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Analyse de la notion de securite
et sollicitations dynamiques des constructions

Complement au Rapport general (l)

Begriff der Sicherheit
und dynamische Beanspruchung von Bauwerken

Ergänzung zum Generalreferat ©

Analysis of safety and effect of dynamic forces

Supplement to General Report (')

F. CAMPUS
Prolesseur ä l'Universite de Liege

1. Analyse de la notion de securite

Gräce aux bons soins du Secretariat de l'Association et du Comite
d'Organisation du Congres, les rapports sont parvenus aux congressistes il y
a presque deux mois. Ceux d'entre eux qui en ont eu le desir et le loisir ont
pu prendre connaissance du rapport general et des rapporls concernant
l'analyse de la notion de securite. Je n'en exposerai donc pas ici un resume;
ce serait d'ailleurs tres difficile eu egard au caractere encyclopedique de
la question.

A.insi cjue je l'ai ecrit, ma täche de rapporleur general a ete singu-
lierement facilitee par le caractere fondamenlal et la qualite des rapports
particuliers; j'en remercie et j'en felicite sincerement leurs auteurs.
Particulierement les rapporteurs francais, dont le travail d'equipe est exem-
plaire et merite d'etre imite sur le plan international. Plutöt que de faire
l'analyse ou la paraphrase de ces rapports, ce qui eut ete presque les tra-
hir, j'ai prefere suggerer que l'elude de ces rapports devait preceder celle
du rapport general et j'ai consacre celui-ci ä une large revue de la question,

fondee non seulement sur les contributions preliminaires au
Congres, mais aussi sur celles faites aux Congres precedents, depuis Vienne

(*) Voir Publication Preliminaire, p. 555. — Siehe Vorbericht, S. 555. — See Preliminary
Publication, p. 555.
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en 1928, et sur les publications faites dans les volumes des Memoires de
l'Association.

En raison de la nature meme de la question, on ne decele pas dans
cette revue de faits nouveaux tres saillants. Le plus particulier semble etre
une attention plus importante accordee enlre les Congres de Vienne et de
Berlin ä la reserve de securile resultant de la ductilite de la matiere dans
le cas de sollicitations non homogenes ou hyperstatiques; cependant les
fondements de cette question etaient connus depuis des dizaines d'annees.
On remarque philo! un lent travail s'effecluant partout el qui semble
tendre vers une uniformisation universelle des notions el des conccpts,
prelude ä une eventuelle unificalion des prescriptions. Dans ce domaine,
meme les plus scepliques quant ä l'utilite reelle de la collaboration
technique internationale devront reconnaitre une certaine efficacile ä son
action. L'Association internationale des Ponts et Charpentes a contribue,
avec d'autres groupements internationaux de caractere purement intel-
lectuel, ä une evolution qui aura prepare le terrain et facilite la täche des
organismes tels que IT. S.O., qui disposent de pouvoirs prc-executifs.
Vis-ä-vis d'un tel organisme, notre groupement se distingue par un caractere

exclusivement scientifique, academique en quelque sorte. Cependant,
c'est dans nos travaux que devront necessairement etre puises les principes
d'une eventuelle codification internationale de la securite des Ponts et
Charpentes. Nous pouvons donc efficacement contribuer ä sa preparation
en confrontanl les idees diverses, dans le souci d'en degager celles qui
peuvent etre unanimement admises plutöt que de faire triompher des idees
personnelles.

II y a quelques jours, lors de la seance du Comite permanent, la question
de la collaboration de l'A. I. P. C. ä l'U. N. E. S. C. 0. a ete evoquee.

Je me permeis de suggerer qu'une liaison avec IT. S. 0. parait plus direc-
tement appropriee aux buts de l'A. I. P. C.

J'ai rappele dans le rapport general une opinion exprimee ä Vienne
en 1928 selon laquelle la notion du coefficient de securite n avait pas de
sens reel. Ce n'est pas pour compenser ce point de vue par un autre
paradoxe, mais pour exprimer une conviction serieuse que j'exprimerai
ici ce qui est, en somme, la conclusion implicite de mon rapport general,
que l'analyse de la notion de securit6 conduit ä considerer celle-ci comme
la synthese de toutes les activites du constructeur. En effet, celte nolion
depend sans exception possible :

1° De la coneeplion et de l'economie;
2° De la nature des sollicitations;
3" De la nature et de la qualite des materiaux;
4° Du calcul et du dessin;
5° De l'execution;
6° De 1'entretien et de l'exploitation.

Tous ces points correspondent ä des responsabilites differentes. L'ideal
pour la securite est de les reunir toutes, sauf parliellement celles du
dernier point, oü c'est moins necessaire, bien que ce soit toujours favorable.
Mais la complication des organisations administratives conduit souvent ä

la Separation de ces responsabilites, sans que les chefs puissent effectivement,

comme il le faudrait, assurer une supervision süffisante. 11 peut
resulter de lä une reelle insecurite et, pour la reduire, il serait utile, dans
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bien des cas, de creer une instance de contröle constituant un service de la
securile.

Je ne m'etendrai guere sur la coneeption et l'economie; j'en ai sou-
ligne l'importance essentielle dans le rapport general. Les deux points de
vue de securite et d'economie ne peuvent etre assures que par une
coneeption intelligente. La sollicitation homogene, notamment en compression,

doit retenir specialement l'attention : les arcs et les voütes satisfont
particulierement aux conditions de securite et d'economie.

La nature des sollicitations est plus ou moins aleatoire, sauf
evenluellement pour certains cas de pressions hydrostatiques ou autres, oü eile
peut avoir des valeurs constantes ou maxima bien connues ou limitees.
On fait remarquer ä juste titre que les sollicitations aleatoires relevent de
l'observation statistique et cette Observation est necessaire partout oü eile
est possible. Le vceu de M. R. Levi concernant les observations statistiques
sur les caracteres et les effets du vent trouvera sans doute l'adhesion una-
nime du Congres comme il regoit mon aecord entier, car il correspond ä

une opinion que j'ai formulee des le debut des travaux de la Commission
sur les effets du vent en Belgique.

Les contributions au Iheme III du Congres relatives au pont de Menai
mellenl en evidence l'importance de ces effets.

La securite est influencee considerablement par le choix des
materiaux, mais celui-ci peut recevoir d'importantes limitations, en raison de
circonstances independantes. II faut necessairement pouvoir construire en
securite avec les materiaux dont on dispose. Quant ä la qualite des
materiaux, quels qu'ils soienl, eile est variable ou aleatoire. Les essayeurs de
materiaux ont depuis longtemps adopte les melhodes statistiques. Les uti-
lisateurs et les redacteurs des cahiers des charges et des prescriptions
semblent seulement s'orienter maintenant vers une comprehension satis-
faisante de la notion slalistique de la qualite des materiaux, gräce ä l'action

d'ingenieurs qui, tels M. Prot, ont pu etablir une liaison entre l'essai
et l'utilisation des materiaux. Je ne doute pas que l'exploitation des
notions de statistique et de probabilite sera tres utile pour rendre plus
saine et plus precise la notion de securite dans la mesure oü eile depend
de la qualite des materiaux. Pour ma part, j'ai toujours deplore que les
prescriptions de qualite soient souvent depourvues d'indications de
tolerances ou de dispersion.

Les observations failes sur des ouvrages datant de quelques dizaincs
d'annees montrent qu'ils n'ont pas toujours ele etablis avec un souci
süffisant de durabilite ou de protection des materiaux contre les degradalions.
Cela est en rapports etroits avec la securite, bien que pas souvent expri-
mable en chiffres. Les contributions au theme III concernant le pont de
Menai signalent l'importance des moyens de preservation.

Pour ce qui est du calcul, je crois que leur incidence sur la securile
est souvent appreciee d'une maniere illusoire. Dans son rapport ä ce Congres

sur les echecs dans la conslruction soudee, M. l'Inspecleur general
De Cuyper £crit en introduction : <t Les echecs ne sont pas dus ä des erreurs
de calcul. » A vrai dire, il faut comprendre cela comme suit, c'est qu'il n'y
a pas eu d'erreurs dans ce qu'on a calcule selon la coneeption classique et
assez conventionnelle des calculs, mais les echecs sont precisement pro-
venus de ce que l'on n'a pas calcule ou de ce dont les calculs n'ont pas
tenu compte. Dans un cas d'aeeident d'une construction rivee, qui avait
6te calculee avec toutes les garanties voulues, c'est un gousset qui s'est
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rompu et qui n "avait pas ele calcule. In grand pont suspendu, qui avait
cerles ete calcule selon les regles de l'art, s'est catastrophiquement rompu
lors des essais, par suite de linsuffisance des etriers d'attache des
suspentes ä la poutre de rigidite. Mon eminent collegue M. Stüssi, rapporteur
general de la question I, remarque avec pertinence, en tete de l'introduc-
tion ä son rapporl general, que rarement les echecs resultent d'une erreur
de coneeption d'ensemble iy compris evidemment le calcul), mais bien
des dispositions erronees ou de dimensions insuffisantes d'eiements de
detail. Je partage entierement cette opinion, surtout en ce qui concerne
les constructions metalliques. En fait. la meme possibilite existe pour le
beton arme et davantage encore pour le helon precefhtraint, mais les
elements de detail sont moins nombreux ou moins apparents et il est aussi
arrive plus souvent, pour le beton arme, que l'on ail eu affaire ä de mau-
vais calculateurs, en raison de circonstances diverses inherentes ä l'evo-
lution du materiau.

La formalion el les goüls de l'ingenieur et une eventuelle facilite de
l'outil niathematique illusionnent certains sur l'importance primordiale
des calculs sur la securite. Au delä d'un certain point, cela devient plutöt
une vanite qu'une realite. II importe beaucoup moins d'avoir effeclue de
savanls calculs pour certaines parties de la construction, qualifiees arbi-
Irairemcnl de principales, que de n'avoir oublie la verification, au besoin
elementaire, d'aucun element, aussi insignifiant soit-il, susceplible d'en-
trainer la rupturei. Je ne voudrais pas paraitre un conlemplcur du calcul

raisonnable. J'admels que l'nbsence d echecs par rupture dans les
elemenls principaux est une consequence de calculs suffisants, mais je
desire seulement meltre en garde contre le raffinemenl ou l'arbitraire
dans ces calculs, surtout lorsqu'il est combine avec le dedain du calcul
des details : assemblages, goussets, nceuds, appuis, arliculalions, contre-
ventemcnls et tous dispositifs destines ä eviter les deformalions et l'insta-
bilite (raidisseurs, etresillons, resistance au flambement, au voilement, ä

la torsion, etc.). Ce dedain ne provient d'ailleurs souvent que de l'im-
puissance des methodes classiques pour calculer certains details. On dis-
pose actuellement de methodes experimentales en nombre süffisant pour
les etudier; la plus süre sera freneralemenl l'essai de ruplure ä vraie grandeur

ou sur un modele de dimension süffisante. On n'hcsitera pas even-
tuellement ä appliquer ä ces elemenls delicals un coefficient de securite
eleve; il n'y a pas de vrai nierite ä agir autrement.

I/evocalion de l'experience attire l'attention sur la necessite de lenir
le calcul elroitement approprie aux realite© Sous ce rapport on peut
designer comme arbitraire une prescriplion beige, que l'on espere provisoire,
de considerer l'action simultanee et confondue en tout point d'un tablier
de pont, d'un train d'epreuve routier el de la surcharge de foule. Celte
superposition doit tenir lieu d'un train d'epreuve renforce, mais eile a les
grands inconvenients de conespondre ä une absurdile e! non ä une realite,

de donner au calcul un caractere convcntionnel plutöt que reel et de
rendre impossible toute notion de probabilite concernant la sollicitation.
De plus, et c'est plus grave, eile engendre une non uniformile de securite,
car si la superposition de la charge de foule aux charges concentrees du
train d'epreuve routier exerce un effel sensible sur la sollicitation des
maitresses-poutres de grande portee, eile est par contre sans consequences
appreciables sur la mise en charge des elements de petite portee du tablier,
qui ne seront donc pas, par cette maniere d'operer, renforces pour rösister
aux surcharges concentrees majorees.



NOTION DE SECURITE 639

L'execulion est un point tout ä fait aleatoire au point de vue de la
securite et que l'on ne voit guere le moyen de Iraduire en probabilites.
L'execution d'un ouvrage important, concu et projete eventuellement par
un seul homme entierement qualifie, requiert Lintervention d'une mul-
lilude de gens. De teile sorte que la securite depend de Letal moral, social
et economique. Disons plus generalement encore qu'elle depend des
circonstances du lieu. Je trouve tres instructif de proposer tous les ans ä mes
etudiants la comparaison du wharf de Kotonou construit en 1892 ä la cöte
atlantique du Dahomey, comme un ouvrage colonial assez ordinaire, et
du wharf de Lome, construit en 1904 ä la cöte atlantique du Togo, qui a
ete detruit en 1911 par une tempete. Ce dernier ouvrage, du type cantilever,

etait selon toute apparence d'une coneeption beaucoup plus
scientifique que Lautre, sans doute bien calcule et nanti d'un coefficient de
securite certain; malheureusement il n'a guere dure tandis que Lautre
existe toujours, en raison d'une meilleure adaptation ä sa Situation.

Encore s'agit-il lä de circonstances naturelles. Mais des conditions
entierement arbitraires peuvent mettre en danger la securite. Je songe aux
adjudications publiques et ä la regle du choix du plus bas soumission-
naire. Lorsque, et cela arrive, il n'y a pas de garantie de competence ou
de conscience professionnelle ou meme simplement de capacite financiere,
la securit6 d'un ouvrage concu dans toutes les regles de l'art et avec un
coefficient de securite normal, peut etre entierement compromise, sans
possibilite de prevision.

En ce qui concerne l'exploitation et Lenlretien, l'incidence sur la
securite reside dans l'observation du programme mis ä la base du projel,
c'est-ä-dire dans le fait que l'ouvrage est utilise d'une maniere normale
ou abusive et entretenu, conserve selon les regles de l'art ou abandonne" ä

toutes les influences deslructrices. Ces questions sont malheureusement
tres reelles. Je citerai le cas d'une passereile provisoire pour pielons cons-
Iruile pendant la guerre dans cette province et qui fut utilisee pour de
petits vehicules. L'ouvrage tint, bien qu'il fut prive de tout entretien, mais
on coneoit qu'il aurait pu s'y engager un vehicule assez lourd pour qu'il
ne tint plus. Des panneaux et des bornes, aux deux extremites de la passereile,

indiquaient naturellement sa destination et interdisaient le passage
de tout vehicule sauf les brouettes et les bicvclettes.

Tous ces elements complexes, dont certains peuvent parailre triviaux,
fönt partie de la notion de securite. N'ai-je des lors pas raison de la quali-
fier de veritable Synthese de toutes les aclivites du construetcur. C'est ä ce
point que je ne crois pas qu'il soit possible d'en faire comprendre tous les
aspects au jeune ingenieur pendant ses etudes et que je pensc que, au point
de vue de la securite, il doit resler en tutelle pendant quelques annees au
debut de sa carriere, jusqu'ä ce qu'il ait acquis une experience süffisante.

En raison de loutes ces complications fondamentales et inevitables.
je ne suis pas enclin ä attacher trop d'importance ä la notion d unite de
coneeption des facteurs de securite. Cela me parait relever d'un esprit
systematique et theorique qui a certes de la valeur en soi, mais qui n'a que
peu de rapports efficaces avec 1'ensemble de la question. Je souhaiterais
plutöt que la primautö de l'experience soit avant tout reconnue en matiere
de securitö et que les prescriptions soient avant tout adequates le plus



640 V. f. campus

possible aux realites, dussent-elles pour cela differer les unes des autres.
Et toutes les meilleures prescriptions du monde ne seront utiles aux
constructeurs que s'ils sont efficacement garantis contre les defauts systema-
tiques de matiere et d'execution et contre les usages abusifs de l'ouvrage.
C'est pourquoi des prescriptions universelles peuvent presenter quelques
difficultes, car elles ne trouveront pas en tous pays les memes conditions
d'application.

2. Sollicitations dynamiques des constructions

Je n'ajouterai guere ä mon rapport general. Les remarquables
rapports particuliers, notamment suedois, constituent de meritoires contributions

ä la question au sens des vceux du Congres de Paris mais ne
permettent pas de formuler de nouvelles conclusions; elles confirment les
principales lignes des vceux du Congres de Paris, que je me permets de
rappeler ä l'attention du Congres.

Resume

Par une extension de l'analyse de la nolion de securite, exposee dans
la Publication Preliminaire, il est etabli que la securite depend sans
exception possible de toutes les Operations et interventions humaines
depuis la coneeption d'un ouvrage jusqu'ä la fin eventuelle de son
existence. La notion de securite constitue donc une veritable Synthese de toutes
les activites du conslrucleur. 11 esl essentiel pour la securite effective d'en
avoir une opinion aussi universelle; la limilalion de la notion de securite
ä certains de ses elemenls seulement peut etre dangereuse.

Zusammenfassung

Durch eine Erweiterung des Sicherheilsbegriffs, wie sie im Vorbericht

dargestellt wurde, wird festgestellt, dass die Sicherheit ausnahmslos
von allen den menschlichen Handlungen und Eingriffen, die seil der Zeit
des Entwurfs eines Bauwerks bis zum möglichen Ende seines Bestehens
vorkommen, abhängt. Der Sicherheitsbegriff stellt daher eine wirkliche
Zusammenfassung der gesamten Tätigkeit des Konstrukleurs dar. Es ist
notwendig, über die wirkliche Sicherheit eine sehr umfassende Ansicht zu
haben; die Begrenzung dieses Begriffes auf nur einige wenige seiner
Kiemente kann gefährlich sein.

Summary

By an extension of the analysis of the safely notion, exposed in the
Preliminary Publication, it is eslablished that Ihe safety depends without
any exception on all human Operations and interventions from the design
of a structure to the possible end of ils existence. The safely nolion consti-
tutes an actual synlhesis of all activilies of the builder. It is essential for the
effective safety to consider Ihe problem in this universal point of view;
limiting the safetv notion lo some of its elements only may be dan»-erous.
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Notions de probabilite
dans l'etude de la securite des constructions (')

Wahrscheinlichkeitsbegriffe in der Sicherheit der Bauwerke (l)

Notions of probability in the study of structures' safety (')

FERNANDO VASCO COSTA
Laboratorio de Engenharia Civil, Lisbonne

Introduction

On calcule generalement toules les constructions comme s'il etait
possible de leur assurer une securite absolue. Cependant chaque element
d'une eonstruclion presente toujours une probabilite de ruine, si petite soit-
elle, el apporte une conlribution ä la probabilite de ruine de cette construction.

De meme dans les cas oü la probabilite de ruine d'une conslruction
isolee peut paraitre negligeable, eile ne le sera plus des que l'on considere
l'ensemble des constructions d'un meme type, bäties dans une region ou
dans un meme pays. L'impossibilite d'assurer une securite absolue aux
constructions entraine une modificalion du dimensionnement de leurs
elements.

II ne s'agit point d'une question academique; bien au contraire, la
nouvelle coneeption entratnera des consequences tres importantes. Quelques

exemples suffiront ä montrer l'influence decisive sur la facon de
projeter les ouvrages, du seul fait d'admeltre que ces ouvrages ne sont
pas absolumenl sürs, mais qu'ils presenlent toujours une probabilite de
ruine, quoique tres petite.

Premier exemple : Considerons deux charges egales suspendues chacune
par six cäbles de la maniere representee figure 1. D'apres ce qui est reconnu
actuellement, la securile est egale pour les deux types de suspensions. Cela
serait bien vrai, si la resistance des cäbles avait une valeur bien determinee,
bien connue, el s'ils offraient une securile absolue pour des charges
inferieures ä cette resistance. Si les cäbles sont egalement tendus, la Suspension b
est, en effet. la plus süre. Pour le comprendre, il suffit de raisonner sur ce
qui arrive quand un des cäbles casse. Pour la Suspension a la charge tombe

(l) Cc mömoirc constiluc un resume du rapporl presente au Congres Xalional du Genie civil
qui s'est lenu au Portugal au mois de juin 1948.
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'//////s//////////////////

k

k
© Fig. 1 (k gauche). Suspensions ä cäble sans

fin (a) et ä cäbles paralleles independants (b).

Fig. 2 (ä droite). Suspensions k cäbles de
differentes longueurs.

lout de suite. Pour la Suspension b il se peut que la charge conlinue ä etre
suspendue par d'autres cäbles.

Nous avons tous dejä observe des cas analogues; par exemple, une roue
de bicyclette roule quelques dizaines de kilometres quoiqu'elle ait plusieurs
rayons casses et les autres surcharges. II esl ctonnanl qu'on ne soil pas
accoutume de raisonner sur des faits pareils.

En utilisant le calcul des probabilites el en renoncant ä une securile

absolue, il est possible de comparer la securile des suspensions a et b.

Deuxieme exemple : C'est encore parce qu'on croit que le coefficient
de securite nous protege d'une facon absolue contre les accidents, que l'on
projetle ä present les cäbles et en general toutes les pieces tendues, en tenant
uniquement compte de leur seclion transversale.

Considerons les deux suspensions de la figure 2 et admettons le poids
des cäbles negligeable vis-ä-vis du poids des charges.
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Fig. 3. Schema d'une toiture
de hangar comportant des
colonnes, des fermes, des
pannes, des chevrons et des
tuiles.

Si la longueur du cäble b esl dix fois celle du cäble a, il est ä peu pres
dix fois plus probable que la rupture ait lieu ä b plutöt qua a.

Troisieme exemple : Une construction est consideree comme economique
quand eile a le meme coefficient de securite pour tous ses elemenls.

Quelque seduisante que puisse etre cette affirmation, eile ne correspond

pas ä la realite. Elle n'y correspondrait que dans le cas oü la securite
serait absolue. Comme il n'existe pas de teile securite, il vaut mieux dire :

une conslruction est bien projetee ä un prix donne quand eile casse ou est
mise hors service de la facon la moins nuisible. Suivanl ce point de vue,
il faut varier le coefficient de securite d'aecord avec les consequences de la
rupture. Envisageons le cas de la toiture de la figure 3, comportant des
chevrons supportant les luiles, des pannes supportant les chevrons, des
fermes supportant les pannes et des colonnes supportant les fermes.

Si l'on veut reduire la probabilile des accidents graves aux depens de
celle des accidents moins graves, on doil, en admeltant que la charge due
au vent a une valeur bien connue, augmenter le coefficient de securite
quand on va des tuiles aux latles, des lalles aux chevrons, des chevrons
aux pannes, des pannes aux fermes et des fermes aux colonnes.

De cette facon, el sans que l'on emploie partout le meine coefficient de
securite, on reussira ä obtenir des constructions qui se revelenl plus
economiques en service.

Quatrieme exemple : Pour deux ponts de meine porlee et destines
ä supporter des charges egales les reglements actuels imposenl des coefficients

de securite egaux. Ils ne tiennent pas compte que le premier relie deux
grandes villes el que Lautre se trouve dans une region solitaire presque sans
circulation (fig. 4). Si le facteur de securite protegeait d'une maniere
efficace les deux ponts contre des accidenls possibles, celte atlilude pourrait etre
justifiee, mais comme on ne peut pas projeter avec une securile absolue,
il est raisonnable de proportionner le coefficient de securite ä l'importance
du pont et de construire le pont a plus resistant que le pont b.
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Fig. 4. Justification d'un coefficient de securite different
pour deux ponts egaux.

Influence de la longueur des elements sur leur securite

On evalue d'habitude la securite des cäbles, tiranls, chaines, etc., en
fonction de leur section, et pas de leur longueur. Cela serait tres correct
pour des materiaux cassant toujours ä des valeurs bien determinees; une
fois celte valeur alteinte, l'eiement casserait quelle que fut sa longueur. Mais
les materiaux qu'on utilise ont des proprietes changeant d'un point ä

Lautre. Les differents anneaux d'une chaine, quoique de bonne fabrication,

ont des resistances diverses. Quelques-uns cassent pour des valeurs
des charges moindres que la moyenne; d'autres resistent beaucoup plus.
La probabilite pour qu'on ait des anneaux de faible resistance sera d'autanl
plus grande que la chaine sera plus longue. Par consequent, les elements
les plus longs se comportent comme s'ils etaient les plus faibles.

L'influence de la longueur sur la resistance des elements de la
conslruction a ele dejä etudiee par plusieurs auteurs ('). Nolre but est d elablir
un principe qui permeltra une utilisation facile de ce que l'on connait
dejä ä ce sujet.

Soil p la probabilite de rupture d'un anneau d'une chaine soumise
ä une certaine charge. Celte probabilite est mesuree par le rapport enlre
le nombre des anneaux qui sont casses jusqu'ä ce que cette charge a ete

atteinte, et le nombre total des anneaux identiques essayes. La probabilite
pour qu'un anneau resiste sera (1 — p). Comme une chaine ne supporlera
une charge que si tous ses anneaux resistent, la probabilite pour qu'une
chaine ä n anneaux resiste sera donc :

Q (1 — p)".
En developpant celle expression, on aura

n(» — 1) „
Q 1 — np

(2) W. Weibull, A Statistical Theory of the Slrength oj Materials (Proc. R. Swcd. Inst.
Eng. Bes., no. 151, 1939).

J. Tucxeh, Jr. Statistical Theory of Ihe Effect of Dimensions and of Method of Loading
upon the Modulus of Rupture of Beams (Proc. Am. Soc. Test. Mat., vol. 41, p. 1072, 1941j.

J. Tucker, Jr., The Effect of Dimensions of Specimens upon Ihe Precision of Strength Data
(Proc. Am. Soc. Test. Mat., vol. 45, pl. 952, 1945).



ETUDE DE LA SECURITE DES CONSTRLCTIONS 645

La valeur de p pour des charges de service appliquees ä des chaines, des
cäbles, des tirants, des colonnes, etc., etant tres petite, en general inferieure
ä IO"4, il est raisonnable de negliger les puissances p" pour lesquelles on
a fi © 1; on peut donc ecrire

Q 1 _ np.
En representant par P la probabilite pour que la piece ne resiste pas, el rap-
pelant que

P l — Q,
on obtient

P np.
Cette equation, valable pour de petites valeurs du produit np-, nous permet
d'etablir le principe suivant : dans les conditions de service, la probabilite
de rupture des elements soumis ä la traction ou ä la compression est
proportionnelle ä leur longueur.

L'application de ce principe, si facile ä retenir et ä utiliser, entraine
la revision des procedes habituels de calcul.

Pour qu'on ait la meme securite dans deux elements soumis ä la meme
sollicitation, mais ayant des longueurs differentes, il faudra qu'on donne la
plus grande section ä ceux qui seront les plus longs.

S'il y a deux sortes d'anneaux dans une chaine et si les slatistiquement
plus forls en sonl Ires nombreux, il se peul que la ruplure soit plus probable
aux anneaux plus forts qu'ä ceux qui sont plus faibles, ce qui n'est pas
d'accord avec la maxime ff une chaine casse toujours ä ses plus faibles
anneaux ».

Dans ce paragraphe l'influence des assemblages n'a pas ele prise en
consideration. Cette influence, sans doute imporlnnte, doit encore etre
etudiee.

Influence de la section des elements sur leur securite

L'Interpretation des essais de resistance etant extrememenl difficile,
l'influence de la section sur cette resistance n'est pas encore £claircie.

L'auteur croit que la resistance ä la rupture pour des materiaux duc-
liles doit croilre avec la section el que pour les materiaux fragiles eile doit
decroitre avec la section.

Dans les materiaux idealemenl fragiles, en effet. la rupture se pro-
page ä 1'instant meme sur toute la section. La probabilite' de rupture ä une
certaine conlrainte de travail devra donc etre proportionnelle ä la seclion.
Cela, bien entendu, en negligeanl les effels de surface.

Pour les materiaux ductiles, par contre, on peul esperer que l'accrois-
sement de la section entrainera celui de la resistance, comme si la seclion
etait formee de plusieurs elements juxlaposes, independanls les uns des
autres, 1'ensemble etant soumis ä une meme charge. Chacun de ces
elemenls etant suffisamment pelil, la ruplure de quelques-uns d'entre eux
n'entrainera pas la rupture de lous les autres (©

(3) A ce sujet voir J. Tucker, Jr., travaux rites dans la nole 2, p. 644 el aussi Marcel I'rot,
Contribution ä la determination de la courbe de dispersion d'essais sur 6prouvcltes de mortier,
111° Congres, Association Internationale des Ponts et Charpenles, Liege, 1948. Publication
preliminaire, p. 613.
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Probabilite de rupture des materiaux

On peut definir le coefficient de securite comme le quotienl enlre la
contrainle de ruplure (ou la limile d'elasticite) el la conlrainte de travail.
Ce coefficient ne nous renseigne pas sur le comportement du materiau soumis

ä la conlrainte de travail. 11 est illusoire de croire qu'il offrira une
securite absolue.

Ce qui nous interesse le plus c'est juslement de connaitre, au point de
vue statistique, le comportement du maleiiau soumis ä la conlrainte de
travail, vu que c'est precisement ä cette contrainte que l'on cherche
toujours ä employer les materiaux.

Si l'on essaie un grand nombre d'eprouvettes et si l'on determine la
frequence avec laquelle elles se cassent ä chaque sollicitation, on pourra ela-
borer des graphiques ou des tableaux qui nous donneront la probabilite de

rupture pour chaque valeur de la sollicitation.
Est-ce une eprouvelle parmi 100 ou une parmi 100 000 qui, dans les

essais, n'a pas resiste ä la contrainle de travail? C'est precisement cela qu'on
cherche ä connaitre et qui nous permettra de nous faire une idee des conditions

de securite.
Les probabilites de rupture seront d'autant plus serrees que le nombre

des essais effectues pour la determination de la frequence sera plus grand.
Le tableau I est un exemple comme on peut representer la probabilite

de rupture d'un certain beton.
D'autres tableaux de ce genre elabores pour differents materiaux nous

permettront de comparer non seulement les resistances moyennes mais aussi
le comporlement de ces materiaux soumis ä des contraintes de iravail
reduites (').

1 ne statistique de trois ans d'essais d'ecrasemenl de cubes de beton a

permis ä M. L'IIermile de deduire que la probabilite pour qu'un cube de
beton ne resiste pas ä la conlrainte de Iravail de 50 ä 60 kg/cm2 est comprise
cnire 1/100 et 1/1 000.

D'autres auteurs ont aussi etudie la distribution des resultats des essais

sur les materiaux. La poursuite de ces essais est extrememenl importante.

Influence de la probabilite de rupture des elements
sur la securite d'une structure

De l'impossibilite d'assurer la securite absolue il resulte que tous les
elements d'une construction, meme ceux que nous supposons les plus
forts, eontribuent ä reduire la securite de La construction ä laquelle ils
appartiennent.

La probabilite de ruplure d'une conslruction isostatique, P, composee
de n elemenls ayant la probabilite de ruplure p,, p2, p3 p„ est egale ä la
somme de ces probabilites :

P Pi + P* + P. + - +P. • CD

Etant donnee la petilesse de p,, la contribution pour P de la probabilite de

l'occurrence simultanee de deux ou plusieurs ruplures est negligeable.

(4) Voir Prot, ouvrage eile dans la note 3, p. 578. C IV.4.2.
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Contraintes Probabilites de rupture

70 kg-/cm5 lO-io
77 » io-9
92 » io-8

108 » io-1
125 » io-6
144 » l X IO-5
149 » 2 X !0-5
158 » 5 X IO-5
164 » 1 x io-4
171 » 2 X IO-4
180 » 5 X IO-4
188 » 1 X to-3
196 )> 2X 10-3
208 » 5 X 10-»
217 » 1 X 10-s
229 » 2 X IO"2
239 » 5X 10~*
257 x» IX io-'
274 » 2X IO-1
305 m 5 X 10-'

Tablf.au I
Probabilite de ruplure d'un beton a differentes contraintes

II n'est pas aussi facile de determiner la probabilite de rupture dans
les constructions qui peuvent se soutenir apres la rupture d'un de ces
elements. En supposant que l'eiement 1 est rompu, la probabilite de rupture

P»' + P.' + Pf.' (2)

Naturellement chacune des probabilites de rupture de l'equation (2)
sera plus grande que celles de l'equation (1). Cela signifie que les conditions

de securile ont ete reduites, mais cela n'entraine pas forcement la

rupture de la construction. Si la rupture de la construction a lieu dans le
1er el dans le 2" etat, on aura la ruplure totale de la structure. Donc la probabilite

de rupture de la structure hyperslatique, en tenant comple de la sur-
abondance de l'eiement 1, est

PXP'-
Pour 1'ensemble des Clements on aura

La difference
d

sp x p/ •

p — sp x P'

nous indique la diminution de la probabilite de rupture provenant de

Lhyperstaticitc de la structure.
Au premier abord on pourrait avoir l'impression qu'une structure

bien projetee devrait avoir la meme probabilite de rupture dans tous ses
elements. En general, il ne sera pas convenable de projeter les structures
selon ce criterium.
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Si tous les elements avaient la meme importance, il serait convenable
de choisir les probabilites de rupture de facon que la somme qui determine
la probabilile P de la rupture de la construction (equation 1) soit
minimum.

Pour une quantite donnee de materiaux, ce minimum esl obtenu dans
les constructions isostaticpies en choisissant les dimensions des elements
telles que la probabilite de rupture par unite de longueur soit egale dans
tous les elements.

Si les elements de la construction ont des importances differentes,
le probleme devient plus complexe, puisqu'il sera convenable de ren-
forcer les elements dont la ruplure peut enlrainer des dommages plus grands.

Probabilite des sollicitations

On fait d'habilude les calculs de resistance comme si l'on etait sur de

ce que toutes les sollicilations pourraient agir ensemble sur la construction.
En verite, il y a des charges qui agiront certainement sur la construction,

par exemple le poids propre, le vent, etc. II y a, cependant, d'autres
charges pour lesquelles il n'y a pas de certitudes qu'elles agiront sur la

construction, par exemple des sollicitations dues ä des tremblements de

terre, ä certaines combinaisons de plusieurs charges, ele. On doit lenir
compte de l'incertitude de pareilles charges par une majoration des

contraintes de travail.

II y a aussi des sollicitations qui peuvent avoir differentes valeurs. La
connaissance qu'on a de quelques sollicitations ä valeurs variables est
süffisante pour permettre de tracer des courbes de frequence des diverses gran-
deurs. D'une facon generale, la frequence est autant plus basse que la
sollicitation est plus forte. Pour projeter des constructions nous sommes sp6-
cialement Interesses ä connaitre les frequences des sollicitations les plus
fortes, qui sont, evidemment, les moins probables.

Pour etudier la probabilite pour qu'une sollicitation agisse il faut se

rapporter ä une certaine periode de temps. Nous avons choisi le jour. Une
periode plus courte nous permettrait des constructions plus legeres. C'est
ä l'experience de montrer quelle est la periode la plus convenable.

Supposons qu'on ait verifie que dans un certain pays une certaine
intensite de vent agit une fois par 14 annees, c'est-ä-dire une fois tous les
5 000 jours. Si nous voulons edifier une construction qui aura une duree
de deux annees, la probabilite que ce vent agisse sur cette construction
sera, ä peu pres :

2 X 365 1

Si, dans la meme region, la frequence journaliere d'une certaine inten-
sit6 de tremblement de terre est 1/20 000, la probabilite qu'on ait le vent
et le tremblement de terre ä un meme jour est, ä peu pres :

t 1 1

X5.000 /x 20.000 10.000.000

Cette valeur est bien inferieure ä la probabilile de chaque sollicilalion
isolce. Parce que c'est justement la superposition de plusieurs charges qui
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determine les dimensions de nos conslruclions, il en ressorl 1 importance
d'etudier la decroissance de la probabilite de cette superposition.

Pour tirer parti de cette circonstance, il faudra attribuer des probabilites
d'action aux charges encore mal connues. Cela doit etre fait par exces. Faute
de cette connaissance, on lui attribuerait la probabilite 1. C'est ce qu'on fait
actuellement pour toutes les charges.

Maniere de fixer des limites ä la probabilite de ruine

On s'est habitue ä fixer assez arbitrairement des coefficients de securite.
Si la notion de la probabilite de ruine est Substitute ä celle du coefficient

de securite il sera plus facile de fixer des limites ä la premiere qu'ä
la derniere de ces deux notions. En effet, la notion de probabilite de ruine
est plus simple que celle du coefficient de securite, ayant Lavanlaue de
permetttre une connaissance plus parfaite des conditions de securite en
service.

Actuellement la notion du coefficient de securite, bien qu'insuffisanle
et meme trompeuse, offre 1'avantage d'avoir ete utilisee depuis bien
longtemps. Ainsi tout le monde a fini par saisir subjcclivement sa significa-
tion, ce qui diminue considerablement ses desavantages.

Nous donnerons, dans ce qui suit, au mot « ruine » une signification
plus generale que d'habitude, y compris les cas oü la construction est mise
hors service quoique sans rupture.

Les consequences de la ruine des constructions peuvent varier entre des
limites tres larges. L'ecroulement d'un petit talus peut entrainer des

catastrophes (c'est le cas, p. ex., d'une digue de protection contre les
crues) ou seulement de petits dommages (comme, p. ex. Linterruption du
trafic dans la moitie d'une route ä profil mixte). Tout cela depend du röle
joue par l'ouvrage dont il s'agit.

C'est justement l'importance des consequences que la ruine de la structure

peut entrainer qui doit nous guider dans la fixation des limites de
la probabilite de ruine.

II faut penser non seulement au prix de la reconstruction, mais aussi
aux consequences qui resultent de Linterruption de l'utilisation.

Le probleme doit etre envisage en comparanl le prix exige pour rendre
la construction plus forte avec les depenses correspondantes ä la ruine,
comme s'il s'agissait d'un probleme d'assurance.

II devient un peu plus delicat quant il s'agit de la securite' de la vie
humaine.

Quoique le trafic automobile et aerien, tout comme l'emploi du gaz
d'6clairage et de l'electricile representent des risques pour la vie humaine,
personne ne songe ä leur suppression.

Pour resoudre ce probleme, on aura ä determiner le risque que l'on
considere couramment comme negligeable et auquel la valeur IO-6 a £te
attribue par quelques auteurs.

Bien que difficile, le probleme du choix de limite de ruine est sürement
plus facile ä resoudre que celui du choix d'un coefficient de securite.
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Determination des contraintes de travail en utilisant les notions exposees

Nous venons d'enumerer les criteriums pour le choix des limites ä

admettre pour la probabilite de ruine. Nous avons dejä discute la probabilile
pour qu'un materiau casse ä une contrainte determinee. Nous avons
examine le cas de charges dont l'action sur la construction n'est pas certaine,
mais seulement probable. Examinons dans ce paragraphe Lutilisalion
des conceptions mentionnees ci-dessus pour le choix des contraintes de
travail.

Pour que la rupture d'un element d'une construction ait lieu, il faut
et il suffit que soient verifiees simultanement les deux conditions suivantes :

1. Que la piece soit soumise ä une sollicitation entrainant l'etat de
contrainle en cause;

2. Que le materiau ne resiste pas ä cette contrainte.
Soit pc la probabilite d'action de la sollicitation; pm la probabilite que

l'eiement casse quand il est soumis ä cette sollicitation, et m la longueur de
l'eiement quand on prend pour unite la longueur des eprouvettes qui ont
servi ä la determination de p,„. Si l'on ne tient compte ni de l'influence
des assemblages ni de la grandeur de la seclion, on pourra affirmer, d'apres
le principe des probabilites composees, que la probabilite de rupture de
l'eiement est :

P m pm pc

II faul choisir, pour chaque type de sollicitation, une conlrainte
teile que la probabilite de ruplure de l'eiement ne depasse pas la limite L
qu'on a fixee pour cet element. On devra donc avoir :

m p,„ Pc < L

Cela revienl ä dire qu'on doit choisir la contrainte de travail de teile
facon que la probabilite de rupture du materiau ne einpasse pas

p'"=^p7-
Nous pensons que c'est celte equation qui devra determiner le choix des
contraintes de travail.

Voyons un exemple ä l'egard de son application.
Soit ä determiner la conlrainte de travail d'un element d'une structure

dont la longueur est egale ä 8 fois celle des eprouvettes qui ont servi
ä la determination des probabilites representees au tableau I, l'eiement etant
prevu pour une periode de service de 5 annees. Soit L 10~' la limite tole-
ree pour la probabilile de ruine de la piece consideree.

Pour le choix des contraintes de securite on doit envisager separöment
les divers types de sollicitation.

1. Poids propre. — La probabilite que celte charge agisse est l'unite,
c'est-ä-dire la certilude. On aura ä choisir, pour lui resister, une contrainte
de travail correspondant ä

L 10--
P-» -=r =—q— 10

qui esl, d'apres le tableau I, 92 kg/cm2, ©est celle valeur qu'on doil choisir
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pour que la structure resiste, au degre de securite pretendu, ä loule charge
dont on ait la certitude qu'elle agisse sur ses elements.

2. Sollicitation due ä une charge dont la probabilile est 1/4 000.
Supposons que la frequence d'action de la surcharge est de 1 jour en
4 000 jours. La probabilite d'action de cette charge pendant 5 annees sera,
ä peu pres,

5 X 365
_ \_

Pc ~~ 4.000
'

~2~ '

on peut, par consequent, considerer comme süre l'action de cette charge.
Nous devons donc choisir la contrainte delerminee pour le poids propre,

de 92 kg/cm2.

3. Sollicitation due ä une charge de probabilite 1/20 000. — La
probabilile d'action sera

5 X 365
__

1

Pc ~ 20.00J ~~ TÖ~ '

la conlrainte de Iravail ä choisir est donnee par
10"

8-!0- ¦=10"

ä laquelle correspond une contrainle de travail de 108 kg/cm2 (tableau I).
4. Sollicitation due ä l'action simultanee de toutes les charges ante-

rieurcs. — La probabilite d'action simultanee de ces charges sera

5><365 5X10-o.' " 4.000 X 20.000

Nous devons donc choisir une contrainle de travail correspondant ä

''" 8X50x'lO-'~=2X10~''

c'est-ä-dire selon le tableau I, 229 kg/cm2.
Ce resultat inattendu presente un interet considerable.
En tenant compte de la nature de la probabilite d'action des charges, on

a reussi ä majorer la contrainte de travail de 92 kg/cm2 ä 229 kg/cm2,
ayant toujours le meme degre de securite.

D'apres la methode classique de calcul on aurait adopte la meme
conlrainte de travail pour toutes les hypotheses de charge, meme les plus invrai-
semblables.

Dans la methode de calcul presentee, les hypotheses de charge ayant
une probabilite d'action inferieure ä la limite de la probabilite de ruine
admise, sont necessairement exclues.

Dans la methode classique, ce sont toujours les sollicitations dues ä

l'action simultanee de plusieurs charges qui determinent les dimensions
des structures. On peul alors esperer que l'utilisation de la methode exposee
amenera des economies remarquables.

On ne pourra pas tout de suite faire Lusage de cette methode. A cause
des circonstances dont nous n'avons pas tenu compte (effets dynamiques,
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phenomenes de fatigue, defauts d'assemblage, etc.), il est necessaire de
continuer ä utiliser un coefficient de securite pour les resultats obtenus par
la methode exposee. La valeur de ce coefficient devra etre abaissee au für et
ä mesure que l'influence de ces circonstances sera mieux connue.

Resume

On a jusqu'ä present calcule toutes les constructions comme s'il etait
possible de leur assurer une securite absolue. Neanmoins chaque element
d'une construction a une certaine probabilite de ruine, ce qui va apporter
une contribution ä la probabilite de ruine de cette construction. L'impossi-
bilite d'assurer une securite absolue aux constructions enlraine une modifi-
cation de sa coneeption, ce qui est mis en evidence par des exemples
presentes.

En admettant que la probabilite de ruine d'une piece en service doit
etre petite, on demontre que cette probabilite de ruine est pratiquement
proportionnelle ä sa longueur.

En ce qui concerne l'influence de la section de la piece sur sa securite,
on fait l'hypothese que la resistance ä la rupture pour des materiaux ductiles
doit croitre avec la section, et que pour les materiaux fragiles eile doit
decroitre, ce qui demande une confirmation experimentale.

On montre la necessite d'etudier In probabilite de ruine des materiaux
aux differentes contraintes auxquelles ils peuvent etre soumis.

Pour les sollicitations dont l'existence n'est pas siire, il esl recommande

d'etudier les frequences avec lesquelles ces sollicitations prennent
leurs differentes intensites. On montre comment on peut en deduire la
probabilite de la simullaneite des differentes sollicitations. Celte etude a un
interet tout special dans la pratique, parce qu'ä present on calcule toutes
les structures pour des combinaisons de sollicitations fort peu vraisem-
blables.

Zusammenfassung

Bisher ist man bei der Berechnung von Bauwerken so vorgeean-
gen, als ob man sie mit absoluter Sicherheit herstellen könnte.
Jeder Teil einer Konstruktion besitzt jedoch eine gewisse Zerstörungswahr-
scheinlichkeit und trägt dadurch zur Zerstörungswahrscbeinlichkeit der
gesamten Konslruklion bei. Diese Unmöglichkeit den Bauwerken eine
absolute Sicherheit zu verschaffen, führt zu einer neuen veränderten
Auffassung, die an Beispielen aufgezeigt wird.

Es wird angenommen, dass in der Praxis die Zerstörungswahrscbeinlichkeit
eines Teiles gering ist, und gezeigt, dass diese Zerstörungswahr-

scheinlichkeit der Länge proporlionnell isl.
Was den Einfluss des Querschnittes des Teiles auf seine Sicherheit

betrifft, so wird die Hypothese aufgestellt, dass die bildsamen Baustoffe
wohl bei zunehmendem Querschnitt dem Bruch mehr und mehr Widerstand

entgegensetzen und dass die Widerstandsfähigkeit der spröden
Baustoffe mil zunehmenden Querschnitt abnimmt, was jedoch noch durch
Versuche bestätigt werden muss.

Es wird darauf hingewiesen dass die Zerslöruntrswahrseheinlichkeit
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der Baustoffe bei den verschiedenen Beanspruchungen, denen sie ausgesetzt
sein können, untersucht werden muss.

Es ist empfehlenswert die Beanspruchungen, deren Auswirkung nicht
sicher ist, auf die Häufigkeit hin zu untersuchen, mit der sie in ihren
verschiedenen Intensitäten auftreten. Diese Untersuchung ist besonders
wichtig für die Praxis, weil man ja gegenwärtig alle Bauwerke für
Beanspruchungskombinalionen berechnet, deren Auftreten sehr
unwahrscheinlich ist.

Summary

Till now structures have always been calculated as if they could be
built with absolute safety. Every element of a structure, however, has a
certain probability of ruin which conttibutes to that of the whole
structure and thus makes it impossible to provide the structure with absolute

safety. This leads to a modification of the coneeption of safety which
is shown by some examples.

Supposing thal the probability of ruin of one element of a structure
is practically very small, il is demonstrated that this probability increases
proportionally with the lenglh of the element.

As for the influence of the section of an element, the hypothesis is put
forth that the resistance of duetile materials increases with Ihe cross-section
and that the resistance of brittle materials decreases when the cross-section
increases, but this must still be confirmed by experiments.

The probability of ruin of the materials subjected to each possible
working stress must be studied.

Even in those forces which are not certain to take place the frequency
with which they occur in their different intensities should be studied.
This study is most important in practice, since, at the present, all constructions

are calculated for highly improbable force combinations.
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Die Vorträge über die Frage der Sicherheit deuten scharf differenziert
auf viele Komponenten der Sicherheit. Sie machen jedoch den Eindruck,
als ob dadurch nur unser Vertrauen in die bisherigen Schöpfungen und
damit unser Sicherheitsgefühl erschüttert worden wäre. Man bat die
zulässige Spannung, die bisher herrschte, entthront, ohne einen geeigneten

Nachfolger gefunden zu haben. Ing. Prot zerlegt die Sicherheits-
komponenten weitgehend und schematisiert die bei den einzelnen
Komponenten auftretenden L nsicherheiten mit scharfer Analyse: es werden
ungefähr 150 Punkte aufgezählt, welche geeignet sind, den Konstrukteur,
der bisher mil Selbstvertrauen und Ruhe gearbeitet hat. vollständig
einzuschüchtern. Prof. Campus spricht treffend in seinem Generalbericht von
einem gewissen ..Nihilismus'', welcher wissenschaftlich verteidigt werden

kann. Aber damit ist dem Konstrukteur nicht geholfen.
Der Praktiker steht ratlos den Vorträgen gegenüber und freut sich,

dass es Sicherheilsvorschriften gibt, die einzuhalten sind und kümmert
sich weiter um die Frage nicht mehr. Schwerer ist die Aufgabe der
Entwerfer und Kodifiziere!- solcher Vorschriften : sie stehen vor dem Scbcide-
wege : entweder das Bestehende weiter zu entwickeln, oder einer neuen
Richtung Bahn zu brechen.

Die Verhandlungen der bisherigen Kongresse, die gegenwärtigen
Vorträge und der vollkommene Bericht von Prof. Campus deuten eine
Sturm- und Drangperiode an, worin möglicherweise alle heute gültigen
Vorschriften Verordnungen Platz machen müssen, die auf völlig neuer
Grundlage aufgebaut sind. Vorläufig ist jedoch nur die Aufstellung von
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Grundsätzen im Gange, es wird noch um das Wesen der Sicherheit
gestritten.

Der Beitrag von Ing. A. I. Moe bringt konkrete, auch für den Praktiker

brauchbare Vorschläge, welche den richtigen Weg andeuten, obwohl
er die durch ihn richtig aufgestellten Grundsätze selbst vernachlässigt.
Durch Benutzung seiner Hauptregel bin ich zu einer Formel gelangt,
welche zur Bestimmung und Berechnung der reellen Sicherheit geeignet ist.

Zum angeblichen Veralten " des Begriffes der zulässigen Spannung
sei im Allgemeinen folgendes bemerkt (© : so veraltet auch die bisher
angewendete Bestimmung der zulässigen Spannungen sei, der Begriff selbst
kann in der Praxis nicht umgangen werden, es kommt nur darauf an,
was in der Zukunft als zulässige " Spannung gelten soll

Auch bei den statisch unbestimmten Trägern, wo sich eine ganz neue
Auffassung, die Rücksicht auf die Plastizität, Bahn gebrochen hat,
kulminiert die Berechnung letzten Endes doch in der Feststellung der
Spannungen. Die Berechnung der zulässigen Spannungswerte und des
Sicherheitsgrades mag anders verlaufen als bisher, die Spannungswerte werden
nicht nach Elastizitätsgesetzen, sondern mit Hilfe der plastischen
Deformationen ermittelt.

1

Die Formeln von Ing. Moe werden nun behandelt, um daraus neue
Formeln zu entwickeln.

Die Formel auf Seite 630 des Vorberichtes, deren Grundgedanke von
G. Kazinczy bereits auf dem Wiener Kongresse erklärt wurde (2), isl ein
konkreier Vorschlag zur Dimensionierung auf Grund einer neuen
Auffassung der Sicherheit. Das Wesentlichste dieser Hauptregel ist, dass die
durch verschiedene Belastungen hervorgerufenen Spannungen mit Sicher-
heitskoeffizienten ~p 1 zu multiplizieren sind; hierdurch werden Unsicherheiten

von Belastungen berücksichtigt, denen ¦— laut Vorschlag —
verschiedene Werte, entsprechend den verschiedenen Belastungsfällen usw.,
zugeteilt werden können. Gleichzeitig wird die Bruchspannung (<rB) mit
dem Faktor u.„ © 1 multipliziert, w-odurch die durch den Baustoff
verursachten Unsicherheiten berücksichtigt werden.

Es ist vollkommen richtig, dass die heutigen Berechnungsvorschriften,
bei denen u.B • <rB fjzul, durch Anwendung von fr0 fxp 1 von
Variationsmöglichkeilen, die sich an die Sicherheilskoeffizienten der äusseren
Kräfte anknüpfen, keinen Gebrauch machen und daher der Möglichkeil

einer vielseitigen Anpassung verlustig werden.
Nach dem Gesagten überrascht mich sein Vorsphlag einer praktischen

Form " (3), worin er die Werte für u.g ;xp bei verschiedenen
Belastungskombinationen unverändert, den Faktor [xB dagegen, welcher zur
Deckung der Unsicherheiten seitens des Baustoffes dient, mit verschiedenen

Werten einstellt. Die Begründung hierzu lässt die richtig
aufgestellten Grundsätze fallen und ist nicht durch Beweise unterstützt.
Insbesondere können die zahlenmässi.een Werte der u.-Faktoren nicht einmal
als richtunggebend angenommen werden; auch der Generalbericht nannte

(') D. Efsthatiadis, Der Sicherheitsgrad ah Bemcssungsgrundlage im Stahlbau (Abhandl.,
II. 1, S. 95). — F. Campus. Gencralrcferai (Vorbericht. S. 557). — A. I. Moe, I'orb., P. 627.

(-) Beilrag von G. Kazinczy : z. lief. (Ii.im f.hs, Her. über die II. Internationale Tagung f.
Brückenbau u. Hochbau., S. 251.

(') I'orb., S. 639.
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sie willkürlich (4). Diese Werte teilen auch die Mängel der heutigen Form
des formellen Sicherheitsgrades ("), nämlich :

1. Ist der reelle Sicberheilsgrad in einigen Fällen „ unvernünftig
gross"', in anderen Fällen „gefährlich gering" ;

2. Dieselben befriedigen nicht die von ihm selbst an den
Sicherheitsgrad gestellten Forderungen, z.B. (6) :

Forderung 10 : „ Da die Sicherheit statischer Konstruktionen letzten
Endes eine Sache der Erfahrung ist, müssen die neuen Formeln des
formellen Sicherheitsgrades so ausfallen, dass alle Konstruktionen, die man
nicht gerade, auf Grund nachweisbarer Lnzulänglichkeit zu ändern
wünscht, im Grossen und Ganzen dieselbe Dimensionen erhalten, wie nach
dem jetzigen Verfahren. "

Mit den angegebenen Sicherheilskoeffizienten habe ich Hauptträger
von bestellenden Eisenbahn- und Strassenbrücken aus Stahl, ausgenützt
bis 1,400 kg/cm2 zulässiger Spannung, geprüft. Die Belastung bei ersteren
wurde mit dem deutschen N " Belastungszuge, bei letzleren mit 400 kg/m*
angenommen und mit den ungarischen Stossziffern multipliziert. Die
formelle Sicherheit ist laut Formel von Ing. Moe für Eisenbahnbrücken
0,74-0,8 und für Strassenbrücken 0,88-0,93, also stets kleiner als 1, was
den Erfahrungen widerspricht und die Unrichtigkeit der Koeffizienten
beweist.

Der Hauptfehler liegt in der Festsetzung des Faktors der Nutzlast
mit 1,8. Es soll bewiesen werden, dass dies der eigentliche Sicherheilsgrad
ist, welcber bei bestehenden Konstruktionen eben zu bestimmen ist. Bei
der Dimensionierung soll derselbe vorgeschrieben werden, jedoch keinesfalls

mit 1,8, da, wie ich es beweisen werde, die Sicherheit der Brücken
viel niedriger ist.

Ing. Moe's Formel ist ferner nicht allgemein genug. Es gibt einige
„Sonderbedingungen'', welche nur durch weitere Faktoren umgangen
oder ersetzt werden können.

Meine Formel, welche alle Umstände berücksichtigen soll, isl zur
Berechnung verschiedenster Konstruktionen und für alle möglichen
Beanspruchungen geeignet : Dieselbe ist für zwei Belastungsfälle ermittelt
worden, uzw.:

1. Für Hauptkräfte und
2. Für Haupt- und Zusatzkräfte.

Weitere Kombinationen wie Temperatureinflüsse, Verschiebungen von
Stützpunkten usw. sollen nicht betrachtet werden, da diese nur für
statisch unbestimmte Träger von Belang sind. Auch die noch nicht
vollkommen abgeklärte Frage der Sicherheit solcher Träger unter
Berücksichtigung der Plastizität soll unberücksichtigt bleiben. Nach Klärung
dieser Frage wird die Formel jedoch auch für diesen Fall gelten.

Nun folgen meine Formeln :

Für ITauptkräfle :

Sj*, S, + n (Spt + i> ¦ Spm) < / (|*. • |i„ ¦ ^- ¦» B) (1)

« La dölerrninalion des coefficienls n'en parait* pas moins arbitraire. »

,©S.f-

(•)
(s)
(6)

l-'orl).
Vorb.
Vorb.

S. 564
S. 632.
S. 632.
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und für Haupt- und Zusatzkräfte :

ft • S, + Sj*,Sf + n, [c„ (Spi © <b ¦ Spn) © r, • [i,, S,J

+ c,(fi„-S..© [xn-S„ -f © /(i^c-;jb

(Erklärung der Zeichen auf Tafel I.)

a-ß
(")

Tafel I. — Hauptregel der reellen Sicherheit gegen Brucli

I. — Für Hauptkräfto

H, • S, -f S,u,S, + n (Spl © «J.S / (^• y.,, • -©

lieelle Sicherheit

/ ft-ftf ' 11 | — 'J-n ¦ >S., — S(A, • S, Q>->u — J>li

s,. + <r"S„

II. — Für Haupt- und Zusatzkräfte

ft • S, + Sji, -S, + n, [c, (S,, + <b£W © c, • u,- S,]

+ CS ((A, • S„ + p» • S„ -f /( ,UC ¦ [Xj,
„fj

ffB

»1

/(ft-ft:- 4r ¦(7b)-" ft - S'» — Sft- • S-7 — Cs (ft • Sv + ft. ¦s, ©. ¦•)

Sr— S0 - Ss
Cp (SJ)f -4- isP,„)

ci>" SP

Krkläruug : jt : Kicherlieitskoeffizlent für
c : (ilpichzeiiigkeitskucfftziem für
S : Beanspruchung ans

K : Eigengewicht;
,/ : Ständige ruhende Last;

x- i * i l " ruhende:
i) : Nutzlast' im.' beweglich«
f : Bremskräfte;
v : Winddruck;
n : Schneelast;
X : Zusätzliche Kraft.-.

¦i : St osszahl.
/" : Beanspruchung al© Funktion der Spannung.
*ff [ haben zwei Werte : ^, I > 1 \ < 1.

!V rP /

!x» ] es ]

jjl Koeffizient für Deckung der unsicheren Berechnung
u.n : Koeffizient für Deckung der Unsicherheiten seitens des .Materials.

uB
: Biuclisprunuing.

a
ß .- Reduktionskoeffizienten nach ii^v Art und Weise der Beanspruchung und des Bruches.
T '
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II

Die linke Seile dieser Gleichungen stellt die Beanspruchungen infolge
der verschiedenen Belastungskombinationen, die rechte Seite eine
Beanspruchung, welche die formelle Bruchspannung hervorruft, dar. Wenn
die Spannung der Beanspruchung proportional ist, bedeutet die Funktion /
eine einfache Proportionalität, bezw. wird die Beanspruchung S durch die
Spannung ersetzt. Bezüglich aller Koeffizienten soll bemerkt werden, dass
deren exakter Wert erst nachher bestimmt werden soll. Es können hierbei
alle wertvollen Vorschläge der Herren Prot, Levi, Casse und Dutheil berücksichtigt

werden.
Ich verwende dreierlei Koeffizienten, uzw.:

1. Sicherheitskoeffizienten jjl, welche die Lnsicherheilen seitens der Be¬

lastungen, des Baustoffes, der Berechnung und der Ausführung
ausdrücken ;

2. Gleichzeitigkeilsziffern c und
3. Beduktionsfaktoren a, ß und y.

Zuerst sollen Sicherheitskoeffizienten \k betrachtet werden.
Die Belastungsfaktoren \x0, y.„ und der Ausdruck der Unsicherheit des

Baustoffes ja,, sind von derselben Art und Bezeichnung wie diejenigen von
Ing. Moe. Der Koeffizient jac, welcher die Unsicherheiten der Berechnung
und der Ausführung ausdrückt, fehlt bei ihm gänzlich.
1. Die ruhende Last zerfällt bei mir in drei Teile :

a) Das Eigengewicht g des Trägers, untrennbar von demselben;
b) Das Gewicht der übrigen, den Träger belastenden Bauteile uzw :

Die ständige ruhende Last g, deren Material verschiedenartig sein
kann — daher Zeichen ü —, kann nachträglich noch abgeändert
werden; Bohrleilungen, deren Gewicht in Bechnung gezogen wurde,
können erst später gelegt werden, andere können schwerer ausfallen;
Baustoffe wie Holz, Kies, Beton sind hygroskopisch, ihre
Gewichtsberechnung kann mit verschiedener Genauigkeit erfolgen u.s.w.
Zusammenfassend : die Grösse der ständigen, ruhenden Last ist
unsicherer als diejenige des Eigengewichtes;

c) Die ruhende Nutzlast p, ohne oder mit unbedeutendem dynamischen
Effekt, jedoch in veränderlicher Lage, wodurch min S„, und max S„,
hervorgerufen werden kann.

Das Eigengewicht und die ständige ruhende Last können von
den berechneten Werten wegen Unsicherheit der spezifischen Gewichte
und der Dimensionen nicht nur aufwärts, sondern auch abwärts
abweichen, worauf auch Ing. Moe hingedeutet hat; deshalb kann bei
allen Beanspruchungen, deren Einflusslinie wechselndes Vorzeichen
hat, auch ein niedrigeres Gewicht als das berechnete in Betracht kommen.

jjl0 und \j.,j besitzen also je zwei Werte : deren ersterer (jjl')
grösser, der zweite (ja") kleiner als 1,0 ist. Von beiden ist derjenige
anzuwenden, welcher mit der Nutzlast kombiniert die grössere
Beanspruchung ergibt, da die Wahrscheinlichkeit für beide besteht.
Im allgemeinen ist ja für jedes Material einzeln festzustellen; dasselbe
einheitlich mit 1,2 einzusetzen, erscheint etwas übertrieben.



660 Va2. I. KORA.MI

2. Eine bewegliche Nutzlast kann auch ortsfest beweglich sein, z.B. eine
Maschine; Hauptsache ist, dass eine dynamische Wirkung entsteht.
Letztere wird mangels einer befriedigenden Vollkommenheit der
Trägerdynamik mit der Stossziffer 'i berücksichtigt.

3. Der ruhenden und der beweglichen Nutzlast ist kein Sicherheitskoef-
fizient ja zugeteilt worden; diese Beanspruchungen sollen mit Faktor n
vervielfältigt werden, der vorübergebend noch unbekannt isl.

4. Die Nutzlast ist eigentlich eine vorgeschriebene Belastungsgrenze, auch
nach Herrn Prot: ..sollicilalion limitee " ('). Es ist nicht angezeigt,
hier mit Unsicherheit zu rechnen, da das Leberschreiten der
vorgeschriebenen Nutzlast schon eine Teilfrage der Sicherheit ist. Der Wert
des Nutzlastfaktors n, welcher die Formel in eine Gleichung überführt,
ist der gesuchte Sicherheitsgrad selbst, welcher eben deshalb mit einem
anderen Buchstaben n bezeichnet wird und andeuten soll, welches
Vielfache der Nutzlast den Bruch bzw. den unerwünschten Zustand
herbeiführen würde.

n ist die gesuchte reelle Sicherheit (securile reelle). Dies steht im
Gegensatz zur allgemeinen Auffassung, worauf ich später noch
zurückkomme. Zuerst soll die rechte Seite der Formel kurz behandelt werden,
welche die Beanspruchung darstellt, die der formellen Bruchspannung
entspricht. Die Koeffizienten sind :

1. Der Faktor jac deckt alle Unsicherheilen aus Berechnung und Aus¬

führung für den Fall, dass dieselben die Gesamtkonslruklion betreffen.
Auch Ing. Moe erwähnt dieselben, verbirgt sie aber in Faktor jab des
Baustoffes : jab wird bei ihm mil anderen Zahlenwerten angegeben :

a) für normale Ausführung und Berechnung, bzw. besonders
sorgfältige Ausführung und besonders genaue Berechnung; b) für Brücken-
und Hochbau. Nach meiner Ansicht sind dieselben gesondert zu
behandeln, da sie vom Baustoff unabhängig, von der Genauigkeit der
Berechnung und vom Kräftespiel der Träger jedoch abhängig sind.
ja,. ©1,0, nähert sich aber umsomehr der Einheit, je mehr das
berechnete Kräftespiel der Konstruktion dem tatsächlichen näher kommt.
jac hat somit verschiedene Werte für vollwandige Träger und für
Fachwerkträger des gleichen Baustoffes.

Wenn die aus der Berechnung infolge Lockerung der Genauigkeit
entstandenen Unsicherheiten sich in ungleichem Masse auf die durch die
verschiedenen Belastungen hervorgerufenen Beanspruchungen, oder Hinauf

eine Gruppe derselben beziehen, ist dies bei den Belastungsfakloren
zu berücksichtigen. Dies ist der Fall bei Brücken, wo Einflüsse der llaupl-
kräfte im allgemeinen sirenger ermittelt werden, als diejenigen der
Zusatzkräfte.

2. Der Faktor jab drückt Unsicherheilen von Qualität und Querschnitls-
abmessungen des Baustoffes aus und ist von den Belastungskombinationen

und der Genauigkeit der Berechnung unabhängig.

(7) Vorb., S. 577.
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ß
3. Die Bruchspannung habe ich mit dem Beduklionsfaktor ——

V

multipliziert, deren drei Glieder Sonderbedingungen darstellen.

a) Glied a. drückt die Art der Beanspruchung aus; a l,0 wenn die
Bruchspannung <yB und die untersuchte Beanspruchung gleichartig sind.
Sonst bedeutet a das Verhältnis der beiden ungleichartigen Bruchspannungen.

Wichtig ist a. besonders bei Eisenkonstruktionen, Avenn jene
Beanspruchungen untersucht werden, bei welchen die untersuchte Spannung
(Bruch) als Funktion der Fliessgrenze ausgedrückt wird. In diesem Falle
wird stets <rP statt <7B benützt; jedoch wird der Wert a entsprechend der
Beanspruchungsart geändert. Ein ähnliches Verfahren wird in den
Berechnungsgrundlagen für geschweisste Stahlkonstruktionen der DBB
angewendet, worin die zugelassenen Werte im a-fachen der zugelassenen
Zugspannung nach Art und Stelle für verschiedene Spannungen angegeben
sind und wo a ziemlich veränderlich ist. Dieselbe Methode wird für
genietete Konstruktionen angewendet: hier ist a=l,0 für Zug, Biegung
(ohne Bücksicht auf Plastizität) und für Druck (ohne Knickung) ; für
Lochleibungsdruck wird in den verschiedenen Verordnungen a= 1,7-2,5,
für Abscheren der Niete a 0,7-0,8 angegeben.

Wenn bei Biegung auch die Plastizität berücksichtigt werden soll, isl
a © 1,0 und im Wesentlichen gleich dem Wert di von Ing. Dulheil (s). Für
Knickung ist die Bruchspannung gleich der kritischen Spannung :

ffß:=a'];r und selbstverständlich a l,0.
Bezüglich Nietverbindungen ist folgendes zu bemerken :

Auf Grund der Formel :

^zui ü,bo fjzl,i

gerechnet aus der gezogenen Formänderungsarbeil von Huber und :

"^ztii 0,0 crzl,i

nach Mohr und Guest (9) lässl sich behaupten, dass die zugelassenen Ab-
scherspannunpen in den verschiedenen Verordnungen zu hoch gestellt
sind, umsomehr, wenn man bedenkt, dass weder die Kraftverteilung unter
den Nieten, noch die Verteilung der Beanspruchung an den Niet(|uer-
schnitten gleichmässig ist, obwohl bei der Dimensionierung die Gleich-
mässigkeit vorausgesetzt wird. Ferner werden Biegung und Zug der
Nietschäfte vernachlässigt. All dies hat zur Folfje, dass die reelle Sicherheit an
den Nietverbindungen weit kleiner ist, als in den verbundenen Teilen.
\uch die Erfahrung unterstützt diese Folgerung : Nietverbindungen
lockern sich auch unter Lasten, die im Träger selbsl gar keine merkbare
bleibende Formänderungen hervorrufen. Ausweitungen der Nietlöcher sind
ferner Beweise für einen hohen Lochleibungsdruck. Besonders bei Eisen-
bahnbrücken sind Nietwechsel an der Tagesordnung. Der kleinere
Sicherheitsgrad ist einigermassen gerechtfertigt, da die Möglichkeit der Instandsetzung

durch Auswechslung der Niete gesichert ist. Um aber häufigen und
kostspieligen Nietwechseln vorzubeugen, wäre es angezeigt, die Sicherheit
der Nietverbindungen auf die Höhe derjenigen des gebogenen Trägers zu
setzen.

(8) Vorb., S. 618.
(9) FSppi., Drang und Zwang. Bd. I, S. 42 usw.
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Dann wäre für Lochleibungsdruck :

<x 1,8-2,0

und für Abscheren :

a 0,5-0,65.

Manche Verordnungen nähern sich bereits diesem Standpunkte. Die
tschechoslowakische z.B. bestimmt für Abscheren

a=0,T
und für Lochleibungsdruck

a 1,7

Durch die geschilderte Festsetzung der Werte von y. wird die Möglichkeit
der Nietwechsel der plastischen Beserve der gebogenen Träger

gleichgestellt.

ß) Durch den Faktor ß wird die bei verschiedenartigen Brüchen
erscheinende Gefahr berücksichtigt. Der gewünschte Sicherhcitstrrad soll
gegen Gefahren verschiedener Art, sogar gegen verschiedene Arten des
Bruches nicht gleich sein. Katastrophenartige Brüche (z.B. Knickung)
fordern höhere Sicherheit als Brüche mit plastischer Beserve. Durch
Einsetzen von ß wird der Vergleich verschiedenartiger Brüche ermöglicht. Ist
ß 1,0, so ist die durch die Formel ausgedrückte Festigkeit reell, sonst
ist dieselbe formell.

Der höchste Sicherheitsgrad wird natürlich für Knickung vorgeschrieben,
zumindest im elastischen Bereiche, nämlich n 2,5-3,5. Es erseheint

unlogisch, wenn derselbe im plastischen Bereiche bis auf 1.7 herabgesetzt
wird. Die plastische Knickung geht rascher vor sich, als die elastische ©)
und ist gegen noch so kleine, jedoch unvermeidliche Exzentrizitäten
äusserst empfindlich. Es wäre logisch, den Sicberheilsgrad gegen Knickung
unabhängig von der Schlankheit durchwegs gleich zu hallen, worauf
schon Herr Gehler hinwies (").

Allen Beanspruchungen, bei welchen der Verfall sicli vom
Fliessbeginn anrechnet, sieht bis zum effektiven Bruch eine bedeutende
plastische Beserve zur Verfügung. Hier ist also die Festsetzung einer niedrigeren

Sicherheit (allgemein 1,7) angezeigt. Solche sind : Zug, Biegung,
reiner Druck (X © 40, ev. 60) Schub usw.

Auch die Beulung des Stegbleches bei gebogenen Trägern führt nicht
zur Katastrophe, hier ist somit die gegen Knickung erwünschte hohe
Sicherheit nicht angezeigt, obwohl das Ausbeulen auch ein Stabilitätsproblem

ist; dem Ausbeuten können aber grosse Deformation und Ueber-
spannung der Gurlniete folgen. Die Tragfähigkeit des ausgebeullen Bleches
wird durch den Diagonalzug und den Druckwiderstand der Versteifungen
ersetzt, solange keine Verformung des Trägers infolge Fliessens eintritt. Die
deutsche Vorschrift begnügl sich deshalb mil einer niedrigeren formellen
Sicherheit, im Werte von 1,4-1,5. lüs wäre auch hier die beim Fliessen
geforderte Sicherheit erwünscht.

(I0) Bleich, Theorie und Berechnung der eisernen Brücken, Abb. 92 und 99.

(ll) Gehler, Sicherheitsgrad und Bcansprucliung. Boriclil über dir II. Internationale Tagung
für Brückenbau u. Hochbau, S. 232.
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ß soll als Einheit für den Bruch mit plastischer Reserve angenommen
und die übrigen darauf reduziert werden. Sind z.B. die gewünschten
Sicherheiten gegen Knickung, Fliessen bzw. Ausbeulen der Reihe nach :

:2,5, nF= 1,7 bzw. nB—1.5

dann ist S

ß/c ~=0,7; ß,, 1.0 bzw. ; ß,. =-^ 1,13
n* nK

y) y drückt die Verhältnisse bei sich oft wiederholenden
Beanspruchungen aus. Es bezeichnet das Verhältnis der Bruchspannung zur
Dauerfestigkeit.

Im Falle sich wiederholender Beanspruchungen führt die Ermüdung
zum Trennungsbruch, d.h. zum Bruch ohne plastische Beserve, der ebenfalls

zur Katastrophe führen kann. Für diesen Fall wäre dieselbe Sicherheit

erwünscht, wie gegen Knickung. Indem aber in letzterem Falle ein
einziges Auftreten der Bruchbeanspruchung zu vermeiden ist, muss die
Dauerfestigkeit bei der Ermüdung 1-2 millionenmal und zwar immer mil
den dazu gehörenden Grenzwerten erreicht werden. Es muss auch der
Wahrscheinlichkeitsgrad einer Belastung solcher Art in Erwägung gezogen

werden, der ausserordentlich klein ist. Dagegen muss man
berücksichtigen dass die Dauerfestigkeit durch die Wirkung eventueller Kerben,
Materialfehler u. dgl. stark herabgesetzt wird. Die Ergebnisse von
Ursprungsfestigkeitsproblem weisen hohe Streuung auf. Während das
Material mit zu niedriger Fliessgrenze bei der Uebernahme erkannt und
zurückgewiesen werden kann, ist die Verhinderung der Verwendung von
Materialien mit kleiner Ursprungs- oder Schwingungsfestigkeit, ja sogar die
Erkennung dieser Mängel, nicht möglich. Versuche zur Klärung von
Ermüdungserscheinungen wurden in viel geringerer Zahl durchgeführt, als
statische Festigkeitsproben. Alle diese Umstände fordern vorsichtige
Ueberlegung.

Die allgemeine Formel von y ist

i n min ff
v 1,0 — ©

max 9

In den meisten Vorschriften ist für Flusstahl cp 0,3, für hochwertige
Stähle es 0,4, insofern min <r : max er negativ ist, und y© 1,0. Isl
min 9 : max 9 positiv, so ist für Flusstahl y 1,0.

Hier muss eine Abänderung in der Berechnung von min u:max 9
erfolgen.

Nach meiner Auffassung ist bei Bestimmung von y die
Beanspruchung hervorgerufen durch Eigengewicht g und ständige ruhende
Last q, mit dem Faktor ja„ bzw. ja, zu multiplizieren uzw. mit deren
kleinerem Werte u" © 1,0, da hier die Einflusslinie wechselndes
Vorzeichen hat. Dagegen dürfen die durch die Nutzlast verursachten
min Sp und max S„-Werte nicht durch Sicherheitskoeffizienten
vergrössert werden, da die sich häufig wiederholende Ueberschreitung der
Nutzlast mit ermüdender Wirkung höchst unwahrscheinlich ist.

Bei Knickung infolge zentrischen Druckes gibt es zwei Möglichkeiten.
Wenn die kritische Bruchfestigkeit <jb ffkr © ^d worin frD die Dauer-
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festigkeit ist, so muss die Ermüdung nicht in Betracht gezogen werden :

y=l,0, da die Knickung schon bei der ersten Erreichung des <jkr erfolgt.
Ist dagegen ukr© cD dann muss auch die Ermüdung uzw. als reiner Druck
berücksichtigt werden.

Anders ist es mit exzentrisch gedrückten Stäben. Bei statischer,
einmaliger Belastung — sei die Exzentrizität bekannt oder angenommen —
ist die Bestimmung der Bruchlast ein Festigkeitsproblem, das mit Rücksicht

auf die allmähliche Ausbreitung des Fliessens (Jezek), oder durch
Voraussetzung eines idealplastischen Materials mit einer Sicherheit gegen
Fliessen, wie bei Biegung, gelöst werden kann. Bei sich oft wiederholender

Belastung darf vorausgesetzt werden, dass nach jeder Beanspruchung
eine kleine unelastische Deformation zurückbleibt : diese addieren sich;
ihre Wiederholung führt also zur Vergrösserung der Exzentrizität bis zu
einem Grade, wo die Faserspannungen nach Ueberschreitung einer gewissen

Grenze den Bruch herbeiführen. Bei oft wiederholtem exzentrischem
Druck muss also die Sicherheit gegen Ermüdung, nach meiner
Leberzeugung — die aber versuchsmässig noch nicht unterstützt isl —, in der
Annahme einer grösseren Exzentrizität gesucht werden. Wie gross diese
Erhöhung sei, kann nur auf Grund entsprechender \ ersuche ermittelt
werden.

III

Es sei nun Gleichung (II) der Haupt- und Zusatzkräfte betrachtet.
In Gleichungen (I) und (II) sind die rechten Seiten gleich, da die
Bruchbeanspruchung von den verschiedenen Belastungskombinationen
unabhängig ist. Auch darin unterscheidet sich meine Formel von derjenigen
von Ing. Moe. (Siehe Tafel I.)

Die linke Seite erhält ausser den maximalen Beanspruchungen durch
Hauptkräfte, diejenigen verursacht durch Zusatzkräfte. Die Grösse der
letzteren ist weniger bekannt (Herr Prot nennt sie : sollicitations indeter-
minees) und ihre Wirkung wird auch mit geringerer Sorgfalt ermittelt.
Deshalb müssen ihre Beanspruchungen durch den Faktor u © 1,0 ver-
grössert werden.

Die Wahrscheinlichkeit der Gleichzeitigkeit von gefährlichster Lage
und gefährlichster Grösse sämtlicher Belastungen ist ausserordentlich
klein; die ermittelten Maximalspannungen sind der Wahrscheinlichkeit
gemäss mit Gleichzeitigkeitsziffern c < 1,0 zu multiplizieren. Bei
Eigengewicht und bei ständiger Last ist natürlich : c 1. Gleichzeitigkeitsziffern
für Nutzlast und Zusatzkräfte sind von den verschiedenen Belastungskombinationen

abhängig : z.B. bei Brücken im Falle eines Winddruckes von
250 kg/m2 ist für die Nutzlast cp 0, da dies nur bei unbelasteter Brücke
berücksichtigt werden muss, dagegen für Windkräfte gleichzeitig :

cr 1,0.
Auch die Wirkung der Bremskräfte ist mil dem Sicherheitgrad n zu

multiplizieren, weil auch diese mit der Vergrösserung der Nutzlasten
wachsen.

Erwähnt sei noch, dass bei Windverbänden welche nur mil dem
Eigengewicht g und Windkräften v belastet sind, lelzlere als Nutzlasten
aufzufassen sind und die Formel demgemäss lautet :

IVS,+ n-F^-S. </([*.-pb--^--»!,) • (Hl)
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i\, rtPV 7,We"k des Windverbandes nicht nur 'n der Aufnahm» der
Windkräfte, sondern auch in der Versteifung der Konstruktion liegt, ist
Faktor n bei der Dimensionierung der Windverbände mit einem hohen
Wert einzusetzen. Dieses Prinzip wird in den gegenwärtigen Vorschriften
meistens durch Herabsetzung der zulässigen Spannungen verwirklicht.

IV

Nun folgt der wichtigste Teil meines Beitrages : die Bestimmung des

Sicherheitsbegriffes. Ich kann der allgemeinen Auffassung nicht zustimmen,

wonach laut Abfassung von Ing. Prot :

R
a="F;

d.h. die Sicherheit ist das Verhältnis der Bruchspannung zur
Maximalspannung, hervorgerufen durch die Gesamtlast.

Ing. Dutheil geht weiter, indem er auf das Verhältnis der Beanspruchungen

übergeht; im Nenner benützl er aber noch die von der Gesumt-
last verursachten Beanspruchungen. Diese Definitionen sind scheinbar
auch von der Erinnerung an den Begriff der veralleten " zulässigen
Spannungen beeinflusst.

Wenn die reelle Sicherheit grösser als Eins ist, bedeutet dies, dass der
Bruch bei einer durch den Sicherheitsgrad vergrösserten Belastung
erfolgt. Ist es logisch, das Gewicht der Konstruktion, vorzugsweise das
Eigengewicht des untersuchten Trägers, zu erhöhen Letzteres ist ja untrennbar

vom Träger und lässt sich ohne Vergrösserung seines Querschnittes,
wodurch die Spannung sich erniedrigen würde, nicht erhöhen.

Ich multipliziere deshalb nur die Nutzlast mit dem Sicherheitsgrad,
und so gelangen wir zu einem neuen Begriff der Sicherheit, den ich
deshalb mit einem anderen Buchstaben n bezeichnet habe. Für Hauptkräfte

ist :

S„ - S(i

wo SI( die Bruchbeanspruchung, SG die ständige Beanspruchung und SP die
Beanspruchung aus der Nutzlast ist.

Die aus meinen Formeln errechneten Werte des Sicherheitgrades n
sind aus Tafel I ersichtlich.

Vergleichen wir zwei Brücken, deren Haupllräger unter Ausnutzung
der zulässigen Spannungen bemessen sind. Die erste habe ein grosses
Eigengewicht und eine grosse ständige Last (z.B. eine Aufschüttung), die
zweite sei von leichter Bauart. Sicherheit a (nach Herrn Prot) sei für beide
gleich. Belasten wir beide mit der berechneten Nutzlast; dadurch entstehen
die zulässigen Spannungen in beiden Konstruktionen. Wird nun die
Nutzlast auf das a-fache der berechneten erhöht, so wird die Sicherheit
der sehr leichten Konstruktion dadurch erschöpft, der Bruch tritt ein; die
schwere Konstruktion kann dagegen weit höher belastet werden. Die reelle
Sicherheil beider Brücken isl also ungleich, und bei der schweren Brücke
nicht gleich a. Infolge Bemessung nach dem allgemeinen Sicherheilsbegriff
ist die reelle Sicherheit der Brücken mit verschiedenen Oeffnungen nicht
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gleich. L'nd was von noch grösserem Belange ist : Es sind bisher verschiedene

Träger derselben Brücke mit ungleicher Sicherheit also auf Kosten der
Wirtschaftlichkeit dimensioniert worden.

Es ist dringend notwendig, diesem Uebelstande abzuhelfen.
Auch Herr Dutheil lässt ahnen — obwohl in Verbindung mit Zusatz

kräften —, dass etwas mit der bisherigen Auffassung der Sicherheit nichl
stimmt : de meme, pour un ouvrage dans lequel les charges permanentes
sont preponderantes, on peut se contenter d'un coefficient de securite plus>
faible... ", d.h eine grosse ständige Last vergrössert die Sicherheit der
Konstruktionen, was wir instinktiv fühlen, aber in der bisherigen
Auffassung der Sicherheit nicht zur Geltung kommt.

Ich bemerke, dass auch Dr. G. v. Kazinczy eine der meinigen ähnliche
Auffassung der Sicherheit auf dem Wiener Kongress veröffentlichte.

Dieser aus den Auffassungen der Sicherheil stammende Unterschied isl
sehr wichtig für verstärkte, sowie vorgespannte Konstruktionen
(vorgespannter Eisenbeton), wo die sicherheitserhöhende Wirkung des
Eigengewichtes vom Ausmass der Vorspannung abhängt.

Uebrigens werden die zwischen den beiden Auffassungen n und o.

bestehenden Unterschiede allmählich verschwinden, wenn die Bestimmung
der Faktoren im Laufe der Entwicklung immer genauer erfolgt und dadurch
die gewünschte reelle Sicherheit sich immer mehr der Einheit nähert.

Im äussersten Falle, wenn scheinbar keine Nutzlast vorhanden ist,
könnte die Formel nicht benutzl werden. Jedes Bauwerk hat aber einen
Zweck, und dadurch wird unbedingt schon eine Nutzlast bedingt. Wenn
die Konstruktion nur Wind- oder Schneelast zu tragen hat, sind diese als
Nutzlast aufzufassen und mit n zu multiplizieren.

Zum Schluss seien Ergebnisse meiner Berechnungen laut Formel 1

über die Sicherheil in den Zuggurlen der Hauptträger unserer Brücken,
die mit den erwähnten Belastungen bis zur zulässigen Spannung
ausgenützt sind, vorgeführt (Siehe Tafel II). Die verschiedenen Faktoren sind
auf Grund wahrscheinlicher Toleranzen angenommen, sind also vorläufige
Annäherungswerte ohne Anspruch auf Exaktheit.

Mit diesen Werten ist der Sicherheitsgrad der Hauptträger der
Eisenbahnbrücken mit / 30-100 m Oeffnung : 1,34-1,44 und wächst etwas
mit der Spannweite infolge Einwirkung des Konstruktionsgewichtes.
Der Sicherheitsgrad von Strassenbrücken derselben Oeffnungsgrenzen
ist aus diesem Grunde bedeutend höher : 1,5-1,7. Meines Erachtens
dürfte man bei der Dimensionierung von Strassenbrücken ohne weiteres
den Sicherheitsgrad der Eisenbahnbrücken anwenden, umso mehr, da ja
die Sicherheit der Fahrbahnlräger nur ungefähr 1,25-1,3 und diejenige
der Verbindungen nur 1,0-1,05 beträgt, somit die höhere Sicherheit der
Hauptträger nicht ausgenützt werden kann.

Nach Festsetzung der erwünschten Sicherheiten können aus den
vorgeführten Regeln leicht Bemcssungsformeln abgeleitet werden. Sie mögen
vielmehr zu der Umgestaltung der Vorschriften in dem Sinne Anlass
bieten, dass der Sicherheitsgrad in allen Teilen der Konstruktion gleichgestellt

werde, was eine unerlässliche Bedingung der Wirtschaftlichkeit ist.
Die Wissenschaft hat die Aufgabe, die Faktoren möglichst genau zu
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Tafel II. — Die reelle Sicherheit der Hauptträger bestehender Stahlbrücken

(Angenommen dass die Träger bis 14 kg/mm2 ausgenützt dimensioniert sind)

für StalilkoiisliTiklionen 1,10 ;

für andere ständige Lasten 1,20

für volhvandige Träger 0,95 ;

für Fachwerkträger =- 0,90
o

für Eisenbahnbrücken 1,24

für Strassenbrücken 1,20

i© 16 '

10

l-\-30
,0

nu 9V 2-1 kg/mm'2

jai; für Flusstahl 0,85
(Toleranz : 3 % jn Massen; 2 % für Reibung; 10 % für

Beim Voll wandträger S« 19,38 kg/mm2;
Beim Fachwerkträger S« 18,36 kg/mm2.
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ermitteln, um die Sicherheit der Einheit näher zu bringen. So wird die
von Prof. Gampus betonte dreifache Einheit : Zweckmässigkeit. Sicherheit
und Wirtschaftlichkeit erreicht werden können, wobei kein Gegensatz
bestehen bleiben darf.

Zum Schluss möchte ich nochmals die Wichtigkeit der Sicherheits-
frage betonen. Viele Anordnungen sind, eben infolge Verallung des
Begriffes der zulässigen Spannung, veraltet. In vielen Ländern sind sie in
Umarbeitung begriffen. Die Arbeit der damit Betrauten wäre sehr
erleichtert gewesen, wenn es dem Kongresse gelungen wäre, in der Frage
der Sicherheit eine entschlossene Stellungnahme zu fassen.

Resume

L'auteur donne son opinion concernant la nolion de securile. 11 montre
que la formule de M. Moe peut etre ulilisee comme formule de base. II est
toutefois necessaire dy modifier quelques facleurs, pour obtenir des valeurs
pratiques pour le coefficient de securite.

L'auleur n'est pas d'aecord avec la definition generale de la securite :

_
F«

"-"Fk"
avec

o- : Securite;
FE : Tension de rupture;
FE : Tension reelle maximum.

II propose de definir la securile par :

Sr - So

s,.
avec
SR : Sollicitation entrainant la ruplure;
SG : Sollicitation permanente;
SP : Sollicitalion due ä la surcharge.

Pour la determination des coefficients dans cetle formule, l'auleur
propose trois groupes. Les propositions des autres auteurs. Irailant le meme
sujet, peuvent convenir dans ce but.

Zusammenfassung

Der Verfasser nimmt SteHonc zu den am Kongress vorgetragenen
Beferaten über den Begriff der Sicherheit.

Er zeigt, dass die Formel von Herrn Aloe als Grundlage benutzt werden

kann. Es müssen darin aber einige Faktoren geändert werden, damit
sich praktisch mögliche Werte für die Sicherheit ergeben.

Der Aferfasscr ist jedoch nicht einverstanden mit der allgemeinen
Definition der Sicherheit, wonach

F„
* T© ¦

ff Sicherheit;
FR ßruchbeanspruchung;
FE Maximalbeanspruchung;
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Er schlägt vor, die Sicherheit n durch
Sh - S„

s,
zu definieren :

SE Beanspruchung, die den Bruch herbeiführt;
SG Ständige Beanspruchung;
SP Beanspruchung durch die Nutzlast.

Für die Bestimmung der Koeffizienten in der Formel unterscheidet
der Verfasser drei Gruppen. Die Vorschläge der andern Referenten, die
das gleiche Thema behandeln, können dabei benützt werden.

Summary

The author slates his opinion concerning the notion of safely. lie
shows thal AI. Moe's formula can be used as a basic formula. It is neverlhe-
less necessary lo modify a few factors in il, in order lo obtain practical
values for Ihe coefficient of safety.

He does nol agree with the general definition of safely :

Fn

*~1©
with :

ff : Safely;
FB : Rupture lension;
FE Real maximum tension.

He proposes to define safely by :

Sh — So

SP

with
SH : Stress causing rupture;
SG : Permanent slress;
SP : Stress due to overload.

For the determining of coefficienls in Ihis formula he proposes
3 groups. The proposals of olher authors, dealing wilh the same subject,
are suitable for this purpose.
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Etude experimentale de la xuptuxe
dans les pieces flechies en beton arme

Experimentelle Untersuchungen über den Bruch
von auf Biegung beanspruchten Eisenbetonelementen

Experimental investigation on failure
in reinforced concrete units under bending
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Sous le patronage de l'Institut technique du Bätiment et des Travaux publics
et de la Chambre syndicale des Construoteurs en Ciment arme de France

Introduction

La nature et les conditions des essais entrcpris aux Laboratoires du
Bätiment et des Travaux publics ä Paris ont ete definies dans la Publication
preliminaire, de meme que les buts ä atteindre.

Rappeions que les essais onl porte sur des poutres ä seclion rectangulaire
armees cn traction seulement et soumises ä la flexion circulaire (c'est-

ä-dire ä la flexion sous moment conslant dans la zone centrale) jusqu'ä
rupture.

La charge de rupture a ete mesuree avec precision et les circonstances
de la deformation et de la fissuration ont et6 observees avec soin au moyen
d'appareils perfectionnes. Notamment on a mesure l'importance et la
repartition des deformations elastiques et plastiques au moyen de strain-
gages externes et de cellules ä resistance noyees ä l'interieur du beton. On a

mesure Egalement les modules d'elasticite des betons par une metbode
vibratoire nouvelle ainsi que les resistances des betons sur cubes temoins,
les limites d'elasticite (ou d'ecoulement) des aciers ainsi que l'etcndue de
leurs paliers de duclilite, leur resistance ä la rupture et leur limite d'al-
longement.
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Le nombre important des essais a permis d'obtenir des resultats
statistiques, dont 1'Interpretation nous a conduils ä une Iheorie de la
deformalion elasto-plastique permettant de prevoir le momenl limite de ruplure
d'une poutre ä section rectangulaire quand on connait les caracteristiques
des materiaux employcs et le pourcentage des armatures tendues.

On en a deduit une methode simple de calcul ä coefficient de securile
constant, que nous appelons la methode elasto-plaslique et qui s'oppose ä

la methode classique ou purement elaslique.
La conclusion est qu'on peut, avec une securite normale, utiliser la

resistance ä la flexion des seclions reetangulaires dans des limites beaucoup

plus etendues qu'on ne le fail babituellement d'apres la theorie
classique, notamment par l'emploi de hauts pourcentages d'acier tendu, et

que l'economie possible sur les armatures comprimees est considerable,
ces armatures s'averant inutiles dans la grande majorile des cas, pour des

pourcentages d'acier tendu pouvant atteindre 4 et 6 % et parfois davantage,

suivant les caracteristiques des materiaux employes, acier et beton.
La place limilee dont nous disposons ne nous permet pas de donner

le detail de nos experiences ni les tableaux complets de nos resultats
numeriques. Ils seront exposes dans un autre recueil el nous nous contenterons
de resumer ici les points les plus importants de notre etude.

Notations

b largeur de la poutre ;

hj hauteur utile ;

to' section d'acier tendu ;

w' „nr =.- —— pourcentage d acier tendu ;

ro© pourcentage critique ;

n contrainte maximum de rupture du beton dans les pieces
flechies ;

n0 resistance en compression sur cubes, au jour de l'essai :

nj limite d'ecoulement de l'acier ;

M moment de flexion;
n'

£ tu' —— pourcentage reduit ;

M
p a— moment reduit;bh2n

M

Th
M

K _ » moment unitaire

coefficient de securite.

Definition des essais

Le nombre des poulres essayees est de 82, leur section totale
100X135 mm ou 125X150 mm, leur portee theorique 2,90 m ou 3,70 m,
la partie centrale, soumise ä un moment constant, a 0,70 m de longueur.
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Les ciments employes sont de deux sortes : un superciment ä haute
resistance initiale, classe 315/400 el un ciment artificiel Portland, classe
250/315.

Les aciers sont des aciers doux, mi-doux, mi-durs et durs el presentent
tous un palier de duclilite tres marque (l'allongement avant le debut de
la periode de raffermissement par ecrouissage n'etait jamais inferieur ä
7,0 °/00 pour les aciers les plus durs; il n'a pas ete mesure avec precision
pour les aciers doux mais on peut admettre, d'apres des mesures sur des
aciers analogues, qu'il etait d'au moins 20 °/00

Les diametres d'armatures utilises sont de 8, 12, 16 et 18 mm.
Les dosages en ciment varient de 275 ä 525 kg/mc, les pourcentages

d'acier tendu de 0,95 ä 6,28 %.
Les resistances du beton ä la compression, mesurees sur cubes de

14,1 cm de cöte au jour de l'essai, varient de 128 ä 595 kg/cm2 si l'on
considere les cubes individuellement, ou de 140 ä 466 kg/cm2 si l'on
considere les moyennes par series de cubes se rapportant ä une meme poutre.

Les limites d'ecoulement des aciers pris individuellement varient de
24,8 ä 76,1 kg/mm2, leurs moyennes correspondant aux aciers d'une meme
poutre de 25,4 ä 67,2 kg/mm". Les resistances de ruplure varient de 36,5 ä

106,2 kg/mm2 et les allongements maxima avant rupture mesures entre
reperes d'ecartement reglementaire de 38,8 ä 8,1 %.

On a prepare en m&me temps qu'etait coulee la poutre, une serie
d'eprouvettes destinees ä renseigner sur les qualites physiques et
mecaniques du beton et conservees dans les memes conditions que la poutre.

L'essai de compression sur cubes a ete fait au moyen d'une presse
Amsler de 500 tonnes. Le cube a ete place enlre les plateaux de la presse
avec interposition de deux feuilles de carlon de 2 ä 4 mm d'epaisseur.

Le module d'elasticite a ete determine par une methode vibratoire qui
donne le module d'elasticite instantane initial, c'est-ä-dire celui qui
correspond ä la tangente ä la courbe contrainte/deformation ä l'origine. C'est
le seul qui soil interessant et corresponde ä une caracteristique reelle du
beton, car tous les autres sont plus ou moins influences par le fluage,
meme pour des chargemenls et dechargements quasi instantanes, c'est-ä-dire
effeclues dans des periodes de temps comprises enlre quelques minutes et
une demi-heure ou une heure, comme Lont tres nettement montre nos
mesures de fleches et de deformalion effectuees au cours des essais
principaux.

On a preleve sur chacune des barres longitudinales des poulres un
echantillon pour determiner les caracteristiques de l'acier, ce qui represente

en lout 328 echantillons.
Pour un certain nombre de barres en acier dur on a fait une determination

precise des allongements elastiques el plastiques au moyen d'un
extensometre sysleme Mercier permettant de mesurer des allongements de
5 microns sur une base de 100 mm. On en a deduil les diagrammes
contraint es/allongements.

Pour chaque poutre, la fleche au milieu a ete mesuree par un
fleximetre enregislreur. Dans un certain nombre de cas cet appareil a permis
de mesurer la deformation plastique et le fluage jusqu'ä rupture, ce qui
nous a donne des renseiirnements tres interessants sur les grandes
deformations susceptibles d'inlervenir dans le phenomene de rupture par flexion.

Un des objeetifs principaux de nos essais etait de mesurer l'importance
des raccourcissements que le beton comprimc est susceptible de supporter
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avant rupture par flexion, les renseignemenls donnes ä cet egard par les

experimentateurs qui nous ont precedes etant fort contradictoires. Nous
avons donc munis un certain nombre de poutres d'extensometres precis
permettant de faire les mesures en divers poinls situes dans le voisinage de

la section probable de rupture. Ces extensometres etaient constitues par des

slrain-gages ä resistance, ä bases de 20 et 180 mm, eolles sur la face
superieure et sur les faces laterales des poulres.

Les poutres ont ete chargees et rompues au moyen d'une machine ä

levier procedant par quanta de charees successifs. La duree d'application
de chaque quantum de charge partielle etait de l'ordre de 10 ä 20 minutes.
Pour un cerlain nombre de poutres, on a procede ä un dechargement complet

apres application d'une charge correspondant ä la moitie ou aux trois
quarts de la charge probable de rupture, suivi d'un rechargement pour-
suivi jusqu'ä rupture. Ceci afin de contröler l'importance des deformations

plastiques irreversibles et du fluage. Cette Operation a parfois ete

repelee deux fois au cours d'un essai de poutre. La duree totale d'un essai
de flexion a ete en general comprise entre 1 heure et 2 heures. Dans un
cas extreme eile a atteint pres de 4 h 1/2.

L'appreciation du phenomene de rupture ne donne pas lieu a ambi-
gui'le, il esl tres facile ä saisir : sous I'application de chaque quantum de

charge il se produit une deformalion instantanee, puis pendant les 10 ä

20 minutes que dure I'application du quantum, un fluage faible au debut
de l'essai, puis de plus en plus important, ä mesure que la charge
augmente. Insensible sous le 1/10 de la cbarge totale ce fluage peul atteindre
20 ä 25 % de la fleche instantanee ä moitie charge de rupture et 80 % sous
les 9/10 de la charge de rupture, avec une lente tendance ä la slabilisation.
•\pres application du dernier quantum au contraire, ce fluage se poursuit
en s'accentuant et l'affaissement se produit assez brutalement au bout
d'un lemps qui varie en general enlre quelques minutes et une trenlaine de
minutes. Dans un cas par exemple, nous avons eu la chance de pouvoir
suivre ce fluage pendant 28 minutes et meme, apres ce lemps, la rupture
etant sur le point de se produire, nous avons pu, en supprimant rapidement
la charge, observer un relevemcnt elastique egal ä 35 % de la fleche maximum

observee.

Dispersion des mesures d'ecrasement sur cubes et analyse statistique des resultats

Comme nous 1'avons dit, on a pris soin de mesurer separement pour
chaque poutre les caracteristiques mecaniques des materiaux, aciers et
betons.

La valeur de la resistance sur cubes admise pour chaque poutre etait
la moyenne des resultats d'ecrasement de 8 ä 10 cubes en general.

Les essais sur cubes (plus de 600 cubes essayes) ont permis de cons-
tater une dispersion assez importante pour les cubes de meme gächee ou
de meme composition. Cela nous a conduits ä entreprendre sur ces resultats

une etude statistique dont nous avons expose de vive voix devant le
Congres les principes et les conclusions. Nous ne pouvons malheureusement

nous etendre ici sur cette question.
Nous en avons tire des renseignements interessants montrant que les

resultats statistiques obtenus sont dignes de confiance malgre les ecarts
individuels.
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La resistance sur cubes etanl ainsi connue avec une approximation
süffisante, nous avons pu en deduire la resistance vraie du beton de la
poutre travaillant en flexion dans les conditions de 1 experience,
resistance qui a priori n'a pas plus de raisons d'etre egaiee ä la resistance de
compression sur prismes qu'ä la resistance de compression sur cubes, les
conditions de Iravail etant essenliellement differentes. En fait eile se rap-
proche davantage de cette derniere contrairement ä 1'opinion de certains
auteurs qui preTerent s'en rapporter ä la resistance sur prismes. Nous
dirons plus loin un mot de la methode d'ajustement qui nous a permis de
fixer la resistance vraie.

Etude des deformations

On s'esl allache surtout ä mesurer les raccourcissements eprouves, en
fonclion de la charge el du lemps, par les fibres superieures du beton au
voisinage de la section de rupture, la connaissance precise de ces deformations

etanl essentielle pour notre Iheorie.
Nous resumons ci-dessous les consequences que nous avons cru pouvoir

lirer de nos mesures.
1° Pour toutes charges, la deformalion comprend une deformalion

elaslique instantanee reversible el une deformalion fonction du lemps
(fluage) qui n'est que tres partiellemenl reversible par suppression de la
charge. Ce phenomene s'observe meme pour des charges ne representanl
pas plus de 20 ä 30 % de la charge limite et meme pour des durees de
chargement courtes, de l'ordre de 10 ä 25 minutes. L'importance relative

du fluage croit avec le rapporl entre la chanre appliquee et la charge
limite de rupture. Au voisinage de la rupture, dans une experience dont
la duree est de 1 ä 4 heures environ, le fluage total depasse generalement
la deformalion elastique totale.

2'' Les diagrammes de retour apres dechargemenl dans un temps lies
court (une ou deux minutes) permettent de definir un coefficient d'elasticite

instantane E. a etant la fraction de la charge rapporlee ä Li charge
de rupture. E? correspond ä la partie sensiblement rectiligne du
diagramme de retour charges/deformalioiis el represente le coefficient d'elasticite

instantane moyen quand le taux de charge passe de a ä 0. Ce coefficient

diminue quand la charge appliquee augmente. On a approximative-
ment pour lous les betons consider^s

E0,3 0,90 E0 E0.8 0,57 E0

E0,, 0,80 E0 E0.9 0,42 E0

E0.7 0,67 E„

ces resultats etant donncs simplement ä litre d'ordres de grandeur.
3° Les sections transversales de la poutre restent sensiblement planes

pendant la deformalion jusqu'au voisinage de la ruplure, resullal previ-
sible a priori par simple raison de symetrie, puisqu'il s'agit de flexion
circulaire.

4" Pour tous les betons et toutes les conditions d'armatures la fibre
superieure du beton subit avant ruplure un raccourcissement important,
mais ce phenomene esl difficile ä saisir parce qu'il est local el assez
analogue, toutes proportions gardees, au phenomene de striction dans les
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essais de traction simple des barres d'acier doux. Comme la position de la
section de rupture n'est pas exactement connue ä l'avance, le phenomene
peut passer inapercu si le strain-gage destine ä le mesurer n'est pas situe ä

l'endroit optimum. En placant trois strain-gages colies sur la face
superieure de la poutre, l'un au milieu, les autres de part et d'autre ä une
distance de 10 ä 15 cm, nous avons eu la chance de l'observer plusieurs fois,
mais il n'est pas rare de voir, quelques inslants avant la rupture, le strain-
gage place dans la zone restreinte affectee par la rupture accuser un
raccourcissement deux fois plus important que ses voisins. II faut naturelle-
ment, pour avoir les meilleurs resultats, operer avec des strain-gages ä

base courte (20 mm dans notre cas). Nous croyons que la difficulte d'ob-
server ces deformations purement locales esl la raison pour laquelle les
auteurs qui ont etudie cette question, ont indique des chiffres si differents
les uns des autres (raccourcissements limites de 1 ä 2 °/„0 pour les uns et
jusqu'ä 7 et 8 °/00 pour les autres).

5" Le raccourcissement maximum de la fibre superieure du beton
avant rupture ne parait pas sensiblement different d'un belon ä lautre.
Les betons moins resistants onl un coefficient d'elasticite plus faible et
sont plus plastiques, mais ils se rompent sous une charge unitaire plus
faible de sorte qu'il se produit une espece de compensation. L'ensemble de
tous nos essais, attentivemenl dcpouillcs et interpretcs nous a conduits ä

proposer comme valeur la plus plausible du raccourcissement maximum
du beton avant rupture par flexion une quantite uniformement egale ä

3,6/1000 pour des betons dont les resistances varient entre 150 et
500 kg/cm2. C'est la valeur qui sert de base ä notre theorie elasto-plastique.

Bases d'une theorie elasto-plastique de la flexion

Nous partons des bases suivantes que nous considerons comme
suffisamment bien etablies par nos experiences ou par des faits anterieurement
connus.

1° Au cours de la flexion les sections droites de la poutre se deformen!
en restant planes.

2" Le module d'elasticite des aciers est constant jusqu'ä la limite
d'ecoulement. Nous ne 1'avons pas mesure specialement pour les aciers au
carbone de nuances tres diverses que nous avons utilises car on sait qu'il
est presque rigoureusement independant de la durete de l'acier. Nous avons
admis pour l'acier la valeur

E„ 21000 kg/mm2.
3° Apres depassement de la limite d'ecoulement, l'acier continue de

s'allonger ä tension constante, en utilisanl le palier de ductilite.
4° Le coefficient d'elasticite initial instantane du beton est lie ä sa

resistance sur cubes n0 par la formule

E0 fc|/n0

et nous pouvons admettre

k 19 000 (kgä cm"1)

5° Dans la section de rupture par flexion, la fibre la plus comprimee
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du beton eprouve un raccourcissement maximum qui alleint au moment
de la rupture la valeur

El 3,6/1 000.
6° Au cours de la flexion, les differentes fibres comprimees du beton

se deformen! suivant un diagramme dont la courbe a pour tangente ä l'ori-
gine le coefficient angulaire E0 La courbe progresse en s'ecartant de cette
tangente et atteint l'ordonnee maximum n correspondant ä la contrainte
de rupture du beton par flexion en un point A oü eile presente une
tangente horizontale. L'abscisse du point A esl approximativemenl egale ä
2 n/E0. A partir de ce point la deformation se poursuil ä tension legerement

decroissanle jusqu'ä un raccourcissement limite s, apres quoi se
produit la ruplure. Nous avons ete conduits ä assimiler la courbe entre
l'origine el le sommel A ä une demi-periode de sinusoi'de en axes obliques,
et au delä du sommet ä une parabole cubique. Nous n avons pu donner ici
les definilions analytiques completes. Elles parailront dans un autre recueil.

7° La contrainte maximum ai du beton au moment de la rupture est
inconnue. Le phenomene de flexion est essentiellement different du
phenomene d'ecrascmenl par compression tel qu'il se produit dans les
experiences de rupture de cubes ou de prismes.

II est cependant vraisemblable que la contrainle de rupture par flexion
n est proportionnelle ä la contrainte de rupture par compression dans les
essais sur cubes et que seul est inconnu le coefficient de proporlionnalite;
nous admettons donc que l'on peut ecrire

n (l-T-l)n0
~k etanl un coeffieienl assez voisin de zero, mais pour le momenl inconnu.
Le meilleur moyen de le determiner sera de le laisser figurer avec une
valeur arbitraire dans les formules et de le determiner apres coup par une
methode d'ajustement, en comparant les resultats de nos formules avec les
grandeurs effectivement observees dans nos experiences. La meilleure
valeur de "k sera celle qui donne le meilleur aecord entre 1'ensemble des
grandeurs observees et 1'ensemble des grandeurs calculees. Nous avons
ainsi ete conduits ä altribuer ä \ la valeur "X 0.

8° On neglige enfin la resistance Offerte par le beton tendu. II est clair
qu'au moment de la rupture eile n'intervient que tres peu, la fissuration
etant generalement dejä accentuee avant rupture. Peut-etre aurait-elle une
influence dans les cas de poutres tres faiblement armees, mais cette
influence est pratiquement nulle dans les cas que nous avons consideres,
et eile devrait de toutes facons par prudence etre negligee.

Ces bases etant admises, le probleme de la ruplure elasto-plastique des
poutres reclangulaires sans armatures comprimees soumises ä la flexion
simple est completement defini et sa Solution n'est plus qu'une question
de calcul algebrique.

Formules de la flexion elasto-plastique

Les quantites connues sonl :

m„ resistance sur cubes ;

nj limite d'ecoulement de l'acier ;

nr' pourcentage de l'acier tendu.
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Nous ne pouvons developper ici les calculs faits sur les bases preee-
dentes el donnerons seulement les resultats.

Premier Resultat. — II existe un pourcentage critique m'cr fonclion
de nj et n0 dont nous avons fourni l'expression.

Pour nr' © tu'cr, l'acier travaille ä sa limite d'ecoulement au moment
de la rupture.

Pour tu' © tu© la rupture survient avant que le taux de travail de
l'acier n'ait alteinl sa limite d'ecoulement. II en resulte qu'il n'y a jamais
interet pratiquement ä depasser le pourcentage critique, aucune armature
n'etant prevue en compression.

Voici quelques valeurs du pourcentage critique tu© en % :

"\ ""
n'e ^\ 100 200 aoo 400 500

2 000 3,54 6,82 9,84
3 000 2,14 4,11 5,93 7,69 9,35
4 000 1,47 2,82 4,09 5,27 6,40
5 000 1,08 2,08 3,01 3,88 4,72
6 000 0,83 1,60 2,31 2,99 3,65

Dans ce tableau les contraintes n0 el nj sont donnees en kg/cm2

Second Resultat. — Le moment de rupture est donne par la formule

|i &p(l —ß&p)

Dans celte formule ß est un coefficient fonction de n„ el voisin de 1/2
dont voici quelques valeurs :

". 100 200 300 400 Ö00

p 0,5030 0,5065 0,5103 0,5146 0,5190

cp est un coefficient egal ä 1 quand tu' © tu'„
Quand nr' © tu'cr, es est une fonction de n0 n,', tu' dont nous ne

donnerons pas ici l'expression assez compliquee, parce qu'elle n'a pas d'inte-
ret pratique et nous a seulement servi ä verifier l'accord enlre 1 experience
et la theorie dans le domaine des pourcentages d'acier depassant le
pourcentage critique.

La theorie fait egalemenl connaitre la position de la fibre neulre ä la
rupture et le taux de travail limite de l'acier pour tu' © tu'cl.. Nous ne
pouvons nous elendre ici sur ces resultats secondaires.

Nous avons egalement traduit nos resultats en abaques qui figure-
ront dans une autre publication.
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Comparaison des resultats experimentaux et theoriques.
Justification de la theorie

Pour les 82 poulres essayees on a determine d'une part le moment de

rupture d'apres la charge de rupture observee et d'autre part d'apres la
theorie ci-dessus. On a ainsi pu comparer le moment reduit observe, [*„„,

et le moment reduit calcule, u.calc, et determiner le rapport o -i-2—

theoriquement egal ä l'unite. Ln de ces rapports presentait une valeur
anormale (1,23) que nous avons ecartee comme probablement entachee
d'une ou plusieurs erreurs accidentelles. Nous avons calcule la moyenne
arithmetique de 81 rapports restants. Elle est egale ä l'unite, ä 2/1000
pres, ce qui justifie a posteriori la valeur A 0 admise dans la formule
n nn(l + l).

D'autre part, en classant les resultats de o par frequence des ecarts,
nous constatons qu'on obtient le tableau suivant oü r, represente la valeur
absolue de 1'ecart par rapport ä la moyenne, et / la frequence observee :

1 >a rts KrequeiK'es

0 < n < 2,5 o0 t 25
2,5 % < T, ^c 5 0/o / 21
5 % <U 7,5 0ü t 15

7,5 o/o < n < 10 o/0 t 10
10 o/o < -n 4 12,5 o/0 f 5
12,5 o,o < T, < 15 o/0 / 3
15 o/0 < T, ^ 17,5 "o / 1

17,5 o/o < T, < 20 o/„ / 1

Tüla des resultats N s-/ 81

L'ecart (|uadrati(]ue moyen est egal ä 6,43 %. 11 ne depasse pas sen
siblement celui qui resulte de la dispersion existant dans les mesures
d'ecrasement du beton, et cela prouve que la methode elasto-plastique de
determination du momenl de ruplure par flexion est digne de confiance et

rcpose sur des bases comportant une grande part de verite.
La courbe experimentale des frequences definie par les donnees ci-

dessus est Ires voisine de la courbe normale de Gauss, ce qui confirme que
la loi de Gauss esl applicable avec une bonne approximation dans les
conditions de nos experiences.

Remaroi e. — Nous ferons ä cette occasion une remarque sur une
question de notations.

Les orateurs qui nous onl precede en seance du Congres ont pris
comme valeur de la probabilite elementaire normale l'expression

1 -.v
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tandis que nous avons admis de notre cöte l'expression

"dx

plus generalement utilisee par les probabilistes modernes.
Ces deux expressions sont evidemment equivalentes puisqu'il s agit

d'un simple changement de variable, mais la seconde a un avantage, c'est
que dans ce Systeme l'unite d'abscisse represente l'ecarl quadratique
moyen, tandis que dans le premier eile ne represente rien de physique.
On peut en effet dresser le tableau comparatif suivant :

1" Systeme 2' Sj-Btetne

Ecart quadratique moyen

1

-7= 0,5642
l©

0,4769
1

-=. 0,7071
1/2

]/A. 0,7979

0,6745

1,0000

On voit que l'ecart quadratique moyen se lit immediatement sur les
diagrammes du second Systeme tandis qu'aucun des trois ecarts utilisables
n'est dans ce cas si l'on emploie le premier Systeme.

Application ä la determination du coefficient de securite reel en flexion

IJne premiere application lies imporlanle de nos resultats d'experiences
et de la theorie eiastoplastique par laquelle nous les avons interpreles, con-
siste ä determiner le coefficient de securile que fournissent les calculs effectues

suivant la methode classique.
Pour cette derniere nous prenons comme reference le nouveau regle-

ment francais du M. R. L© 1945 ('), avec le coefficient d'equivalence
m 15.

Cette methode est basee sur l'hypothese des deformations purement
elastiques. On prend comme taux de travail du beton comprime les 28/100
de la resistance sur cubes, mesuree ä 90 jours et comme taux de travail de
l'acier tendu les 60/100 de la limile elastique quand cette limile est egale
ou inferieure ä 24 kg/mm2. Quand eile a une valeur superieure on admel
une contrainte egale en kg/mm2 ä

Ra' 14,4 + 0,4 (nc> — 24)

avec certaines limilalions relatives au danger de fissuration.
A l'egard du beton, le coefficient de securite theorique esl donc

-=©rW= S'57

(M Regles fl'fftilisation tl 11 beton arme applicables nu\ travaux dt3pcndanl du Ministere de
la Reconstruction el de FUrbanismc el aux Iravaux prives. Institut technique du Bätiment et
des Travaux Publics, Paris.
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A l'egard de l'acier, il varie de

24

14,4

60

1,667 pour nj 24 kg/mm1

2,083 pour nj 60 kg/mm2
28,8

Cela ne nous renseigne en aucune facon sur le coefficienl de securite
reel de l'ensemble, mais nos formules permettent de la calculer tres
simplement.

Pour un beton arme caraclerise par les valeurs

;i0 300 kg/cm2, nj 3 000 kg/cm2, tu' 1.09 %

on trouve
Tnfel z= * >•'" •

C'est un cas qui correspond ä de bons ouvrages normaux.
Pour un beton arme caraclerise par les valeurs

n0 500, nj 3 000, tu' 2,35 %

on trouve
«,« 2,01

D'autres exemples donnent des resultats analogues, et en resume on
peut admettre qu'en regle generale, le coefficient de securite offert par les
calculs classiques est voisin de 2 quand les contraintes maxima admissibles
du beton el de l'acier sont realisees.

Critique de la theorie classique et recherche d'une methode rationnelle

Dans la methode classique, des que le pourcentage d'acier tendu depasse
1 ou 2 % environ suivant les cas, des aciers comprimes deviennent
necessaires. Mais on ne peut songer ä elever indefiniment le moment resistant en
augmentant l'acier comprime, la depense deviendrait vite prohibilive et
l'on peut admettre comme limite pratique le moment resistant qui correspond

ä un pourcentage d'acier comprime egal au pourcentage d'acier tendu.
Aller au delä ne serait pas de bonne construction et nuirait au serrage
convenable du beton.

Dans ces conditions avec un beton arme tel que n0 300, nj 3 000,
(en kg/cm2') la limite maximum du pourcentage total d'acier utilisable sera
approximativement de

tu' 3 % en traction j ^ ß
nr — 3 % en compression

et le moment maximum admissible correspondra dans la theorie classique ä

Kadm 445 (en tonnes et m2)

avec un coefficient de securite voisin de 2.

D'apres notre theorie, on aurait avec le pourcenlage critique
m> 5,93 %

ro' ^93°'0 | Total: 5,93 %
tu 0 \
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et le moment de rupture serait K 1 239 d'oü avec <r 2

1239
Kadm

T) =619,5.

Cela montre qu'en mettant en traction les aciers prevus en compression
on augmenterait la resistance de la poutre d'une quantite superieure ä

619,5-445_=39%
445

ou, si l'on veut, pour un moment applique donne, on augmenterait de
39 % le coefficient de securite en placant en traction les aciers que la theorie
classique prevoit en compression. El ä securite egale, l'economie d'acier
possible est de 30 %.

Autre exemple :

Avec un beton arme presentant les memes caracteristiques. Si nous
mellons nr' 2 % en traction nous devons d'apres la theorie classique
metlre tu 1,51 % en compression et nous aurons Kadn, 294 avec une
securite voisine de 2. Tandis que si nous mettons tu' 3,51 % en traction
et tu 0 en compression, la Iheorie clastoplaslique montre que pour le
meme moment applique on a

9 2,95 au lieu de 2 •

soit une majoration de 47,5 % environ de la securite; el si nous mellons
I uj' 2,25 o/0 en traction
j m =0on compression

la theorie eiastoplastique montre qu'on aura le meme momenl admissible
avec <7=2, soit une economie de 36 % dans les armatures.

Des comparaisons analogues pourraienl facilement etre faites avec des
betons de caracteristiques quelconques, et en resume nous pouvons formuler
les conclusions generales suivantes.

Conclusions

1° Les calculs effectues par la methode classique appliquee aux pieces
reclangulaires fiediies donnent un coefficient de securile voisin de 2 quand
l'acier travaille au taux maximum admissible el le beton ä un taux egal
ou interieur au taux maximum admissible. Celle conclusion esl approxi-
malivcmcnl vraie en cas d existence d'aciers comprimes, tout au moins
lorsque leur importance ne depasse pas celle de l'acier lendu, condition
qu'il faut considerer comme une limite pratique imposee par des raisons
d'economie et de bonne construction.

2° Pour les faibles pourcentages d'acier tendu, jusqu'au pourcentage
critique classique (1,09 % dans notre exemple pour n0 300, nj 3 000)
toujours tres interieur au pourcentage critique reel (5,93 % dans nolre
exemple) rien d'csscnliel n'est change par I'application de la theorie elasto-
plastique.

3° La Iheorie classique necessitc l'emploi d'aeiers comprimes des qu'un
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certain pourcentage d'acier tendu, generalement faible, esl depasse. Au
contraire, la presente theorie montre l'inutilite des aciers comprimes
jusqu'ä un pourcentage d'acier tendu beaucoup plus important qui est fonction
de la resistance du beton et de la limite elastique de l'acier. Autrement dit
jusqu'au pourcentage critique reel d'acier tendu (5.93 % dans notre exemple)
aueun acier n'est necessaire en compression pour realiser un coefficient de
securite egal ä 2. Cette valeur du coefficient de securite est celle que nous
considerons comme normale el que nous prendrons pour base dans la
methode de calcul elastoplastique que nous proposons : il n'y a qu'une
chance sur 10 000 pour que la marge qu'elle laisse disponible soit absorbee,
si l'on admet dans les conditions de chantier un ecart quadratique moyen
egal ä 14 % par rapporl aux conditions de calcul. Celte chance tombe ä

1/100 000 si Lecart quadratique moyen est seulement de 12 %.
4° Non seulement, dans les limites indiquees, les aciers comprimes

sonl inuliles, mais ils seraient toujours mieux utilises en traction. Dans le
domaine des bauts pourcentages lotaux (3 ä 6 % dans notre exemple) on
majorerait le coefficient de securite (de 47,5 % ä 39 % dans nolre exemple)
rien qu'en placant en traction les aciers qu'on avait prevus en haut. Ln
regle generale, les aciers comprimes dans les poutres fiechies sont inde-
fendables.

5° Dans le domaine des hauts pourcentages d'acier une economic
imporlanle (de 36 ä 30 % dans nolre exemple; est possible sur l'acier
total, et cet acier doit etre place en traction.

6° En restant dans les limites du pourcentage critique reel pour l'acier
tendu (5,93 % dans notre exemple) on peut prevoir, quand c'est necessaire,
un moment admissible notablement superieur ä celui qui resulte de la
theorie classique avec egalite d'acier en traction et en compression,
(Kadn, 619,5 au lieu de 445 dans notre exemple, soit une majoration
possible de 39 %). L'emploi de ces hauts pourcentages n'est pas
economique, mais il peut rendre des Services dans le cas oü l'on se trouve en

presence de poutres fortement chargees dont la hauteur est limilee (acces
du Melropolilain, planchers de cinema, enlrepöts el magasins, passages
superieurs, etc.).

Voici un tableau tire de nos formules qui montre des limites possibles
avec un coefficient de securile egal ä 2. En pratique, une Iimitation, dont
nous n'avons pas fait etat, pourra intervenir du fait du risque de fissuration
ou deformalion excessive.

a) Pour u/i beton n„ 200 kg/cm2 (unites en t et m pour les

momenls) on peul appliquer :

M — 446 bh2 avec (3,82 °'0 d'acier ä limite elastique 20 kg/mnr
424 6/V » 4,11 o/o » » » 30 kg
402 bh2 » 2,82 % » » » 40 kg

b) Pour un beton n„ 400 kg/cm" on peul appliquer :

M 808 bh,2 avec 7,69 % d'acier ä limite elastique 30 kg/mm*
766 bh,2 » 5,26 % „ „ „ 40 kg
730 b/<Y » 3,88% » » » 50 kg
688 6/<v » 2,99 o/0 „ „ „ 60 kg
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La marge disponible esl considerable el, en principe, cnglobe tous

les cas de la pratique, ce qui montre qu'il ne sera pratiquemenl jamais
necessaire d employer des aciers comprimes.

Methode de calcul proposee pour les sections rectangulaires en flexion simplo

La methode de calcul que nous proposons en application de la Iheorie
eiastoplastique resulte des considerations qui precedent. Elle esl exlreme-
ment simple et peut se definir comme suit :

1° On ne considerera que le domaine dans lequel le pourcentage d'acier
tendu est inferieur au pourcentage critique reel (tu' © tu©). En effet, on a
vu ci-dessus que le champ d'application correspondant est suffisamment
etendu pour repondre pratiquement ä tous les besoins. D'aulre part, nos
formules montrent que le moment reduit u considere comme fonction de "Q,

c'est-ä-dire, ä un facteur pres, du pourcentage n'augmente plus que faible-
ment au delä de tu'cr, c'est-ä-dire que le rendement de l'acier tendu depassant
tu'cr, est negligeable, la rupture etant conditionnee par le beton. En
consequence, nous n'aurons pas ä faire usage des formules concernant le
domaine tu' © tu'cr. On considerera donc comme pourcentage limite des
aciers tendus le pourcentage critique correspondant aux donnees particu-
lieres qui caracterisent l'acier et le beton employes.

2° Pour un pourcentage tu' donne el, un coefficient de securite 9,
le moment admissible limite sera donne par la formule

r 11 sn
Ma(lm J- n0b/© — '— n„ö/i,!

* CT

avec

11
e

On prendra en general er 2. Le pourcentage d'acier satisfaisant ä
tu' © tu'cr on sait qu'aucun acier comprime n'est necessaire.

Une condition suppiementaire de non-fissuration et de rigidite süffisante

pourra inlervenir evenluellement en cas d'acier ä haute limite
d'elasticite.

3' Si le momenl de flexion applique M esl donne, les formules ci-dessus
donnent par inversion le pourcentage necessaire, lequel resulte d'une simple
equation du second degre dont on peut d'ailleurs eviler la resolution en
preparanl des tableaux numeriques ä l'avance ou des abaques dont la
construction ne presente aucune difficulte.

4° Bien que nous n'avons pas developpe ici le calcul des deformations
et celui des taux de travail effectifs des materiaux pour des efforts appliques
inferieurs ä la limite de rupture, la Iheorie eiastoplastique ci-dessus exposee
contient tous les elements d'un pareil calcul qui trouvera place dans un
Iravail ulterieur, en meme temps qu'une methode de calcul des fleches et
deformations.

De meme, nous n'avons pu entrer ici dans le detail des observations
que nous avons failes sur la progression des fissures au cours de l'essai de
flexion jusqu'ä rupture. Nous dirons seulement que nous n'avons pas
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observe de fissuration dangereuse sous une charge egale ä la moitie de la
charge de rupture, meme pcur des poutres armees d'aciers durs. L'appareil
employe permeltait d'observer les fissures ä partir d'une ouverture de 2
ä 3/100 de millimelre. Elles apparaissaienl en general sous le 1/3 de la
charge de rupture, ne depassaient pas dans les cas les plus defavorables
4 ä 5/100 sous 1/2 charge de rupture et n'atteignaient 10/100 que sous une
charge de l'ordre de 85 % de la charge de rupture.

Les nombreux et importants essais qui ont ete necessaires pour cette
etude el qui ont dure plus de 4 mois ont ete executes aux Laboratoires du
Bätiment et des Travaux publics, ä Paris, avec une compctence et un soin
tout ä fait remarquables par M. Chefdeville, ingenieur chef de la Section des
recherches, el ses collaborateurs, auxquels nous sommes heureux d'expri-
mer ici nos remerciements et nos amicales felicitations.

Remarque finale

La resistance sur cubes que nous avons appclee n„ et qui sert de base aux formules,
depend dans une large mesure des conditions d'essais. II importe donc de preciser que
nous avons utilise ici des cubes de 14,1 cm de cöte pour ties betons ä agregals de 10 mm
de grosseur maximum, quo ces cubes onl cie prepares dans des moules metalliques
rigides, serres par vibralion de surface, essayes sur une presse Amsler avec interposi-
lion de earton el comprimes parallelemenl aux 1 ils de coulage, sous une vitesse de
chargemenl de l'ordre de 20 kg/cm2/seconde.

Une nouvelle methode d'ecrasement, plus perfect ionnee, mise recemment au point
par nos Laboratoires, remplace actuellement le earton par un dressagc precis des faces
avec un morlier special (soufre -4- argile -4- noir de fumee) et obtient des resultats plus
eleves d'environ 20 % avec l'avanlage d'une dispersion bien moindre. Si n, esl la
resistance ainsi mesuree, nos formules s'applinuent sous reserve de prendre n. On,.
0 ötant un coefficient de correction dont les statistiques en cours nous donneronl bientot
la valeur exaete.

Resume

Les auteurs onl etudie experimentalement la rupture dans les pieces
fiediies en beton arme. Leurs essais ont porte sur 82 poutres ä section
rectangulaire et ont ete conduits avec un soin extreme, qui n'avait sans
doule pas encore ete apporte jusqu'ici dans ce genre d'experiences. Ils ont
pu en lirer la conclusion nette que la Iheorie classique sous-eslime
considerablement la resistance du beton comprime dans le domaine des forts
pourcentages d'acier tendu et que l'emploi d'aciers comprimes n'est
pratiquement jamais justifie. Ils proposent une theorie eiastoplastique de calcul
des piöces flechies, ä coefficient de securile constant dont ils montrent le
bon aecord avec leurs experiences et qui conduit ä des economies tres
importantes pour les pieces fortement. armees.

Zusammenfassung

Die Verfasser haben experimentell den Bruch von auf Biegung
beanspruchten Eisenbetonelementen untersucht. Ihre Versuche bezogen sich
auf 82 Rechleckbalken und wurden mit einer Sorgfalt durchgeführt, wie sie
bis heute bei dieser Art von Experimenten zweifellos noch nie angewandt
worden ist. Die Verfasser haben den eindeutigen Schluss ziehen können,
dass die klassische Theorie die Druckfestigkeit des Betons im Bereich der
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starken Armierungsgehalte beträchtlich unterschätzt und dass die Anordnung

einer Druckarmierung praktisch nie gerechtfertigt ist. Sie schlagen
für Biegungsbeanspruchung eine elasto-plastische Bcrccbnungsweise mil.
konstanlem Sicherheitskoeffizienten vor und zeigen, dass sie mil ihren
Versuchen übereinstimmt und zu wichtigen Einsparungen bei stark
armierten Balken führt.

Summary

The authors carried out an experimenlal study of failure in reinforced
concrele parts under bending. Their tests included 82 beams of rectangular
seclion and were carried out with the grealest care, such as had no doubl
not been the case hilherlo in this kind of experiments. They were able
to reach the decisive conclusion lhat the classical theory considerably imder-
eslimales the resistance of compressed concrele in Ihe realm of high percentages

of slressed sleel and thal the use of compressed sleel is practically never
justified.

They propound an elasloplastic Iheory for calculating concrele unils
under bending, with a conslanl safely factor. That Iheory which proved to
agree wilh Ihe experiments carried oul by the authors leads lo a very
important economy in strongly reinforced parts.
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Vibrations amorties des portiques
(Generalisation de la methode de deformation)

Gedämpfte Schwingungen von Rahmenträgern
(Verallgemeinerung der Deformationsmethode)

Damped oscillation of frame girders
(Generalisation of the deformation method)

V. KOLOUSEK
Dr Ing., Conseiller au Ministere des Communications, Prague

Dans son memoire 1 ibrations amorties de portiques paru dans la
Publication Preliminaire du Congres l'auteur s'est servi, pour le calcul des
vibrations amorlies des constructions hyperstatiques, de la methode de
deformation. Celte methode part de la supposition que dans chaque nceud
de la structure les conditions d'equilibre pour les moments el pour les
forces doivent etre remplies.

Si nous envisageons un nceud quelconque g dans lequel se rencontre
un nombre n de poutres (fig. 1) les equations suivantes doivent elres
salisfaites :

; fi

V M9„ - M/ 0 ;

ii i

J x,., - x; 0 ;

h I

n

V Y„„ - Y/ 0
lt I

Dans ces equations M„,,, est le moment qui agil ä l'extremite g de la
poutre g — h ; X„ et Y0,,, sont les composantes horizontale et verticale
de la force ä la meine extremRe de la meme poutre; M/ X/ et Y/ sont le
moment et les forces exterieures.

Ces equations sont absolument generales et on peut les utiliser soit
pour l'etude d'une construction statique ou soumise ä Vibration, soit pour
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une conslruction se trouvant dans l'equilibre instable ä la limite du
flambage.

Les relations enlre les moments et les forces d'une part et les rotations
et les deplacements d'autre part sonl lineaires. Si nous exprimons alors les
forces aux extremites au moyen de deformations prealablemenl inconnues
et si nous les porlons dans les equations d'equilibre, nous obtenons un
Systeme d'equations lineaires qui nous donne les deformations cberchees.

Cependant il esl clair que les expressions exprimanl les momenls el
les forces aux extremites different selon la nature du probleme pose qui
peul relever de la statique, de la dynamique ou du flambage.

Considerons, par exemple, le moment d'encastrement \I„ engendre
par la rotation y„ de l'extremite g d'une poutre avec la seclion constante,
les autres deformations — c'est-ä-dire le deplacement du point g et le
deplacement et la rotation du point h — etanl nulles, el recherchons
comment varie l'expression pour ce momenl dans le cas de la deformation
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statique sans ou avec une force axiale, ou dans le cas de la Vibration non
amortie et ensuite de la Vibration amortie.

Pour la deformation statique (fig. 2) on a

vr „ EI

Si la poutre est en meme temps sollicitee par une force axiale (fig. 3)
l'expression precedente prend la forme

Fl
M,.Ä r(a)-i-v,

r(a) etant la fonction representative de la grandeur de la force axiale (*).
S'il s'agit de la Vibration harmonique non amortie (fig. 4) la relation

s'ecrit de la facon suivante

M„,, • sin wt F (k) —=— yg ¦ sin wt

oü F(a) signifie une fonclion qui depend de la frequence to de la Vibration

(2).
Prenons le cas precedenl, mais envisageons en plus une force axiale

(fig. 5). Pour ce cas nous aurons

MJÄ-sin itd F (a, b) —— y9-sin tot
EI
T

oü F(a, b) esl une fonction qui depend de la grandeur de la force axiale
et en m5me temps de la frequence de la Vibration (3).

Si la Vibration est amortie (fig. 6), les nceuds de la structure vibrent
differemment avec un decalage de phases. II est alors necessaire d'expri-
mer le moment d'encastrement par deux membres harmoniquement
variables

MsM ¦ sin wt © Mgh ¦ cos tot

dont les ampliludes sonl donnees par une expression complexe

M„.ft + fMf., F (A + iW)-M (v, + 'ff,)

Dans le memoire de l'auleur paru dans la Publication Preliminaire
les formules pour la fonction F(A©i'T) ont ete deduites en partant de
l'equation de la vibralion amortie

8© (x, 1.) dv (x, l) d'y (x, t) _aäx ^ -\-0(lx ^ -+-IA ^ dx-O.

Dans I'application numerique de cet article on Irailc le cas de la
Vibration amortie dun portique etage qui est sollicite par une force
harmoniquement variable. Les trois equations aux coefficients complexes ont

(') Chwalla-Jokisch, Stahlbau, 1941, p. 33.
(2) Koi.ousrk, 8C volume des Memoires de l'A. I. P. C, p. 121.
(3) Kof.ocsEK, 8<~ volume des Memoires de l'A. I. P. C, p. 134.
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donne les trois deformations inconnues qui ont aussi la forme complexe.
Ces equations sont semblables aux equations derivees pour la Vibration

non amortie, ou bien pour la Solution statique; mais les coefficients
dans cet exemple sont complexes.

Resume

Les considerations reprises dans ce memoire nous mon Iren l le caractere

general de la methode de deformation; celle-ci est tres facile et
convient pour l'etude des problemes de la statique usuelle du flambage et
egalement pour l'etude des problemes relevant de la dynamique.

Zusammenfassung

Die vorstehenden Betrachtungen zeigen, dass die beschriebene
Deformationsmethode allgemein angewendet werden kann; sie eignet sich
besonders gut für die Untersuchung von Problemen der gewöhnlichen
Statik und der Knickung, sowie ausserdem auch zur Lösung von
dynamischen Problemen.

Summary

Considerations set up in this paper show the general character of the
deformation method which is very easy and suits to the study of problems
of the usual statics of buckling as well as to the Solution of dynamic
problems.
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Resultats d'essais
sur la dispersion des resistances de l'acier doux de construction

(Resume succinct)

Untersuchungen
über die Streuungskurve der Zugfestigkeit von weichem Baustahl

(Übersicht)

Results of tests
on the dispersion of strengths of structural mild steel

(Abstract)

M. CASSE

Ingenieur ä la Division des Ouvrages d'Art de la S. N. C. F., Paris

Des essais ont ete entrepris par la Societe nationale des Chemins de
fer francais, aidee par les Constructeurs metalliques de France, en vue
d'etudier la dispersion des caracteristiques de resistance de l'acier doux de
construction. De ces essais, pour lesquels on a utilise des echantillons de

provenances aussi variees que possible, il se degage certains resultats
particulierement remarquables.

Le premier est que, du point de vue de l'etude de la securite, les
valeurs des resistances assez voisines de la moyenne ne presenlent pas
d'interet. La figure 1 presente, pour la limite elastique et pour la rupture,
la courbe des frequences eumulees des resistances effectives inferieures ä

une valeur donnee. Les lignes poinliliees sont celles que l'on obtiendrait
en exlrapolant les resultats medians: elles conduiraient ä des conclusions
fantaisistes si on les utilisait dans la zone oü 1'experience montre que se
limitent les possibilites de ruine, c'est-ä-dire au-clessous de la frequence
1/1000. Dans cette zone (3° graphique de la fig. 1), c'est la ligne en traits
pleins qu'il faut connaitre; cela exige un nombre tres grand de mesures.

Aussi, quand nous avons limite ä 10 000, pour des raisons pratiques,
le nombre des eprouvettes de nolre serie d'essais, nous nous demandions si
ce nombre n'etait pas encore derisoire pour le but poursuivi. Les resultats
obtenus nous ont pleinement rassure; ils permettent de formuler des
maintenant des conclusions precises.

Beprenons les courbes des frequences eumulees en choisissant, pour
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Fig. 1. Frequence en % des resistances et limites elastiques
inferieures ä une valeur donnee (abscisse en kg/mm2).

12 33

les probabilites, une echelle mieux adaptee ä l'examen des cas rares; avec
M. Bobert Levi, prenons pour echelle fonctionnelle des probabilites eumulees,

celle pour laquelle y correspond une echelle lineaire des ecarts dans
une repartition normale de Laplace-Gauss. Les courbes des frequences
eumulees prennent, en fonction des resistances, une forme caracteristique
(fig. 2); elles lournent leur coneavite du cöte des resistances croissantes et
semblent comporter une asymptote verticale. Le trace de la courbe esl bien
assure puisque, entre les ecarts 2 et 2,6 (frequences 2 • IO"3 ä IO-4),
23 resultats le fixent sans ambigüite. Lallure des courbes est si nette que
l'extrapolation vers les probabilites IO"4 et IO"5 (ecarts 2,6 et 3) ne sou-
leve pas d'objection serieuse et que meme la valeur-limite de la resistance
peut etre evaiuee. Les essais montrent ainsi :

1° Que la dispersion dans les valeurs tres basses des resistances est
bien moindre que celle ä laquelle conduiraient les valeurs moyennes des
observations extrapoiees d'apres une loi de dispersion de Laplace-Gauss;

2° Que, malgre leur nombre encore faible, nos resultats sont valables
dans la zone oü existent reellement des possibilites de ruine;

3° Qu'enfin, on peut, pour le moment, tabler, dans l'etude de la securite,

sur une limite absolue de resistance de l'acier doux. Celte resistance-
Iimite (environ 22 kg/mm2 pour la limite elastique, 28,5 kg/mm3 pour
la rupture) est largement inferieure ä celle que l'on considere d'ordinaire,
sa valeur ne peut etre determinee pour chaque sorte d'acier que par des
essais tres etendus.

La figure 3 reproduit les resultats de la figure 2 en utilisant, pour les
resistances, une echelle logarilhmique; le graphique de gauche presente les
courbes des frequences eumulees des resistances correspondant ä des
allongements pcrmancnls de 2/1 000, 1/100, 2/100, et ä la rupture.

Le troisieme point sur lequel nous voudrions attirer l'attention esl le
suivant : l'importance de la dispersion des resistances mise en evidence
par nos essais ne provient pas principalement de ce qu'ils ont ete effectues

sur des aciers de fabrication el de provenance variees. L'acier
ordinaire est fortement heterogene et presente des resistances tres variables
d'un point ä un autre d'une section d'une meine barre.
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Pig. 2 (ci-contre). Frequence des
resistances et limites elastiques inferieures
ä une valeur donnee et ecarts par
rapport ä la itioyenne dans une courbe de
Laplace-Gauss (l'echelle des frequences
correspond ä une echelle lineaire pour
les ecarts).

Fig. 3 (ci - dessous). Courbes de la
figure 2 rapportees ä une echelle
logarithmique pour les contraintes.
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Dans un lot de töles deslinees ä la reconstruclion des ponts, nous en
avons choisi quelques-unes sur les tranches desquelles nous avons effectue
des macrographies. Nous avons relenu la meilleure, qui etait saine, et nous
en avons tire 500 eprouvettes pour notre machine. On a retrouve la
dispersion des resultats constatee sur les aciers divers; les limiles elastiques
se situent entre 25,3 et 34,5 kg/mm=, les limites de rupture enlre 35,6 et
46,3 kg/mm2. La dispersion ne provient pas d erreurs experimentales, les
essais ont ete soigneusement suivis, des graphiques de traclion nombreux
ont ete releves, qui monlrent un comporlement variable des diverses eprouvettes

au palier et ä la rupture. On constate que la position des eprouvettes
influe largement sur les resistances. Dans la figure 4, les plages blanches
correspondent ä des resistances inferieures ä 40 kg/mm2, les plages noires ä

des resistances superieures ä 45 kg/mm2.
Quelques essais de traclion sur des barres d'un lot d'acier de prove-

nance et de qualite mal connues sont donc tout ä fait illusoires pour carac-
teriscr le lot. La prudence commande de ne compter que sur les resistances-
limiles obtenues statistiquement pour des aciers de meme fabrication. Les
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Fig. 4. Repartition des resistances ä la rupture dans une meme tole.

constructions sont ä dimensionner en consequence, meme si les resultats
d'essais par sondages donnent des chiffres eleves, dont le groupement
parait garantir la precision.

En ce cjui concerne les aciers dont la fabrication est suivie et sanc-
tionnee par une recette, nous avons donne, dans la Publication Preliminaire,

une courbe qui presente une allure tres particuliere. II n'y a pas
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analogie enlre la resislance-limite ä escompter pour l'acier receptionne et
celle des aciers quelconques. Toutefois, la courbe susvisee a ete tracee d'apres
les rcsullals d'essais de reception effectues durant plusieurs annees par des
contröleurs differents et dans diverses usines. Elle ne resulte pas d'observations

systematiques des resistances anormalement basses; il serait lies
desirable d'effectuer des essais analogues aux notres pour la determiner
de facon süre.

Des essais de meme nature devraient egalement etre entrepris sur
l'acier ä haute resistance pour le comparer ä l'acier ordinaire et se rendre
comple si, ce qui est douteux, le rapport des resistances-limites est egal ä

celui des resistances moyennes, comme on l'admet implicitement.

Resume

L'auteur donne les conclusions des essais annonces dans son memoire
Contribution ä la determination de la courbe de dispersion des resultats
d'essais sur eprouvettes d'acier doux paru dans la Publication Preliminaire

(page 603). Les resistances minima de l'acier doux sont bien
inferieures aux valeurs considerees habituellement : on a pu les apprecier en
raison de l'allure particuliere de la courbe de dispersion dans la zone des
faibles resistances. II n'est pas indique d'adopter des valeurs plus elevees ä

la suite d'essais effectues sur un echantillon, car les dispersions des resultats
pour les divers points d'une meme töle sont du meme ordre que celles oble-
nues sur des eprouvettes quelconques.

Zusammenfassung

Es werden einige Schlussfolgcrungen zum Beilrag zur Bestimmung der
Streuungskurve der Versuchsergebnisse von Probestücken aus Flusstahl
im Vorbericht (Seite 603) mitgeteilt. Die kleinsten Zugfestigkeitswerte von
weichem Baustahl sind viel kleiner als die gewöhnlich angenommenen. Sie
können durch die Form der Streuungskurve in dem kleinen W erlgebiel
abgeschätzt werden. Grössere Werte als diejenigen von einem Probestück
gemessenen sind nicht anzunehmen, da die Streuungskurve der
Versuchsergebnisse von Probestücken einer selben Stahlplalte oder von verschiedenen
Quellen dieselben sind.

Summary

The Author adds some conclusions to his paper Contribution to the
determining of the curve oj dispersion oj trial resulls on lest pieces of mild
steel published in the Preliminary Publication (page 603). Minima stresses
of mild sleel are notably lower than those usually considered; it has been
possible to estimate them owing to special outline of the dispersion curve in
the zone of small resistances. It is not suitable to adopl greater values further
to tests carried out on a sample because dispersion of results for various
points of a same plate is of the same magnitude lhan that obtained on
samples, taken from any part of the plate.
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L'auscultation dynamique des ponts ä la S. N. C. F.

(Resume succinct)

Dynamische Untersuchungen der Eisenbahnbrücken der S.N.CF.
(Übersicht)

Dynamic investigations on railway bridges of the S. N. C. F.

(Abstract)

M. CASSE
Ingenieur ä la Division des Ouvrages d'Art de la S. N. C. F., Paris

Mon excuse, pour presenter au Congres une communication sur les
effets dynamiques qui vous paraitra sans doute un peu simple, reside
dans le fait que les experimentateurs qui s'occupent de ces questions
publient peu leurs resultats, tandis que ceux qui en abordent l'etude
theorique regrettent de manquer de documentation. Je voudrais montier que
des observations assez faciles permettent dejä de tirer des conclusions
pratiques, quand les mesures sont effectuees avec une certaine continuite
de vues.

Celles dont nous dirons quelques mots se rapportent surtout ä des
mesures de fleches effectuees ä l'aide du fleximetre optique S. N. C. F.

En adoptant une vitesse de deroulement proportionnelle aux vitesses
des surcharges, les graphiques de fleches obtenus sous un meme convoi
presentent la meme longueur; ils seraient superposables si l'effet de la
vitesse etait nul. Mais leur ligne moyenne est festonnee d'ondulations dont
le nombre esl d'autant plus faible que la vitesse est plus grande. Les
graphiques ne se deduisent pas les uns des autres par amplification des
ordonnees : ce qu'on appclle coefficient de majoration dynamique
n'exprime pas un phenomene concret; il represente simplement le rapport de
1'amplitude maximum de 1 oscillation ä la fleche maximum statique.

Les lignes moyennes sont-elles independanles de la vitesse Les theories

repondent « non » et permettent de calculer des majorations qui
depassent facilement 1/10 pour les petits ouvrages; les actions qu'elles
invoquent paraissent indeniables, nolamment celle qui resulte de la force
centrifuge provoquee par la courbure du tablier sous charge. Cependant,
nos observations ne les confirment pas. Dans un pont de 14 metres, nous
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avons surhausse la voie au milieu de 6 fois la fleche statique, nous l'avons
ensuite abaissee de 12 fois la fleche statique: l'effet de courbure s'est montre

inappreciable sur nos graphiques, meme ä la vitesse de 120 kmh. Le
maximum de majoration des ordonnees de la courbe moyenne que nous
ayons releve dans 1 ensemble de nos essais, est de 3 %. Au point de vue
pratique, il esl donc inutile, sur un tablier, de poser la voie en dos d'ane.
comme on le recommande quelquefois.

Quelle est l'importance des oscillations secondaires Les forces perio-
diques provenant du mouvement du meeanisme des locomotives paraissent
seules susceptibles de provoquer des oscillations importantes. Nous avons
effectivement reconnu que l'on obtenait, avec certaines machines presentant

un hammerblow notable, des oscillations sensibles et reguliere* s'am-
plifiant ä des vitesses critiques. Des machines quasi identiques mais sans
hammerblow avoue determinaient des effets analogues mais nettement
moins eleves. Les oscillations maxima relevees ne nous donnent cependant
qu'une majoration de 16 %, qui ne correspond encore qu'aux 2/3 de
celle que l'on peut calculer en tenant compte dans le detail des forces
periodiques se deplacant sur l'ouvrage et du coefficient d'amortissement
effectivement observe.

Les oscillations verticales cumulatives nous paraissent ainsi demeurer
moderees. C'est seulement dans des cas-limites qu'on peut avoir des rai-
sons d'imposer des restrictions particulieres ä la circulation, sur les ponts,
de machines dont le hammerblow est defavorable.

Les calculs de majoration dynamique ne peuvent etre effectues cor-
rectement que si l'on y introduit l'amortissement reel. Quel est cet amor-
tissement Les graphiques permettent de l'apprecier pour les oscillations
libres : le decremenl est generalement compris entre 1,04 et 1,12. II varie
pour un meine ouvrage avec Famplitude et la periode des oscillations pri-
maires et secondaires.

Nous n'avons pas observe de difference caracteristique entre
l'amortissement relatif aux tabliers metalliques rives, aux tabliers soudes et aux
tabliers en beton arme.

Le bailast n'a aucun effet favorable, contrairement ä une opinion assez
röpandue.

L'emploi de plaques de caoutchouc, tant sur les appuis que comme
intermediaire entre voie et tablier, provoque, au contraire un amortis-
sement considerable qui etouffe les oscillations cumulatives; le tablier,
qu'il soit en metal ou en beton arme, est pratiquement exempl de
vibrations.

Nous ne donnerons pas d'autres observations generales; la mesure
systematique de fleches confirme que les effets d'ensemble auxquels
donnent lieu les charges dynamiques demeurent pratiquement tres mode-
res. Les effets notables ne se rencontrent que localement et dans certaines
pieces. C'est par des mesures locales (contraintes et peut-etre accelera-
tions) qu'il convient de les etudier. La S. N. C. F. elabore actuellement un
programme de mesures dans ce sens.

D'autre part, nous voudrions signaler Linieret des mesures d'oscillations

horizontales, peu etudiees jusqu'ici. Les amplitudes importantes
que nous avons obtenues avec le rouligraphe S. N. C. F. conduisent ä se
soucier de l'effet de ces oscillations, non seulement sur les contraintes du
materiau, mais aussi sur la tenue de la voie de roulement. Sous un train
se deplacant ä 50 km/h sur un tablier de 60 metres de portee, il a ete
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Fig. 1. Enregistrement
des fleches

pour des vitesses
comprises entre 10
et 85 km/h.

85 km/h

releve des deplacements transversaux de + 12,5 mm avec une periode de
6/10 seconde. En gros, la voie se presente sur l'ouvrage comme un
chemin presentant, tous les 8™,30, des sinuosiles de 25 millimetres d'amplitude

totale. Un relevemcnt de la vitesse dans ces conditions demande
reflexion. Des mesures analogues permettent de se rendre compte de la
stabilite reelle de piles tres hautes supportant des tabliers soumis ä des
oscillations horizontales transversales et longitudinales resultant des mouvements

transversaux des vehicules et des freinagesbrusques. Nous nous proposons
d'effectuer une etude systematique de ces deplacements transversaux.

Resume

L'auteur donne les conclusions pratiques qui resullenl d'essais effectues

avec les appareils mentionnes dans son memoire L'auscultation
dynamique des ponts ä la S. N. C. F. paru dans la Publication Preliminaire
(page 651). L'augmentation de la vitesse des convois ne provoque pas de
majoration importante des fleches des ponts. Elle peut cependant deierminer
des effets locaux ou des mouvements transversaux genants dans des ouvrages
particuliers.

Zusammenfassung

Es werden einige praktische Schlussfolgerungen zum Beitrag
Dynamische Untersuchungen der Brücken der S. N. C. F. des Vorberichtes
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(Seile 651) mitgeteilt. Die Vergrösserung der Geschwindigkeit der Züge
hat einen kleinen Einfluss auf die Durchbiegung der Brücken. Dennoch
kann sie örtliche Wirkung oder Querbewegungen in bestimmten Fällen mit
sich bringen.

Summary

The Author gives practical conclusions resulting from tests carried out
with apparatus mentioned in his paper Dynamic research of bridges of the
S. N. C. F., published in the Preliminary Publication (p. 651). The
increase of trains' speed does not provoke any important increase in bridge
deflection, but may be able do determine local effects or transverse
movements, which are inconvenient in special cases.
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Statistische Versuche über Mörtel und Beton
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Marcel PROT
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Docteur es Sciences
Docteur es Lettres

Paris

1 - Introduction

1.1 — But des essais

Nous avons, dans notre rapport introductif sur la securite des
constructions, indique quels paraissaient etre les moyens de substituer un
coefficient de securite rationnel au coefficient de securite empirique ordinairc-
ment adopte dans les techniques de conslruction des ouvrages de genie civil
exposes ä une ruine due ä des sollicitations mecaniques execssives (').

Nous avons indique, notamment, quelles precautions il convenait de

prendre pour prevoir la resistance d'un element d'ouvrage ä l'aide des
resultats obtenus par des essais sur eprouvettes. Bappelons brievement ces
diverses precautions.

a) Lne piece ne se rompt pas sous l'action dune conlrainte, mais sous
l'action d'un champ de contraintes defini en chaque point par trois
contraintes principales et les resultats d'essais sur eprouvettes ne peuvent etre
utilises pour estimer la resistance d'un element d'ouvrage que si le champ
de contraintes est du meme type dans les deux cas.

b) La loi de probabilite de ruine d'un element d'ouvrage ne peut pas
se deduire directement de la loi de frequence de rupture observee sur des
eprouvettes qui n'ont pas les memes formes el les memes dimensions que
l'eiement considere, meme si toutes les conditions sont remplies pour une
comparaison qualitative correcte, en raison, notamment, de l'effet de paroi.

c) II va de soi, par ailleurs, que la deduelion ne peut etre valable que
dans la mesure oü l'eiement d'ouvrage considere. d'une part, et les eprouvettes,

d'autre part, sonl bien conslitues du meme materiau.

(M Marcel Pbot, Im securite des constructions. fiapport introductif (Publication Pretiminnirt
du troisieme Connrcs de l'Associntitin Internationale des Ponls et Char/tentcs, Lif>gc, 11148. p. 5711.
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Le but des essais dont les resultats sont exposes dans le present rapport
etait d'appliquer ces vues theoriques generales au cas particulier des essais

sur eprouvettes de ciment el d'etudier comment il etait possible de deduire
rationnellement de tels essais la probabilite de bonne tenue d'un ouvrage
construit avec le meme ciment.

1.2 — Programme des essais

1.21 — Sollicitation.
Le programme des essais ne comporte que des essais de compression.

II doit donc etre entendu que les resultats obtenus ne pourraient etre utilises
que pour l'estimation de la resistance d'un element d'ouvrage travaillant
ä la compression simple de teile facon qu'en tous les points de cet element
le champ de contraintes soit defini par une conlrainte principale de
compression, les deux autres contraintes principales etant nulles.

Les essais etant des essais de compression statique, les resultats ne
pourraient en etre utilises pour l'estimation de la resistance d'un element
d'ouvrage soumis ä des compressions percussives ou ä des compressions
repeiees susceptibles de provoquer des phenomenes de fatigue.

1.22 — Forme des eprouvettes.
Les essais ont ete effectues exclusivement sur des eprouvettes paral-

leiipipediques de section carree et dont la hauteur a varie, suivant les

types, de trois ä six fois le cote de la section transversale. Les resultats de
ces essais ne pourraient donc etre utilises pour prevoir la resistance d'un
element d'ouvrage qu'avec des reserves croissantes lorsque la forme de
cet element s'ecarterait de la forme des eprouvettes; ce serait le cas pour
une forme tres massive se rapprochant d'un cube et dans laquelle les plans
de rupture ne pourraient plus deboucher sur les faces laterales du prisme;
ce serait egalement le cas pour une forme tres eiancee qui serait exposee
ä flamber.

1.23 — Dimensions des eprouvettes.
Les essais ont ete effectues sur des eprouvettes de dimensions

differentes dans le but de mettre en evidence l'influence de ces dimensions
sur la valeur moyenne et sur la dispersion des resultats obtenus. Trois
types d'eprouvettes paralieiipipediques sensiblement homothetiques ont
ete utilises, le rapport d'homothetie du deuxieme au premier et du
troisieme au deuxieme etant voisin de ©5. Un autre type d'eprouvette a ete
utilise presentant la meme section droite mais une longueur deux fois
plus grande que le deuxieme type precedent.

1.24 — Nombre des eprouvettes.
Les essais ont ete effectues en nombre süffisant pour donner une

valeur precise de la valeur moyenne et de la dispersion des caracteristiques
mesurees; le nombre des eprouvettes les plus petites, en particulier, a ete
voisin d'un millier (40 series de 24 eprouvettes 960 eprouvettes).

1.25 — Nature des materiaux.
Les essais ont ete effectues, d'une part, sur un mortier (agregat ä

2 grains), d'autre part, sur un beton (agregat ä 3 grains); cette double
etude avait pour objet d'indiquer dans quelle mesure on peut utiliser les
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Fig. 1 et 2. Eprouvettes. Dimensions
des 4 types utilises.

k
"iii'jSiBn'l

Utjferencc du type d't'prouvolte i 1 3 4

Arete de la seclion carree en cm 3,16 7,08 7,08 15,8

10 50 50 250

9 22,3 45 50

90 1.115 2.250 12.500

resultats d'essais sur mortier pour prevoir la resistance d'un beton, l'un
et Lautre etant faits, bien entendu, avec le meme ciment.

Des precautions toutes particulieres ont ete prises pour que les
conditions de fabrication, de conservation et d'essai des eprouvettes soient
aussi bien definies et aussi constantes que possible. Les resultats qui seront
exposes plus loin montreront que le succes de ces precautions a ete incomplet

et l'experimentation a particulierement souligne l'importance de
1'Observation theorique rappeiee plus haut en 1.1 c.

2 - Essais sur eprouvettes de mortier

2.1 — Description des eprouvettes
Les eprouvettes utilisees pour les essais de mortier ont toutes presente

la forme de paralieiipipedes rectangles; elles ont ete de quatre types dont
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P^
3*

B

Fig. 3. Moule pour eprouvettes
type n° 1, sans son couvercle.

Fig. 4. Moule pour eprouvettes
type n° 1, avec son couvercle,
monte sur la table vibrante.

les dimensions sont resumees dans le tableau n° 2. La figure 1 montre la
realisation de ces differentes eprouvettes.

Les types 1, 2 et 4 sont sensiblement homothetiques. Le type 1 a dejä
fait l'objet d'une tres importante experimentation (=); le type 3 a la meme
section que le type 2 mais sa hauteur est double. Les types 2 et 3 ont une
section cinq fois plus grande que le type 1 et le type 4 a une section vingl-
cinq fois plus grande que le type 1.

9 9 — Fabrication des eprouvettes
2.21 — Moules.

Les moules utilises pour la fabrication des eprouvettes sont des
moules metalliques dont on a assure l'etancheite pour eviter toute perte

(2) Marcel Phot, Recherches sur les essais de ciments. Etudes d'un nouveau type d'eprouvelte
rusceptible de convenir ä dirers essais. Circulaires I*' n° 35 (janvier 1947) e-1 F n" 36 (a\ril 19471
de l'Institut Technique du Bfiliment el des Travaux Publics. Pari?.

Louis VtRONNAUf). Essais mecaniques sur un nouveau type d'eprouvctle en mortier de ciment
(Annales des Ponts et Chaussees, 118e annee, n° 2. mars-avril 1948").

I

-irr

sP—-w*

' ¦ ¦:-.

Fig. 5. Moule pour eprouvettes
type n° 2, avec son couvercle.

Fig. 6. Moule pour eprouvettes
type n° 3, avec son couvercle.
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de lailance au cours de la Vibration et que l'on a fermes ä l'aide d'un
couvercle pour eviter toute perle d'eau par evaporation.

2.211 — Moule pour eprouvette type n° 1.

Le moule utilise pour la fabrication du type d'eprouvelte n° 1 permet
la fabrication simultanee de 24 eprouvettes correspondant ä une gächee
d'environ 5,5 kg de mortier. Les photographies de la figure 3 et de la
figure 4 representent ce moule, qui a dejä servi ä la fabricalion de
plusieurs milliers d'eprouvettes, ainsi que son montage sur la table vibrante.
L'etancheite est assuree par un mastic special.

2.212 — Moule pour eprouvette type n° 2.

Le moule utilise pour la fabrication des eprouvettes du type n° 2 est
represente par la Photographie de la figure 5; il permet la fabrication
simultanee de 4 eprouvettes correspondant ä une gächee d'environ 12 kg
de mortier. Les töles de ce moule ont 7 mm d'epaisseur.

2.213 — Moule pour eprouvette type n° 3.

Le moule utilise pour la fabrication des eprouvettes du type n" 3 est
represente par la Photographie de la figure 6; il est identique au precedent
ä ceci pres qu'il ne comporte pas de cloisons transversales; il permet de
faire deux eprouvettes avec une gächee de 12 kg environ.

2.214 — Moule pour eprouvette type n° 4.

Le moule utilise pour la fabricalion des eprouvettes du type n° 4 permet

de fabriquer une eprouvette avec une gächee d'environ 30 kg. Ce
moule, comme les precedents, est rendu etanche par masticage.

2.22 — Materiaux.

2.221 — Ciment.

Le ciment utilise etait du Portland artificiel Lafarge de la classe
250/315. La quantite de ciment necessaire ä Fensemble des essais a ete
prelevee sur une meme fourniture et mise dans des recipients metalliques
soudes aussilöt apres remplissage.

2.222 — Sable.

Le sable utilise etait du sable de Seine lave et tamise sur tamis vibrants
inclines.

Le sable fin passe ä travers des trous de 0,5 mm et est retenu par des
trous de 0,4 mm.

Le sable gros passe ä travers des trous de 3 mm et est retenu par des
trous de 2 mm.

2.223 — Eau.

L'eau utilisee etait celle de la distribution urbaine.

2.23 — Composition du morlier.
La composition du morlier est, en poids :

1 de ciment,
1 de sable fin,
2 de sable gros.
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Fig. 7. Fixation des moules sur la table vibrante.

La quantite d'eau est determinee de teile facon que le rapporl en poids

ciment C
— 2,31o

eau E

2.24 — Fabrication du mortier.
Les elements du mortier sont meianges dans une salle du sous-sol du

laboratoire dont la temperature, constante ä 1 degre pres, est de 19 degres.
Le gächage se fait ä la truelle, sur une table en acier inoxydable, pour

les eprouvettes du type n° 1; il se fait ä la pelle, sur une aire metallique
pour les autres eprouvettes. La duree du gächage est de 5 minutes.

Le malaxage a ete effectue, dans des conditions aussi identiques que
possible. par le meme Operateur pendant toute la duree des essais.

2.25 — Remplissage des moules.

Le mortier est place et lasse dans les moules par Vibration ä l'aide
d'une table vibrante animee de vibrations verticales produiles par des
masses excentrees.

La frequence des vibrations, assez bien definie, etait d'environ
4 300 cycles/minute; Famplitude des vibrations a ete beaucoup plus mal
definie et assez differente d'un type d'eprouvette ä un autre, la charge de
la table ayant varie, selon les cas, dans des proportions notables.

Le croquis de la figure 7 et la Photographie de la figure 4 montrent
le dispositif de fixation des moules sur la table vibrante.

La fixation du moule etant assuree el le mortier etant gäche, la table
vibrante est mise en mouvement. L'operateur depose alors le mortier ä la
truelle sur le couvercle du moule; sous l'influence des vibrations, le mortier

penetre dans le moule par les trous du couvercle. On percoit aisement
la fin du remplissage; le mortier ne penetre plus et un peu de laitance se
forme ä la surface des trous.

La duree de Vibration a ete fixee ä :

6 minutes pour les 24 eprouvettes du type n° 1 (volume tolal 2 160 cm')
2 minutes pour les 4 dprouvetles du type n° 2 (volume total 4 800 cm')
2 minutes pour les 2 tSprouvettes du type n° 3 ("volume tolal 4 800 cm3)
4 minutes pour l'eprouvette du type n° 4 (volume total 12 900 cm3)
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La Vibration ainsi praliquee n assure cependant pas un remplissage
absolument parfait, le couvercle ä trous est enleve, une finition est effec-
tuee ä la truelle et un couvercle plein est alors place sur le moule qui se
trouve, de la sorte, completement clos.

2.3 — Conservation des eprouvettes
Les eprouvettes restent dans le moule clos pendant 22 heures puis

elles sont demoulees et restent ä Fair, dans le sous-sol du laboratoire.
pendant environ 2 heures, apres quoi, c'est-ä-dire ä 24 heures d'äge, elles
sont soigneusement immergees dans des bacs remplis d'eau de la
distribution urbaine. L'eau de conservation des eprouvettes est renouvelee
chaque semaine.

Les eprouvettes sont sorties de l'eau le quatorzieme jour, pendant
environ une heure, pour etre mesurees et pesees.

Les essais ont lieu ä 28 jours apres la fabrication. Les peliles eprouvettes

(type n° 1) sonl Iransportees dans une cuvette pleine d'eau du sous-
sol jusqu'ä la salle des presses et rompues des leur sortie de l'eau; les
autres eprouvettes, plus volumineuses et plus lourdes, ne sont pas
Iransportees dans l'eau, elles s'egouttent et se sechent ainsi quelque peu
pendant une duree qui peut atteindre une heure.

2.4 — Mesures et essais sur les eprouvelles n" 1

Toutes les eprouvettes sont mesurees et pesees ä 14 jours et rompues
par compression ä 28 jours.

2.41 — Techniques
de mesure et d'essai.

2.411 — Mesures geometriques

La mesure des trois dimensions
de chaque eprouvette se fait ä l'aide
d'un marbre et d'un comparateur
au 1/100 mm selon le dispositif
represente par la figure 8. Dix
mesures sont failes pour chacune
des petiles dimensions el cinq mesures

sont faites pour la grande selon
les points d'un quadrillage regulier;
la moyenne de ces groupes de mesures

definit la dimension correspon-
danle. Chaque lecture etant faile ä

1/100 mm pres, les petites
dimensions sont definies avec une
approximation voisine de 1/3 000 el
la grande dimension est definie
avec une approximation voisine de
1/9 000. Les ecarls observes sont
tres superieurs ä ces approximations

Fig. 8. Dispositif pour la mesure des
dimensions des eprouvettes.

I

..-
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et resullenl des iinperfeclions du moule, imperfections dues ä la
conslruction ou ä l'usure.

2.412 Pesees.

Les eprouvettes sont pesees au moment ou l'on mesure leurs dimensions,

apres un egouttage de 30 minutes; la precision des pesees est de

0,1 g. Le poids de chaque eprouvette est donc connu avec une approximation

voisine de 1/2 000. La densite, calculee par le rapport P/V est

Ecart noyen Kcart maximum
Numero de lu

sJrie

Density

(Moyen ue) Absolu Relatif (en o;0) Absolu Relatif (eff o/o)

1 2,325 0,0072 0,31 0,021 0,90
2 2,317 0,0070 0,30 0,014 0,60
3 2,321 0,0063 0,27 0,015 0,64
4 2,316 0,0"68 0,29 0,018 0,77
5 2,328 0,0065 0,28 0,017 0,73
ü 2,331 0,0056 0,21 0,016 0,68
7 2,329 0,0042 0,18 0,013 0,48
8 2,329 0,0040 0,17 0,010 0,42
9 2,322 0,0064 0,28 0,016 0,09

10 2,333 0,0n93* 0,39* 0,029* 1,25*
11 2,334 0,0015 0,19 0,019 0,81
12 2,328 0,0069 0,30 0,020 0,85
13 2,330 0,0085 0,36 0,020 0,86
14 2,321 0,0051 0,22 0,014 0,61
15 2,328 0,0053 0,23 0,015 0,64
16 2,320 0,0060 0,26 0,019 0,82
17 2,325 0,0065 0,28 0,015 0,65
18 2,329 0,0051 0,22 0,012 0,52
19 2,322 0,0080 0,34 0,021 0,94
20 2'325 0,0036 0,16 0,021 0,90
21 2,324 0,0015 0,19 0,013 0,56
22 2,342* 0,0038 0,17 0,012 0,51
23 2,319 0,0055 0,24 0,015 0,65
24 2,324 0,0033* 0,14* 0,009* 0,39*
25 2,325 0,0066 0,26 0,019 0,82
26 2,316 0,0048 0,21 0,012 0,52
27 2,330 0,0046 0,20 0,011 0,47
28 2,332 0,0069 0,30 0,021 0,90
29 2,331 0,0063 0,27 0,017 0,73
30 2,305* 0,0073 0,32 0,019 0,82
31 2,328 0,0053 0,23 0,013 0,56
32 2,322 0,0082 0,35 0,017 0,73
33 2,333 0,0052 0,22 0,013 0.56
34 2,328 0,0061 0,26 0,012 0,52
35 2,326 0,0060 0,26 0,014 0,60
36 2,332 0,0003 0,27 0,019 0,71
37 2,318 0,0019 0,21 0,012 0,52
38 2,336 0,0055 0,24 0,011 0,47
39 2,318 0,0055 0,24 0,018 0,84
40 2,314 0,0075 0,32 0,014 0,61

Moyennes : 2,325 0,0058 0,25 0,010 0,68

* Valeur» extreme* (maximum et minimum).

Fig. 9. Densites. Tableau des resultats sur 40 series deprouvettes type /«" 1.
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affectee, du fait des techniques de mesures et de pesees, d'une incertitude
relative de l'ordre de 1,5/1 000.

2.413 — Essais de compression.

Les eprouvettes sont soumises ä l'essai de compression ä l'aide d'une
presse Amsler de 20 tonnes dont les plateaux ne comportent pas de rotule.
La compression s'exerce dans le sens de la plus grande dimension de
1 "eprouvette: des cartons de 1,8 mm d'epaisseur sont interposes entre les
faces terminales de l'eprouvette et les plateaux de la presse. La vitesse de
croissance de la pression esl toujours la meme. La precision de la mesure
de la contrainte de rupture est d'environ 0,5/100.

La Photographie de la figure 13 qui represente une serie de 24 eprouvettes

rompues montre que les ruptures sont toutes correctes.
Sur les 960 eprouvelles fabriquees (40 series de 24), 7 eprouvettes

seulement ont ete deteriorees au cours des demoulages et des diverses
manipulations, ce qui a ramene ä 953 le nombre des resultats effectivement

enregistres.

2.42 — Resultats.

2.421 — Densites.

L'ensemble des resultats obtenus par mesures de dimensions et pesees
sur les 953 eprouvettes du type n" 1 ont permis de calculer les densites
resumees dans le tableau n° 9 et par la courbe de la figure 10. Ces resultats
sont, par ailleurs, reportes dans les tableaux recapitulatifs n° 29 et 30 qui
permettent de comparer les resultats obtenus sur les eprouvettes du type
n° 1 avec les resultats obtenus sur les autres types d'eprouvettes.

Le tableau n" 9 donne, pour chaque serie de 24 eprouvettes :

— La moyenne arithmetique des 24 densites;
— L'ecarl moyen et l'ecart maximum. en valeur absolue et en valeur

relative, que presentent les differentes densites d'une serie par rapport ä
la moyenne de la serie.

La derniere ligne du tableau n" 9 donne, en outre, la moyenne
arithmetique des densites moyennes des 40 series et la moyenne arithmetique
des differents ecarts de chaque serie.

Fig. 10. Eprouvettes type n° 1 - Mortier.
Courbe des frequences eumulees des
densites.
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Dans le tableau n° 30 on a designe par ecart positif l'ecart correspondant
ä une eprouvette dont le poids est superieur ä la moyenne et par ecart

negatif I ecart correspondant ä une eprouvette dont le poids est inferieur
ä la moyenne.

La figure 10 represente la courbe des frequences eumulees des diverses
densites observees; on a porte, en abscisses les valeurs de la densite et en

ordonnees le nombre d'eprouvettes dont la densite est inferieure ä la valeur
de l'abscisse correspondante; les deux echelles sont lineaires. Cette courbe
presente une lies bonne regularite.

2.422 — Contraintes de rupture.

Le tableau n'J 11 et la courbe de la figure 12 resument les resultats des
essais de compression effectues sur les 40 series d'eprouvettes du type n° 1.

La conlrainte de rupture est deierminee, pour chaque eprouvette, en
divisant la force indiquee par la machine par la section reelle de l'eprou-
velte teile qu'elle resulte des mesures effectuees sur celle eprouvette.

Le tableau n° 11 indique, pour chaque serie de 24 eprouvettes, la

moyenne arithmetique et, en valeur absolue et en valeur relative, l'ecart
moyen, l'ecart maximum positif et l'ecart maximum negatif. La derniere
ligne du tableau indique les moyennes pour l'ensemble des 40 series.

La courbe de repartition de la figure 12 fait apparaitre une tres remarquable

regularite mais aussi — il importe de le noter — un dyssymetrie
marquee qui ressort egalement du tableau n° 11.

Le tableau n° 11 montre que, sur les 40 series, 7 series seulement
aecusent un ecart maximum positif superieur (de tres peu d'ailleurs) a

l'ecart maximum negatif. Pour l'ensemble des eprouvettes essayees, l'ecart
maximum negatif, qui atleinl 46 %, est le double de l'ecart maximum
positif qui n'atteint, lui, que 23 % ; le rapport entre la valeur maximum
et la valeur minimum de la contrainte de rupture est voisin de 2.

2.5 — Mesures el essais sur les eprouvettes n" 2

Toutes les eprouvettes du type n° 2 ont ete, comme les eprouvettes du
type n° 1, mesurees et pesees ä 14 jours d'äge el essayees ä la compression

Fig. 12. Eprouvettes type n° 1 - Mortier.
Frequences annulees des contraintes de
rupture par compression.
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ä 28 jours. Les essais ont porte sur 40 series de 4 eprouvettes, soit sur
160 eprouvettes au total.

2.51 — Techniques de mesure et d'essai.

2.511 — Mesures geometriques.
La mesure des trois dimensions de chaque eprouvette est faite ä l'aide

d'un pied ä coulisse permettant des lectures au 1/10 mm ; cinq mesures
sont faites pour chaque dimension; la precision des mesures est ä peu
pres de 1,4/1000 pour les petites dimensions el de 0,5/1000 pour la
grande dimension; le volume est donc connu a 0,33 % prös.

Le moule n'a pas ete realise avec une tres bonne precision el l'on
releve entre les dimensions reelles et les dimensions nominales des ecarts
notables, sans grande importance pratique d'ailleurs puisqu'on a dans
tous les cas tenu compte des dimensions reelles des eprouvettes.

Les ecarls des mesures geometriques par rapport ä la moyenne varient
de 0,3 % ä 0,7 % en moyenne et atteignent au maximum 2 %.

Le tableau n" 29 resume les mesures faites.

2.512 — Pesees.

Les eprouvettes sont pesees apres avoir ete mesurees, soil apres un
egouttage d'environ 30 minutes, sur une balance permettant des lectures
a 1 g pres, soit pour un poids voisin de 2,700 kg une precision 0,4/1 000.

2.513 — Lssais de compression.
Les eprouvettes sonl soumises ä l'essai de compression ä l'aide d'une

presse Amsler de 500 tonnes ä la sensibilite de 50 lonnes : un des plateaux
de la presse porte une rotule. La compression esl exercee dans le sens de
la plus grande dimension de l'eprouvette; des carlons de 1,8 mm d'epaisseur

sont interposes entre les faces terminales de l'eprouvette et les
plateaux de la presse; la vitesse de croissance de la pression esl toujours la
meme. La contrainte de rupture esl connue a 50 kg pres, soit 1,5 % pres
environ.

2.52 — Resultats.

2.521 — Densites.

La courbe de repartition presente une regularite beaucoup moins
bonne que la courbe de la figure 10; c'est un resultat auquel il fallait s'at-
tendre, l'experimentation ne portant ici que sur 160 eprouvettes alors que
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Fig. 14. Eprouvettes n° 2 - Mortier.
Contraintes de rupture par
compression.

la courbe de la figure 10 representait une experimentation portant sur
953 eprouvettes.

2.522 — Contraintes de Tupture.
La courbe de la figure 14 resume les resultats des essais de compression
effectues sur les eprouvettes de mortier du type n° 2.

2.6 — Mesures et essais sur les eprouvelles n" 3

Les essais ont porte sur 80 eprouvettes de mortier du type n° 3.

2.61 — Techniques de mesure et d'essai.

Les techniques utilisees pour les mesures, les pesees et les essais des
eprouvettes n° 3 onl ete, en tous points, semblables a celles utilisees pour
les eprouvettes n° 2, elles n'appellent pas de commentaires particuliers.

Ces eprouvettes etanl plus eiancees que les precedentes, les plans de
fissuration provoques par la compression debouchent nettement sur les
faces laterales, les faces terminales restant intactes; il arrive cependant
parfois qu'une sorte de pyramide se forme sur l'une des bases et penetre
dans l'eprouvette en la faisant edater.

2.62 — Resultats.

La repartition des densites des eprouvettes n° 3 est representee par la
courbe de la figure 15.

Les contraintes de rupture donnees par l'essai de ces memes eprouvettes

ä la compression sont indiquees par la courbe de la figure 16.

2.7 — Mesures et essais sur les eprouvettes n" 4

Les essais ont porte sur 80 eprouvettes de mortier du lype n° 4.

2.71 — Techniques de mesure et d'essai.

Les techniques utilisees pour les mesures, les pesees el les essais des
eprouvettes n° 4 ont ete identiques ä celles qui ont ete utilisees pour les
eprouvettes n° 2 et les eprouvettes n° 3.

Le poids d'une eprouvette s'eievant ä pres de 30 kg, la precision des
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Fig. 15. Eprouvettes n" 3 - Mortier.
Densites.
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Contraintes de rupture par
compression.

pesees n'est toutefois plus que de 50 g, ce qui correspond a une precision
relative de 1,7/1000. L'incertitude des mesures reste toutefois, comme
dans les cas precedents, tres inferieure ä l'incertitude qui provient de la
nature du materiau et il n'y a pas lieu den tenir compte.

2.72 Resultats.

Les courbes des figures 17 et 18 representenl la repartition des
densites el des contraintes de rupture des eprouvettes n° 4.

3 - Essais sur eprouvettes de beton

3.1 — Description des eprouvettes

Les eprouvettes de beton essayees ont ete des types n° 2, n" 3 el n° 4;
seul le type n° 1 a ete abandonne, ses dimensions etant trop petites aupres
des dimensions des gros grains de 1'agregat; la description detaillee de
ces eprouvettes a ete donnee a propos des essais sur mortier.

3.2 — Fabrication des eprouvettes

3.21 — Moules.

Les moules sont ceux qui ont servi ä la fabrication des eprouvettes de
mortier, sans modifications importantes.

3.22 — Composition du beton.

La composition du beton est la suivante, en poids :

2 parties de ciment Lafarge 250/315 ;

1 partie de sable fin (0,4 mm-0,5 mm);
2 parties de sable gros (2 mm-3 mm);
6 parties de gravier (12,5 mm-20 mm),



ESSAIS STATISTIQUES SUR MORTIERS ET BETONS 715

k
so

1

1

---"I
1

•

n
11/

1

5*-to 4
;

> \

f.er ,nt ar,thm<l,fv -lZ*27

.'
1

1

i i / I

0 ©©
I

1

2260 £.210 2160 2230 2 iOO 21<0 2310 23i0 23*0

Den.Ue's

Fig. 17. Eprouvettes n" 4 - Mortier.
Densites.

[lelra, .^,s.a..-' *

¦ SeTil ,-r-

2So ico
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Contraintes de rupture par
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les dimensions indiquees pour les grains etant le diametre des trous des
passoires correspondantes.

Cette» composition correspond donc ä la composition du mortier avec
un element plus gros.

Q
La quantite d'eau elail definie par le rapport -pr=2,43, un peu

superieure ä celle du mortier (2,315).
3.23 — Fabrication des eprouvettes.

Le malaxage du beton dure 5 minutes; il a ete effectue ä la pelle,
toujours par le meme ouvrier, dans une salle dont la temperature est restee
6©ale ä 19° + 1°.
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La mise en place dans les moules a eie effectuee par vibralion ä' l'aide
des dispositifs dejä utilises pour la fabrication des eprouvettes de mortier;
les durees de vibralion ont ete de :

4 minutes pour les eprouvelles du type n° 2 (volume lotal 4 800 cm3);
4 minutes pour les eprouvettes du type n° 3 (volume total 4 800 cm3);
8 minutes pour les eprouvettes du type n° 4 (volume total 12 900 cm3),

la finition s'est montree un peu plus delicate en raison de la presence
d'eiements plus gros.

3.3 — Mesures et essais sur les eprouvettes de beton

3.31 — Techniques de mesure et d'essai.

Les techniques utilisees pour les mesures et les essais des eprouvettes
de beton sont les memes que celles utilisees pour les eprouvettes de mortier

et elles ne donnent lieu ä aucune Observation particuliere.

3.32 — Resultats.

Les resultats obtenus sont presentes, sous la forme deja utilisee pour

Fig. 23. Eprouvettes n° 4,
de beton, rompues par
compression.

fc

isriy



ESSAIS STATISTIQUES SUR MORTIERS ET BETONS 717

oo tt>

7°

7"

.SO

.WC

J > y *4jn* Vt i.*r>r.2J li
¦b

/ flat/mne tnlhmiht, „- 2.JS3

.10

.10

0

¦9 S 1

*J5f> 2360 ilJO 2.1B0 2390

D.»,.l:

Fig. 24 (ä gauche).
Eprouvettes n° 4 -

Beton. Densites.

Fig. 25 (ä droite)
Eprouvettes n° 4 -
Beton. Contraintes de rupture

par compression.

f
¦7'

¦ IS

.to

"%itttv>e etrt/lemtt/nr*

1 « "" • )0l ij/em*

Ri.
-« Ir

i
'

f
¦¦ /
.2» /
.12

¦ /
.4 / 'f. tm*

la presentalion des resultats obtenus sur les eprouvettes de mortier, par
les tableaux el figures ci-apres :

Eprouvettes type n" 2 — Beton

Fig. 19. — Courbe de repartition des densites.
Fig. 20. — Courbe de repartition des contraintes de ruplure par

compression.

Eprouvelles type n" 3 — Beton

Fig. 21. — Courbe de repartition des densites.
Fig. 22. — Courbe de repartition des contraintes de rupture par

compression.

Eprouvettes type n° 4 — Beton

Fig. 23. — Photographie d'eprouvettes rompues par compression.
Courbe de repartition des densites.Fig. 24.

Fi b. 25. Courbe de repartition des contraintes de rupture par
compression.

4 — Examen des resultats

L'ensemble des resultats obtenus donne lieu aux observations
suivantes.

4.1 — Nombre des eprouvettes essayees

Les essais ont porte, rappelons-le
pour le mortier, sur 953 eprouvettes
du type n'J 1, sur 160 eprouvettes du
type n° 2, sur 80 eprouvettes du type
n° 3 et sur 80 eprouvettes du type n° 4;
pour le beton, sur 160 eprouvettes du
type n° 2, sur 80 eprouvettes du type

Fig. 26. Evolution des moyennes arithme-
tiques au cours de l'experimentation.
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au cours de l'experimentation.

n° 3 et sur 80 eprouvettes du type n° 4. Le simple aspect des courbes de repartition

montre, comme on pouvait s'y altendre, une regularite d'autant meil-
leure, en general, que la serie est plus nombreuse. On peut se demander,
toutefois, quel interet il y a ä choisir un nombre plutöt qu'un autre, si
900 eprouvettes sont utiles ou necessaires ou si l'on peul se contenter
d'operer sur 100 eprouvettes, sur 80 ou meme sur un nombre d'eprouvettes

inferieur.
Nous avons, pour repondre ä cette question, etabli les courbes des

figures 26, 27 et 28 qui representent revolution de la moyenne arithmetique

des diverses caracteristiques mesurees au für et et a mesure du
developpement de l'experimentation. La premiere courbe de la figure 26, par
exemple, represente, en ordonnee, la valeur de la densite moyenne de
l'ensemble des eprouvettes, rangees dans leur ordre de fabrication, depuis
l'origine de la serie jusqu'ä l'eprouvette dont le numero est porte en
abscisse.

Les courbes des figures 27 et 28 ont toutes ete faites avec la meme
echelle pour les abscisses (1 mm pour 1 eprouvette) pour faciliter les com-
paraisons; on a du, par contre, adopter une echelle plus reduite (1 mm
pour 5 eprouvettes) pour les eprouvettes n° 1 beaucoup plus nombreuses
(fig. 26).
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Sur toutes ces courbes on voit apparaitre une sorte de stabilisalion plus
ou moins parfaite lorsque le nombre d'eprouvettes essayees croit, mais le
degre de cette stabilisation est tres variable selon les cas et selon le nombre
des eprouvettes. La premiere courbe de la figure 26, relative aux densites
des eprouvettes n° 1 par exemple, montre un debut de stabilisation ä

partir de 150 eprouvettes et une stabilisation remarquable ä partir de
250 eprouvettes. La deuxieme courbe de la figure 26, relative aux con-
Iraintes de rupture par compression des eprouvettes n° 1 montre, par
contre, qu'il faut environ 400 eprouvettes pour obtenir une stabilisation
a environ 1 % pres; 150 eprouvettes donnent des oscillations dont l'am-
plitude est de l'ordre de 3 %. Les courbes des figures 27 et 28 montrent
que la stabilisalion n'a pas ete pratiquement atteinte; les courbes affectent,
assez souvent, une allure croissante qui semble indiquer une adaptation
de l'operateur et une ameiioration de la technique de fabrication; les
courbes d'allure descendante, par contre, fönt penser soit ä une fatigue
de l'operateur soit ä une deterioration des moules.

Cette experimentation fixe au moins, pensons-nous, des ordres de
grandeur certains, lorsqu'il s'agit d'eprouvettes de mortier ou de beton
faites ä la main; c'est 350 ou 400 eprouvettes qu'il faut essayer, en ope-
rant avec beaucoup de soin, si l'on veut obtenir une moyenne definie ä
environ 1 % pres. Quant aux essais tels qu'ils sont ordinairement pratiques

sur 5 ou 6 eprouvettes et qui donnent la moyenne de 5 ou 6 valeurs
prises, au hasard, dans une serie de valeurs qui varient frequemment,
pour les contraintes, du simple au double, on voit quel est le peu de
precision qu'ils offrent et le peu de confiance qu'il faut leur accorder. Le
tres grand interet d'une fabrication d'eprouvettes entierement auloma-
tique serait de reduire vraisemblablement d'une facon importante le
nombre des eprouvettes necessaires pour obtenir la meme precision.

4.2 — Comparaison des resultats

Les resultats indiques successivement pour les differentes series
d'eprouvettes essayees ont ete rapprocbes, pour faciliter les comparaisons
dans les deux tableaux n° 29 et n° 30 que nous allons successivement
examiner.

4.21 — Dimensions et poids.
Le tableau n° 29 indique la valeur moyenne et les ecarts (maximum

et moyen, absolu et relatif) des dimensions et du poids des differents types
d'eprouvettes en mortier et en beton : a et b designent les dimensions de
la section carree; h est la grande dimension, ou la hauteur; a represente
la profondeur du moule, c'est-ä-dire la distance entre le fond et le
couvercle; b represente la distance entre les parois verticales du moule. On
voit que la cote a, nominalement egale ä la cote b, est, en fait, toujours
superieure ä b et qu'elle presente des ecarts, moyens et maximums
toujours superieurs ä ceux de b ; cela tient au fait qu'il est necessaire d'en-
lever le premier couvercle perfore pour proceder ä une finition et ä un
arasement des eprouvettes avant de mettre en place le couvercle plein; il
est alors inevitable que quelques elements fins du mortier restent entre la
partie inferieure du moule et le couvercle plein.

Encore qu'il ne soit pas aussi precis que nous l'aurions desire, le
moule des eprouvettes n° 1 apparait comme sensiblement plus precis que les
autres; ce moule a ete, en effet, construit par un atelier specialise et tous
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l'yttes d'eprouvettes

COTE a

Moyenne
Kcart moyen

Absolu Relatif

Kcart maximum
Moyenne

Ecart moyen Ecart maximum

Absolu Relatif
•/o

MORTIER

I

II

III

IV

BETON

II

III

IV

32,20 0,12 0,4 1,03 3,0 31,74 0,03

73,80 0,48 0,7 1,60 2,0 71,40 0,24

73,80 0,43 0,6 2,00 2,7 71,30 0,21

161,45 0,68 0,4 2,15 1,3 159,10 0,40

73,70 0,75 1,0 2,60 3,5 71,70 0.40

73,70 0,46 0,6 1,90 2,6 71,70 0,40

160,80 0,80 0,5 3,70 2,3 159,00 0,36

0,1

0,3

0,3

0,3

0,5

0,5

0,2

0,58

1,20

0,85

2,30

1,40

1,30

0,70

2,0

1,7

1,2

1,1

2,0

1,7

0,4

les elements en ont ete fraises tandis que les autres moules ont ete cons-
truits par le laboratoire ä l'aide de plats ou de profiles bruts de laminage.

En ce qui concerne les poids, on nole, aussi bien pour le mortier que
pour le beton, que les ecarts absolus croissent de l'eprouvette n° 2 ä

l'eprouvette n° 3 et ä l'eprouvette n° 4 mais que les ecarts relatifs
diminuent.

4.22 Densites.

Le tableau fait apparaitre une densite un peu plus forte pour les

eprouvettes du type n° 1 et un peu plus faible pour les eprouvettes n° 4,
mais il n'y a pas lieu d'insister beaucoup sur ce fait, l'ecart des valeurs
moyennes entre elles restant inferieur ä 1 %.

L'ecart moyen quadratique, de meme que l'ecart moyen arithmetique,
decroit de l'eprouvette n" 2 ä l'eprouvette n° 3 et ä l'eprouvette n" 4; il en
est de meme pour les ecarts maximums sauf pour un cas (ecarl maximum
negalif de l'eprouvette de beton n° 3).

L'eprouvette du type n" 1 aecusedes ecarts faibles comparativement aux
autres lypes d'eprouvettes en mortier alors qu'elle devrail, theoriquement,
si les conditions de fabrication de tous les types d'eprouvettes avaient ete
identiques, presenter une dispersion plus grande. Nous pensons que lopc-
rateur, qui avait une longue pratique de ce type d'eprouvette, s'est trouve
incite — tout ä fait inconsciemment d'ailleurs — ä en soigner la
fabricalion II convient de noter, par ailleurs, que le moulage simultane de
24 eprouvettes qui se trouvent avoir ainsi la meme histoire est un
element de regularite qui disparait lorsque les eprouvettes ne sont plus
mouiees que par 4, par 2 ou individuellement.
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c o T E / P 0 I D S

Ecart moyen Ecart masiiin. Ecart noyen Ecart max.
Moyenne Moyenne

Absolu Relatif Absolu Relatif Absolu Relatif Absolu Rel.
mm 'k % ke % °'t>

90,25 0,40 0,4 0,57 0,6 0,2146 0,001 0,5 0,006 3,0

223,60 0,78 0,35 2,10 0,9 2,708 0,04 1,3 0,14 5,6

454,90 0,40 0,1 1,20 0,3 5,511 0,05 1,0 0,18 3,3

501,40 0,30 0,1 1,00 0,2 29,6 0,17 0,5 0,50 2,0

223,70 0,79 0,3 2,50 1,1 2,844 0,03 1.0 0,12 4,2

454,60 0,60 0,1 2,10 0,5 5,790 0,04 0,7 0,19 3,4

501,40 0,33 0,1 0,90 0,2 30,5 0,14 0,5 0,60 2,0

Fig. 29. Tableau
des mesures

des dimensions
et des poids des
differents types

d'eprouvettes
et de leurs

ecarts.

4.23 — Contraintes.

Si nous considerons les valeurs medianes des eprouvettes de beton,
nous observons, de l'eprouvette n° 2 ä l'eprouvetle n° 3 et ä l'eprouvette
n° 4, une decroissance faible mais tout de meme assez netle. Ce resultat
ne s'observe pas, notons-le tout de suite, si l'on considere les moyennes
arithmetiques.

Le resultat est plus marque si l'on considere les ecarts; l'ecart moyen
relatif diminue assez peu, de 13 % ä 12 %, de l'eprouvette n° 2 ä leprou-
velte n° 3, mais il diminue nolablement, de 12 % ä 7 % de l'eprouvette
n° 3 ä reprouvette n° 4. Les ecarts maximums fönt apparailre une Variation

non exactement semblable mais analogue.
Les variations de l'ecart moyen observees sur les eprouvettes de mortier

sont extremement voisines des variations observees sur les eprouvettes
de beton et l'on peut en deduire, semble-t-il, que les differences de
seclion influenl davantage que les differences de hauteur sur la resistance ä
la compression.

Par contre les variations de resistance moyenne des eprouvettes en
mortier sonl nellement aberrantes, qu'il s'agisse des moyennes arithmetiques

ou des valeurs medianes; les eprouvettes n° 1 donnent une
resistance anormalement eievee alors que les eprouvettes n° 2 donnent une
resistance anormalemenl basse. Quant aux eprouvettes n° 3 et n° 4, elles
donnent des resistances moyennes peu differentes mais qui ne sont pas
dans l'ordre auquel on devrait s'attendre.

Les eprouvettes n° 1 de morlier presenlenl, par ailleurs, un ecart
moyen relatif tres faible (7 %) et des ecarts maximums qui sont egalement

faibles, relativement du moins.
Ces diverses anomalies resultenl evidemment des techniques opera-
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Type
d'eprouvettes

Dimensions

riX h

Nombre
d'eprouveiu s

Xuttire

Valeurs de la densite

Moyeitne
nri'tlmic-

tique

Valeur mediane

Daus le Stir la
tablea u courbe

cm2 cm

1 10 X 9 953 Mortier 2,325 2,325 2,325

2 50 X 2,23 1G0 Mortier 2,298 2,2974 2,298

3 50 X 45 80 Mortier 2,305 2,3062 2,305

4 250 X 50 80 Mortier 2,297 2,297 2,2965

o 50 X 223 1G0 Uclon 2.-107 2,407 2,407

3 50 X 223 80 Biiton 2,412 2,4125 2,412

4 250 X 50 80 Belon 2,383 2,3825 2,3825

toires qui n'ont pas ete identiques dans tous les cas et, surtout, du mate-
riel de moulage qui etait different d'un type d'eprouvetle ä l'autre. II y a

lä un fait experimental regrettable mais que nous devons constater.
C'est ainsi que les moyennes elevees el les faibles ecarts obtenus avec

l'eprouvette n° 1 resultent certainement :

— D'un moule plus precis;
— D'une technique operatoire particulierement soignee;
— D'un groupement des eprouveltes par serie de 24.

Les moyennes basses des eprouvettes de mortier type n° 2 sont
particulierement decevantes; elles sont dues, vraisemblablement, ä une
imperfection du moule qui comportait de petites cloisons inlermediaires
dont l'enlevement a permis de faire les eprouvettes n° 3; or ces cloisons
etaient, primitivement, d'un dimensionnement insuffisant el elles etaient
maintenues en place d'une facon imparfaite; il a pu en resulter un defaut
de perpendicularite de l'une des faces terminales sur l'axe de l'eprouvette
et un tel defaut peut aisement entrainer une chute de resistance ä la
compression de l'ordre de 15 %. Une amelioration du moule realisee apres la
fabrication des eprouvettes de mortier parait avoir ete efficace car les
eprouvettes de beton du type n° 2 ne presentent pas la meme anomalie.

On aurait du, sans doute, sans celte imperfection du moule, trouver
une valeur moyenne d'environ 400 kg/cm2 au lieu de 350 ou 360; l'erreur
est donc systematique et considerable.

II est interessant de noter que, pour le beton, les eprouvettes n" 2
presentent un ecart maximum negatif superieur ä trois fois l'ecart moyen
quadratique, tandis que les eprouvettes n° 4 presentent un ecart maximum

negatif ä peine superieur ä deux fois l'ecart moyen quadratique.
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Kcart
quadratique

Kcart maximum

Absolu Helalif

Negatif

Absolu Kclatif

0,010

0,020

0,015

0,013

0,014

0,014

0,012

0,008

0,016

0,012

0,010

0,012

0,011

0,010

%

0,3

0,7

0,5

0,4

0,5

0,1

0,1

%

0,037 1,6

0,016 2

0,032 1,4

0,035 1,5

0,042 1,7

0,029 1,2

0,026 1,1

0,039

0,037

0,036

0,028

0,029

0,052

0,029

%

1,7

1,6

1,6

1,2

1,2

2,2

1,2

Fig. 30. Demsites.

Tableau recapitulatif
des moyennes des

resultats et des ecarts.

4.3 — A)uste;ncnt des courbes de repartition

On est nalurellement conduit ä se demander si les courbes de repartition

des resullals obtenus, pour les densites et pour les contraintes, peuvent

etre ajustes d'une facon satisfaisante par une fonction analytique el,
notamment, par une fonction de Laplace-Gauss.

Lin tel ajustement est possible — les courbes de frequences eumulees
qui ont ete donnees le montrent ä l'evidence — d'une facon extrememenl

salisfaisante des que l'on opere sur 300 ou 400 eprouvettes ou plus,
si l'on considere la partie centrale de la courbe et meme l'extremite de
la courbe correspondant aux valeurs superieures ä la moyenne. Par
contre l'ajustement devient generalement mauvais pour la partie basse
des courbes, celle qui correspond aux valeurs tres inferieures ä la moyenne
et qui sont justement celles qui sont susceptibles de compromettre la securite

d'un ouvrage; presque toutes les courbes de repartition presentent,
en effet, quelques resultats anormalement faibles, en nombre assez petit
mais lout de meme superieur ä ce que devrait donner une repartition
normale.

Nous pensons donc qu'il convient de n'aborder qu'avec beaucoup de
prudence les speculations mathematiques auxquelles on peut etre lente
de se livrer en supposanl que les resultats se repartissent suivant une loi
de Laplace-Gauss; les resultats de tels calculs appellent d'evidentes
reserves.

II faut cependant bien les entreprendre, ces calculs, si l'on veut extra-
poler quelque peu les resultats de l'experimentation faite au laboratoire et
si l'on veut eslimer, au moins d'une maniere approchee, quelle est la
caracteristique de probabilite 10~6 par exemple, en ne faisant que quelques
dizaines ou, au plus, quelques cenlaines d'essais. Un resultat approxima-
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Fig. 31. Tableau des ecarts moyens positif et negatif
des contraintes de rupture.

Type
d'eprouvelte

Contra inte
moyenne

cn
k/cina

Nombre
total

d'eprouvettes

Kcart moyen
total*

k/ciua

Relatif
en <>o

Kcart moyeu positif

Nombre Absolu „d eprou- en „
vetfes j k/cui' |

eu °»

Keart uioveu negatif

d'eprou
vettes

Relatif
ni Oft

Mortier

N°I 430

II 351

111 373

IV 383

Beton

N° II 300

III 297

IV 303

953

160

80

80

100

80

80

31 7 497

43 12 86

41 11 42

25 6,5 37

40 13

1

86

37 12 43

22 7 36 ;

29,6 6,H I 447 34,1

41,4
j

11,8 j 74 48,1

38.0 10,4 37 43,4 |

27.1 7 41 24,3
:

36 i 12

35,1 I 11,8

23,4
'

7,7

7,9

13,7

11,6

6,3

72 i 44,1 14,8

36
'

40,8 12,1
I

43 20,7 | 6,8

tif vaut evidemment moins qu'un resultat precis, mais ii vaut encore
mieux que pas de resultat du lout.

5 - Utilisation des resultats

5.1 — Determination des caracteristiques d'une piece de grandes
dimensions

Quoique nolre experimenlation ne soit pas aussi concluante que nous
l'aurions souhaite, eile montre cependant que les caracteristiques
mecaniques d'une piece de grandes dimensions ne doivent pas etre identiques ä
celles qui sonl relevees sur des eprouvelles de pelites dimensions el qu'elles
doivent etre obtenues par exlrapolation des valeurs oblenues sur des lypes
d'eprouvelles de dimensions croissanles, taut en ce qui concerne les valeurs
moyennes que les ecarts. Nos resultats ne permettent guere une exlrapolation
de ce genre en raison des diverses imperfections que nous avons signalees
mais ils indiquent du moins dans quelles conditions devrail etre, desormais,
enlrcprise une experimenlation salisfaisante. Celle experimenlation devrait
notamment s'altacher ä obtenir des conditions de fabricalion ctroitement
semblables pour les differents types d'eprouvelles, malme des differences de
dimensions qui devraient etre cependant assez importantes.

A.lors que les eprouvettes de beton ont donne des resistances ä la
compression de l'ordre de 300 kg/cm2 il est possible qu'une piece de grandes
dimensions ne presente plus qu'une resistance moyenne de l'ordre de
280 kg/cm2, mais avec un ecart moyen qui s'abaisserail peut-etre ä 5 %.
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Nous ne pouvons, au terme de cette premiere experimenlation, donner
qu'une indication.

5.2 — Determination d'une limite de securite

Admeltanl que nous ayons determine, pour l'eiement d'ouvrage de
grandes dimensions que nous avons ä considerer, une resistance definie
par une valeur moyenne et un ecart moyen probables, comment pouvons-
nous determiner la conlrainte limite de securite ä ne pas depasser

La methode theorique consisterait :

1° A fixer le risque de ruine accepie, 10"" ou 10~6 par exemple;
2° A calculer la contrainte qui correspond ä un tel risque, en admet-

tant que les valeurs possibles de la resistance consideree s'ajustent par
une loi de Laplace-Gauss.

On serait de la sorte conduit ä admettre comme limite de securite
la valeur moyenne diminuee environ, de 4 ou 5 fois l'ecart moyen.

On peut discuter le choix d'un risque de 10"5 ou 10~6 ; on peut,
d'autre pari, formuler ä l'egard de la methode de calcul sus-indiquee des
reserves sur lesquelles nous avons dejä attirc lattenlion.

On peut des lors lout aussi bien, pensons-nous, admellre intuitive-
ment que la limite de securile peut se definir par la valeur moyenne diminuee

dun cerlain nombre de fois l'ecart moyen (ecart arithmetique ou
quadratique), ce qui parait assez raisonnable, el discuter simplement sur
ce nombre.

Le choix parait devoir se circonscrire entre 4, 5 ou 6 fois un ecart
qui parait devoir etre lui-meme de l'ordre de 4 %, 5 % ou 6 % pour les
pieces de grandes dimensions; en sorte que pour une resistance moyenne
de 280 kg/cm2 on serait conduit ä adopler une limite de securile qui
pourrait varier de 180 kg/m2 ä 235 kg/cm2, chiffres tres superieurs aux
limites ordinairement admises.

Par contre, pour des pieces de faibles dimensions, pour des voiles
minces par exemple, dont l'epaisseur s'abaisse parfois ä quelques
centimetres, la prise en compte d'un ecart moyen de 15 % ne laisserait plus,
avec une valeur moyenne de 300 kg/cm2 qu'une limite de securite de :

120 kg (valeur moyenne diminuee de 4 fois l'ecart moyen);
75 kg (valeur moyenne diminuee de 5 fois l'ecart moyen);
30 kg (valeur moyenne diminuee de 6 fois l'ecart moyen),

chiffres qui deviennent ainsi notablement inferieurs aux limites ordinairement

admises.
Une Variante consisterait ä considerer non pas l'ecart moyen de

l'ensemble des valeurs observees mais l'ecart moyen calcule seulement sur
les valeurs inferieures ä la moyenne arithmetique ou ä la mediane, ce
qui conduirait ä une limite de securite plus severe mais, en somme, tres
defendable. On pourrait meme, allant plus loin dans cette voie,
considerer l'ecart moyen des n valeurs les plus basses (n 10 % ou 20 %)
sauf ä diminuer correlativement le coefficient mulliplicateur de cet ecart.

Quelle que soit la methode adoptee, I'application de ces vues
theoriques meltrait en evidence el concreliserait, en quelque sorle, 1'interet
qu'il y a ä realiser un materiau homogene presentant une faible
dispersion.
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6 - Conclusions

M. PROT

De l'ensemble de l'experimentation qui vient d'etre exposee on peul,
pensons-nous, degager les conclusions suivantes; certaines de ces
conclusions ont dejä ete formulees plusieurs fois, peut-etre n'esl-il pas inutile
de les formuler une fois de plus.

6.1 — Les resultats d'essais sur eprouvettes de mortier et sur
eprouvettes de beton dependent d'une facon importante — fächeusement
importante — des techniques de fabrication des diles eprouvettes. II en
resulte :

6.12 — Que les essais destines au contröle de la qualite des
ciments doivent etre faits selon des techniques extremement precises,
toujours identiques ä elle-memes et qu'il serait tres desirable de rendre
entierement automatiques;

6.13 — Que les essais destines au contröle de la qualite d'un
beton doivent etre effectues ä l'aide de prelevements faits ä l'improviste
dans les gächees du chantier.

6.2 — Les essais doivent etre plus nombreux qu'on ne l'estime
ordinairement si l'on veut obtenir des resultats ayant quelque precision.
Lorsqu'on effectue, par exemple, des essais de resistance ä la compression

de mortier ou de betons il importe de se rappeler qu'on obtient nor-
malement des resultats qui varient du simple au double, meme en
prenant les plus grandes precautions pour operer dans des conditions aussi
identiques que possibles.

6.21 — Une experimenlation soignee doit s'attacher ä
determiner non seulement une valeur moyenne mais ä caracteriser la dispersion

des resultats obtenus, par Ie calcul de l'ecart moyen et des ecarls
maximums positif et negatif.

6.22 — La regularite de la qualite d'un beton (faible
dispersion de sa resistance) est une qualite aussi importante que sa valeur
moyenne.

6.3 — Les caracteristiques observees sur un type d'eprouvette
dependent de ses dimensions; en regle generale, la valeur moyenne de la
resistance ä la compression, par exemple, diminue lorsque les dimensions
de l'eprouvette augmentent, toutes choses restant egales par ailleurs; la
dispersion diminue egalement, d'une facon appreciable, lorsque les
dimensions du type d'eprouvette utilise augmentent.

6.31 — A moins de faire des essais sur piece en vraie grandeur,

ce n'est donc que par extrapolation qu'on peut estimer la resistance
d'une piece de grandes dimensions ä l'aide des resultats obtenus sur des
eprouvettes de dimensions sensiblement moindres.

6.4 — Ayant ainsi determine, par interpolation ou par
extrapolation, pour la piece ä construire, une valeur moyenne probable et un
ecart moyen probable de la resistance, on peut alors determiner une
limite de securite egale ä cette valeur moyenne diminuee d'un certain
nombre de fois l'ecart moven.
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Celle maniere de proceder parait plus rationnelle et plus precise
que celle qui consiste ä adopter un coefficient de securite global purement
empirique.

L'experimentation dont les resultats viennent d'etre exposes a ete
conduite, sous notre direction, au Laboratoire des Ponts et Chaussees,

par M. Yironnaud, Ingenieur des Travaux publics de l'Etat, Chef de
Section, et ses collaborateurs ä qui nous sommes heureux d'adresser tous nos
remerciements pour le travail extremement important qu'ils ont execute
dans un temps relativement court.

Nous adressons enfin tous nos remerciements ä la Chambre syndicale
des Constructeurs en Beton et en Beton arme dont la Subvention nous a
aide ä resoudre quelques difficultes materielles et ä mener nos recherches
ä bonne fin.

Resume

Nous avons indique dans notre Rapport introductif sur la Secuiite
des Conslructions (3) que la determination rationnelle d'un coefficient de
securile exigeail que l'on tienne compte :

D'une part, de la dispersion des resultats d'essais des materiaux:
D'autre part, de la dimension des eprouvettes sur lesquelles les essais

ont ete effectues.
Les experiences dont, les resultats sont exposes dans le present

rapport illustren! ces deux observations et montrent Linieret qu'il y a :

1° A proceder ä des essais suffisamment nombreux;
2° A proceder ä des essais sur des eprouvettes de dimensions

differentes.

La conclusion pratique de ces experiences est que les coefficients de
securite tradilionnels sont probablement inutilement eleves pour les pieces
de grandes dimensions tandis qu'il se pourrait bien qu'ils soient parfois
insuffisants pour les pieces de faible epaisseur.

Zusammenfassung

Wir haben in unserem Einführungsbericht über die Sicherheit der
Bauwerke (') gezeigl, dass bei der rationellen Bestimmung eines
Sicherheitskoeffizienten auf folgende Punkte besondere Rücksicht genommen
werden muss :

Einerseits auf die Streuung der Versuchsergebnisse bei der
Materialprüfung;

Anderseits auf die Abmessungen der Probekörper, an welchen die
Versuche durchgeführt werden.

Die Versuche, deren Ergebnisse in diesem Beitrag beschrieben werden,

beleuchten diese beiden Beobachtungen und zeigen, wie wichtig es

ist, dass
1. Eine genügend grosse Anzahl von Versuchen vorgenommen wird;
2. Versuche an Probekörpern mit verschiedenen Abmessungen

durchgeführt werden.
Es kann aus diesen Untersuchungen der Schluss gezogen werden, dass

(-1) Pubiication Prtliminaire, Va 1, p. 571.
(') Vorbericht, V al, S. 571.
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die üblichen Sicherheitskoeffizienten möglicherweise, für Bauteile mit
grossen Abmessungen unnötig erhöht wurden, während umgekehrt die
Möglichkeit besteht, dass sie oft ungenügend für solche von geringer
Stärke sind.

Summary

As stated in our Introductory Report on Safely of Slructures (5) for the
rational determination of a safety factor it must be taken inlo aecount :

On the one hand the dispersion of resulls of testing materials;
On the other hand the size of the specimens.
Investigations, whose results are given in this reporl eonfirm these

observations and prove that it is of interesl :

1. To make enough tests;
2. To make tests on specimens of various size.
The practical conclusion of these investigations is that the traditional

safety factors are probably uselessly high for great size pieces, while they
may be insufficient for thin pieces.

(ä) Preliminary Publication, Va], p. 571.
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Notes sur le coefficient de securite

Bemerkungen zum Sicherheitskoeffizient

Notes on safety factor

PROF. E. TORROJA
Directeur du Laboratoire central de Ensayo de Materiales de Construcciön,

Madrid

Ce memoire a pour but d'indiquer brievement les idees fundamentales
qui servent de base pour une etude sur la determination du coefficient de
securite et qu'on developpe ä l'Institut technique de la Construction ä

Madrid; les premiers resultats seront publies prochainement.
Comme M. le professeur Campus La dit dans son expose, le nombre

de variables ä envisager est si grand el la nature de ces variables est telle-
ment heterogene que le procede ä envisager pour arriver ä des resultats
concrets par des moyens simples, logiques ou mathematiques est difficile
ä concevoir.

Actuellement, ce probleme n'est resolu que parüellement, et je me
propose de donner ci-apres quelques idees sans enlrer dans tous ses details
et variantes.

Lorsqu'il se presente, dans la vie, un danger, on accepte un risque
proportionnel ä Linieret qu'on compte recueillir.

II semble logique et juste d'accepter la meme consideration pour une
construction, qui a un coüt, une probabilite d'ccroulement et un benefice
ä rapporter. On doit faire l'etude economique en se basant sur le coüt
total de la construction, augmente du produit de la probabilite d'ecrou-
lement par le coüt de la reconstruction. II faudra ajouter ä ce dernier les
frais d'indemnisation causes par l'ecroulement, les pertes de revenus
pendant la periode de reconslruclion, etc. Si ce coüt total est rentable ou jus-
tifie, pour des raisons non economiques, l'ceuvre ä realiser, on doit
construire; dans le cas contraire, il faut y renoncer. En tout cas, du point
de vue economique, raisons esthetiques, etc., non considerees, on doit
choisir le projet et surtout le coefficient de securite C, de facon que le coüt
total soit minimum, c'est-ä-dire

P + p(P' + D) /(C)= minimum
P etant le coüt de la construction;
P' le coüt probable de la reconstruction;
p la probabilite d'ecroulement;
D le montant de l'indemnisation que peut occasionner l'ecroulement.
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On doit inclure dans ce montant les pertes humaines avec une valeur
humanitaire et pas seulement economique.

La valeur de D peut en general etre fixee approximativement d'avance.
u,es valeurs de P et P'. considerees generalement egales, varient en fonction

de C, selon le type de construction ou element dont il s'agit; mais on
peut etablir sa loi de Variation approchee dans chaque cas. On peut prendre
la probabilile p egale au produit des probabilites correspondantes aux
differentes causes d ecroulement :

Surcharges differentes de celles prevues;
Tensions reelles, differentes de celles donnees par une theorie ou d'une

mclhode de calcul approchee;
Operations de calcul erronees;
Execution imparfaite;
Defauts des materiaux.

Si, pour chacun deux, on pouvait admettre la loi .de Gauss, le
probleme serait relalivemenl simple; tout reviendrait ä etablir les coefficients
respectifs.

Malheureusement, on ne peut pas 1 admettre pour tout, et le probleme
se complique; mais, en acceplant certaines simplifications, on obtienl des
resultats satisfaisanls, c'est-ä-dire des valeurs approchees des coefficienls
de securite differentes selon les cas, et qui peuvent servir de base pour
etablir une elude plus poussee.

Sans doute, le manque de statistiques d'une pari, et la complexitc du
probleme d'aulre pari, rendent la resolution exacte impossible; la Solution

exposee et meme celle plus complete, qu'on prepare, n'ont d'autre
but que celui d'ouvrir un chemin possible et, en tout cas, de constituer
un premier jalon pour la discussion.

Mais, Ie principe etant admissible, on peut esperer que le resultat
obtenu sera meilleur, si imparfait qu'il soit, que la Solution actuelle qui
eonsisle ä fixer le coefficient de securite suivant les circonstances. Ce
coefficient dependra dans la plupart des cas, plus de l'humeur de l'ingenieur

que des conditions objeelives de la construction.

Resume

Toute construction a un coüt qui depend du coefficient de securite C

adopte et une probabilite d'ecroulement p qui depend egalement de ce
coefficient C. En cas d'eeroulemenl, il faudra envisager les frais de
reconstruction P' augmentes des dommages et interets D. L'auteur propose de
choisir le coefficient de securite rendant minimum la somme :

P + p(P'©D)

Zusammenfassung

Jedes Bauwerk besitzt eine Kostensumme, welche vom angenommenen
Sicherheitskoeffizient C und eine Einslurzwahrscheinlichkeit p, die

auch vom erwähnten Koeffizient abhängt.
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Im Falle eines Einsturzes muss mit den Wiederaufbaukosten P' und
den Unkosten D infolge der verursachten Schäden gerechnet, werden. Der
Verfasser schlägt vor, als Sicherheilskoeffizient denjenigen anzunehmen,
der in jedem Falle die kleinste Summe

erjribt.
P + p(P' + D)

Summary

The cosl of a construction depends on the safety factor C adopted;
Ihe collapse probability p depends also on this factor.

In case of collapse on a structure, one must consider the reconstruction
cost P' and the damages D. The author proposes to selecl the safety

factor as to make a minimum the sum :

P + p(P' + D)



Imprimerie G. Thone, Liege (Belgique)
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