de l'ouvrage entrainent avec le temps de grandes deformations
plastiques du beton et par suite des tensions excessives dans les armatures. Dans
ces cas, Fefficacite et le rapprochement des etriers transversaux doivent specialement

etre pris en consideration. Enfin, dans ces memes conditions, le danger de
fissuration doit particulierement retenir l'attention.
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Role de la plasticite du beton et de 1'acier sur la
stabilite et la duree du beton arme.

Der Einfluß der Plastizität des Betons und des Stahles
auf Stabilität und Dauerhaftigkeit des Eisenbetons.

Effect of Plasticity of Concrete and Steel on the Stability
and Endurance of Reinforced Concrete.

R. L'Hermite,
Directeur Adjoint des Laboratoires du Batiment et des Travaux Publics, Paris.

Avant d'examiner l'influence de la plasticite des materiaux et particulierement
des constituants du beton arme sur la duree des constructions, il semble necessaire

d'examiner d'une facon precise leur plasticite effective et principalement
l'influence sur celle-ci du regime de Variation des efforts. Dans le texte d'une
precedente discussion, j'ai cherche ä montrer, gräce ä une theorie mathematique
simple, que la valeur des deplacements elastiques et plastiques ne dependait pas
uniquement de la charge actuelle mais des etats anterieurs, en d'autres termes
de la fonetion de charge. Cette theorie ne pretend aueunement ä se suffire
ä elle-meme, eile a seulernent la valeur d'une suite de syllogismes conduisant
aisement des premisses experimentaux simples, aux consequences plus difficiles
ä constater par les essais.

Si Fon soumet un acier ä un effort depassant sa hmite elastique, celui-ci prend
une deformation permanente. Cette derniere augmente plus ou moins avec le

temps, quand sa charge reste constante, suivant une loi de fluage definie pour
chaque qualite d'acier et pour chaque temperature. Le fluage, s'il est extremement
petit pour les charges voisines de la limite d'ecoulement, n'est pas nul. En effet,
si la charge varie entre deux limites determinees, la deformation permanente
augmente tres sensiblement avec le temps, ce phenomene ayant lieu meme
au dessous de la hmite apparente d'elasticite ä condition que la limite superieure
de la Variation reste au-dessus de la charge critique de fatigue ou limite naturelle
d'elasticite definie par Bauschinger. Ceci provient d'un echange d'energie se

produisant sous l'effet de Fhysteresis elastique et plastique entre la deformation
elastique et la deformation plastique. L'action rapide d'une charge peut donc

produire des effets contraires suivant son mode d'application: diminution de la

plasticite pour un choc, augmentation de la plasticite pour les charges repetees,
des vibrations entretenues ou des charges lentes.

L'importance pratique de ce phenomene apparait quand on fait agir des efforts
alternes ou ondules sur des pieces de beton arme ayant subi une precontrainte
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suivant le Systeme de M. Freyssinet. On voit alors les aciers s'allonger lentement,
la compression du beton diminuer, et dans certains cas, lorsque cette precontrainte
est faible vis ä vis des efforts appliques, on voit apparaitre des fissures de beton
tendu. Enfin l'effet destructif des efforts repetes sur les aciers est d'autant plus
eleve que les barres sont plus irregulieres, ecrouies et oxydees. La limite de

fatigue d'un crochet d'extremite de barre est beaucoup plus faible que celle de la

partie droite de la barre.
La forme generale de la courbe de deformation d'un beton ne semple pas

pouvoir etre determinee par avance autrement que par une experience. II n'existe

pas dans ce corps de limite d'elasticite fixe, oelle-ci varie avec läge et depend
de la vitesse d'application des efforts. Tout ce que nous avons dit sur la plasticite
de l'acier est encore valable ici ä un degre beaucoup plus eleve. Les constantes
d'hysteresis qui definissent la viscosite plastique et la viscosite elastique sont
faibles et cette hysteresis elevee. La notion seule du coefficient d'elasticite n'a
donc aucun sens dans les calculs des betons armes si on ne lui adjoint pas les

constantes definissant la plasticite, le fluage et Fhysteresis. Ceci, explique, en

particulier, pourquoi on est jamais arrive ä se mettre d'accord sur la valeur du
coefficient « m ».

L'effet de l'ecoulement accelere sous les efforts repetes existe egalement pour
les betons ä un degre tres eleve. II existe dans l'ecoulement plastique des phenomenes

de frottement irreversible qui sont additifs et accelerent l'adaptation par
l'effet du couplage sur la deformation elastique dont j'ai parle dans la precedente
communication. En outre, cette adaptation est accompagnee de tous les facteurs
qui sont habituellement adjoints au vieillissement: augmentation de la rigidite,
de la resistance, diminution du retrait, etc. Enfin, le beton est susceptible
de montrer des phenomenes de fatigue sous les efforts repetes aussi bien que le
metal. Un beton ayant une resistance ä la rupture de 350 kg/cm2 par exemple,
soumis ä des charges variant 500 fois par minute entre 50 et 300 kilogs se

cassera au bout d'une heure, son coefficient d'elasticite aura varie pendant ce

temps et la longueur de l'eprouvette aura diminue. II existe encore pour ce solide

une limite de fatigue definissant la charge ondulee au dessus de laquelle
l'eprouvette se rompt au bout d'un nombre d'alternances limite. Par contre, en
dessous de cette limite l'effet des charges repetees est de produire une augmentation

de la resistance statique.
Un certain nombre d'experiences ont ete faites aux Laboratoires du Batiment

et des Travaux Publics sur des poutres flechies soumises ä des charges repetees.
On a observe qu'il existait encore dans ce cas, une limite caracteristique de fatigue
et qu'on pouvait ä l'aide d'essais successifs sur des poutres semblables, construire
une courbe de Wöhler presentant une premiere branche beaucoup plus inclinee

que pour le beton seul ou l'acier seul. Enfin, on a observe que l'effet des charges
successives etait surtout d'accelerer les deformations plastiques. Nous en avons
deduit, une methode experimentale acceleree d'etude de l'adaptation d'un element
de beton arme, les charges repetees ayant effectivement pour consequence de

vieillir artificiellement les constructions. Ceci, nous a permis d'observer que
l'adaptation ne se produit pas d'une fagon egale dans les parties tendues et les

parties comprimees. II apparait egalement que relativement ä la charge de

rupture statique, la limite de fatigue du beton tendu est beaucoup plus faible
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que celle du beton comprime. Enfin, il faut encore avoir egard aux efforts relatifs
acier-beton qui constituent l'adherence. D'apres nos essais l'adherence semble
etre effectivement tres sensible aux efforts repetes et un grand nombre de poutres
se sont effondrees par glissement des barres, celles-ci ne s'etant probablement
pas accomodees des deformations dues ä la plasticite; dans d'autres cas la stabilisation

de la barre apres son premier glissement provoqua une fissuration importante

du beton sans que cette derniere amene l'effondrement de la piece.
Ces constatations nous fönt penser que le calcul de la deformation d'une piece

en beton est ä partir des donnees elementaires tres complexe. II ne semble pas etre
abordable dans l'etat actuelle de nos connaissances autrement que par une
grossiere approximation. Les possibilites d'adaptation semblent etre malgre tout
tres larges et Fapproximation, aussi grossiere qu'elle soit, montre que Fintuition
des premiers constructeurs de beton arme qui avaient introduit la notion de
continuite partielle etait beaucoup plus pres de la realite que tous les calculs
hyperstatiques elabores par la suite.
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Comportement des portiques en beton arme ä Tamorce
de la rupture.

Das Verhalten von Eisenbeton*Rahmenkonstruktionen
bei beginnender Zerstörung.

The Behaviour of Reinforced Concrete Framed
Structures at Incipient Failure.

W. H. Glanville, F. G. Thomas,
D.Sc, Ph.D., M.Inst.C.E., M.I.Struct.E.

6
B.Sc, Assoc.M.Inst.C.E., Garston.

Sous des contraintes de grandeur normale, il est probable que la distribution
des moments dans une construction en portique de beton arme peut etre
convenablement determinee par les calculs bases sur la theorie de l'elasticite. Des
essais de mise en charge prolongee executes ä la Building Research Station1 et
en Amerique2 ont montre que la deformation lente du beton sous les contraintes
normales n'exercait pas une influence importante sur la distribution des moments
dans un portique.

Lorsqu'une amorce de rupture se produit en un point quelconque de la
charpente, les mouvements inelastiques de l'acier ä sa limite d'ecoulement ou du
beton au voisinage de sa charge de rupture sont toutefois d'une teile ampleur que
la theorie de l'elasticite cesse d'etre valable. Les deformations de la partie affectee
sont limitees par les deformations du reste de la charpente, de teile sorte que la

rupture de cette partie peut se trouver differee jusquä ce que des deformations
elastiques tres importantes se soient produites par ailleurs. La charpente peut
ainsi supporter de nouvelles charges sans rupture, la contrainte maximum dans
la partie affectee tendant ä rester pratiquement constante tandis que les moments
et les contraintes augmentent dans le reste de l'ouvrage. Pour la commodite, nous
designerons dans ce rapport par «redistribution des moments flechissants» les
modifications intervenues dans la distribution des moments par rapport aux
modifications qui se produiraient dans une construction travaillant d'une facon
purement elastique.

Des essais effectues par Kazinczy3 sur des poutres continues ä deux travees
ont montre que lorsque l'acier constitue le facteur de rupture, une modification
de l'importance relative des armatures en travee ou au-dessus de l'appui central

par rapport ä la quantite de fer necessaire suivant la theorie de l'elasticite a pour
consequence une redistribution des moments teile que la resistance maximum
soit atteinte ä la fois dans la travee et sur l'appui. Des resultats semblables ont

* Voir les references bibliographiques ä la fin du texte.
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Redistribution dos moments dans les poutres continues.
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ete obtenus avec des poutres encastrees par la Commission Allemande du Beton
Arme,4 pour la rupture par ecoulement de l'acier. Une teile redistribution est
ä prevoir a cause de l'importance des deformations plastiques de l'acier ä l'ecoulement;

toutefois, l'on ignore dans quelle mesure on peut compter qu'elle
n'entrainera pas une rupture dans le beton. Nous n'avons pas connaissance d'essais
anterieurs au cours desquels ait ete etudiee l'influence des deformations plastiques
du beton, ä l'amorce d'une rupture, sur la limite de resistance d'une construction
en portique.

Les essais decrits ci-apres fönt partie d'une etude entreprise a la Building
Research Station, en liaison avec la Reinforced Concrete Association, en vue de
rassembler des informations precises sur l'importance des deformations plastiques
dans les parties d'une charpente en beton arme qui sont soumises ä des
contraintes elevees. Ges investigations ont comporte des essais de destruction: A, sur
des poutres continues ä deux travees et B, sur des constructions en portique.

A. Essais de destruction sur poutres continues a deux travees.

Les essais ont porte sur des poutres continues ä deux travees concues
comme suit:

1° affaiblissement de la section situee au-dessus de l'appui central par adoption
d'une faible quantite de fers de traction.

2° affaiblissement de la section situee au-dessus de l'appui central par adoption
d'un beton ä faible resistance sans armatures de compression.

3° meme conception qu'en 2° mais avec armatures de compression.
4° meme conception qu'en 2° mais avec portee augmentee pour reduire les

contraintes de cisaillement.

5° meme conception qu'en 2° mais avec emploi d'un beton ä faible resistance,

age de 6 mois au lieu de 7 jours.
Tous les essais ont ete faits deux fois; on a employe partout des agregats de

riviere.

1° — Rupture initiale dans les armatures de traction.

On trouvera ä la fig. 1 tous details sur les poutres et sur la position des

charges employees pour determiner l'influence d'une insuffisance d'armatures,
d'apres le calcul base sur la theorie ordinaire de l'elasticite.

Dans le tableau de la fig. 1 et les tableaux suivants oin a adopte les notations
suivantes:

t contrainte dans l'armature longitudinale de tw contramte dans les etriers.
traction. sj, contramte d'adherence.

t' contrainte dans l'armature longitudinale de W charge.

compression. <£b distance entre le point d'inflexion et B.
M moment flechissant. £f distance entre le point d'inflexion et la

n profondeur de l'axe neutre. face du poteau.
a bras du moment resistant. se contrainte d'adherence en E (fers in-
S cisaillement total. ferieurs).
s contrainte de cisaillement. R\ Rb, Rc reactions en A, B, C.
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On remarquera qu'au-dessus de l'appui central oü le moment est normalement
maximum. il n'est prevu que deux fers de 3/8" de diametre contre quatre fers
de 5/8" en travee. On pourrait donc prevoir que la limite d'ecoulement des fers
de 3/8" sera atteinte pour une charge tres faible et on pourrait s'attendre ä ce

que l'ecoulement de ces fers provoque une redistribution des moments, la section
situee au-dessus de l'appui central etant ainsi progressivement soulagee, jusqu'a
permettre une augmentation de la charge supportee par le Systeme jusqu'a la

rupture en travee.
Les moments effectifs au cours des essais ont ete determines en mesurant la

deformation dans la poutrelle-support en acier ä une distance nettement deter¬
minee des appuis d'extremite
et en deduisant les reactions

aux extremites ä partir
d'un etalonnage anterieur de

cette poutrelle. Les resultats
obtenus pour l'une des deux

poutres essayees sont portes
sur la fig. 2.

L'amorce de la rupture
au-dessus de l'appui central
est nettement mise en
evidence par une diminution
brusque du moment en ce

point, suivie d'une legere
augmentation.

En supposant que le
moment ä l'appui central reste
constant apres le commencement

de l'ecoulement, on
a calcule les moments resultants

dans la portee; les

courbes theoriques correspondantes

sont reproduites sur
le diagramme. II est certain

que cette hypothese conduit ä une estimation tres heureuse des moments effectifs
en travee, pour l'essai considere.

On a utilise pour cet essai un melange de beton ä 1:1:2 en poids, prepare
avec du ciment Portland ä prise rapide. La poutre a ete essayee ä 1 äge de
44 jours. Pour la deuxieme poutre, on a employe un melange ä 1: 2 : 4 en poids,
avec ciment alumineux; la poutre a ete essayee ä läge de 6 jours. Dans la
deuxieme poutre et par suite de l'emploi d'un beton de ciment alumineux ä

resistance ä la traction elevee, la participation du beton ä la transmission des

efforts de traction etait teile que la contrainte dans les fers situes sur l'appui
central a augmente, au moment oü est apparue la premiere fissure au-dessus de

l'appui central, d'une valeur tres faible jusqu'a la limite d'ecoulement. Hormis
cette influence, on n'a constate aucune difference importante de comportement
a la suite de l'emploi de deux types differents de ciment.
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Essais sur poutres continues. Rupture dans les armatures (b).
Beton 1:1:2 en poids au ciment Portland ä prise rapide
a\ec rapport eau/ciment de 0,44 en poids. Age ä l'essai:

44 jours. Resistance du cube de beton: 6660 lb/in2.
(T) Charge theorique de rupture generale.
(2) Charge theorique de rupture ä l'appui.
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Les flechissements au milieu de la portee ont ete mesures par rapport ä l'appui
central ä l'aide d'indicateurs ä cadran. On n'a constate aucune difference
appreciable entre les flechissements des deux poutres et, pour les 3/4 de la charge
de rupture, le flechissement maximum n'etait que de 0,1" environ. La poutrelle-
support a flechi au cours de l'essai, c'est pourquoi on a egalement mesure
l'affaissement des appuis d'extremite par rapport ä l'appui central. Cet affaissement

affecte les moments pendant la phase elastique de l'essai: on en a donc tenu

compte en calculant les courbes et contraintes theoriques indiquees sur les
1 et 2.

Tableau I.
%

Largeurs maxima c es f is s u r es dans les pout res con t inues.

Charge en tonnes

largeur maximum des fissures en poucesi X 10-3

Serie
au -dessus de l'appui central en trav ee

5 10 15 20 25
Ecoulement1

5 10 15 20 25
Ecoulement1

1. Rupture dans les ar(») 0 15 30 42 60 0 0 1,3 2,3 2,6 3,8 0
matures (b) 6 15 34 55 79 5 0 1,5 2,6 4,6 6,6 0

"2. Rupture dans le beton

(pas d'armatures de
compression) (b)

0

0
1,5

1,3

2,4

2,2
3,1

2,6

3,3
2,6

0,5

1,2

0
0

1,9

1,3

3,5

2,2

6,0
3,3

10,0
3,9

0,6
0,7

3. Rupture dans le beton

(avec armatures de

compression)

1,0

1,6

3,1
4,0

3,7

5,2
4,6
9,2

5,5
10,5

3,4
4,8

0
0

0,9
1,3

1,6

1,7

2,4

2,6

3,5

5,2
1,3

1,5

4. Rupture dans le beton (») 3,3 3,7 — — — 1,6 1,5 4,0 — — — 0,8

(portee augmentee) (b) 0,1 1,0 — — — 0 1,3 4,2 — — — 0

1). Rupture dans le beton

(beton de faible resis(•) 0 1,6 2,7 2,6 1,5 — 0 1,3 2,5 3,6 5,0 —
tance ä environ (b) 0 0,7 1,0 1.1 1,2 0 1,4 2,4 3,5 7,2 —
6 mois)

1 La charge d'ecoulement constitue la charge theorique de rupture ä l'appui suivant la theorie
de l'elasticite (voir tableau II).

2 Les largeurs maxima des fissures dans la poutre (a) de la serie 2 ont ete mesurees a la

profondeur du bord le plus charge des armatures de traction; dans toutes les autres poulres,
les mesures ont ete faites ä la hauteur du milieu du fer le plus charge.

On trouvera au tableau I les largeurs maxima des fissures, mesurees au microscope

portatif. La fissuration au-dessus de l'appui central a considerablement

Augmente pendant la deuxieme partie de l'essai, c'est-a-dire apres que l'acier
a commence ä s'ecouler; peu avant la rupture finale, les fissures avaient des

largeurs de 0,06 ä 0,08". des fissures etaient environ dix fois plus larges que
celles que l'on observe en general immediatement avant l'ecoulement de l'acier.

Les charges de rupture calculees 1° d'apres la theorie de l'elasticite et 2° en

supposant que les sections sur appui et en travee atteignent leur pleine resistance

apres la redistribution des moments, sont indiquees dans le tableau II ainsi que
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Tableau iL Charges de ru p t u r e des poutres continue«.

Bases du calcul
des moments resistants

Essai n<>:

Charges de rupture en tonnes

Bases du calcul
des moments

flechissants

1.

Rupture dans

les armatures

2.
Rupture dans

le beton
(pas d'armatures
de compression)

3.
Rupture dans

le beton
(avec armatures
de compression)

4.
Rupture dans

le beton
(portee

augmentee)

5.

Rupture dans
le beton

(beton de faible
resistance ä

environ 6 mois)

RM 2 (a) RM 2 (b) RM 1 (a) RM 1 (b) RM 3 (a) RVJ3(b) RM 4 (a) RM4(b) RM 5 (a) RM 5 (b)

Theorie de
l'elastic ite:

pas de redistri¬

Pas de
redistribution des
contraintes

Avec rapport «instantane»
des modules d'elasticite 4,9 4,9 7,0 7,2 13,0 14,2 2,7 2,3

bution des
moments. Les char¬

Redistribution
des

contraintes

40000 40000
5,0 4,9 7,6 7,8 19,5 19,8 3,0 2,5

ges correspondent
ä 1% rupture sur

l'appui

resistance sur cube u

Rupture dans l'acier. La
contrainte maximum dans le beton
atteint la resistance sur cube.
Rupture dans le beton

_ 80000

u

7,8 6,5 8,0 8,2 25,4 26,2 3,2 2,7

Theorie de la
redistribution
des moments:

Pas de
redistribution des
contraintes

Avec rapport «instantane«
des modules d'elasticite 22,7 22,6 20,8 21,4 25,7 28,1 9,8 8,6

rupture simul-
tanee sur l'appui
central et dans la

portee Redistribution
des

contraintes

40000
m

u
23,0 22,6 27,8 28,5 35,0 36,3 13,0 11,8

Rupture dans l'acier. La
contrainte maximum dans le beton
atteint la resistance sur cube.
Rupture dans le beton

80000
m

u

26,1 24,0 32,6 32,8 40,1 40,5 14,2 13,9

Charge effective ä laquelle se manifestent les premiers indices
de rupture dans le beton 20,8 24,0 23,0 24,0 9,0 9,5 18,8 16,5

Charge limite effekctive supporte e par poutre 29,1 28,7 27,5 28,6 27,6 28,9 13,4 13,0 33,0 27,5
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les charges de rupture effectives. On observera que l'influence exercee par la

redistribution des moments sur la capacite de charge d'une poutre continue peut
etre importante lorsque l'armature est faible au-dessus de l'appui central. Toutefois,

la fissuration qui accompagne cette augmentation de la capacite de charge
est tres importante; en pratique, on ne peut donc tirer avantage de la redistribution

des moments par suite de l'ecoulement de l'acier que dans les cas oü
l'augmentation de la fissuration ne prend pas une importance excessive.

2° — Rupture initiale dans le beton. Pas d'armatures de compression au-dessus
de Vappui central.

Dans les poutres prevues pour donner une rupture par ecrasement du beton,
tous les fers de traction des travees ont ete reportes au haut de la poutre
au-dessus de l'appui central afin qu'en ce point la compression soit supportee
nniquement par le beton de la nervure. On trouvera sur la fig. 3 tous les details
concernant les poutres, les portees et la position des charges. Le beton a ete

prepare avec un melange ä 1: 21/2 : 31/2 en poids au ciment Portland ordinaire,
avec rapport eau-ciment de 0,66 en poids. Les essais ont ete faits ä Tage de
7 jours, la resistance du beton etant la plus faible resistance (2250 lb/sq. in.)
admise par le Reinforced Concrete Code of Practice. La resistance etait effectivement

de 10 o/o inferieure ä cette valeur (voir appendice 1).
Afin de reduire les contraintes de cisaillement dans ce beton dc faible

resistance, les charges ont ete appliquees ä mi-portee et non pas au voisinage de

l'appui central comme pour les poutres precedentes.
Les resultats sont indiques sur la fig. 4. On remarquera que la rupture ne

s'amorce pas au-dessus de l'appui a un endroit aussi nettement defini que dans
le cas des poutres precedentes dans lesquelles il y avait ecoulement de l'acier; on
constate plutöt un passage progressif de la phase elastique ä la phase plastique.

Au-dessus de l'appui, le beton a contribue ä supporter la charge, sans perturbation

apparente, longtemps apres que cette charge ait atteint la valeur qui,
d'apres la theorie d'elasticite, devait engendrer dans la fibre extreme une
contrainte egale ä la resistance ä l'ecrasement sur cube. En fait, aucun signe de

rupture n'a ete decele au-dessus de l'appui central avant que la charge n'ait
depasse le double de cette valeur.

Les valeurs mesurees des moments en travee concordent bien, ici aussi, avec
les valeurs calculees en supposant un moment constant sur l'appui apres depassement

de la limite elastique.
La largeur des fissures est restee faible pendant toute la duree de l'essai (voir

tableau I) de sorte que l'on peut considerer la redistribution des moments
comme sans rapport avec la fissuration, dans le cas oü le beton a une faible
resistance. Les flechissements de la poutre ont ete du meme ordre de grandeur
que dans les essais precedents.

3° — Rupture initiale dans le beton. Armatures de compression au-dessus de

l'appui central.

Ces essais ont ete prevus pour etudier le comportement des poutres en beton
de faible resistance ä la compression, avec une certaine quantite de fers de
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Rupture dans le beton.
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compression; le Systeme d'armatures etait le meme que dans le cas precedent,
avec cette difference que les fers inferieurs etaient Continus d'un bout ä l'autre
de la poutre, contribuant ainsi ä supporter la compression au-dessus de l'appui
central. Le melange ä l:21/2:31/2 egalement (en poids) a ete prepare avec du
ciment Portland ordinaire; les essais ont ete faits ä läge des 7 jours; la resistance

du beton (voir appendice 1) etait un peu plus elevee que dans les essais

precedents.
e jo

Moment der Mittelstutze
Moment a I"appui (Nß)
Supportmoment

^'Z?'3¦ -4

Feld-Moment
Moment en travee (Mq)
Span moment1* theorique

i P

ß>

w
DJZ&3B—

• 5'6' % S-€' *
MßRM1(a) °MBRM1(b)
MpttMIfa) +NnRM1(b)

y
200

tm.

W 60 80 100 120 M
Gesamt-Moment - Moment total " Totalmoment

Fig. 4.

Essais sur poutres continues. Rupture dans le beton (pas d'armatures
de compression). Beton 1 : 21/2 : 31/« en poids au ciment Portland
ordinaire avec rapport eau/eiment de 0,66 en poids. Age ä l'essai:

7 jours. Resistance du cube de beton: 2050 lb/in2.
(1) Charge theorique de rupture generale.
(2) Charge theorique de rupture ä l'appui.

On a mesure les moments sur l'ensemble du Systeme et on a egalement
constate un passage progressif entre les deux phases de l'essai; il est interessant de
constater que les charges maxima (voir tableau II) sont presque les memes que
dans le cas des poutres sans armature de compression.

On n'a observe aucune trace de rupture par compression au-dessus de l'appui
central jusqu'immediatement avant la rupture finale du Systeme. La plus
importante fissure de traction qui se soit manifestee sur cette section s'est refermee
progressivement vers la fin de l'essai jusqu'a ne pas s'etendre au-delä de 2"
ä partir de l'arete superieure de la poutre; ceci indique que la nervure dans son
ensemble et meme une partie de la dalle supportent effectivement les efforts de

compression.
Les largeurs maxima des fissures sont indiquees dans le tableau I.

4° — Rupture initiale dans le beton. Poutres ä portees augmentees.
Les poutres de la deuxieme serie comportaient des etriers tres rapproches les

uns des autres au-dessus de l'appui central, afin d'eviter une rupture par cisaille-
11
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ment du beton ä faible resistance employe. On a pense que ces etriers pouvaient
fournir au beton un certain appui lateral, augmentant son aptitude ä supporter
la compression longitudinale. Pour verifier cette hypothese, on a prepare deux
nouvelles poutres semblables ä celles de la deuxieme serie, ä cette difference
pres que la portee a ete augmentee jusqu'a 12 pieds. On pouvait ainsi atteindre
les moments de rupture avec des charges plus faibles et par suite reduire l'importance

des armatures de cisaillement.

Les resultats obtenus ont nettement montre que la section situee au droit de

l'appui central n'etait pas affaiblie par un plus grand ecartement des etriers.
L augmentation de la charge, due ä la redistribution, a ete, en pourcent,
approximativement la meme que precedemment (voir tableau II) et le moment de

rupture au droit de l'appui etait effectivement plus grand que dans la deuxieme
serie d'essais.

5° — Rupture initiale dans le beton. Age du beton 51/2 mois.

Les essais anterieurs avaient ete faits sur des betons de faible resistance äges
de 7 jours. Bien qu'il parüt probable que l'importance de la redistribution due

aux deformations plastiques du beton düt dependre plus de la resistance du
beton que de son äge, on a juge opportun d'essayer ä un äge plus avance deux

poutres semblables ä celles de la deuxieme serie (sans armatures de compression).
Pour obtenir une faible resistance ä environ 6 mois, on a adopte pour la premiere
poutre un melange ä 1: 4 : 7 en poids avec un ciment Portland ordinaire; pour
la deuxieme poutre, on a choisi les proportions de 1:5:6 qui permettent
d'obtenir un meilleur melange, avec le meme rapport eau-ciment de 1,05.

Les charges de rupture, qui sont indiquees au tableau II, ont ete aussi elevees

et dans un cas, plus grandes que celles que l'on avait precedemment obtenues. La
resistance du beton n'etait toutefois pas exactement connue, car les cubes coules

en meme temps que les poutres ne permettaient pas d'estimer avec precision la

qualite du beton de ces poutres elles-memes, par suite de la faible valeur de ce
beton. Des echantillons ont ete preleves aux extremites des poutres et essayes;
les resultats obtenus indiquent tout au plus que oe beton etait un peu plus faible

que celui des essais precedents. II n'est donc pas douteux que la redistribution
obtenue avec le beton plus riche ne peut pas etre attribuee au fait que le beton
avait durci pendant une periode relativement plus courte.

B. Essais sur portiques.
On a execute des essais pour determiner dans quelle mesure la capacite de

charge d'un portique simple en beton arme pouvait etre amelioree par la redistribution

des moments et des contraintes lorsque les efforts en tete de poteau
atteignent des valeurs elevees.

Les conditions d'essai ont ete les suivantes:

1° Bupture initiale des armatures de traction dans le poteau.
2° Bupture initiale du beton soumis ä la compression dans le poteau.

Deux portiques ont ete essayes dans chaque cas.
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1° — Rupture initiale des armatures dc traction dans le poteau.
La fig. 5 donne tous les details au sujet des portiques et de la position des charges.

On a coiigu les armatures et la mise en charge de teile sorte que la poutre
offre une resistance beaucoup plus grande que les poteaux. Au debut de la rupture
du poteau, la poutre elle-meme offrait donc enoore une grande reserve de resistance.

Pour assurer la rupture du portique par flexion et non pas par cisaillement
oü glissement des fers, il a ete necessaire d'etudier specialement les armatures
de cisaillement et l'ancrage des fers. II est evident que la redistribution des

moments ne peut augmenter la resistance d'un ouvrage que lorsque celui-ci peut
supporter les contraintes d'adherence et de cisaillement resultant d'une teile
redistribution. Les larges blocs disposes ä la jointure des poutres et des montants

n'ont ete prevus que pour permettre un bon ancrage des armatures des

poutres et des montants, afiu que la rupture resulte de l'ecoulement de l'acier.
On a adopte pour ces essais un beton ä haute resistance prepare avec un ciment

alumineux; on trouvera tous les details ä ce sujet dans l'appendioe 2.

La charge horizontale a ete appliquee par l'intermediaire de deux ressorts
ä boudin travaillant ä la traction et tendus entre les pieds des poteaux; des lames
ä aretes vives transmettaient cette charge aux faces des poteaux. Les charges
ont ete appliquees ä la poutre par l'intermediaire de paliers et de rouleaux
permettant ä la poutre d'effectuer librement tout mouvement de rotation et de trans-
lation. Pour le premier essai, les pieds des poteaux etaient places sur des paliers
analogues; on a toutefois constate que l'effort de frottement dd aux rouleaux

etait süffisant pour affecter
d'une maniere appreciable la

charge horizontale des ressorts
destinee ä empecher tout
ecartement des pieds; par Ja suite,
on a donc adopte un dispositif
special combine ä aretes vives.

Pendant les essais, des appareils

indicateurs ont ete places
aux pieds des montants pour
mesurer les ecartements; la

charge horizontale exercee par
les ressorts a ete constamment
reglee de maniere ä ramener
les pieds des poteaux ä leur
position initiale. Les conditions
ainsi realisees etaient bien celles

du portique ä deux articulations
ä rotule.

La fig. 6 represente Tun
des portiques en cours d'essai.
Une charpente speciale a ete

prevue pour empecher toute rotation ou mouvement lateral de la poutre-support

par rapport ä la poutre superieure de mise en charge, afin qu'aucun effort de

torsion ou de flexion laterale ne puisse se trouver mis en jeu dans les poteaux.

Essai sur portique de beton arme (Rupture dans le beton I.
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Les principaux resultats du deuxieme essai sont indiques a la fig. 7. Les

charges appliquees sont portees en fonetion des reactions horizontales qui sont
proportionnelles aux moments en tete des poteaux; quelques courbes theoriques
sont egalement reproduites sur cette figure. L'une de ces courbes traduit la
relation charge-reaction teile qu'elle est fournie pour le portique par les calculs
bases sur la theorie de l'elasticite. Une serie de courbes traduit la relation entre

Of. £l

f /Z F tf
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Beam tani/ure hnes
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Fig. 7.

Essai sur portique RMF 3. (Rupture dans les armatures.) Reaction
horizontale. Beton 1:2:4 en poids au ciment ä haute teneur en

alumine avec rapport eau ciment de 0,60 en poids. Age ä l'essai:
4 mois. Resistance du cube de beton: 11000 lb/m2.

(T) Rupture simultanee par traction et par compression.

^ 40 000
(2J m instantane et m

(T) Charge de rupture generale (theorie de la redistribution).
(T) Charge effective de rupture.
QT) Charge do rupture de poteau (theorie de l'elasticite).

Qj) Lignes de rupture ä la traction dans le poteau.

les charges et les reactions qui produisent l'ecoulement de l'acier dans les
hypotheses suivantes:

1° le rapport «instantane» des modules d'elasticite determine la distribution
des efforts;

2° le rapport des modules d'elasticite est defini par m ;

3° la contrainte maximum dans le beton est supposee atteindre la resislanco
sur cube (u).

Le point oü la premiere des courbes mentionnees ci-dessus coupe chacune des

courbes donnees par l'etirement de l'acier determine la charge pour laquelle se
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Tableau III.
Charges de rupture des portiqu«

Bases du calcul
des moments

flechissants

Bases du calcul
des moments resistants l

Essai no

Charges de rupture en tonnes

Rupture
dans l'acier

Rupture
dans le beton

RMF2 RMF3 RMF4 RMF5

Theorie de
1'elasticite:

pas de redistribution

des
moments ; les charges

correspondent
ä la rupture en

tete de poteau

Pas de redistribution

des con¬
traintes

Redistribution
des

contraintes

Avec rapport «instantane» des
modules d'elasticite 19.5

40000 40000
resistance sur cube

21,3

Rupture dans l'acier. La
contrainte maximum dans le beton
atteint la resistance sur cube.
Rupture dans le beton

80000

25,0

19,5 21,2

21,3 24,0

25,0 27,5

15,0

18,3

21,4

Theorie de la
redistribution
des moments:

rupture simul-
tanee en tete de

poteau et dans la

portee de la
poutre

Pas de redistribution

des con¬
traintes

Redistribution
des

contraintes

Avec rapport «instantane» des
modules d'elasticite 75,0

40000
75,5

Rupture dans l'acier. La
contrainte maximum dans le beton
atteint la resistance sur cube.
Rupture dans le beton

80000
m

77,0

75,0

75,5

77,0

46,0

46,8

47,8

41,7

42,6

43,6

Charge effective ä laquelle se manifestent les premiers indices
de rupture dans le beton 65,0 64,0 40,0 38,0

Charge limite effective supportee par le portique 65,0 67,8 47,1 43,2

1 Lc moment resistant designe dans ces tableaux le moment limite que la section puisse

supporter.

serait produite la rupture du portique d'apres la theorie de l'elasticite, compte
tenu ou non de la redistribution des contraintes, suivant l'hypothese que represente

cette courbe. Ces charges fönt l'objet du tableau III.
En se basant sur la theorie la plus simple concernant la redistribution des

moments (c'est-ä-dire en supposant que la sollicitation des armatures de traction
des poteaux reste en permanence ä la limite d'ecoulement), les reactions horizontales

et par suite les moments doivent se conformer, apres ecoulement des armatures

des poteaux, ä la relation mise en evidence par l'une des courbes
caracterisant la rupture dans les armatures (fig. 7), suivant l'importance de la redistribution

qui se produit. On a obtenu experimentalement des reactions horizontales
qui etaient au debut legerement inferieures aux valeurs escomptees; la redistribution

commence ä une charge nettement faible, immediatement apres l'apparition



-—'Y—j^
Fl

^r

B-B

11'-7'

igt ™mS'-Or-s'
% jr-a,T /

i.i Yrl> ^"^ r-f—

;. Absland6'
fa Dislance6"

6'pitch

-8-0'-

W'-a, / >D

WwStiAbstandli
(AHR)Distancetr
(ttTSJtj'pitch

Ansicht - Elävation - Elevation

TS'

fl'-*\

T /4i'-c1*c2

1:

RMF4 tRMF.S

„A

Momentenflache (nicht masstabtich)
Diagramme des moments(non al'echelle)
Moment diagram (not to scale)

H'M-*r"--H"

c

Contraintes calculees en lb/in'2) R.M.F.4

Poteau Poutre, en B Poutre en D

Sf SE WPhase
c t ma S s sb c t MB S 8 sb V

*C

Ii
1.

12

2850 15000 127000 2960 90 115 860 12300 245000 21500 465 260 12400 3,1 460 43000 2960

2850 13000 124000 2890 89 114 1010 14500 289000 23800 515 285 13800 2,3 510 47500 2890

2. 2850 7500 131000 3050 94 120 2850 41100 817000 53500 1160 645 31000 - 1150 107000 8050

Ii Moments
du beton,

Ii Dito, base

d'inert
compt

s sur 1

ie pou
e non
a secti

r le ca
tenu c

on tot

lcul de
les fer
ale du

s mom
s.

böton

ents, 1

fers

Dases s

compn

ur la

s.

section totale u 2850 lb/in*
m 9 (Phase 1)

80000 ,„m (Phase 2)
u

Eisenliste - Liste des fers - Bar schedule

*» F «6 * Masse - Dimensions

Anzahl

Nombre

NoOFF

a, V T~ -rf 6L tr-r n

b r f*3 ,._w 2-w- r-i-1 y
Cl 7'

8 m=~_ 2

Ci T
6 rfa 2

si* l S>-H J

d f 4

(T) Etriers soudes.

@ Rayon interieur de ce crochet:
3" — tous autres crochets: rayon

4 X diametre du fer.
@ Ra\on de pliage interieur des

fers principaux 3 l/t".

Fig. 8.

Redistribution des moments dans les portiques. Rupture dans le beton.

(Tous les fers principaux de la poutre ont un diametre de 1". Recouvrement de 1".)

Ci
o



168 IIa 6 W. H. Glanville et F. G. Thomas

des fissures en tete de poteau. La courbe qui traduit les resultats experimentaux
se rapproche graduellement des courbes caracterisant la rupture dans l'acier,

lorsque la charge croit et traverse la ligne correspondant äm= L'amorce

de la rupture dans le beton a d'ailleurs provoque une chute soudaine dans l'allure
de l'accroissement des moments; finalement, la rupture s'est produite par
ecrasement du beton.

Les courbes de rupture indiquent les valeurs de la charge pour lesquelles doit se

produire la rupture de la poutre, pour le degre d'encastrement assure par les
differentes reactions horizontales; on constate que si le beton ne s'etait pas rompu
dans le poteau, on aurait pu obtenir une legere augmentation de la charge avant
la rupture de la poutre.

Pendant tout l'essai, on a mesure les deformations en tete des poteaux, ces
deformations furent mesurees sur les faces des poteaux; aucune lecture directe n'a
ete faite sur les armatures elles-memes; les allongements des armatures ont ete
determines en supposant que toute section plane reste plane. Cette hypothese
n'introduit probablement pas une erreur tres importante, sauf au cours des
dernieres phases de l'essai. L'allongement correspondant ä une contrainte de

47300 lb/sq. in. (limite d'ecoulement, voir appendice 2) a ete atteint pour une
charge depassant ä peine 20 tonnes et l'allongement effectif a augmente jusqu'a
plus de quatre fois cette valeur avant que la rupture ne devienne imminente. La
deformation du beton atteignait environ 32 x IO-4 aux premiers indices de

rupture.
Le flechissement de la poutre a ete mesure ä l'aide d'appareils indicateurs

ä cadran, par rapport aux points d'application des charges. Ce flechissement etait
egal au millieme de la portee seulernent, pour une charge egale environ aux
trois-quarts de la charge de rupture. On a aussi mesure l'allongement longitudinal
total de l'intrados de la poutre; un peu avant la rupture du portique, le deplacement

etait egal environ ä 1/12 de pouce ä chaque tete de poteau. Ce deplacement
est insuffisant pour exercer, sous forme d'excentricite additionnelle, une influence
appreciable sur les contraintes en tete de poteau.

On a constate l'apparition de fissures en tete de poteau pour une charge
d'environ 5 tonnes; ces fissures se sont progressivement elargies pendant l'essai;
immediatement avant la rupture, elles etaient environ deux fois plus larges que
les fissures que l'on constate generalement lorsque les armatures atteignent leur
limite d'ecoulement.

2° — Rupture initiale du beton dans le poteau.

On trouvera ä la fig. 8 tous les renseignements concernant les armatures
employees pour le deuxieme type de portique. Ici aussi, on a prevu une reserve
de resistance dans la poutre. Les armatures de traction des poteaux ont ete portees
ä 2 barres de 7/8" de diametre au lieu de deux barres de 3/8"; on a employe un
melange ä 1 : 21/2 : 31/2 en poids avec ciment Portland ordinaire. Toutes
indications de detail sur les resistances des armatures et du beton sont contenues dans

l'appendice 2.

On a adopte une methode d'essai identique ä celle qui avait ete employee pour
le second portique de la serie precedente et les valeurs des reactions horizontales
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correspondant au premier portique sont indiquees ä la fig. 9. On remarquera que
la relation initiale entre la charge verticale et la reaction horizontale correspond
bien avec le calcul suivant la theorie de l'elasticite. Suivant cette theorie, le beton
devait s'ecraser sous une charge d'environ 21 tonnes, c'est-ä-dire sous la charge

pour laquelle la droite passant par l'origine, sur la fig. 9, rencontre la ligne de

rupture par compression pour un rapport des modules d'elasticite m 9; ce

2
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Fig. 9.

Essai sur portique RMF 4. (Rupture dans le beton.) Reaction
horizontale. Beton 1: 21/2:31/2 au ciment Portland ordinaire avec

rapport eau/ciment de 0,66 en poids. Age ä l'essai: 9 jours. Resistance

du cube de beton: 2850 lb/in2.

(£) Lignes de rupture de poutre.

\2) Charge de rupture generale (theorie de la redistribution).
(3) Charge effective de rupture.
(T) Charge de rupture de poteau (theorie de l'elasticite).

(J) Lignes de rupture ä la compression dans le poteau.

rapport represente en effet la valeur exacte pour le beton employe lorsque l'on
neglige les deformations plastiques. Des courbes de rupture par compression

40000
4

80000
basees sur des rapports de modules egaux a et a sont egalement

tracees. La redistribution des contraintes dans la section de tete de poteau a ete

encore plus favorable que cette derniere courbe ne le fait supposer; ceci est du
probablement a une augmentation des efforts absorbes par le beton au-dessus des

valeurs correspondant ä une repartition lineaire des contraintes entre l'axe neutre
et la face comprimee. Toutefois, si l'on se base sur cette derniere courbe ä titre
de securite, on constate qu'ä moins d'une redistribution des moments, des indices
de rupture apparaitront dans le beton pour une charge d'environ 28 tonnes. Sil
se produit effectivement une redistribution des moments, la charge pourra alors
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augmenter avec reduction simultanee de la reaction horizontale jusquä rupture de
la poutre pour une charge d'environ 48 tonnes. Cette redistribution s'amorce avant
que l'on ait pu observer quelque indice de rupture; les variations approximatives
de la charge et du moment sont indiquees ä la fig. 9. La courbe effective
met en evidence la marge de securite Offerte par la theorie; les moments
augmentent en effet plus que ne le prevoit la simple theorie de la redistribution, avec
une chute brusque du moment apres les premiers indices de rupture. La charge
de rupture (47,1 tonnes) concorde bien avec la valeur prevue (voir tableau HD;
eile correspond ä un ecrasement du beton dans le poteau, accompagne d'un
ecoulement des armatures dans la poutre.

Les allongements en tete de poteau ont ete mesurees comme precedemment;
le calcul de l'allongement des armatures montre que les contraintes de traction
ont ete faibles d'un bout ä lautre de l'essai, mais que les arniatures de compression

ont travaille ä leur limite d'ecoulement vers la fin de l'essai. Le flechissement
de la poutre et l'allongement de l'intrados ont encore ete faibles; les fissures dans
les poteaux ont ete peu importantes; les fissures dans la poutre ont atteint une
largeur d'environ 6 ou 7 milliemes de pouce, largeur qui va generalement de pair
avec une contrainte dans le metal d'environ 40000 lb/sq. in.

Dans le cas du second portique de cette serie, la resistance du beton a ete

inferieure ä celle du premier portique (voir appendice 2); toutefois, hormis
les reductions de charges et de moments correspondantes, les resultats ont ete

tout ä fait semblables ä ceux que nous venons d'exposer. Ici aussi, l'adoption d'un

rapport des modules d'elasticite de ainsi que l'hypothese suivant laquelle

le poteau continuera ä se deformer de maniere ä realiser une redistribution des
moments jusquä la rupture dans la poutre, ont permis de calculer avec exactitude
les conditions de la rupture (voir tableau III).

Discussion des resultats.

A. Essais sur poutres continues.
On a groupe au tableau II les charges effectives de rupture des poutres

continues ainsi que les valeurs calculees d'apres differentes hypotheses. On remarque
que pour toutes les poutres, la charge extreme supportee avant rupture du Systeme
etait plus elevee que la charge theorique de rupture calculee suivant la theorie
de l'elasticite. Cette augmentation de charge peut etre attribuee ä deux facteurs,
resultant tous deux des deformations plastiques du beton ou de l'acier:

1° la redistribution des moments dans tout le Systeme, redistribution qui pro¬
voque la rupture simultanee sur l'appui central et en travee;

2U la redistribution des contraintes sur les sections soumises ä de fortes con¬
traintes, redistribution qui releve les moments susceptibles d'etre Supportes

par ces sections au-dessus des valeurs calculees d'apres la theorie courante.

Dans le tableau II, les calculs des charges sont bases sur trois series de

moments resistants. Dans la premiere serie, on a fait intervenir le rapport des

modules d'elasticite m vrai ou «instantane», qui neglige toute deformation
plastique du beton. Dans la deuxieme serie, on a suppose que la deformation
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plastique du beton conduisait ä une augmentation du rapport des modules

vm - i i 40000
d elasticite, msqu a la valeur m t r— valeur proposee pour les

J ^ resistance sur cube r r r
calculs par le « Code of Practice for the Use of Reinforced Concrete in
Buildings ».5 La troisieme serie de moments resistants est etablie sur la base des

hypotheses suivantes:
a) dans le cas d'une rupture initiale dans les armatures de traction, l'acier se

prete ä l'ecoulement jusquä ce que la contrainte maximum dans le beton atteigne
la resistance sur cube de ce beton.

b) dans le cas d'une rupture initiale dans le beton, le rapport des modules

d'elasticite augmente effectivement jusquä une valeur donnee par
80000

m =—. bi toutetois un ecoulement des armatures de tracüon
resistance sur cube

se produit lorsque l'on adopte cette valeur plus elevee, le moment resistant est
alors calcule comme dans le cas (a). Si la contrainte calculee dans les armatures
de compression depasse la limite d'ecoulement lorsque l'on adopte le rapport m
plus eleve, les calculs sont alors ä modifier de teile sorte que la limite d'ecoulement

ne soit pas depassee dans les armatures de compression.
D'apres le tableau II on voit que si l'on calcule les moments de rupture d'apres

la theorie de l'elasticite, la charge theorique de rupture est plus petite que la

charge maximum reelle, meme si une redistribution des contraintes est possible.
Si cependant on tient compte d une redistribution des moments sans tenir

compte de la redistribution des contraintes, les charges theoriques pour rupture
simultanee au droit de l'appui central et en travee sont egalement plus faibles

que les charges qui peuvent etre effectivement supportees, quoique la marge de

securite ne soit pas aussi grande.
Si l'on fait intervenir simultanement la redistribution des moments et celle

„ i 40000
des contraintes, 1 adoption d un rapport m egal a conduit a des charges

theoriques qui ne sont pas tres differentes des charges maxima effectives, sauf
dans le cas des poutres confectionnees avec armatures de compression au-dessus
de l'appui central et beton ä faible resistance (serie 3). L'emploi de la troisieme
methode d'intervention de la redistribution des contraintes, faisant egalement
intervenir la redistribution des moments, est nettement dangereuse, sauf dans lo

cas d'une rupture initiale dans les armatures; rappelons que dans ce cas la

redistribution des moments s'accompagne d'un elargissement des fissures de

traction (voir tableau I).
Les essais sur poutres avec armatures de compression ont fourni des resultats

interessants. L'adoption d'un rapport m tres eleve pour l'evaluation du moment
resistant d'une section conduit ä une majoration des contraintes calculees dans
les fers dc compression; il ne semble pas ä recommander de tabler sur ce procede.
Afin d'etudier plus completement cette question, on a effectue quelques essais

sur poutres simples en vue de mesurer les moments resistants des sections
semblables ä celles qui se trouvaient au-dessus de l'appui central dans les essais

principaux. On a ainsi constate que l'adoption du plus grand rapport des modules

v„ 80000 A n 1d elasticite m peut etre considere comme rationelle dans tous les cas
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de rupture dans le beton, ä l'exception de ceux dans lesquels il est prevu des

armatures de compression. Dans ces derniers cas, les essais sur poutres simples
ont montre que la redistribution des contraintes peut se produire dans la mesure

correspondant ä l'emploi du rapport plus faible m —, alors que les

moments sur appui mesures au cours des essais sur poutres continues ne sont
pas beaucoup plus grands que ceux qui ont ete calcules sur la base du rapport
«instantane» des modules d'elasticite. II peut toutefois se faire que les
contraintes plus elevees de cisaillement, dans les poutres continues comportant des

armatures de compression, aient ete la cause de la faible valeur du moment
supporte au-dessus de l'appui central. II apparait donc que lorsque des armatures

de compression sont prevues au droit de l'appui, leur influence ne doit
pas etre prise en consideration dans les calculs qui tiennent compte d'une
redistribution des moments. Si l'on procede ainsi pour les poutres de la serie 3, on

obtient des charges calculees de 28,9 et de 31,6 tonnes (en adoptant un rapport
40000\ K n „m de I superieures de 5 et 9°/o respectivement aux charges eiiectivement

atteintes. Si l'on neglige egalement rinfluence des armatures de compression
en travee, les charges calculees deviennent 23,4 et 25,2 tonnes respectivement; on
retombe ainsi sur une marge de securite.

B. Essais sur portiques.
II resulte nettement des essais qu'il peut y avoir une divergence considerable

entre la capacite de charge limite effective d'un portique et la charge calculee
d'apres la theorie de l'elasticite et qui produit en tete de poteau, dans le beton
ou dans les fers, une contrainte egale ä la resistance limite du beton ou ä la
resistance de l'acier ä recoulement. II est important de noter qu'au cours de ces
essais, on a pris des precautions speciales pour eviter la rupture par cisaillement;
on a prevu des etriers en acier ä haute resistance etroitement espaces dans les

poutres et des blocs d'ancrage speciaux aux jonctions poutre-poteaux. La redistribution

des moments ne peut se produire que si les armatures secondaires et les

dispositifs d'ancrage des fers sont suffisants pour satisfaire aux conditions qui
resultent de la redistribution.

Dans le cas de la rupture initiale dans les armatures, l'augmentation de charge
due ä la redistribution des moments et des contraintes a depasse 200 o/o. Toutefois,

il ne s'est pas produit dans ce cas une redistribution complete des moments,
la charge de rupture de la poutre n ayant pas ete atteinte par suite de l'ecrasement

premature du beton dans le poteau quoique la resistance sur cube füt de

11000 lb/sq. in. Dans de pareils cas, il n'est actuellement pas possible de
calculer avec precision la charge pour laquelle doit se produire la rupture du beton,
car eile depend de la deformation du poteau apres mise en ecoulement des

armatures. L'importance exacte de la redistribution qui se produit ä la suite
de l'ecoulement de l'acier n'est pas nettement definie; d'autre part, cette
redistribution conduit ä une accentuation de la fissuration; il serait donc de bonne

politique de la negliger jusqu'a plus ample informe.
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Dans le cas d'une rupture initiale dans le beton., il y a egalement augmentation
considerable des charges maxima supportees par les portiques ä la suite de la
redistribution des moments et des contraintes. Si nous admettons comme limite
utile de l'augmentation de charge l'apparition d'indices d'ecrasement sur les faces
des poteaux, on constate d'apres le tableau III que l'augmentation de la charge
au-dessus de la valeur calculee d'apres la theorie de l'elasticite a ete de 90o/0

pour le premier portique et de 150 o/o pour le second.

Dans les deux cas, l'augmentation de la capacite de charge de la poutre resultant

du moment dans les poteaux a ete inferieure ä 20 o/o alors que si les poteaux
avaient ete charges axialement, ils auraient pu supporter une charge environ deux
fois plus elevee que dans l'essai du portique. La necessite de tenir compte de
la flexion dans les poteaux est evidente.

II semble que l'on puisse estimer l'influence exercee par la redistribution, dans
des cas simples, lorsque la rupture dans le beton constitue le facteur
determinant, en faisant intervenir les hypotheses suivantes:

1° le rapport des modules d'elasticite peut etre considere comme egal
80000

a —.
u

2° la tete des poteaux et la poutre atteignent leurs pleines resistances avant

que ne se produise la rupture du Systeme.

Dans tous les cas oü l'adoption d'un rapport m eleve conduit, pour les armatures

de traction, ä des contraintes calculees plus elevees que la limite d'ecoulement

de l'acier, le calcul d'une section particuliere doit se faire dans l'hypothese
de la mise en jeu simultanee de l'ecoulement de l'acier et de la pleine resistance
du beton.

D'apres la fig. 9, il est evident que dans la section de tete des poteaux, la
redistribution des contraintes s'est produite plus largement que ne le faisait

,.i,,.„ 80000 „ p. „prevoir 1 adoption d un rapport m de ; d apres cette ligure et d apres

le tableau III, on constate que l'influence de la redistribution des contraintes
(en faisant abstraction de la redistribution des moments) s'exerce par une
augmentation d'environ 30 o/0 de la charge de rupture pour la section particuliere
consideree. Cette augmentation peut, dans d'autres cas, ne pas etre aussi marquee.
Dans les essais sur poutres continues qui ont ete egalement decrits ici, par
exemple, l'augmentation du moment resistant, due ä la redistribution des
contraintes, n'a ete que de 13 o/0 environ pour la section situee au droit de l'appui
central, dans les series 2 et 4. Dans les poteaux des portiques prevus pour
rupture dans le beton, les armatures de compression adoptees etaient bien moins
importantes que les armatures de traction, alors que normalement la section aurait
du etre symetriquement armee. Etant donne la plus faible importance de la
redistribution des contraintes dans les sections des poutres armees en
compression, il serait peu judicieux d'adopter une valeur elevee pour le rapport des

modules d'elasticite; la valeur m semble devoir conduire ä des resul-
u

tats plus satisfaisants.
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Conclusions generales.

On a constate que par suite des deformations plastiques dans l'acier ou dans
le beton, ä l'amorce de la rupture, la redistribution des moments dans les structures

en beton arme doit generalement se produire avant la rupture finale.
L'importance effective de la redistribution des moments depend de nombreux

facteurs et en particulier, dans une large mesure, de l'importance des
deformations possibles dans les sections les plus faibles. Lä oü les sections les plus
faibles peuvent mettre en jeu des deformations süffisantes, la redistribution sera
complete et la rupture se produira simultanement aux sections principales. Des

investigations complementaires sont necessaires pour determiner les limites
admissibles de deformation. Jusque lä, il semble judicieux de ne pas s'ecarter
largement, dans le calcul, des necessites qu'impose la theorie de l'elasticite.

Dans le calcul des ouvrages en beton arme sur la base de la redistribution des

moments, il faut tenir compte de l'elevation des contraintes d'adherence et de
cisaillement qui accompagnent la redistribution.
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Appendice 1.

Proprietes du beton et des armatures employes pour les
essais sur poutres continues.

a) Beton.

Serie Poutre
Melange
de beton
en poids

Rapport
eau/

ciment

Age
ä

l'essai
jours

Resistance
sur cube

en lb/sq.in.

Rapport
«instantane» vrai

des modules
d'elasticite

1. Rupture dans les

armatures

RM2(a)
RM2(b)

H.A. 1:2:4
R.H.P.1:1:2

0,60
0,44

6

44

10,140
6,660

5,0

6,0

2. Rupture dans le beton

(pas d'armatures de

compression)

RMl(a)
RMl(b)

P. 1:2V2 :3V*
P. 1:272 37*

0,66
0,66

7

7

2,020
2,070

10,0
10,0

3. Rupture dans le beton

(avec armatures de

compression)

RM3(a)
RM3(b)

P. 1:2V« :3V«
P. 1:27»: 372

0,66
0,66

7

7

2,250
2,470

9,5
9,1

4. Rupture dans le beton

(portee augmentee)
RM4(a)
RM4(b)

P. 1:27*: 372
P. 1:2V,: 372

0,66
0,66

7

7

2,130
1,830

9,7

10,4

P. Ciment Portland ordinaire. H.A.
R.H.P. Ciment Portland ä

Ciment alumineux.
prise rapide.

b) Armatures.

Serie
Diametre des fers

en pouces

Ecoulement
en lb/sq. in.1

Rupture
en lb/sq. in.1

1. Rupture dans les armatures

5

8
39,400 —

3

8
44,700 62,200

2. Rupture dans le beton

7

TT
40,200 56,500

(pas d'armatures de compression) 3

8
46,100 61,500

3. Rupture dans le beton

7

IT
39,800 53,800

(avec armatures de compression) 3

8
46,700 62,700

4. Rupture dans le beton

7

8
37,900 53,300

(portee augmentee) 3

8
46,700 61,800

5. Rupture dans le beton

(beton de faible resistance ä

environ 6 mois)

7

8
36,600 51,500

3

8
45,800 61,400

1 Dans tous les cas, les contraintes sont calculees d'apres la section nominale initiale de l'armature.
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Appendice 2.

Proprietes du beton et des armatures employes pour les essais sur portiques.

a) Beton.

Serie Poutre Melange de beton

en poids

Rapport
eau/

ciment
Age ä l'essai

Resistance
sur cube

en lb/sq. in.

Rupture dans les armatures
RMF2
RMF3

H.A. 1:2:4
H.A. 1:2:4

0,60
0,60

48 jours
4 mois

10,500
11,000

Rupture dans le beton
RMF4
RMF5

P. 1: 27« : 37«
P. 1 : 272 : 37i

0,66
0,66

9 jours
7 jours

2,850
1,850

P. Ciment Portland ordinaire. H.A. Ciment alumineux.

b) Armatures.

Serie Poutre Diametre des fers

en pouces

Ecoulement

en lb/sq. in.1
Rupture

en lb/sq. in.1

B_ 49,200 60,800
RMF2 8

1 41,500 63,700

Rupture dans les armatures
V 66,900 106,000

3
47,300 59,700

RMF3 8

1 40,600 65,700
Vi1 63,800 107,000

Rupture dans le beton

RMF4
et

RMF5

7

8

1

Vi1

38,600

41,100
64,700

53,800

63,000
107,000

3

8
48,300 60,300

1 Dans tous les cas, les contraintes sont calculees d'apres la section nominale initiale de
l'armature.

2 Ajcier ä haute resistance employe pour les etriers.
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Sollicitations et degre de securite des poutres reticulees
en beton arme.

Beanspruchung und Sicherheitsgrad der Eisenbeton*Fachwerke.

Stressing and Factor of Safety of Reinforced Concrete
Trussed Girders.

Dr. sc. techn. S. Mortada,
Egyptian State Railways, Bridges Dept., Cairo.

Les essais que nous avons executes sur des poutres reticulees en beton arme
ont montre que ces systemes resistaient extraordinairement bien aux chocs

et aux sollicitations dynamiques.
Les essais en question furent effectue au Laboratoire federal d'essai des

materiaux annexe ä l'Ecole Polytechnique Federale ä Zürich.1 Les modeles
employes etaient deux poutres reticulees en beton arme, semblables ä celles qui
se presentent dans la construction des ponts (fig. 1). La portee des poutres

* rzs to I to 2.47

3012 mm

mm 3Z* <:c
<->&/

einer
Shrrups stm

&
tf _ 3f*s

E94421

li tett satt
802*

\S02t
2022

ISO m

Fig. 1.

Plan de la poutre d'essai.

1 Mortada: Beitrag zur Untersuchung der Fachwerke aus geschweißtem Stahl und Eisenbeton
unter statischen und Dauerbeanspruchungen. Dissertation E.P.F. 1936.

12
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etait de 6 m, leur hauteur de 1,50 m. Ces poutres etaient dimensionnees pour
une charge concentree de 50 t, agissant au milieu de la travee.

Lorsque les essais furent executes, le beton etait äge de 90 jours; les
caracteristiques du beton etaient les suivantes: resistance ä la compression sur prismes

ISO

Bruchlast - Charge de rupture - Load of rupture
125

IOOStopP

Risslast- I
Charge de fissuration - r 12,60 t
Crack -load- ~~l ~J

<Z

- 3 en mm

QS 1,0 fS 2fi 2,5

Durchbiegung inmm - Flechissement en mm - OeFlection in mm

Fig. 2.

Determination de la charge de fissuration.

Fig. 3.

Essai de rupture: Diagramme de charge-
decharge-deformation.

n-7.95
Z.H. - 1500hg

e-22
iOmaif HO

\6min-t0

n-7,85
ZK.*157Skg

e-24
6max* 115

ömin=5

n.7,75
ZK. 1680 Mg

e°26
6ma*=120
6min =0

n-6,9
ZK.2000kg ffmax-140 kg/cm2
e-40 6min* 10 *

Dyiisp.

Conl.dyn
Dyn str.
•tSOkgfcnt

^Spannungen
Contraintes dyn
Dyn. stresses

¦Stai.Sp.
Cont stat.
Stal.str.

£

Stat.Spannungen
Contraintes stat
Stat slresses

•±S5*gfBh*

~60kg/cml

Ihn. Spannungen]
Contraintes dyn. r
n.. 1 j j

Dyn.Spannungen
Contraintes dyn.
Dyn. stresses,

pßd 360 kg/cm2, resistance aux efforts repetes öu 220 kg/cm2 ^ 0,6 pßd.

Les armatures etaient des ronds en acier ordinaire dont la limite d'etirement
etait de 2700 kg/cm2, la resistance ä la traction de 4200 kg/cm2.

Une poutre ne fut que statiquement sollicitee et nous avons determine son

comportement vis-a-vis des charges statiques et finalement la charge statique
de rupture. La seconde

poutre par contre fut
soumise ä des essais d'endurance,

puis statiquement
etudiee de la meme fagon
que la premiere. II etait
ainsi possible de
determiner Tinfluence de la

fatigue sur le comportement

statique et la
resistance des ouvrages de

ce genre.
Des essais preliminaires

ont servi ä etudier la
fissuration du beton ainsi

que les deformations
permanentes qui en resultent.
La fissuration du beton

Dyn. stresses
-±60kg/cm'

Stat. Spannungen
Contraintes stat.
Stat. stresses
- 60kg/cmz\

Stat. Spannungen
Contraintes stat.
Stat. stresses

-75kg/cmz

M-—
Q7S 126

iSemessene Spannungen am Obergurt)
(Contraintes mesurees äla membrure superieure)
(Stresses, measured at Topchord)

Lasttvechsel in Millionen
En millions d'alternances
Variation ofload in millions

¦ cenlriFugal forceZ.H.s Zentrifugal-KraFt - Force centrifuge

Fig. 4.

Essais de fatigue: Contraintes mesurees ä differentes

phases de l'essai.

engendre des irregularites dans le diagramme des charges-deformations, ce qui
permet de determiner la charge de fissuration (fig. 2). Cette charge se monte
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au 1/[i environ de la charge utile introduite dans le calcul. La contrainte moyenne
de rupture par traction du beton (resistance ä la traction), qui correspond ä la
charge de fissuration, se monte ä 17 kg/cm2 alors que la resistance du beton
ä la traction atteint 40 kg/cm2. Le grand ecart existant entre ces deux valeurs
est ä attribuer:

a) a la mise en tension prealable du beton par suite du retrait,
b) ä la fissuration du beton, incomplete par rapport ä la totalite de la section.
La fissuration du beton

Eigensctmingungszahl
Nombre d'oscillations propres
Number of oscillations

Hertz
SA

31,St

Belastung]
\25tCharge

Load

Belastung
Charge
Load

Resonanzleistung - energie de resonance -energy oF resonance

XH

Dämpfung - amorlissement - damping*WL

007.

0fi4
QOS\

Resonanz -Amplituden -.amplitudes de resonance - resonance -amplitude

entrainait naturellement de

grandes deformations permanentes

atteignant le 25 o/o

environ des deformations elastiques

engendrees par la charge
utile.

Les contraintes secondaires

sont tres grandes dans les

poutres reticulees de ce genre,
et principalement dans les

barres comprimees: elles se

montaient ä 110 o/0; en

moyenne il faut calculer avec
70 o/o. Les contraintes de

flexion etaient tres faibles
dans les elements soumis ä la
traction.

On a pu constater une
compression maxima de l'ordre
de 220 kg/cm2 0,6 pßd öu

(resistance du beton aux
efforts repetes) au moment
oü les armatures atteignaient
la limite d'ecoulement; la

surcharge correspondante se

montait au double de la

charge utile. Du fait que ces
deux valeurs determinent la
resistance aux surcharges
dynamiques, on constate que
les poutres reticulees en
beton arme offrent une securite
de 2 vis-ä-vis de la fatigue. Les deformations permanentes atteignaient 5,5 o/0

des deformations totales sous l'effet de ces sollicitations (fig. 3); ce qui est
admissible dans la pratique.

Le degre de securite par rapport ä la rupture statique etait de 2,6. Le rapport
des coefficients de securite est donc de 2 :2,6 77 o/0.

Les degres de contrainte, ainsi que le nombre correspondant d'alternances
de la charge, sont representes ä la fig. 4.

12*

„W-M
Stat Durchbiegung-flechissementslatique - slatical deflection

sjt.

Z*t-

ZM_

o qs 1,0 l,S 2,0 2,S

Lastwechsel in Millionen-en millions d'alternances
Variation oF load in millions

Fig. 5.

Essai de fatigue: Variation au cours de l'essai de differentes
valeurs dynamiques.
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Apres un assez grand nombre d'alternances (S1/i millions) ä Finterieur des

limites admissibles de contrainte et un peu au-dessus de ces limites, ce qui
correspond ä l'etat normal de service d'un pont, on n'a pu determiner aucune
modification appreciable des proprietes statiques ou dynamiques du modele.

On a observe des phenomenes interessants au cours de l'essai de fatigue
(fig. 5). L'amortissement et le flechissement statique augmentent au debut de

l'essai, ainsi donc, la force
de resistance et le nombre
de frequence propre di-
minuent. Dans la
determination de la resonance,
l'energie utilisee par la
machine d'essai (fig. 6),
les amplitudes et le

rapport entre le flechissement
total et le flechissement
statique decroissent avec la
fatigue. On a constate un
certain retablissement (re-
gain de rigidite). A 1'interieur

de certains intervalles
de temps on a observe une

permanence apres un certain

nombre d'alternances.
Le resultat le plus important pour la pratique de nos essais sur les poutres

de beton arme est que:
Üne sollicitation souvent repetee, mais ä 1'interieur de certaines limites (resistance

aux efforts variant entre o et une valeur determinee), ne reduit en rien ni
l'elasticite, ni la resistance ni meme les proprietes dynamiques.

On peut admettre que la securite vis-ä-vis des sollicitations repetees est assuree
dans ces constructions. pour autant que le degre de securite vis-ä-vis des sollicitations

statiques est süffisant.

«:

-e
Fig. 6.

Disposition de l'essai de fatigue.
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La securite des ouvrages de beton arme.

Über die Sicherheiten der Eisenbetonbauten.

The Factor of Safety of Reinforced Concrete Structures.

A. J. Moe,
Beratender Ingenieur, Kopenhagen.

1° — Definition du degre actuel de securite.

La securite des constructions statiques est definie actuellement par des
contraintes admissibles. Le coefficient de securite est en general le rapport entre la
limite de rupture ou d'ecoulement du materiau et la contrainte admissible.

Cette definition n'est cependant pas süffisante.
Au cours des ans on a decouvert par hasard qu'ici ou lä certaines conditions

speciales etaient necessaires.

Exemple: Dans les murs de soutenement, il faut tenir compte et de la securite

par rapport ä la pression sur le sol et de la securite par rapport au basculement
du mur.

II en est ä peu pres de meine pour les balcons.
Pour les cheminees en maconnerie on a introduit une condition speciale,

ä savoir que les tractions theoriques ne doivent pas s'etendre au-dessous du centre
de gravite de la section.

Dans tous ces cas, les conditions speciales sont ä considerer comme des
conditions de stabilite.

II est interessant de constater que les contraintes admissibles n'ont plus aucune
signification pour les colonnes. II est vrai que l'on präsent encore actuellement
des contraintes admissibles en fonetion de la longueur de flambage mais ce n'est
qu'une transcription de la formule.

Les colonnes sont dimensionnees actuellement pour une certaine charge mul-
tipliee par le coefficient de securite car il n'existe aucune relation entre la charge
et la contrainte. On part donc de la charge de rupture dans le dimensionnement
des colonnes. C'est donc le contraire du dimensionnement des armatures de

traction oü l'on admet que la cause de la rupture est un aecroissement de

l'allongement sans augmentation de la charge.
II est donc impossible de donner une definition courte et simple du degre de

securite dans les ouvrages statiques, tel qu'il est utilise actuellement.
II faut encore ajouter que le coefficient de securite par rapport aux

sollicitations dynamiques est introduit sous forme de coefficient de charge. C'est encore
une nouvelle conception de la securite, differente de celle qui adopte des
contraintes admissibles.
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2° — Inconvenients du facteur actuel de securite dans son application aux
systemes portants.

La forme actuelle du degre de securite presente l'inconvenient de ne pouvoir
etre definie brievement et simplement.

La representation de la securite par des contraintes admissibles n'a pas ou que
peu de sens dans bien des cas importants (problemes de stabilite, colonnes,
sollicitations dynamiques).

Un autre inconvenient est qu'ä cote de la regle generale il faille introduire
une serie de conditions speciales tres diverses. On determine le coefficient de
securite tantöt par rapport ä la charge, tantöt par rapport ä la rupture ou ä la
limite d'ecoulement.

L'amelioration de la qualite des materiaux augmente l'importance des questions
de stabilite. L'introduction de nouvelles conditions sera peut-etre necessaire.

Le fait que la regle principale de la securite ne soit pas absolue pour tous les

cas de stabilite est un inconvenient.
Une autre lacune provient du fait que la forme de la securite ne permette pas

d'attribuer une valeur differente aux differentes contraintes.
II faudrait par exemple attribuer une autre importance ä certaines

contraintes propres et aux contraintes de montage qu'aux contraintes ordinaires
engendrees par la surcharge dans l'ouvrage en service.

Le poids propre est multiplie par le meme facteur de securite, qu'il agisse
favorablement ou defavorablement; c'est encore lä un inconvenient.

La plupart des cas, oü des conditions speciales sont necessaires et oü par
consequent les contraintes admissibles sont en general superflues, resultent d'une
disproportion entre la charge et les contraintes.

L'absence de proportionnalite resulte, dans les colonnes, du flechissement
lateral. La cause principale est en general le fait que le poids propre et la
surcharge mobile sont pour ainsi dire des grandeurs de types differents, oe qui
signifie que les contraintes engendrees par le poids propre et la surcharge
immobile et les contraintes produites par la surcharge mobiles ne peuvent pas
etre additionnees sans autre.

3° — Inconvenients du facteur actuel de securite dans son application aux
constructions de beton arme.

Les inconvenients que nous venons de mentionner existent pour la plupart des

constructions et pour tous les materiaux.
Les proprietes du beton arme rendent la forme usuelle de la securite tout

specialement inappropriee.
Premiere raison: le beton arme est un materiau heterogene. Generalement,

les armatures sont aussi bien que possible adaptees aux efforts de traction,
c'est-ä-dire que les conditions sont specialement defavorables lorsque les efforts
de traction se presentent ä un autre endroit que celui qui a ete admis. Ce fait
engendre dans le beton arme une forte disproportion entre la charge et les

contraintes. Le beton arme est beaucoup plus sensible que les materiaux homogenes

aux variations du rapport entre les charges fixes et mobiles.
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Ces variations sont specialement dangereuses dans les arcs de beton arme.
Pour tous les materiaux, l'arc est plus defavorable que les constructions en poutre.

Exemple: Un are ä deux articulations de 24 m de portee, 4 m de fleche, dune
epaisseur de 15 cm, arme haut et bas de 5 0 10 mm/m est sollicite de la fagon
suivante par une surcharge fixe de 400 kg/m2 et une surcharge mobile de
100 kg/m*:

öj r^ 943 kg/cm2 et öh ~ 44,8 kg/cm2. Lorsque la seule surcharge mobile
croit de 50o/o, c'est-ä-dire atteint 150 kg/m2, les contraintes sont les suivantes:

öj ~ 1770 kg/cm2
öb ^ 65,9 kg/cm2

öj a donc augmente de 87,5 o/o et öb de 47,2 o/0.

Dans le cas d'une dalle sur appuis simples, dimensionnee pour g 400 kg/m2
et p 100 kg/m2, une augmentation de p de 50 o/0 ne releve que de 10 o/o les

efforts öj et öb dans l'acier et le beton.
Ces chiffres ne demandent aucun commentaire.
Les constructions etablies specialement pour des surcharges immobiles sont tres

sensibles aux variations du rapport entre les surcharges fixes et mobiles. Les

ouvrages de beton arme sont ä ce point de vue plus defavorables que les ouvrages
d'acier ou de bois, partiellement par suite du plus grand poids propre du beton,
partiellement par suite de l'heterogeneite.

Une autre raison en faveur de labandon de la methode actuelle du calcul do
la securite pour les constructions de beton arme est l'importance de l'etat de

rupture de ce materiau.
La loi de Hooke n'est pas valable pour le beton et le beton arme. Pour des

raisons d'ordre economique on part cependant de cette loi pour determiner les

hypotheses servant au dimensionnement des sections. Ces hypotheses sont basees

sur les essais de rupture.
Le calcul des forces agissant dans une section (moments, efforts normaux, etc.)

est de plus en plus base sur l'etat de rupture.
L'importance toujours croissante de l'etat de rupture amene au premier plan

la question dune definition logique de cet etat de rupture. Les contraintes
admissibles usuelles ne permettent pas de repondre ä cette question.

Une troisieme raison parle en faveur de labandon des contraintes admissibles

pour la determination de la securite: celle du poids propre.
Les constructions dont le poids propre est relativement grand supportcront

plus facilement un exces de charge que les constructions dont le poids propre
est faible.

Nous considerons une charge fixe, qui en peut pas croitre indefiniment
au-dessus de la limite admise, qui ne peut pas devenir alternee et qui n'exerce
aucun effet dynamique, comme plus favorable qu une charge mobile. II serait

par consequent juste de considerer une surcharge fixe comme plus favorable
qu'une surcharge mobile dans la definition du degre de securite.

L'introduction d'un coefficient dynamique pour les charges mobiles est une

consequence de ce que nous venons de dire, mais la methode usuelle de calcul,
avec contraintes admissibles, est trop defavorable pour les charges fixes.
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Cela est valable pour tous les materiaux, mais les inconvenients sont les plus
grands dans la construction de beton. Le beton arme se trouve donc dans une
Situation plus defavorable que l'acier et le bois.

La methode usuelle de calcul est encore illogique ä un 'autre point de vue.
Dans la plupart des pays, lorsqu'une construction presente quelques fautes graves
on ne passe pas immediatement ä sa demolition, on exeoute tout d'abord un
essai de charge. Lorsque les erreurs sont graves, on appliquera un exces de

charge (de 50 o/0 par ex.) ä l'endroit defectueux. Si la construction resiste d'une
facon satisfaisante ä cette mise en charge, on la considerera comme utilisable.

On a confiance en une construction qui offre une securite süffisante vis-ä-vis
de la charge mobile, sans se soucier de sa securite, non contrölee, vis-ä-vis des

charges fixes. Nous devons encore dire qu'il peut etre dangereux de soumettre
une construction, calculee pour un rapport determine entre les charges mobiles
et fixes, ä des charges dont le rapport est sensiblement plus grand.

Le grand poids propre des constructions de beton arme est une propriete
importante, il ne faut par consequent pas le reduire plus qu'il n'est necessaire.

4° — Que doit couvrir le degre de securite?

En quelques mots voici:
a) Les erreurs et les inexactitudes des hypotheses de calcul.

b) Les defauts du materiau.
c) Les inexactitudes d'execution.
d) Les erreurs d'evaluation de la charge utile.

En d'autres termes: les contraintes secondaires, les tensions propres, certains
efforts alternes, les contraintes additionnelles, les tensions de montage, les
inexactitudes de calcul, les pures defauts du materiau, les inexactitudes dans les
dimensions des pieces livrees par les usines (profiles), les inexactitudes de montage

et d'execution, les imprecisions du poids propre, certains exces de charge
accidentels, les ecarts dans la grandeur et la repartition de la charge utile admise,
les surcharges exceptionnelles (essai de charge), etc.

Si l'on introduit des valeurs raisonnables pour les differentes erreurs et
inexactitudes, leur somme ne peut pas etre couverte par le coefficient usuel de

securite. Ce dernier ne peut couvrir que certaines combinaisons probables des

differentes erreurs.
Ces combinaisons probables peuvent aussi bien provenir de quelques grandes

fautes que dun grand nombre de fautes petites ou moyennes.
On peut demontrer qu'il n'est possible de couvrir les fautes de plusieurs des

groupes cites qu'en introduisant dans le calcul une plus grande charge mobile.
En general, on peut dire que l'on peut remplacer une charge fixe par une
charge mobile, tandis que l'inverse est impossible.

Certains defauts du materiau fönt exception, la meilleure maniere de les

couvrir est d'admettre une limite de rupture ou d'ecoulement reduite. II faut se

faire une idee tres claire du but de la securite.
Nous sommes d'avis que la securite par rapport ä la rupture est la plus

importante. La securite par rapport ä la fissuration, ou par rapport ä tout autre
phenomene semblable, est importante, mais ne vient qu'en seconde ligne.
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5° — Projet d'un nouveau degre de securite pour Vusage pratique.

La forme actuelle du degre de securite est:

(1) Öp + Ög + Öw + Öt < öadm Öß

Pour les colonnes:

\6) "adm ^ "rupture •

Pour la stabilite:

(o) Mfavorable > n Mdefayorable.

p se rapporte ä la charge mobile

g » » ä la charge fixe
vv » » ä l'action du vent
t :> » aux contraintes dues ä la temperature et autres effets semblables.

öß est la limite d'ecoulement ou de rupture determinee par des essais.

n et n' sont des coefficients de securite.

La premiere regle generale peut s'ecrire

(4) n • öp + n • ög + n • öw -f n • öt öB

OU (5) Ö(n.p) + Ö(n.g) + Ö(n.\v) + Ö(n. t) Öß

(Ce qui represente les contraintes engendrees par les surcharges multipliees
par n).

(5) represente mathematiquement l'etat de rupture et concorde avec (2) mais

ne joue pas avec (3) car n' est generalement plus petit que n. La definiton de la

rupture n'est donc pas absolue. En outre, il est difficile de se representer le poids

propre multiplie par n. Pour les colonnes, cette abstraction est indispensable
toutefois.

Dans notre projet, nous composons les equations (1), (2) et (3) en une seule,
ä savoir:

Ö(Dg g) +' Ö(np p) < nB • Öß ö'ß. (I)

L'ingenieur Gerber a presente une proposition semblable sans toutefois la

justifier.
ng est le coefficient de securite pour le poids propre, np est le coefficient de

securite pour la charge mobile et nß, qui est plus petit que 1, est le coefficient
de securite du materiau. Si l'on choisit les coefficients np et ng de teile sorte que
le rapport np/ng soit suffisamment grand (par ex. egal ä 1,5), la securite au
basculement est automatiquement assuree dans les problemes de stabilite et l'on n'a
besoin d'aucune condition speciale, öß est la limite de rupture ou d'ecoulement,
determinee par un essai, c'est par exemple la resistance ä la compression du beton

apres 28 jours. La valeur reduite ö'B nß • öB peut etre definie comme la
contrainte formelle de rupture. Cette contrainte est simplement determinee par
ö'b nß • öb et l'on peut calculer sans autre avec cette valeur.

La charge formelle de rupture est determinee par np • p -f- ng • g, etc. L'etat
formet de rupture d'une construction est determine par la contrainte formelle
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de rupture et la charge formelle de rupture. Si l'on ne veut plus se baser, pour le

calcul, sur la loi de Hooke, ce que nous avons fait en beton arme dans bien des

cas, il faut remplacer le diagramme des contraintes-allongements par un
diagramme formel des contraintes-allongements. Nous savons que les proprietes des

materiaux, determinees par des essais, ne sont pas directement valables pour les

materiaux employes dans une construction. II est preferable de determiner a priori
des proprietes formelles permettant d'etablir des principes de calcul logiques
et non pas de tout couvrir par un coefficient total de securite.

Si l'on a plusieurs forces exterieures, par exemple une charge utile verticale,
du vent et des forces additionnelles (ecoulement plastique du materiau, temperature,

compressibilite des appuis) on peut tenir compte de la fagon suivante de la
combinaison probable

Ö(n'g g) + Ö(n'p • p) + Ö(nw • w) r Ö(nx x) ÜB ÖB (H)

ou n'g et n'p sont des valeurs plus petites que ng et np de l'equation (I).
Cette methode peut evidemment encore etre developpee, mais dans les

conditions pratiques les deux conditions (I) et (II) suffisent. Les contraintes
additionnelles provenant d'une indetermination statique sont moins dangereuses pour
la rupture que les contraintes engendrees par la surcharge. En general elles sont
plus petites que d'apres le calcul avec la loi de Hooke car les lignes des defor-
mations-allongements de nos materiaux sont inclinees vers l'axe des deformations.
En outre, les contraintes additionnelles se reduisent lorsque des deformations
plastiques sc presentent. On peut donc choisir nx plus petit que np et n'p.

Lorsqu'ime surcharge mobile prime par rapport aux autres, par exemple la

surcharge verticale par rapport aux efforts du vent et du freinage, une seule
condition de forme (II) suffit.

II suffit donc en general d'etablir une seule condition, ä savoir la condition (II).
II est illogique de prescrire deux conditions, une avec et lautre sans

contraintes secondaires, comme nous le faisons actuellement. Dans les constructions
hyperstatiques, la condition ög -f- öp ^ öddm sera vraisemblablement combinee
avec quelques contraintes additionnelles. Contrairement ä ce que l'on a pour
ög-| öp -[- öx ^ öadmt reieve» cett€ condition determinera les dimensions, ce qui
peut souvent se presenter. Dans ce cas, la securite est plus faible dans les
constructions hyperstatiques que dans les constructions isostatiques.

II est preferable de prescrire, comme dans notre projet, un coefficient de

securite plus petit pour les forces additionnelles que pour les charges principales.
Les forces additionnelles ne peuvent pas engendrer la rupture et les forces
additionnelles maxima et la surcharge maxima ne se presenteront vraisemblablement

pas en meme temps.
On peut etablir deux groupes de coefficients de securite, pour un calcul plus

ou moins precis. Par exemple: ng, 1; np, 1; nx, x et no, x pour un calcul plus
precis et ng, 2; np, 2; nx, 2 et nB, 2 pour un calcul moins precis.

De telles prescriptions sont tres pratiques pour la construction des charpentes.
Si l'on peut egaler, au point de vue de la securite, certaines contraintes propres

(par ex. les contraintes de montage qui existent dans une construction en service)
et les contraintes resultant du poids propre, ce qui est tout-ä-fait justifiable, les

calculs seront simplifies dans bien des cas. On peut par exemple simplifier de
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la sorte le calcul des constructions du type Melan, en donnant un caractere
special aux precontraintes qui se produisent dans l'armature rigide. En general,
les conditions de securite que nous avons posees permettent de donner une
position speciale ä certains efforts, sans pour autant compliquer les methodes
de calcul. Ce fait est tres important car les anciennes methodes de calcul ne

permettent pas de tenir compte des differentes possibilites d'accroissement des

differents types de contraintes.
En ce qui concerne les constructions du type Melan, il faut encore faire

ressortir une particularite.
Si la precontrainte se monte, dans l'armature rigide, aux 2/3 de la contrainte

admissible, on ne peut solliciter la section qu'avec J' a ™
(Fb + 15 Fj) d'apres

o • 10
l'ancienne methode de calcul. Cela n'a pas de sens. Si la precontrainte etait egale
ä öj, adm, la section (beton + armature rigide + fers ronds) ne pourrait plus
supporter aucune charge. Sil faut renoncer ä tout aecroissement de la precontrainte,
il est necessaire de transformer 1 ancienne methode de calcul et d'etablir des

prescriptions speciales.

La methode proposee simplifie les calculs de la fagon suivante:

ng * Öj, precontr. + ng ' Öj, g, final + np * Öj, p, final < nB * Öß

et de meme pour le taux de travail du beton. On calcule avec les surcharges de

la construction et l'on additionne toutes les contraintes ä la fin. II faut seulernent
faire remarquer que le rapport np/ng ne doit pas etre choisi trop petit.

Le poids propre peut parfois devenir mobile, tant par rapport ä sa grandeur
que par suite d'une certaine mobilite. II serait possible, dans ce cas, de considerer

une certaine partie de la charge fixe comme mobile. Cependant ce n'est pas
pratique car cela complique inutilement les calculs (on a affaire ä deux charges
mobiles au lieu d'une seule) et ensuite parce que la mobilite de la surcharge fixe
est fortement limitee. Une grosse entretoise n'est pas fortement mobile. Par
contre, on peut tres bien admettre qu'une dalle n'a pas une epaisseur constanto
d'oü il resulte que le poids propre n'est pas uniformement reparti, conformement
ä l'hypothese faite.

II est preferable de couvrir ce mouvement des charges fixes ä l'aide du
coefficient de securite des charges mobiles. Ce n'est que lorsque la charge fixe est
tres grande par rapport ä la charge mobile que ce procede ne suffit plus. Pour
ces cas exceptionnel», il est logique et pratique de prescrire que la charge mobile
totale nc se trouvera pas au dessous d'un certain pourcentage de la charge fixe
totale — par ex. 10 o/o — pour chaque element de la construction. Une lelle

prescription ne peut entrer en ligne de compte que pour les elements principaux,
faiblement charges, des grandes constructions.

6° — Les principaux avantages de ce nouveau projet.

a) Le nouveau coefficient de securite couvre beaucoup plus de choses que celui

qui est generalement employe.
b) Les deux principaux groupes d'effets que le coefficient de securite doit

couvrir, ä savoir les fautes du materiau et les erreurs de charges, ont tous
les deux un coefficient de securite.
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c) Dans les problemes de stabilite, il est possible de calculer directement la
securite, sans conditions speciales.

d) Un grand poids propre, que l'on peut en general considerer comme favorable
(vis-ä-vis du danger d'explosion, des effets dynamiques, de l'isolation contre
les bruits, etc.) ne sera pas inutilement considere comme defavorable.

e) Les constructions, qu'une auscultation precise a montre comme reussies,

pourront etre sans danger plus fortement sollicitees.

f) C'est sans grands risques que Ton pourra augmenter la charge d'essai
ä l'endroit dangereux. ¦

g) II faut dire que le veritable degre de securite d'une construction en service
est egal au rapport entre la charge utile maxima absolue appliquee ä la
construction au moment de la rupture et la charge utile admise dans le calcul.
II fant ajouter encore que la securite calculee par rapport ä la rupture ne doit
pas s'eloigner de beaucoup de la securite reelle. Cette condition est remplie
dans la methode de calcul proposee, mais non dans la methode usuelle.

h) Le grand domaine que comprend notre coefficient de securite peut etre traite
d'une fagon logique d'apres notre proposition et il ne subsiste aucun point
plus ou moins obscur comme dans les contraintes admissibles usuelles.

i) II est possible de determiner les contraintes formelles de rupture, les charges
formelles de rupture et par le fait meme l'etat formel de rupture.

k) On peut indiquer des regles pour les ecarts admissibles de la loi de Hooke
dans les calculs approximatifs.

1) La securite vis-ä-vis des fissures, des charges repetees, etc. peut etre atteinte
avec les memes moyens et une beaucoup plus grande probabilite qu'avec la
methode usuelle.

m) Les principes de calcul sont plus consequents et les calculs statiques sont plus
sürs et plus simples, principalement dans les problemes de stabilite, de

precontraintes, etc.

Les valeurs du coefficient de securite doivent en fin de compte concorder avec
les prescriptions concernant le calcul et l'execution.
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Essais de flambement lent de baguettes en beton.

Versuche über das langsame Knicken an Betonkörpern.

Tests on the Slow Buckling of Concrete Sticks.

M. Coyne,
Ingenieur en Chef des Ponls et Chaussees, Paris

Lue piece prismatique chargee de bout est en etat d'equilibre instable si la
force appliquee est egale ou superieure ä la limite donnee par l'expression

d'Euler
EI

1-

Le mecanisme du flambement peut etre en effet schematise de la fagon
suivante: une legere excentricite de la charge donne un moment de flexion, qui
determine une premiere deformation: cette deformation
a pour effet d'accroitre le moment et il en resulte une
deuxieme deformation; et ainsi de suite. Si la serie des

deformations ainsi obtenues est divergente, la piece
flambe : c'est ce qu'exprime l'equation d'Euler, qui montre
en outre que la limite de stabilite est independante de

l'excentricite initiale.
Selon les regles habituelles de la resistance des

materiaux, les deformations se produisent immediatement

apres l'application des charges: il en resulte que la
succession des phenomenes decrits ci-dessus est pratiquement

instantanee: la rupture est brutale et aucun signe
apparent ne la Iaisse prevoir.

Le beton se comporte autrement; il subit une premiere
deformation ä peu pres instantanee et sa deformation
s'accroit ensuite lentement avec le temps. II parait donc
possible ä priori que, pour certaines valeurs de la charge,
la piece prenne un etat d'equilibre stable sous l'action
des premieres deformations, mais que la succession des

deformations lentes constitue une serie divergente caracteristique

du flambement. Autrement dit, le raisonnement
qui sert de base ä l'etablissement de la formule d'Euler
est independant du temps. Tout se passe comme si le
module d'elasticite «E» decroissait et devenait d'autant
plus bas que la contrainte est plus forte et la duree
d'application plus longue. C'est la valeur finale de «E»

Fig. 1.

Photo montrant la fleche

prise par une baguette en

beton de 135 • 3 • 3 cm la

veille de sa rupture.
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qu'il faut introduire dans la formule d'Euler pour avoir la limite reelle de
flambement lent.

Nous avons pense qu'on pouvait rendre la chose particulierement frappante
en la realisant en laboratoire et nous avons essaye de faire flamber lentement
des pieces en beton.

Des baguettes de 135 cm X 3 cm X 3 cm ont ete executees en beton de petit
gravillon au dosage de 350 kg de ciment artificiel, de superciment ou de ciment
alumineux (fig. 1). Ces baguettes ont ete chargees ä l'aide d'une presse a levier.

Le tableau suivant donne les resultats de ces essaisi:

No
des

baguettes

Nature
du

ciment

Age de la
baguette

au
moment

de l'essai

Resistance
du beton
mesuree
sur cubes
20X20

en kgs/cm2

Chi

appli

en
kgs

irge
quee

en
kgs/cm2

Resultat des essais fleche

Coefficient
d'elasticite

calcule
d'apres la
Charge de

flambement

1

2

Artificiel

id.

130 j.

130 j.

1 260
780

580

86

64

flambement instantane

une deformation
commence ä se
produire, puis cesse de
croitre d'une
maniere sensible au
bout de 6 j.; on
augmente la charge
ä ce moment lä

210.000

id. 650 72 flambement ä

14 jours
3 mm 175.000

3 Super 19 j. 1120 124 flambement instan¬
tane

300.000

4 id. 19 j. 720 80 flambement en
15 minutes

195.000

5

6

Alumineux

id.

Bj.

8j-
| 430 ä 3 j.

1520

1070

170

118

flambement instantane

flambement en
5 jours

4 mm

410.000

290.000

7 Alumineux 4j- ^ 1140 126 flambement instan¬
tane

310.000

8 id. 4j- 960 106 id. 260.000

9 id. 4j- 1 360 ä4j. 900 100 id. 240.000

10 id. *j- 780 86 flambement en
5 minutes

210.000

11 id. 5j- ^ 650 72 flambement en
7 jours

3 mm 175.000

Tantöt la piece se rompt instantanement. Tantöt eile resiste indefiniment.
Mais entre ces deux limites extremes il est possible, apres quelques tatonnements,
de faire apparaitre le phenomene cherche, exemple:

Baguettes: 2 (2feme essai), 4, 6, 10, 11.
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Ces experiences ne constituent qu'une premiere ebauche de l'etude d'un
probleme qui meriterait un examen plus approfondi. Quelqu'incomplets que
soient les resultats ci-dessus, il nous a cependant paru interessant de les

publier, car ils mettent bien en evidence l'existence du phenomene de flambement
lent et les grandes lignes de son evolution.

On ne saurait trop insister sur le danger que presente ce phenomene dans la

pratique et sur la necessite d'adopter une valeur tres faible pour le coefficient
d'elasticite dans l'application de la formule d'Euler. Toutefois, il convient de

constater que la deformation d'une piece placee dans cet etat d'equilibre instable
commence ä etre visible peu de temps apres l'application de la charge et qu'elle
augmente progressivement jusqu'a atteindre des valeurs considerables. La rupture
par flambement lent etant precedee de phenomenes visibles est donc moins
dangereuse que la rupture par flambement instantane. La rupture elle-meme
est egalement brutale dans les deux cas.
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