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Ia
Comportamento dos materiais e das obras sob cargas estaticas
de grande duracio

IComportement des matériaux et des ouvrages sous les actions
statiques de longue durée

Behaviour of materials) and structures under statical long time loading

Verhalten von Baustoff und Tragwerken unter statischer Langzeitbelastung

Ib
‘Comportamento dos materiais e das obras sob cargas dindmicas
(vibracoes, fadiga, choque)

iComportement des matériaux et des ouvrages sous les actions dynamiques
(vibrations, fatigue, choc)

Behaviour of materials and structures under dynamical loading
(Vibrations, fatigue, impact)

Verhalten von Baustoff und Tragwerken unter dynamischer Belastung
i(Schwingungen, Ermiidung, Stoss)



ITat
Déformations lentes du béton observées au viaduc de Lessart
Slow deformations of concrete observed on the Lessart viaduct
Langsame Forminderungen des Betons am Viadukt von Lessart

Deformacoes lentas do betao observadas no viaduto de Lessart

L. CARPENTIER
Chef de la Division Centrale des Ouvrages d'Art de la S. N. C. F.
Paris

Le Viaduc de LESSART, par lequel la voie ferrée Lison-Lamballe fran-
chit la Rance, prés de Dinan (Cotes du Nord) a été reconstruit en 1950.
Le tablier métallique de 96 m de portée, qui constituait la travée principale
du wviaduc, a été remplacé par une arche en béton non armé, de
87,70 m d’ouverture & tympans élégis par voiites en maconnerie, du type
SEJOURNE (1) (fig. 1). ‘

L’importance de cette arche qui constitue, croyons-nous, le record
du monde des ponts de ce type sous voie ferrée normale (béton non armé
ou maconnerie) a conduit la SNCF a effectuer pendant la construction
un certain nombre de mesures destinées a étayer les hypotheses de
calcul et a entreprendre des observations sur les déformations lentes du
béton, observations poursuivies réguliérement dans le temps.

La présente note donne les résultats relevés depuis six ans.

I. Description sommaire de Parche principale du pont de Lessart
a) Caractéristiques de louvrage

L’arche principale, de 29,36 m de montée et de 87,74 m de portée
théorique (surbaissement 1/2,9) comporte un arc encastré a inertie
variable, maximum aux naissances. Sa section varie de 2,00 m de hauteur
et 5,40 m de largeur & la clef a 3,80 m de hauteur et 7,40 m de largeur
a l'encastrement (fig. 2).

() Les détails concernant cette reconstruction ont fait ’object d’un article de ’auteur paru dans
la revue TrRaVAUX d’Octobre 1951.
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L’arce supporte la voie par 'intermédiaire de 6 volUtes en plein cintre,
de 7,65 m d’ouverture, disposées de part et d’autre de la clef et par des
tympans pleins sur 36 m environ de longueur au centre de 1’arche.

Le corps des tympans et des voutes, comme celui des pilettes qui
les supportent, est en maconnerie de béton, parementée en granit de méme
nature que celui des viaducts d’acceés.

Le couronnement de l'ouvrage est constitué par un encorbellement
en béton armé, dégageant une largeur de 6,00 m entre garde-corps.

Les dispositions de détail des voutes (écoulements d’eau, remplissage
entre tympans, etc.) sont celles des ouvrages-types en maconnerie de
la SNCF.

b) FExécution de Uouvrage

Pour permettre l'allegement maximum du cintre, 'arc a été coulé
en 3 rouleauwx de 1,00 m d’épaisseur moyenne. En outre, chacun d’eux
a 6té exécuté en 32 voussoirs indépendants de 2,00 m de longueur dans
un ordre convenable pour éviter les efforts excessifs dans le cintre ou
dans les rouleaux déja coulés. Des joints secs ont été ménagés pour
limiter les efforts du retrait et matés successivement au mortier apres
achevement de chacun des rouleaux de maniere a les rendre porteurs.
Le joint de clef, dans I’épaisseur totale des trois rouleaux, fut toutefois
réservé et calé provisoirement en vue du décintrement et du reglage
de l’arc.

Cas derniéres opérations, réalisées le 27 décembre 1949, furent
effectuées a l'aide de vérins disposés dans les niches ménagées a cet
effet suivant la technique classique inaugurée par M. FREYSSINET au
pont de VILLENEUVE-sur-LOT en 1914.
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Apres ces opérations, le joint de clé fut & son tour maté au mortier
sec, et la construction achevée par celle des pilettes, volites d’élégissement
et encorbellements en béton armé.

II. Mesures efectuées

Les déformations du béton de I’arc sont suivies a ’aide de 14 témoins
Coyne de 19 cm de longueur, noyés au moment du coulage dans trois
sections de I’arc (naissances, reins et clef) (fig. 3).

Un témoin a été fixé aux environs de la fibre inférieure et supérieure
de chaque rouleau de manieére a pouvoir déterminer la rotation de la
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section considérée. Un seul témoin a toutefois été posé dans le 3%me rou-
leau de chacune des sections et dans le 2®me rouleau de la section de clef
en raison de la faible épaisseur de ces rouleaux.

Parallélement, 2 autres extensomeétres Coyne ont ¢été noyés dans
des bloes témoins coulés en méme temps que le béton du 1er et 2éme rouleau
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de I'arc et de dimensions analogues i celles d’un voussoir (2,00 x 1,00 X
X 1,00 et 2,00 x 1,00 x 0,80) pour suivre la déformation propre du béton
non chargé (fig. 4).

En outre, on a noté pendant une année environ les variations de
longueur des blocs ainsi que les modifications hygrométriques de ’atmos-
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F16. 3. Emplacements des appareils Coymne

phére, les variations de température, et la hauteur d’eau tombée de
maniére a rapprocher ces observations de celles faites sur les blocs
et sur l’arc.

Depuis 1950, seuls les relevés des extensomeétres sont poursuivis

tous les 6 mois.
III. Résultats des mesures

a) Déformations des blocs témoins

Comme il a été dit, les déformations des 2 blocs témoins ont été
déterminées par la mesure au comparateur des variations de longueur
de chaque bloc et par les indications données par le témoin Coyne noyé
dans le centre des blocs.
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1.°) Mesures aux comparateurs: Les mesures aux comparateurs ont
été relevées deés qu’il a été possible de décoffrer les blocs, soit 10 heures
apres coulage pour le premier (température extérieure: 24°) et 24 heures
aprés coulage pour le deuxiéme (température extérieure: 14.°). D’apres
les observations faites aux témoins Coyne, ces mesures ont eu lieu au
moment ou les blocs avaient atteint leur maximum de température inté-
rieure (16° en dessus de la température extérieure). Les premiéres lectures,
effectuées toutes les 3 heures, ont donc compris a la fois le raccourcis-
sement thermique correspondant au retour des blocs 4 la température
ambiante et P'influence du retrait.

Apreés dissipation de 1a chaleur de prise, les lectures ont été espacées
et faites tous les mois, en méme temps que I’on procédait au relevé des
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F16. 4. Blocs temoins

indications des témoins Coyne. Elles ont da toutefois étre abandonnées
au bout d’'un an environ a la suite de la détérioration des appareils
exposés aux intempéries.

La fig. 5 donne les résultats obtenus jusqu’au 19-6-50 (date de la
mise en service de I'ouvrage). La courbe (trait pointillé, donne les lectures
brutes. La courbe (trait plein) en a été déduite en les corrigeant de
I'effet théorique des variations de température extérieure entre deux
relevés successifs.
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Sauf dans les toutes premiéres heures ayant suivi le coulage, la
courbe en trait plein correspond donc sensiblement au retrait pro-
prement dit.

Le raccourcissement relevé sur I'un et 'autre bloc atteint dans un
délai extrémement court (3 ou 4 jours) une valeur importante: 2,5/10 mm
- p.m, pour le bloc I, 1,7/10 mm p. m. pour le bloc II. Bien que le coef-
ficient de dilatation du béton dans les premiers jours soit mal connu,
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on peut penser que le raccourcissement thermique est a lui seul de 1,3 a
1,56/10 mm. Il est donc supérieur a l’effet du retrait proprement dit.

Le comportement ultérieur de chacun des deux blocs est trés com-
parable: le bloc I, coulé en Septembre, a subi, aprés raccourcissement
initial, un allongement lui restituant sa longueur primitive et se tra-
duisant méme, au début Novembre, par un allongement absolu. La lon-
gueur du bloc subit ensuite des variations assez rapides, dont 'amplitude
mensuelle atteint 2/10 mm p.m., pour reprendre approximativement
au bout d’une année la valeur notée quelques jours apres le coulage.

Les déformations du bloc II ont présenté le méme caractére, mis
a part le raccourcissement correspondant au retour a la température
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ambiante aprés coulage. Dans la période de coexistence des blocs les
courbes relevées sont presque superposables.

L’allure générale de la courbe de retrait des blocs épouse celle de
la température, les raccourcissements maxima correspondant aux tempé-
ratures les plus hautes et vice versa. Il y donc compensation au moins
partielle des effets de la dilatation thermique et dw retrait, phénomeéne
déja signalé par M. FREYSSINET a la suite des expériences de Plougastel.

D’autre part la courbe de retrait suit assez fidélement les varia-
tions du degré hygrométrique de I’air, les raccourcissements correspondant
a un abaissement du degré hygrométrique et vice versa. L’allongement
de 3,5/10 mm p.m. d’amplitude totale ayant suivi- le retrait initial
de 2,5/10 mm p.m. du bloa I correspond vraisemblablement a l'influence
de la période pluvieuse d’Octobre ayant maintenu pratiquement le bloc
sous un film d’eau pendant plus d’un mois.
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F16. 6. Retrait des blocs temoins depuis le coulage (1949-1956)
Mesures effectuées avec les appareils Coyne

2°) Mesures aux extensomeétres Coyne: Les indications fournies par
les appareils Coyne placés au milieu de chaque bloc sont plus surpre-
nantes. Dans le bloe I, I’appareil Coyne a indiqué deés les premiers jours
un retrait de 2 a 2,5/10 mm p.m. Dans le bloc II, c’est au contraire
un allongement de 0,5/10 mm p.m. qu’il enregistre.

Ces divergences sont vraisemblablement dues i l'effet des chocs
au coulage et a Pélévation de température du béton mou qui créent autant
de déformations non réversibles des appareils.

On remarquera seulement que, sous cette réserve, les variations
des Coyne sont pratiquement les mémes dans la période de coexistence
des blocs. En raison de la masse du béton et contrairement a ce qui
se passe pour les mesures de longueurs des blocs, les indications des
Coyne sont trés peu influencées par I'état hygrométrique ou la tempé-
rature extérieure. Elles affirment ainsi la présence de tensions impor-
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tantes a l’intérieur de la masse par suite du gradient de déformation
produit.
Les mesures faites depuis six ans montrent que le retrait continue
a augmenter sans paraitre prendre une allure asymptotique (fig. 6).
Rapportées a une date & laquelle on peut supposer que les phéno-
meénes de prise et de retraction thermique avaient cessé de se manifester
(8 & 10 jours aprés coulage pour chaque bloc) les déformations totales
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Fi16. 7. Déformations des sections de l'arc

mesurées ont atteint au maximum 1,7/10 mm p.m. pour le 1er bloc
et 1,5/10 mm p.m. pour le second.

Ces résultats confirment ainsi, dans l’ensemble, les connaissances
habituelles sur le retrait.

b) Mesures des déformations dans Uarc

Les mesures ont été faites au fur et & mesure de I’avancement des
travaux pour déterminer tout d’abord I'influence des diverses opérations
successives de la construction. Elles ont été suivies par des observations
réguliéres depuis I’achévement de la construction pour relever les modi-
fications de V’état initial.

L’examen des premiéres mesures ne rentre pas dans le cadre de
la présente communication ; elles ont été analysées en détail dans la revue
«TRAVAUX» citée ci-dessus: sous les efforts bien définis (décintrement,
réglage, surcharges) les observations correspondent de maniére satis-
faisante aux prévisions.



DEFORMATIONS LENTES DU BETON AU VIADUC DE LESSART 171

La figure 7 donne les déformations relevées aux étapes les plus
importantes de la construction.
Deux constatations essentielles s’imposent:

1) Le diagramme des déformations en dents de scie, observé sur
chacune des sections et conséquence du coulage par rouleaux est
bien accusé par les appareils.

2) Les pointes de déformation ne «s’émoussent» pas avec le temps
comme il est habituel de le dire. Au bout de six ans les dia-
grammes conservent sensiblement la méme forme.
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Fic. 8. Variations des déformations relevées aux appareils Coyne
depuis la mise en service

Des «adaptations» sont possibles et sans doute probables mais seule-
ment lorsque les contraintes atteignent dans le béton des valeurs beaucoun
plus élevées que celles supportées sous les seules charges permane
ou de service.
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Sur la fig. 8 l'on a porté pour chaque section auscultée et sur un
méme graphique, les déformations depuis la mise en service de maniere
a obtenir la représentation des effets du retrait et du fluage depuis
cette date.

On constate tout d’abord que l'allure des déformations est assez
analogue a celle des blocs témoins. On peut ainsi vérifier que la forme
générale est imposée par l'effet du retrait.

Si 'on admet que celui-ci a été le méme que le retrait moyen des
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Fic. 9. Fluage depuis la mise en service — Variations des déformations relevées
aux appareils Coyne corrigées de U'éffet de température et de retrait

blocs témoins il est possible de corriger les courbes de déformation de
Pinfluence de ce retrait.

La figure 9 donne alors les courbes correspondant, en principe, au
seul fluage. Tenu compte des précisions des mesures et des hypotheses
faites, ces courbes n’accusent pas un phénomeéne marqué. Les allonge-
ments trouvés pendant les années 1954-1955, période d’une pointe de
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retrait marquée des blocs témoins, conduiraient & penser que le retrait
de 'arc est moindre que celui des bloc;

En tout état de cause, le fluage sous des charges voisines de
50/60 kg/cm? apparait comme faible, le phénomeéne essentiel étant
le retrait.

Ce dernier correspond, d’ailleurs approximativement aux calculs
usuels puisqu’il atteint 1/10 mm p. m. environ depuis le clavage de ’arc.

RESUME

L’auteur rend compte des mesures effectuées sur une arche en béton
non armé de 87,70 m d’ouverture en vue de déterminer l’allure des
déformations lentes du béton sous les efforts permanents depuis la date
de la construction (1950).

Les diagrammes de déformations en dents de scie relevés dans une
méme section et résultant du coulage par rouleaux conservent la méme
allure sans «adaptation» apparente entre les pointes de cette section.

La variation des déformations relevées en un méme point de arc
apparait surtout influencée par le retrait, lui-méme fonction étroite
des conditions atmosphériques. Les valeurs finales de ce retrait sont
de 'ordre de 1,6/10 mm par metre au bout de cing ans.

Le fluage sous 50/60 kg/cm: de contrainte permanente moyenne
dans I'arc n’apparait pas nettement et y est, en tous cas, peu important.

SUMMARY

The author describes the measurements carried out on a 87,70 m. span,
non-reinforced concrete arch, in order to determine the form of slow
deformations of concrete under permanent loads, since it was cons-
tructed (1950).

The «saw-toothed» deformation diagrams recorded along the same
cross-section 'and resulting from the pouring of the concrete by layers,
keep the same shape and show no apparent «adaptations between the
different parts of that section.

The variation of the deformations recorded at the same point of
the arch seems to be mainly influenced by shrinkage, which in turn is
a close function of the atmospheric conditions. The final values of the
shrinkage are approximately 1,6/10 mm. per meter after a five years
period.

The creep, under 50/60 kg cm*® mean permanent stress in the arch,
does not show very clearly and is of slight importance, in all cases.

ZUSAMMENFASSUNG

Der Verfasser berichtet iiber die ausgefiihrten Messungen an einem
unarmierten Betongewolbe von 87,7 Spannweite. Die Messungen bezwecken
die Bestimmung des Verlaufes des Kriechens des Betons unter den
stindigen Lasten seit dem Datum der Erstellung des Bauwerkes (1950).
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Die Spannungs-Dehnungs-Diagramme eines bestimmten Ausschnittes
ergeben sich nur infolge Verwendung von Walzen sageformig. Sie zeigen
alle den gleichen Verlauf, ohne irgendwelchen merkbaren «Ausgleich»
zwischen zwei Punkten des betrachteten Bereiches.

Die Streuung der gemessenen Deformation in Bezug auf einen
einzigen Punkt des Bogens erscheint vor allem durch Schwinden beein-
flusst zu werden. Dieses selbst ist wieder direkt abhingig von den
atmosphéirischen Bedingungen. Die endgiiltigen hochstens, nach 5 Jahren
registrierten Werte des Schwindens betragen 1,6/10 mm/m.

Das Kriechen unter einer dauernden Last, die eine mittlere Span-
nung von 50-60 kg/cm*® ergibt erscheint nicht plotzlich und ist auf
jeden Fall unwichtig.

RESUMO

O autor relata as medicoes que se efectuaram num arco de betdo
ndo armado, de 87,70 metros de vio, com o fim de determinar o aspecto
das deformacoes lentas do betdo, sob os esforgos permanentes a que esta
sujeito, desde a data em que foi construido (1950).

Os diagramas de deformacoes em dentes de serra, registados numa
mesma seccdo e resultantes da betonagem por camadas, conservam
o mesmo aspecto, sem «adaptacio» aparente, entre os pontos dessa seccio.

A variacdo das deformacoes registadas num mesmo ponto do arco
parece ser principalmente influenciada pela contraccido que, por sua vez,
é funcdo das condi¢oes atmosféricas. Os valores finais da contracgio
sao da ordem de 1,6/10 mm por metro ao fim de cinco anos.

A fluéncia sob 50/60 kg/cm? de tensdo permanente média no arco,
néo aparece nitidamente e é, em todos os casos, de pouca importancia.
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Depuis une dizaine d’années nous avons entrepris, sous les auspices
du Comité belge pour l'étude du fluage des matériaux aux températures
ordinaires, subsidié par I'Institut pour l’encouragement de la recherche
scientifique dans I'industrie et 'agriculture (I. R. S. I. A.), des recherches
sur le fluage et la relaxation des aciers & la température ordinaire.

Il ne nous est pas possible dans le cadre limité d’une contribution
a la discussion de la Question I, a), d’esquisser méme briévement une
relation de ces recherches. Nous renvoyons a ce sujet aux publica-
tions [1], [2], qui ont déja été faites et dont la liste figure dans la biblio-
graphie figurant in fine. Nous nous bornerons a attirer ’attention sur
les caracteres particuliers de la recherche et sur les conclusions les plus
importantes et les plus nouvelles.

La raison de la recherche a été 1’étude du comportement, de ’amélio-
ration des qualités et des conditions de réception des armatures pour les
constructions précontraintes, c’est-a-dire principalement des fils tréfilés
et des barres laminées d’acier & trés haute résistance. Mais nous avons
jugé opportun d’inclure aussi dans le programme des barres d’acier
laminé qui ne sont pas généralement utilisées pour la précontrainte, allant
jusqu’aux barres a béton ordinaires en acier doux. Cette extension a été
utile pour la compréhension du probléme. Lorsque l’on étudie un phéno-
meéne dans un domaine limité, il est toujours intéressant d’en poursuivre
I’étude en dehors des frontiéres de ce domaine, de part et d’autre, pour
préciser la signification des observations. Dans le cas qui nous occupe,
cette extension s’est révélée tres utile aussi par les constatations nouvelles
qu’elle a permis de faire et qui sont susceptibles de développements dans
des questions étrangeres a la précontrainte.

Un autre caractére général de nos recherches est que nous avons,
dés le debut et par principe, rapporté toutes les observations effectuées
lors des essais de longue durée aux observations détaillées faites sur l’essai
classique de traction de courte durée, les essais étant effectués dans tous
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les cas suivant des modes opératoires bien définis. Toutes nos expériences
ont été effectuées en traction simple, sur des éprouvettes relativement
longues (1 métre).

Une premiére conclusion générale est la suivante. Quelle que soit
la durée de l’essai, la limite pratique inférieure des plus petites défor-
mations permanentes discernables en est statistiquement indépendante.
L’ordre de grandeur de ces plus petites déformations est de quelques
millioniémes (10-¢). Cette limite est, dans I’essai de courte durée, désignée
sous le nom de limite de proportionnalité. Nous avons établi que cette
limite est statistiquement confondue avec la limite de fluage (sous tension
constante) et avec la limite de relaxation (sous allongement spécifique
constant). Nos recherches ont conduit & la détermination de cette limite
pour de trés nombreux types d’acier. Nous croyons intéressant de repro-
duire ci-aprés quelques résultats parmi beaucoup d’autres (Tableau n.° 1).
Ils montrent que pour un grand nombre d’entre eux, la limite des plus
petites déformations permanentes discernables est plus petite qu’on
I'imagine souvent et inférieure aux tensions autorisées, méme aux tensions
de service. Les déformations permanentes limitées et rapidement stabili-
sées qui se produisent lors des épreuves d’ouvrages en acier ne sont donc
pas dues uniquement au tassement des appuis et aux imperfections des
assemblages. Le dépassement de cette limite est d’ailleurs sans danger
tant que l'on reste dans le domaine des trés petites déformations ne
dépassant guere le cent-millieme (10-°). La répétition des efforts rétablit
d’ailleurs I’élasticité. Cette notion réelle s’ajoute a celle, tout aussi réelle,
des tensions initiales ou résiduelles, pour donner une plus saine appré-
ciation des méthodes de I’élasticité que les notions trop idéales de I’élas-
ticité parfaite et de I’état initial non contraint ou état neutre

Lorsque les tensions dépassent nettement la limite de proportionnalité,
les déformations permanentes immédiates et différées croissent, de maniéere
cependant trés variable selon les types d’acier. Ce que 'on a appelé la
limite conventionnelle d’élasticité (& 2.10* de déformation permanente)
apparait aux essais de longue durée comme dépourvue de signification.
On lui en avait cependant prété une, puisqu’en Belgique et sans doute
en d’autres pays, on a limité les tensions permanentes autorisées dans les
armatures de précontrainte a une fraction de cette soi-disant limite, par
exemple huit dixiémes (0,80). Par incertitude, on P’avait, du moins en
Belgique, doublée d’une deuxiéme borne, & savoir six dixiémes (0,60) de
la limite de rupture nominale. Cette disposition est beaucoup plus judi-
cieuse, car il s’agit 14 d’une vraie limite, comme nous le montrerons
plus loin.

Il y a naturellement une mention spéciale & faire des aciers ayant
une limite apparente d’élasticité, c’est-a-dire un palier d’étirage (aciers
doux et demi-durs). Comme ils ne sont guére usuels en précontrainte
a ’état non écroui, nous en traiterons a part dans la suite. Bornons-nous
a observer que lorsqu’ils ont été écrouis franchement au dela de la limite
apparente d’élasticité, par exemple en vue de leur usage pour la précon-
trainte, ils ont des comportements comparables & ceux des aciers sans
palier dont il a été question précédemment. Une constatation utile au
sujet de ce comportement est la suivante. Entre la limite des plus petites
déformations discernables et des tensions voisines des trois quarts de la
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limite de rupture nominale, les déformations de fluage sous une tension
déterminée sont proportionnelles aux déformations permanentes immédia-
tes sous la méme tension. Le coefficient de proportionnalité est tres
variable selon le type d’acier. La limite supérieure de validité de la pro-
priété signifie simplement que la recherche n’a pas procédé au dela de cette
limite; il n’a pas été établi que la relation ne soit pas valable au dela.

Cette propriété permet de déduire de la courbe des déformations
instantanées en fonction des tensions, établie par un essai de courte durée,
et de la courbe de fluage de longue durée sous une tension définie, le
tracé des courbes de fluage sous n’importe quelle tension, dans les limites
indiquées. Elle permet aussi dés lors, par une intégration aux différences
finies, de tracer les courbes de relaxation & partir de n’importe quelle
déformation permanente initiale. L’accord est satisfaisant entre les
courbes expérimentales et les courbes tracées par la méthode de calcul
graphique définie. .

Sous des tensions constantes peu inférieures, égales ou supérieures
a celles qui sont autorisées dans les ouvrages précontraints, le fluage
devient sensiblement proportionnel au logarithme du temps (1 + t) apres
une durée initiale, variable selon les cas de quelques heures a quelques
dizaines d’heures, rarement un petit nombre de centaines d’heures.

En général, on ne commettra guére d’erreur en acceptant une durée
initiale de 50 heures 3 100 heures. Il en résulte que si le fluage est
modéré aprés ce temps et n’a augmenté apres dix heures que de peu
d’unités, sinon d’une fraction de 10-°, ’augmentation apreés plus de 125 ans
n’aura guere que sextuplé, septuplé apres plus de 1250 ans. Apreés ces
durées, qui dépassent 1’existence probable des ouvrages, le fluage pourrait
donc étre de l'ordre de quelques 10-4, ce qui est admissible. Les relaxations
correspondantes sont de l'ordre de quelques multiples de 2 Kg/mmz2.

On peut donc concevoir qu’il est ou qu’il sera possible de prévoir,
avec une approximation suffisante, le fluage et la relaxation pendant
la durée probable d’existence d’un ouvrage et par conséquent, de con-
troler suffisamment ces facteurs sur la base de quelques essais aisément
praticables. Des développements non encore préts a la publication sont
en préparation a ce sujet.

Ces dernieres remarques évoquent des préoccupations de sécurité
et conduisent a4 poser la question de savoir a4 quel paramtre il faut
rapporter la notion de sécurité. Ce n’est certes pas la limite apparente
d’élasticité. Nous avons déja indiqué que ce n’est pas non plus la limite
conventionnelle d’élasticité a 2 x 10-* de déformation permanente. C’est
la limite de rupture nominale qui est a considérer. L’on pourrait craindre
cependant que la longue durée d’application de la tension abaisse cette
limite, notamment si ’on se référe a la notion de «limite de fluages énoncée
par Monsieur R. LHERMITE [3], qu’il ne faut pas confondre avec la
limite de fluage définie en téte de cette contribution. Monsieur R. L’HER-
MITE propose d’appeler ainsi la tension la plus faible susceptible de pro-
voquer la rupture si elle est appliquée en permanence. Nous I'appellerons
«tension critique de fluage» pour la distinguer de la limite (inférieure)
de fluage que nous avons définie.

Sans entrer dans les détails, nous croyons pouvoir affirmer qu’aux
températures ordinaires, la tension critique de fluage est inférieure de
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moins de 59, a la limite de rupture nominale, déterminée par un essai
a outrance. Eu égard a la dispersion, cet écart est négligeable. D’autre
part, les ruptures différées se produisent aprés quelques dizaines de
minutes ou & peine plus d’une heure. Apres des durées plus longues, le
vieillissement naturel intervient pour relever la limite de rupture de
quelques 9/, dans les aciers doux ou demi-durs, dans une moindre proportion
mais encore décelable dans les fils tréfilés, malgré leur degré d’écrouissage
considérable. Il est donc vraiment permis de se rapporter a la limite
nominale de rupture pour apprécier le danger de ruine ou la sécurité.

La limite apparente d’élasticité ou palier d’étirage des aciers est,
on le sait, influencée par les conditions d’expériences, notamment par la
rigidité de la machine d’essai et par la vitesse de mise en charge. Ce
dernier facteur notamment influe sur 1’écart entre les valeurs dites
inférieure et supérieure de cette limite [4] [5]. Cette question n’entre
pas dans le sujet et ne sera pas considérée plus avant. Bornons-nous
a noter qu’il est établi que la limite élastique apparente peut étre relevée
fortement (jusqu’a la limite de rupture) par l’accroissement de la vitesse
de mise en charge [6].

Il n’avait pas encore été remarqué qu’elle pouvait étre abaissée sous
I'effet d’une longue durée d’application des charges. C’est ce que nous
avons constaté au cours d’essais de fluage et de relaxation sur des barreaux
d’acier doux et demi-dur, aprés un écrouissage préalable correspondant
4 un allongement permanent d’une fraction de la longueur du palier
d’étirage (1/40e a 9/10e) [7] [8]. En fluage, il a été constaté des allon-
gements considérables, éventuellement voisins de la longueur du palier
d’étirage (c’est-a-dire de l'ordre de 10-2?), sous ’effet d’une tension infé-
rieure de 10 a 20 °/ a la limite apparente d’élasticité. Pour des tensions
supérieures a cette limite, ou pour des tensions inférieures sans amorcage
préalable du palier, le fluage est de I'ordre de 10-°. Les grands allonge-
ments se produisent aprés une heure ou deux (ou davantage) et durent
plusieurs heures, parfois quelques dizaines d’heures. En relaxation, sj
I'on applique une déformation permanente atteignant une fraction du
palier d’étirage, maintenue ensuite constante, aprés un petit nombre
d’heures, la tension est diminuée de 10 & 20 °/ par rapport a la limite
apparente d’élasticité. Or, pour des tensions initiales inférieures ou
supérieures 3 la limite apparente d’élasticité, la relaxation est insigni-
fiante

Le phénomeéne peut étre répété tant que la somme des déformations
permanentes cumulées n’atteint pas la longueur du palier d’étirage.
L’allongement correspondant a ce palier se distingue donc du fluage
ordinaire en-dessons ou au-dessus de la limite apparente d’élasticité comme
8’il était d’une autre nature; la longueur du palier a donc de I'importance
pour les phénomenes d’adaptation.

Le mot de limite est mal avenu pour un élément qui peut subir de
telles variations dans les deux sens; le mot allemand correspondant de
«Grenzey encourt la méme critique. Le terme anglo-saxon «yield points»
y échappe.

Cet abaissement du palier d’étirage en fluage ou en relaxation a été
établi pour la traction simple- Il faudrait vérifier s’il existe en flexion
et en sollicitation composée. Cet abaissement pourrait avoir quelqu’inci-
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dence sur les méthodes de calcul dites du régime plastique et du régime
élasto-plastique, dés que les sollicitations subsistent pendant quelques
heures.

En ce qui concerne la relaxation des tensions résiduelles, par exemple
de soudure, nous avions conclu de I'insignifiance de la relaxation, lorsque
les tensions initiales n’atteignent pas la limite apparente d’élasticité
(2, b), que la relaxation des tensions de soudure est insignifiante en toute
hypothése. Nous jugions en effet, selon les idées répandues en matiére
de plasticité, que si la limite apparente d’élasticité était atteinte, celle-ci
était ensuite maintenue sans diminution pendant I’étirage.

I1 se pourrait, d’aprés les nouvelles constatations relatées ci-dessus,
qu'une relaxation de 10 & 20!°, soit possible dans le cas ou les défor-
mations empéchées atteindraient une fraction du palier d’étirage. Cepen-
dant, comme les tensions de soudure peuvent créer des états de tension
compliqués, cette possibilité demanderait une vérification expérimentale,
qui n’est pas une chose simple.

TABLEAU 1
Valeurs des limites de proportionnalité
]:T:i%:j Di(?::x?;m (Kgll‘nnl") (Kg:zlzm'-) p 0,001 °/, %p 0,0005 *lo p tn %o
P 10 358 25,2 12,10 11,0 10,00
20 15 36,8 24.9 14,15 10,4 8,49
Bb 10 40,2 29,3 12,00 10,5 9,50
19 15 47,5 30,9 17,80 9.8 5,60
23 16 56,8 39,3 23,60 18,6 14,90
30 19 61,7 41,6 21,20 15,8 7,00
S 12 64,1 485 20,00 19,0 17.50
24 15 70,2 43,0 31,12 24,0 14,20
B 25 70,44 45.1 30,80 22,6 15,00
16 15 83,2 - 22,60 13,1 5,70
(84,9)* (66,9, *
27 16 85,2 51,5 37,30 24,9 15,00
A 15 88,3 61,7 36,00 27,0 17,00
37 20 92,1 537 40,20 23,5 13,40
30 20 93,0 00,5 41,20 28,2 16,60
15 15 111,08 = 47,50 415 17,00
5 15 1228 - 64,20 46,2 -
7 9 133,6 - 31,44 25.8 -
9 7 158,5 - 32,75 30,1 26,00
40 5 1585 - 85,00 78,0 35,00
18 5 163,0 . 41,00 328 20,40
38 7 16,4 ~ 65,00 52,0 35,00
21 5 174,7 - 112,00 86.5 50,90
34 3 196,6 - 28,30 21,0 14,00
33 2,5 209,8 - 81,5 71,0 61,10

* Valeurs indiquées par le fournisseur.



186 Ia2. F. campUs
TABLEAU 2
Ruptures différées
I. — Acier doux P. Diametre des éprouvettes polies (7+ 0,01) mm.
Tension (Kg mm?) Rupture Observations

37,80
37,68
37,42
36,90
36,64
36,28
36,12
36,00

[

|

instantanée

apres 2 minutes
aprés 1 minute
aprés 31 minutes
aprés 25 minutes
aprés 55 minutes
pas de rupture
aprés 96 heures

|
!

aprés l'essai de duréz, les éprou-
vettes sont rompues sous
41 Kg/mm’

II. — Acier demi-dur S. Eprouvettes comme ci-dessus.

Tension (Kg mm®) Rupture Observations
61,84
61,19 instantanée
60,97
60,25 aprés 10 minutes
60,00 aprés 22 minutes
60,00 aprés 27 minutes
Une autre ép}'ouvette n'est pas
aprés 16 minutes romyne spria dens ans. Aprde
rompue sous 63,39 Kg/mm?®
59,34 aprés 63 minutes
58,70 ] pas de rupture f aprés l'épreuve de durée, les
; eprouvettes sont rompues sous
58,06 [ aprés 96 heures l 64,44 Kg/mm?
I

1. — F4l tréfilé 40, a 1'état brut, diameétre nominal de 5 mm.

Tension (Kg mm?®) Rupture Observations
158,59 instantanée
5 ] 3 _ .
v f;lésmé'gin pus instanta La tension de rupture instanta-
née du fil rompu aprés 19 min.
157,00 1 fil rompu aprés 19 m. est 158,07 Kg/mm®. Le fil non

1 fil non rompu apres
1 an

rompu aprés 1 an est ensuite
rompu sous 159,78 Kg/mm?®
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RESUME

Il est rendu compte, d’'une maniére tras succinte, des résultats d’essais
de fluage et de relaxation effectués a la température ordinaire sur des
éprouvettes d’acier de natures trés diverses, allant de l'acier doux aux
fils tréfilés les plus durs. Diverses notions sont définies (limite de fluage
et de relaxation, tension critique de fluage) et rattachées aux notions
correspondantes de 1’essai de traction simple de courte durée (limite de
proportionnalité, tension de rupture). Il existe une proportionnalité entre
les déformations permanentes instantanées et le fluage, qui varie avec
la nature de l’acier. Enfin, pour les aciers possédant un palier d’étirage.
le fluage et la relaxation permettent un abaissement appréciable de la
limite apparente d’élasticité (Yield point, Streckgrenze).

SUMMARY

A brief account is biven of the results of creep and relaxation tests,
performed at normal temperature, on test bars made of different kinds
of steel, from mild steel to the hardest wiredrawn steel strands. Several
notions are defined (creep and relaxation limit, critical creep stress)
and related to the corresponding notions of the short time tensile test
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(limit of proportionality, tensile strength). Between the instantaneous
permanent deformations and creep there is a ratio, that varies with the
type of steel. In the particular case of steel with a yield point, creep
and relaxation allow yield point to be greatly lowered.

ZUSAMMENFASSUNG

Es wird auf eine sehr gedringte Art und Weise Rechenschaft
~ abgelegt iiber die Resultate der Kriech- und Entspannung versuche von
sehr verschiedenartigen Probekorpern aus Stahl bei normaler Temperatur.
Gepriift wurde der ganze Bereich von weichem Stahl bis zum hirtesten
gezogenen Draht. Verschiedene Begriffe haben sich dabei als charak-
teristich erwiesen (Kriechgrenze und Entspannungsgrenze, kritische
Kriechspannung) und konnen auf die entsprechenden Begriffe des ein-
fachen Zugversuches von kurzer Dauer zuriickgefiihrt werden (Propor-
tionalitatsgrenze, Bruchspannung). Es besteht eine Proportionalitit
zwischen den bleibenden Deformationen aus kurzzeitiger Belastung und
dem Kriechen, die mit der Natur des Stahles variiert. Weiter erlaubt das
Kriechen und die Entspannung fiir Stahlsorten, die im Spannungs/
/Dehnungsdiagramm eine Streckgrenze aufweisen, eine nennenswerte
Senkung der Streckgrenze.

RESUMO

Relata-se, resumidamente, os resultados de ensaios de fluéncia e de
relaxacdo efectuados a temperatura normal com barretas de aco de
diversas qualidades, desde o ago macio aos mais duros fios trefilados.
Definem-se varias nocoes (tensdo critica de fluéncia) que se relacionam
com as noc¢oes correspondentes do ensaio de traccdo simples de curta
duracio (tensdo de proporcionalidade, tensdo de rotura). Existe uma
prvop'orcion.alida.de entre as deformacdées permanentes instantineas e a
fluéncia que varia com a natureza do aco. Para os acos que apresentam
um patamar de estiragem, a fluéncia e a relaxacio permltem um abar
xamento apreciavel do limite aparente de elasticidade.
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The authors give the calculated deflections of their portal frame
when it is just on the point of collapse, obtained by the method described
by Symonds and Neal [9]. In practice, it may be of greater interest to
be able to calculate the deflections before this stage is reached, but after
plastic deformation has occurred at certain sections. Unfortunately, such
calculations are difficult, since it is not known a prior: at which sections
plastic hinges occur at a given load. Hence several analyses may have
to be made before the correct solution is obtained. It is thus desirable
to use a rapid method for setting down the equations for the general case,
making no assumptions regarding the positions of the hinges. A conve-
nient procedure based on an adaptation of the elastic traverse method
of analysis [10] will be described, and illustrated by reference to the
portal frame discussed by Baker and Eickhoff.

The principle of the traverse method for elastic members is shown
in Fig. 1(b). The prismatic member AB [Fig. 1(a)] is subjected to
transverse loads, together with terminal moments M, and M. The
actual deformation of the centre line may be replaced by two angular
discontinuities at the third points as shown in Fig. 1(b). The values

| 1
2EI(1\IA—MFA) and ~2I¢]I()IB—MFB)

of the discontinuities are —
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where M, and M s are the fixed-end moments due to the transverse

loads, |1 is the length of the member, and E I is its flexural rigidity.
Suppose that the bending moment at some point C in the member,

distance » from A, reaches the full plastic value M, [Fig. 1(c)]. It will

TRAVERSE METHOD FOR ELASTIC AND
ELASTIC~ PLASTIC MEMBERS.
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be assumed that the shape factor of the member is unity, so that all
plastic deformation is confined to the sections at which full plasticity
occurs. The total deformation of the member then includes a plastic
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hinge rotation 0 ¢ [Fig. 1 (d)], and this must be added to the usual angular
discontinuities corresponding to elastic flexure to obtain the total equi-
valent deformation [Fig. 1(e)]. In general, it will be sufficiently
accurate to add the plastic hinge rotation 6 to the nearest third point
of the member (including the ends), thus simplifying the calculations
when the member forms part of a rigid frame.

The generalised rotations which are assumed when analysing the
pitched roof frame described by Baker and Eickhoff are shown in Fig. 2.
Since the loads W and H are applied at joints, no fixed-end moments

h,
___B-‘r/, _’ H
| _ep
|
|
|
b
h 1.4 2 I,M"

O ELASTIC FLEXURE ROTATIONS,
@ POTENTIAL PLASTIC HINGES.
FiGc. 2

.

occur in the expressions for the elastic flexure rotations. The bending
moments at A, B etc. are denoted by Ma. Mg. ete., moments being accounted
positive when they produce tension on the inside of the frame. Potential
plastic hinge positions are at the five joints, and arbitrary rota-
tions 04, 6, ete. are ascribed to these sections. These rotations are
accounted positive when they produce deformation convex to the inside
of the frame. The symbols EI, and E I, denote the flexural rigidities
of the frame and base beam respectively, 1 is the span, h, tha height to
eaves, h, the height from eaves to apex, and s is the length of a rafter.

The requirements of frame continuity lead to three equations,
as shown in Fig. 3. Taking 1= 192 inches, h, = 96 inches, h, = 37.2
inches, s = 102.9 inches, EI, = 573 x 10° tons inches and EI, =
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= 34.0 x 10°> tons inches, and expressing the bending moments in tons
inches, the equations become

0.640 Mo+ Mg +1.030 My +Mp+0.645 Mg

1)

+0.76>X105 (0, +93+0p+0p+05)—0 (
0.649 Mo+ Mp—Mp —0.649 Mg ()
'f'(.).96><103 (9‘_\‘{"93——9]: —-9(;):0 -
1.020 Ma+Mp+0.278 Mp+Me+1.525 Ma 3)

+4.64><103 (308 0, +05+0 ¢+ 3.08 0g)=0

In addition to these equations, there are two equations of equilibrium
relating the bending moments to the applied loads. These may be obtained

FLEXURAL EQUATIONS (3)

X - 0
y
I
!
Y
o - o ®
Exe-‘-o @
D y8 =0 ®

F1G. 3

by considering the virtual work equations for two independent mecha-
nisms, as shown in Fig. 4. When numerical values for dimensions are
inserted, it is found that

—MA+Mg—Mp+Me=90 H 4)
—Mp+2Mp—1.770 Mx+0.770 Mag=96 W+ 744 I )]

The above five equations are sufficient to determine all the moments
and rotations at any given values of W and H.
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At each joint in the frame, there is either no plastic hinge and the
members are elastic, that is

0—10 and -—\[p(\[\]\[p
or full plasticity occurs, in which case,

if 0>0, then M=M ,, and

if 0< O, then M = — M Pe

Hence, whatever the loads, there are five unknown numerical quantities.
When performing an analysis, the assumption has to be made regarding

EQUILIBRIUM EQUATIONS (2)

which joints have become fully plastic. The correct assumptions will
lead to a solution in which all the above inequalities are satisfield. It is
evident that a moment in excess of M, denotes a hinge position where
none has been assumed, while a hinge rotation of the wrong sign denotes
that a hinge has been inserted where the frame is actually still elastic.
The correct solution may thus be obtained by trial and error, or alterna-
tively by tracing the formation of the hinges as the loads are increased.

13
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The solutions of equations (1) to (5) for the pitched roof frame of
Baker and Eickhoff are summarised in Table 1 for each load at which
a new plastic hinge just forms. The theoretical and experimental load
deflection relations are compared in Fig. 5, the loads at which the various
sections first become plastic being indicated. The theoretical deflections
are less than the actual values, due presumably to

1) the incomplete rigidity of the joints, and
2) the spreading of the plastic zones either side of the fully plastic
sections.

The calculated deflections at the point of collapse are in agreement
with the authors’ values. It is interesting to note that, whereas the
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F16. 5. Experimental and theoretical deflections of portal frame

order in which the resin cracks were observed was F, B, D, G, the theore-
tical order for the formation of the plastic hinges was D, F, B, G. The
late recording of yield at D may have been due to the dlfflcultles of
observation (see Fig. 4 of authors’ paper), and it is probable that yield
did occur first at that section,
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TABLE 1

Summary of elastic-plastic analysts for pitched portal frames

|
Horizontal Load H (tons) 1.70 1.70 1.70 ‘ 1.70 1.70
|
Vertical Load V (tons) 0 11.02 11.66 | 12.93 12.95
Positions of Plastic B D DR | D F. B [DF.BG
Hinges ‘ T
|
Ma -43.5 56.7 69.0 i 81.0 83.8
| I
Mg 21.0 -164.2 -182.9 -247.0 ‘ -247.0
Bending
Moments Mp 139 247.0 247.0 247.0 247.0
(Tons Inches) |
MrFr -43.2 -228.4 ’ -247.0 -247.0 -247.9
Mg 55.5 155.7 168 0 244.0 247.0
6a 0 0 0 0 0
|
op 0 0 0 0 -0.92
Hinge
Rotations 6D 0 0 3.74 20.12 21.38
(Radians X 10 —2) | ‘
OF 0 0 0 -15.14 ’ -16.14
6G 0 0 0 Il 0 0
Vertical Deflection at D
(inches) 0.049 0.857 0.983 1.678 1.736
Horizontal Deflection
at B (inches) 0.206 -0.107 -0.156 -0.140 -0.162
Horizontal Deflecti
at F (inches) 0.243 | 0.556 | 0.605 | 1.161 | 1.185
REFERENCES

10. STEWART, R. W.— Analysis of Continuous Structures by Traversing the Elastic
Curves. Trans. Amer, Soc, Civ. Engrs. 1926, Vol. 101, p. 105.
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SUMMARY

The elastic traverse method of structural analysis is adapted to the
calculation of deflections in rigid-jointed elastic-plastic structures at all
stages up to plastic collapse. Theoretical results are obtained for the
portal frame described by Baker and Eickhoff, and are compared with
the experimental values.

ZUSAMMENFASSUNG

Die elastische Methode der Baustatik wird auf die Berechnung der
Durchbiegungen wvon elastisch- plastichen Konstruktionen mit biege-
steifen Stossen auf allen Stufen bis zum plastischen Bruchzustand ange-
wendet. Die theoretischen Ergebnisse fiir einen Portalrahmen werden
verglichen mit den experimentellen Werten.

RESUMO

Aplica-se o0 método de calculo elastico & determinacio das flechas de
estruturas elasto-plasticas com nés rigidos em todos os estados de equili-
brio até & rotura plastica. Comparam-se os resultados tedricos obtidos
para o portico descrito por Baker e Eickhoff com os valores experimentais
correspondentes.

RESUME

Les auteurs appliquent la méthode de calcul élastique a la détermi-
nation des fléches de charpentes elasto-plastiques a noeuds rigides dans
tous les stades d’équilibre jusqu’a la rupture plastique. Ils comparent
les résultats théoriques obtenus pour le portique décrit par Baker et
Eickhoff avec les valeurs expérimentales correspondantes.
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Comportement des viaducs sous rails, en macgonnerie,
sous les actions dynamiques

Behaviour of masonry railway bridges under dynamic loading

Das Verhalten von gemauerten Eisenbahnviadukten unter
dynamischer Belastung

Comportamento dos viadutos de caminho de ferro, de alvenaria,
submetidos a accoes dinamicas

M. PERROUSSET M. JANIN
Ingénieur a la Région Nord Chef d'Etudes a la Région Nord
de la S. N. C. F. de la S. N. C. F.
Paris

Etant donné le petit nombre des publications faites sur le sujet (%),
nous croyons devoir rendre compte d’essais effectués en 1953 et 1955 sur
le comportement, au passage des charges roulantes, du viaduc de Comelle,
situé aux abords de Chantilly, sur la ligne de Paris a Lille.

Description de louvrage et mesures effectuées

Il s’agit d’un ouvrage en maconnerie, a 2 voies, de 325 m de longueur,
constitué par 15 arches en plein cintre de 19 m d’ouverture, sur piles
élancées, de 2,70 m d’épaisseur aux sommets, les 7 piles centrales ayant
des hauteurs voisines (24,50 m a 25,15m).

Construit en 1856-1858, cet ouvrage, sans piles-culées, est trés remar-
quable par sa grande légéreté, ainsi qu’il ressort du diagramme compa-
ratif de Séjourné (?).

Le viaduc est actuellement en bon état, aprés renforcement, en 1935,
des voltes d’élégissement et, en 1938, d’une culée et de la volite contigiie

(') Des essais intéressants ont bien été effectués au viaduc de I’Escaréne (ligne de Nice a Coni),
sous la direction de MM. MARTINET et BASTIEN, puis, récemment, & celui de Barentin (ligne de Paris au
Havre), mais ils n’ont pas été publiés.

(*) Séjourné «Grandes Voiitesy — Tome vI — Bourges — 1916,
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C’est en vue de relever la vitesse de 120 a 140 km/h et compte
tenu des vibrations de 'ouvrage que les essais suivants ont été effectués.

Ils ont comporté la mesure des variations de fleche et d’ouverture
de voltes, la mesure des vibrations longitudinales, transversales et verti-
cales a basse fréquence, a l'aide de sismographes mécaniques, et la
détection des oscillations de fréquence élevée, grace & un capteur électro-
dynamique Philips GM 5520. Les oscillations longitudinales de basse
fréquence ont été, en outre, mesurées directement par rapport a une
base fixe.

Résultats des mesures

1 - Les mesures de fleches et d’ouvertures de voiite ont permis de
vérifier le fonctionnement de ce type d’ouvrage, devenu classique depuis
les travaux de MM. GRELOT, VALETTE et LOSSIER.

2 — L’amplitude des oscillations verticales et transversales est assez
forte, mais sans dépasser les valeurs observées sur d’autres ouvrages.

3 — En dehors d’oscillations a fréquence élevée, le passage des charges
provoque, dans certaines conditions, des oscillations & basse fréquence
(1,6 Hertz environ), d’amplitude relativement forte (+ 1,2 mm) et de
forme presque sinusoidale, qui font l'objet de l’exposé suivant.

Oscillations longitudinales a basse fréquence

L’aspect de ces oscillations est donné par la Fig. 1 qui reproduit,
outre le mouvement d’un des sismographes installés dans les wvolites
d’¢légissement de la pile 9 la variation de la fleche de la voilite 9-10.

On constate, ce qui est général, que les fleches et contre-fléches
correspondent au passage du convoi sur la voilte expérimentée et sur les
quatre volites encadrantes.

Mais, en outre, le sismographe enregistre un mouvement périodique
de longue durée, nettement ressenti par un observateur placé sur l'ou-
vrage, et dont voici les caractéristiques:

1 - Ce type de vibrations ne se produit avec netteté que pour des
vitesses d’environ 90 & 130 km/h. Au-dessous et au-dessus de ces vitesses,
les mouvements sont & peu prés apériodiques et de durée beaucoup plus
courte. "

2 — 11 existe un maximum d’amplitude entre 100 et 110 km/h.

3 — La fréquence des oscillations est indépendante de la vitesse.

4 — Le mouvement s’amorce dés que le train aborde le viaduc et se
poursuit aprés le dégagement de 'ouvrage, avec sensiblement la méme
fréquence.

5 —Cet ébranlement du viaduc, qui apparait nettement au passage
d’'un train de voyageurs ou d’une rame automotrice, cependant moins
lourde, est trés atténué pour une machine isolée; son amplitude croit’
avec le nombre de voitures du convoi.
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6 — Les piles oscillent en phase, mais les amplitudes sont nettement
plus faibles:

a) pour les piles situées preés des extrémités du viaduec,

b) pour une méme pile, si I’on se place, non plus dans les voltes
d’élégissement, mais sur la plateforme des voies.

7 — En général, 'amplitude des oscillations présente deux maximums;
ils correspondent sensiblement aux moments ou chaque moitié du viaduc
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F1c. 1. Comportement des viadues en magonnerie a4 voflites multiples
sous les actions dynamiques

est chargée; les oscillations se trouvent, par contre, amorties lorsque
le viaduc est chargé symétriquement.

Essai d’interprétation

Les quatre premieres caractéristiques sont typiques des phénomenes
de résonance. Il s’agit certainement ici d’une mise en vibration du viadue
sur des fréquences voisines de sa fréquence propre d’oscillation par suite
de ce que M. BRUKMANN appelle «effet d’intervalles (3).

Il s’agit en fait, et c’est ce qui rend le prénomene si remarquable,
de la superposition de deux effets d’intervalle de périodes trés sensi-
blement égales (¢).

(*) BRUCKMANN — Briickenmesswesen, Briickenschwingungen und Briickenbelastbarkeit — «Der
Eisenbahnbau» octobre-novembre 1950.

(") L’effet d’intervalle dG aux joints de rails n’est pas a considérer, car le phénoméne a méme
intensité sur les deux voies dont 'une est armée de rails sans joints.



200 Ibl. WM. PERROUSSET et M. JANIN

1° - Effet d’intervalle di & Uégalité d’entr’axe des voiites

Par suite de la flexibilité des piles, leur sommet recoit des impulsions
longitudinales au passage d’une charge isolée, ainsi que l’ont montré
Rabut, Séjourné et les auteurs déja cités (°). Les entr’axes étant égaux,
les impulsions se suivent 3 intervalles égaux.

2° — Effet d’intervalle di a la composition du train

Les bogies des voitures a voyageurs modernes et des rames automo-
trices utilisées sur la ligne sont groupés deux par deux aux extrémités
des voitures consécutives et leur charge peut é&tre considérée comme
concentrée a ces extrémités; pour des voitures de méme longueur, ces
charges sont donc équidistantes.

«L’intervalle» du viaduc est de 21,70 m (entr’axe des piles); celui
du train varie de 20,80 m & 23 m (longueur des voitures a voyageurs).

Les deux effets d’intervalle sont donc sensiblement en phase et
s’ajoutent.

Le capteur Philips a enregistré avec précision la fréquence des
oscillations propres de l'ouvrage (1,38 Hertz), lorsque, le train ayant
dégagé le viaduc, les oscillations basse fréquence ne sont plus masquées
par celles de 25 Hertz. Cette fréquence correspond a des ébranlements
donnés par un essieu circulant a 108 km/h sur des volites espacées
de 21,70 m: c’est bien autour de cette vitesse que s’observent les plus
fortes oscillations.

Mais, bien qu’il y ait résonance, les amplitudes ne dépassent
pas + 1,2 mm, limitation qui peut s’expliquer comme suit:

a) Le coefficient d’amortissement des ouvrages en macgonnerie
est, en principe, assez grand et, en fait, les oscillations libres
du viaduec, aprés passage des charges, ne comportent qu'une
vingtaine de périodes.

b) Les éléments perturbateurs suivants interviennent:

Les impulsions données 4 une méme pile par deux charges situées
de part et d’autre sont en opposition de phase; les impulsions données
par la machine d’un train ne sont pas en phase avec celles des voitures;
la fréquence propre de l'ouvrage varie avec la position et le poids du
convoi; la longueur des voitures n’est pas exactement égale a 'entr’axe
des piles.

Toutes ces causes modifientl I’allure de la courbe de résonance, d’une
part, en réduisant la valeur maximum des amplitudes, d’autre part, en
élargissant la bande de fréquences excitatrices possibles.

() RaBUT — «Comptes rendus de I’Académie des Sciences» — T. 159 page 652 (cité par Séjourné —
«Grandes Voltes»). s
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Nocivité comparée des diverses catégories d’oscillations

Pour classer les différentes vibrations constatées, au point de vue
de leur nocivité, nous utiliserons, dans le tableau ci-apreés, I’échelle des
degrés «PALs» de la norme allemande DIN 4150 (°) et le «taux d’éner-
gie ER» proposé par M. F. J. Crandel (7).

Nature dos oscillations Vitesse Degré Taux d’énergie
maximum PAL ER
longitudinales haute fréquence ... (25 Hz) 0,42 cm/sec 19,4 0,0007
transversales haute fréquence ... (50 Hz) 0,562 c¢m/sec 21,5 0,0011
verticales ... ... ... ... ... ... ... (25 Hz) 1,00 cm/sec 27,0 0,004
longitudinales basse fréquence ... (1,5 Hz) 1,1% cm/sec 28,0 0,005
transversales basse fréquence ... (1,5 Hz) 1,40 e¢m/sec 30 0,008

Le seuil de nocivité pour les constructions peut étre pris égal, soit
a 35 degrés PAL, soit 3 ER = 0,3. Pour un mouvement sinusoidal, ces
seuils correspondent respectivement a4 des vitesses maximums de vibra-
tions de 2,5 cm/sec et 8,7 cm/sec. Cette divergence correspond sans doute
au fait que le seuil de 35 PAL s’applique aux vibrations continues et le
taux d’énergie ER = 0,3 aux explosions.

Le seuil de nocivité des ébranlements d’un ouvrage d’art, sous les
charges roulantes, doit étre intermédiaire.

Le tableau ci-avant montre que les oscillations longitudinales, habi-
tuellement négligées, ont des valeurs du méme ordre que les oscillations
verticales et transversales, mais qu’aucune des valeurs n’atteint le seuil
de nocivité le plus bas (35 PAL). La tenue du viadue n’a d’ailleurs pas été
compromise depuis les réparations effectuées il y a plus de 15 ans.

Conclusions générales

Le phénoméne de résonance peut ne pas toujours se trouver limité
comme dans le cas cité et la prudence nous dicte les conclusions suivantes:

1°) Dans le cas, — fort rare maintenant, peut-on penser —, de I’étude
d’un viaduc a voites multiples égales sur piles de grande hauteur, il
semble souhaitable de parer dans toute la mesure possible au risque
de résonance.

En raison de la complexité de son calcul, il parait difficile de placer,
a coup sir, la fréquence propre en dehors des zones de fréquences exci-
tatrices possibles.

(®) «DIN Vornorm 4150» — Juillet 1939.
() F. J. CranNpEL — «The Journal of Boston Sty of Civil Engineera», Avril 1949,
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Par contre il semble qu'on puisse limiter l'’effet d’intervalle:

—soit en faisant varier l'ouverture des voutes ou méme I’épaisseur
des piles (®);
'— soit en rompant 'ordonnance a intervalles suffisamment rappro-
chés par des volites nettement plus petites ou des piles- culées (V).
Il serait bon également de choisir un entr’axe assez nettement
différent de la longueur des voitures.

2°) Pour des ouvrages existants, 'augmentation des vitesses ou la
mise en service de rames homogenes de véhicules d’un type nouveau peut
faire apparaitre un régime d’oscillations susceptible d’accélérer le vieillis-
sement de ’ouvrage.

RESUME

Le passage de groupes d’essieux équidistants, sur des viaducs longs,
a voliites égales, peut engendrer, & certaines vitesses, un phénomeéne de
résonance, d’autant plus important que la distance des groupes d’essieux
est voisine de I'ouverture des voutes.

Les auteurs exposent le cas observé sur un viaduc de la ligne de
Paris & Lille et préconisent les moyens propres a limiter ce phénoms2ne.

SUMMARY

Equally distant groups of axles travelling on long viaducts with
equal span arches can produce, at certain speeds a resonance phenomenom
which becomes stronger as the distance between the different groups
of axles is nearer the span of the arches.

The authors report a case observed on a viaduct of the Paris to Lille
railway and suggest processes to limit such phenomena.

ZUSAMMENFASSUNG

Der Durchgang von aequidistanten Achsgruppen auf langen Via-
dukten mit gleichen Bogen kann, bei gewissen Geschwindigkeiten, zu
Resonanzerscheinungen fiihren die um so bedeutender sind, als sich
der Abstand der Achsgruppe der Offnungsweite der Bogen néahert.

Die Autoren beschreiben einen beobachteten Fall der Linie Paris-
-Lille und zeigen geecignete Moglichkeiten auf zur Einddmmung dieser
Erscheinung.

(*) Comme Va fait Séjourné pour l'esthétique des viaducs de Nice & Coni,

(®) Cf. Morandiére: «On divise souvent les longs viaducs de chemin de fer par des piles-culées afin
de rompre la transmission des vibrations et de parer en méme temps aux chances d’accidenta».

Par contre, Séjourné décréte: «Ne plus faire de piles-culées ... organes-témoins reproduits par
traditiony,
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RESUMO

A passagem, sobre viadutos compridos, de arcos iguais, de grupos
de eixos equidistantes, pode dar origem, a certas velocidades, a um fené-
meno de ressonancia, tanto mais importante quanto menor for a diferenca
entre o espacamento dos grupos de eixos e o vao dos arcos.

Os autores expoem o que se observou num viaduto da linha de
Paris a Lille e preconizam os meios para limitar o referido fenémeno.
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Fatigue resistance of prestressed concrete beams *

Der Widerstand von Spannbetonbalken gegen dynamische
Beanspruchung

Resisténcia a fadiga de vigas de betao preesforcado

Résistance a la fatigue de poutres en béton précontraint

P. W. ABELES
London

With most materials it is usual to investigate the endurance limit
based on a resistance of one million or several millions of repetitions
for a range from zero to the maximum loading. This applies to parts
of machines or structures of relatively small dead weight, (e. g. railway
sleepers). However, for ordinary constructions in civil and structural
engineering the range of loading is greatly reduced in view of the
substantial permanent dead load. It will, therefore, suffice for road and
railway bridges to ascertain whether the required factor of safety
against failure is still available in a static loading after a fatigue loading
for the range of the ordinary static live load had previously been
applied. Where an increase in loading may be expected in the future,
it might be of interest to ascertain, in addition, the endurance limit of
the structure based on the lower limit of the range equalling the dead
weight. However, such a test is for the present state of the structure
only of secondary importance, since the safety against static failure
load after a fatigue loading in the range of the present live load is of
primary importance. Investigations about ultimate load resistance after
previous fatigue loading were carried out on most specimens at the tests
of British Railways at Liége 1951 [1] and Derby 1954 [2].

These fatigue tests of British Railways have definitely proved that
freedom from visible cracks can be obtained for a range of approx.
750 1b/in? for a maximum tensile stress of 650 Ib/in? even if short
microscopic cracks may have developed already at a load corresponding

(*) Another contribution presented at the same time under the title «Impact Resistance of Pres-
tressed Concrete Mastsy will appear in the 17'" Volume of the Publications.
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to a tensile stress of 500 Ib/in*. These microscopic cracks of short length
will open and close millions of times without the occurrence of visible
cracks, as has been shown in paper [2]. If the range of loading is increased
from 750 lb/in? to, say, 2,000 lb/in? the maximum tensile stress will be
reduced from 650 lb/inz to, say, 400 to 500 lb/in% if freedom from
visible cracking is to be obtained. This will have to be ascertained
by tests.

The tests [1] and [2] have also proved that after visible cracks
have developed, many millions of repetitions of loading may be applied,
during which the cracks open and close and still the full serviceability
of the construction is retained, as seen in Figure 1. This shows 3 load
deflection curves, one at the first loading, the other after 583,000 and

FATIGUE TESTS
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the third after 747,000 cycles, the last curve approximating also that
after 1 million cycles. The modulus of elasticity at the first loading
is 6.96 x 10¢ lb/in? and after 1 million cycles the elastic modulus in the
range of effective prestress is 6.68 x 10¢ lb/2. In spite of this dynamic
loading of varying range and individual static overloadings, as shown
in Fig. 1, the secant moduli of elasticity, including the set, for loads
of 6 and 7 tons (corresponding to nominal tensile stresses of 650 and
955 1b/in?) amount to 5.38 x 10¢ and 5.31 x 10¢ 1b/in? respectively, which
high values prove the very high degree of serviceability after the pre-
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vious history with its severe loading . Both the deflection and the maxi-
mum width of cracks, which determine serviceability are very small.

These facts are in great contrast with the views expressed by
Prof. Freudenthal in [3] and [4] based on the assumption that non-linear
creep may occur. Non-linear creep would occur only if the compressive
stress exceeds approximately 1/3 of the concrete strength. Prof. Freu-
denthal advocates higher prestress to avoid cracking, although he says
himself on page 927 «The principal advantage of prestressing, i. e. the
raised limit of serviceability, may thus be partly lost when the prestress
is too high». This shows the crucial point. There is a vicious circle.
A too high prestress causes excessive creep and thus a great part of the
prestress may become ineffective. It is, therefore, important to assess
the losses correctly with a safe, but not excessive, margin and to avoid
too high compressive stresses under working load or the use of non-bonded
post-tensioned steel.

With regard to the influence of sustained loading upon deformation,
certain precautions appear to be advisable in view of the lack of research
data, but the conditions cannot be worse than those due to a corresponding
fatigue loading. In fact, the influence of sustained loading may be
compared with that of dynamic loading, and it is suggested that compa-
rative tests be carried out which would give a key to obtain the influence
of a long sustained loading by a short dynamic test. When relating
serviceability to cracking, as Prof. Freudenthal does, the great advantage
of prestressed concrete as a ductile heterogeneous material when approa-
ching failure (i. e. its reversibility) would be disregarded and brittle
constructions obtained, like the monoliths in stone used as beams by
our early ancestors, but only with the difference of reduced depth.
It would appear that Prof. Freudenthal has arrived at his idea of consi-
dering cracking as the limit of serviceability from an entirely theoretical
basis on the lines of rheology, thinking of a newly created, homogeneous
material as originally presented by M. Freyssinet. However, it is just
the combination of an elastic behaviour under ordinary conditions with
a ductile behaviour under excessive load which makes prestressed con-
crete a particularly attractive matertal. It is the reversibility of ductile
behaviour, even after heavy fatigue loading, which is its outstanding
advantage.

Great ductility is of utmost importance in an atomic age when
explosions may occur and the structures ought to be capable of absorbing
shock. It is a marked advantage of prestressed concrete as compared
with ordinary reinforced concrete that the serviceability is retained
even if at an occasional overloading cracks develop, since these cracks
will close even after many million repetitions, as already stated.
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SUMMARY

The essential features of prestressed concrete under dynamic loading
are discussed. Freedom from visible cracks has been obtained for a
range of 750 lb/in* and a maximum tensile stress of 650 lb/in:. Many
millions of loadings may be applied with hair cracks opening and closing,
without the secant modulus of elasticity being appreciably reduced, as
compared with the tangent modulus at first loading.

ZUSAMMENFASSUNG

In diesem Beitrag sind die wesentlichen charakteristischen Merkmale
des Verhaltens von Spannbeton bei dynamischen Beanspruchungen be-
sprochen. Sichtbare Risse waren nicht 'wahrnehmbar fiir ein Belastungs-
bereich entsprechend einer Spannung von 52.5 kg/cm? mit einer grossten
Zugspannung von 45.5 kg/cm?  Viele Millionen Lastwechsel konnen
erfolgen, wobei sich Haarrisse o6ffnen und schliessen, ohne dass der auf
die Gesamtverformung bezogene Elastizititsmodul wesentlich geringer
als derjenige bei erstmaliger Belastung ist.

RESUMO

O autor discute as caracteristicas principais de comportamento do
betao preesforcado submetido a cargas dindmicas. Nota a auséncia de
fissuras visiveis para um intervalo de 52,5 kg/cm? e uma tensido maxima
de traccao de 45,5 kg/cm2, As solicitacbes podem repetir-se muitos
milhoes de vezes, provocando a abertura e fecho de fissuras muito finas,
sem por isso diminuir de maneira apreciavel o médulo de elasticidade
em relacio ao moédulo correspondente a carga inicial.

RESUME

L’auteur discute les caractéristiques essentielles de comportement
du béton précontraint soumis & des sollicitations dynamiques. Il remarque
I’absence de fissuration visible pour un intervalle de 52,5 kg/cm? et une
contrainte maximum de traction de 45,5 kg/cm2. Les sollicitations peu-
vent étre répetées plusieurs millions de fois, en provoquant I’ouverture
et la fermeture de fissures tres fines, sans réduire de manidre appréciable
le module d’élasticité par rapport au module correspondant a la charge
initiale.
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This paper deals with the problem of the free and forced vibrations
of a three span Gerber beam which are studied by means of the funda-
mental differential equation, the results being extended to the behaviour
of a Gerber bridge submitted to vibration.

In order to obtain the vibration displacement of the three span
Gerber beam shown in Fig. 1 (a), a different function is usually used for
each of the five elementary parts. Thus, as the number of boundary condi-
tions increases, the frequency equations become very difficult to solve.
In order to eliminate this difficulty the following method is used.

A simple beam A’ F’ (Fig. 1 (b)) is considered, the span, the cross
section and the material of which are the same as the Gerber beam AF.
Concentrated external forces equal to the periodic reactions Ry, R, which
occur on the beam at the intermediate supports B, E of the Gerber beam
during the vibration, are applied at the corresponding points B’, E’ of
the simple beam A’ F’. Next, pair moments M, M |, are applied at points
C’, D’ on the simple beam A’ F’ corresponding to hinges C, D of the Gerber
beam. When considered this way, the vibration characteristics of the
Gerber beam in question become clear if the vibration of the simple beam
is solved.

I. Free vibration of a thrde span Gerber beam
As stated above, the free vibration of the uniform section Gerber

beam AF shown in Fig. 1 (a) can be substituted by that of the simple
beam A’ F’ (Fig. 1 (b)) subjected to periodic support reactions Rs. Rg,

14
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and pair moments M., M,,. The fundamental differential equation of
this simple beam can be simplified as follows

0 oty 0%y
A——=yg(x,t 1
L e AT =D (1)

where: E: Young’s modulus of beam material
1: Geometric moment of inertia of beam
o: density of material
A : sectional area of beam

g (x, )=Rp U; (x—1)+h M¢ Uy (x—1a) +

2
—{——ll )[]) Um (X—-15)+RE I_T, (X-—-14) ( )
where: U; (x—1): Unit Impulse Function
—rm (xﬁvlm); .
=1im{2 U (x—lu—=)=U(x—1,=2 9+ U (x=ln+22)=2U (x—lnt:)}/:3(3)

S —» 0

This U,, is called the pair moment function. U: unit step function.
The general solution of this equation can be expressed as the product
of the normal function and time function.

1 y -~ — £ y(x, ) —q@®) Y (x)
7
/ 7 Using this  (t), R and M become
7 R(t)=q (t) R,
Ve ] M (t) =q (t) M()
Fi6. 1(a)
where R,, M, are constants correspon-
A 8 < Ll £ ding to the amplitude of R, M.
= 1\" My 2 Therefore the form of the normal
RE function can be transformed into the
Fic. 1 (b) following expression.

a1l
Y x)= Y (sinh Ax+sm ix)+ -\——ﬂ(sinh 72X —sin 2x)

- [ 2)\.

! "II{OIB [sinh 2 (x —1p) —sin 2 (x —11)]. U(x—1y)

—

h Moc sinh 2 (x — Ig) +sm 2 (x—15)L |

'r

\ — 12) (4)

4
4

}11};;1) [sinh 2 (x — 15) +sin 2 (x — ]5)] U(x—15)

Rog | . . I
+ ‘_’EII).3 [sinh X (x —1g) —sin % (x —1)]. U(x—1,)

+




DYNAMIC BEHAVIOUR OF A GERBER BEAM 211

Adopting the boundary conditions at supports B, E, F and hinges
C, D, six equations are established from which the ratios of the coefficients
can be determined by leaving one unknown coefficient. Thus the normal
function Y (x) is determined. Next, the following frequency equation is
derived by eliminating all unknown coefficients.

sinh 2 1, —sind 1, 0
sinh 2 14 sina lg sinh 2 (Ig—1{) = sin 2 (I —1,)
sinh 2 15 sins 1y sinh 2 (I —1;) + sin 2 (I;— 1))
sinh A 1, —sina 1, sinh 2 (Iy— 1)) —sin 2 (1, —1y)
0 —sink 15 —sin 2 (I5—1))
sinh 2 15 0 sinh 2(13—1y)
0 0 0
0 0 0
sinh A (Is—Ily)—sin 2 lz—1y) 0 0 _0
sinh 2 (I;—ly)+sinz(ly—-1y)  sinh 2 (Iy—15)+sina (l3—15) 0
sin & (I3—15) sin 2 (I5—15) —sin(ls—1y)
sinh 2 (13—1o) sinh 2 (I5—15) sinh 2 (ls—1) | (5)

On the other hand, the following relation is obtained with constants
J\j, gj.

q;j (t):A, sin (“.i t+ :TJ') (6)

"BI ..
’r‘;\

and }; is the j*» root of eq. (5). If 7; is introduced into the normal func-
tion eq. Y(x), function Y,;(x) of the vibration of the jt* order including
any one constant becomes determined.

where

o

II. Forced Vibration with Damping
(1) Free periodic force

The case when a periodic exciting force acts at a point x = ¢ on the
beam will be considered. This corresponds to the case when a vibrator
is installed at a certain point on the bridge slab. Eq. (8) will be considered
as the fundamental differential equation.

02y

0 t2

[/
BI2Y oA

()KB T +2°7{'9 A%:g (\ t) RN Fo eiwt Ifi (\—E) (8)
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Using the j** order normal function Y;(x) of the free vibration, the
general vibration displacement y is developed into the following series.

y (s =2 4; Vi ()
Also for | (9)

g (x, t) =,~£1 q; (t) 8oj (%)

where g,; is the value of g, corresponding to the jt* order normal function.
The solution of this equation for F = F, sin ot is

Fo Y;(8) {_ o

e—Ktgsin t-+3p)+sin(w t+3 10
AN, it gl w0 (ertE G +3)] 10)

q; (=

where

W=Vl 9?2
(11)

Qwg H R . Qwdl
, Oa=tan—

w2—g? L2 Jr? 2 — a?

0y =tan—!

(2) A constant moving exciting force

The fundamental differential equation when a constant force moves
to the right, from the left support at a constant velocity is

5 )2
Pllu+pAd—%)’-+2 apr‘)—Y_—_g x, )+ 1", U; (x — vi). (12)
0 x* 0 t* ot

By solving this eq., the time function ¢; (t) was obtained

(8) Moving pertodic force.

The fundamental differential equation for the case when a periodic
force moves to the right, from the left end A of the beam at a constant
velocity is

10ty 0%y a0y .
El—- 1 0A—"- 123 A2 =¢g (x, )+ F,e® Uj(x—vt) (13)
dx‘+e 0 t? d ot () (

This equation was also solved by using Laplace transformation, but
the solution will not be explained in this paper as it requires too much
space.
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1II. Applications for special cases
(1) Beam of Varying Section.

With actual Gerber bridges, the cross sections is variable.

In what follows a consideration is made on the difference between
the free vibration of a beam of varying section and that of a beam of
uniform section. The fundamental differential equation in this case is

—, =% (x, 1) (14)

As an approximate solution, Ritz’s method, which is applied widely,
is used. As normal function Y(x) obtained for the beam of uniform
section clearly satisfies the boundary conditions, this function is used
and the approximate solution of eq. (14) is expressed as

Y (x)= 3 C;Y;(x) (15)

i-=1

(2) Symmetric Gerber Beams of Uniform Section

A three span Gerber beam is normally used in the symmetric form.
For this special case, the normal function can be readily simplified.

1V. Example of Numerical Calculation

The authors calculated the free vibration period of a Gerber beam
bridge at Kyokawa with three spans as shown in Fig. 2.

First the values for a uniform section beam of equal section are
obtained by eq. (5) as follows by putting £;=12; 15

B,=8.10, By=9.8T1. 55=1219, B,=15.00, f5=18.38

The normal mode using the calculated values is as shown in Fig. 3.
Next the normal modes of vibration Y(x) of beam of varying cross sec-
tion are,

odd mode Y=C Y. +C. Y, | (16)
even mode Y=C. Y, +C, Y, |
The periods obtained are
T, = 0.203 sec. (T, = 0.208 sec.) ‘l ()
T; = 0.101 sec. (Tsy = 0.107 sec.) l )
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T.., Tsu are respectively the periods of the free vibration of the 1st and

3rd orders of the uniform section beam.
Likewise for the case of skew symmetry

T, = 0.156 sec. (T,, = 0.165 sec.)
From equation (17)
100 (T, — T, /T, = 25
Thus, concerning the free vibration period of the 1st order, the error
is only 2.5 9, even if calculated as a uniform section.

In the above, only the mass pA and rigidity EI of the main beam of
the bridge were considered, but in actual bridges, the slab and other

AN

1st Mode
A ad y/] =
oF Y5, z 7 ol 2nd  Mode
2545 .ﬁj z:.7oj59 2545
24.50

e \/K\/\/g
¢ 3rd Mode

F16. 2. Dimensions of Kyokawa
Bridge

4_ th Mode_

Sth Mode
Fic. 3. Normal Modes

members cannot be neglected. Concerning the rigidity, it is considered
that the slab and main beam work together as one body and resist against
the bending moment when in the low stress state which occurs during
the vibration. So the sectional moment of inertia I of the bridge can
be calculated by the composite beam I, . I, was calculated by taking
n=E./E, as 6, 7 and 8.

n was taken small owing to the fact that the value of E. is compa-
ratively large in the low stress state. As a result the relation between
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the free vibration period and n becomes as shown in Fig. 4. As expected,
n = 6 shows a shorter period than n = 8, but it is recognized that the
change in T due to the difference of n is very small. Assuming a compo-

site beam with a uniform moment of inertia of
mean section and taking n ='8, the free vibra-
tion period (T,.) .. s of the Ist order becomes
(T\.) -5 = 0367 sec. The -calculated value
of (T)) ._: for the beam of varying section
is as shown in the figure (T,) , .- s = 0.356 sec.
Thus the difference of (T)) , - s and (T,.) . —s
1s less than 3 ¢,. Comparing the value of eq. (17)
and these values, it was found that the diffe-
rence between the value calculated as a varying
section with that of a uniform section with
mean section was less than 5 9.

7 (sec)
04

03
02
art

6 7 & S n(E)

Fic. 4. T —n Curves

A vibration test was made on the Kyokawa Bridge, a Gerber deck
plate girder bridge, on which numerical calculation by the above method

lm,o, x10°
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m’ m
L£—ETx,
fof.4'3=
E7
2K
= = 00246

4

—pontm; excited
/ao/'m‘ m: measured

—-—pointm : excited
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70}
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0 7 2 w4,

Fi1c. 5. Resonance ‘Curves

was done and the mea-
sured value of the free
period was T, = 0.285
sec. Comparing this
with (T)) » -~ = 0.240
sec. calculated for n =6,
the ratio of T;:/T: is
0.84, or 84 °,. Almost
the same wvalue was
obtained when the
differezice between
measnured stress and
calcuiated stress was
corapared. So this dif-
ference is believed to
be due to some other
cause.

Next, the resonance
occuring when a perio-
dic force acts at a cer-
tain position as in the
case of the vibration
excited by a vibrator
is studied by the reso-
nance curve,

If the state of the
amplitude is illustrated
as the function of »/«,,
for the case of 2 a7/
/2, = 0.0246, the reso-
nance curve in Fig. 5
is obtained. The reso-
nance curve by the
measured wvalues of
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Kyokawa Bridge is as shown in Fig. 6. The similarity is clear when
both are compared. The common characteristics which can be clearly seen
from these curves is that the peak of the resonance curve appears dis-
tinetly not only for the free vibration of the 1st order, but also for the 2nd
and 3rd orders.

§
N
>
S g
201 ' '
3\ : L. | Excrted pt. | Measured pt:
< 12 z 777 Vi
- i Z 7’ 7’
g i
N ! ¢ p 2
> . o~ U
3 " Ax B | X T A
S , 59 2270 |59 T
N |' 2545 [ 3450 | 2545
v v/ 85.40 17

Frequency (sec)

F1c. 6. Resonance 'Curves Kyckawa Bridge

This is the great difference with the simple beam in which the
resonance of the free vibration period of the 2nd order is hardly recogni-
zable. Thus it is presumed that the Gerber beam has a greater probability
of producing resonance.

The form of the wvibration of the Gerber beam subjected to a fixed
periodic force was also calculated. When the anchoring beam is vibrated,
the amplitude of the opposite anchoring beam is slightly smaller because
of the effect of skew symmetric mode of vibration.

It must be noted that when the center of the suspended beam is vibra-
ted, the amplitude at this point is large, from which it is readily under-
stood that the suspended beam vibrates greatly due to the hinge.

SUMMARY

1. The form of the frequency equation of a symmetric type Gerber
beam was obtained. The normal mode was shown by examples.

2. The effect of the varying section on the vibration period is very
small. In the calculation mentionned in the paper, it is about 5 9.
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3. If it is assumed that the slab and beam vibrate in a composite
state, calculated values almost equal to the measured values are obtained.
Thus the slab should be taken into consideration in the vibration of the
plate girder bridge with concrete slab. The change in the period due to
the change of coefficient «n» is very small.

4. The resonance curve and form of vibration caused by a periodic
force were shown. From this it can be said that a Gerber beam vibrates
more readily than a simple beam. It is noticed that:

a) Resonance is liable to occur not only in the 1st order, but also
in the 2nd and 3rd orders.

b) Amplitude of the resonance at the center of the suspended beam
is comparatively large.

Also, as compared with the continuous beam, the free vibration period
is longer.

ZUSAMMENFASSUNG

1. Es wird die Form der Schwingungsgleichung eines symmetrischen
Gerber-Balkens abgeleitet. An Beispielen wird die allgemeine Ableitung
gezeigt.

2. Der Einfluss des verianderlichen Querschnittes auf die Schwingungs-
periode ist sehr klein; im Berechnungsbeispiel dieses Aufsatzes betrigt
er ca. 5 9.

3. Unter der Voraussetzung, dass Platte und Balken zusammen-
wirkend schwingen, sind die gerechneten Werte fast gleich den gemesse-
nen. Daher sollte bei der Berechnung Platte und Trager zusammenwir-
kend gerechnet werden. Der Einfluss des «n»-Koeffizienten auf die
Schwingungsperiode ist sehr klein. Es werden die Resonanzkurven und
die Art der Schwingung gezeigt, die durch eine periodisch wirkende Kraft
erzeugt werden. Auf Grund dieser Darstellung kann gesagt werden, dass
ein Geber-Balken leichter in Schwingung gerit als ein einfacher Balken,
und zwar aus folgenden Griinden:

a) Die Resonanz kann nicht nur in erster Ordnung, sondern auch
in zweiter und dritter Ordnung auftreten.

b) Die Resonanzamplitude in der Mitte des eingehingten Tragers
ist verhaltnismissig gross. .

Im Vergleiche mit dem durchlaufenden Triger ist die Periode der
freien Schwingung grosser.

RESUMO

1. Estabelece-se a forma da expressio da frequéncia de vibracio
de uma viga simétrica do tipo Gerber e ilustra-se a sua forma corrente
por meio de exemplos.

2. A influéncia da seccido variavel sobre o periodo de vibracio é
muito reduzida. Para o calculo que se apresenta é de cerca de 5 °/.
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3. Supondo que o tabuleiro e a viga vibram em conjunto, os valores
calculados e os valores medidos diferem pouco. O tabuleiro deve portanto
ser tomado em consideracio no estudo da vibracio de uma ponte de tramos
rectos com lage de betdo. A influéncia da variacdo do coeficiente «n»
sobre o periodo de vibraciao é muito fraca.

4. Estabelece-se a curva de ressonancia e a forma de vibracio devi-
das a accdo de uma solicitacdo periddica. Depreende-se que uma viga
do tipo Gerber entra mais facilmente em vibracio do que uma viga
simples.

Verifica-se que:

«) Fenomenos de ressonancia podem ocorrer nao s6 na 1.* mas tam-
bém nas 2.* e 3.* ordens.

b) A amplitude da ressonancia no centro da viga suspensa é relati-
vamente importante.

Em relacio a uma viga continua, o periodo de vibracio livre é maior.

RESUME

1. Les auteurs établissent la forme de l'expression donnant la fré-
quence de vibration d’une poutre Gerber symétrique et montrent au
moyen d’exemples sa forme courante.

2. L’influence de la section variable sur la période de vibration est
trés faible. Dans le calcul indiqué elle est de 5 9, environ.

3. Si on suppose que le tablier et la poutre vibrent ensemble, les
valeurs calculées et les valeurs mesurées sont peu différentes. Le tablier
doit donc étre pris en considération dans I’étude de la vibration d’un
pont-poutre a dalle en béton. L’influence de la variation du coefficient «n»
sur la période de vibration est trés reduite.

4. Les auteurs établissent la courbe de résonance et la forme de
la vibration dues & Paction d’une sollicitation périodique. Il en résulte
qu’une poutre Gerber vibre plus facilement qu’une poutre simple. Il est
est & remarquer que:

@) Des prénomeénes de résonance ont lieu non seulement en 12r¢ phase
mais aussi en 2¢me et 3éme phase,

b) L’amplitude de la résonance au centre de la poutre suspendue

+ est relativement élevée.

Par rapport & une poutre continue, la période de la vibration libre
est plus longue.
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Essai dynamique et de fatigue d’un ancien tablier
de poni-rail en fer puddlé

Dynamic and fatigue tests with an old iron railway bridge

Schwingungs- und Ermiidungsversuche an einer alten
schweisseisernen Eisenbahnbriicke

Ensaio dinamico e de fadiga de uma antiga ponte
de caminho de ferro de ferro pudelado

LEON MARGUERAT

Chef de la section des ponts & la Direction générale
des chemins de fer fédéraux suisses

Berne

I. Essais sur les poutres maitresses

Des essais de charge statiques, poussés jusqu’a la rupture, ont déja
été exécutés sur des tabliers de ponts retirés du service. Mais l'essai
statique ne donne qu’une image trompeuse, et trop favorable, de la résis-
tance des ouvrages, surtout pour ceux qui sont soumis a un trafic intense,
lourd et rapide, ou la fréquence d’application des charges qui donnent
les contraintes maxima est élevée.

Profitant des reconstructions en cours, les CFF suisses ont procédé
en 1955/56 a un essai dynamique et de fatigue sur le tablier en fer puddlé
du pont du Selderbach (ligne du Gothard). C’était un pont de construction
classique, datant de 1882 (poutres a treillis en croix de 16 m de portée
et voie inférieure unique). Le tablier a été transporté d’une piece a la
station d’Amsteg, ou eurent lieu les essais. ~

Le principe de lessai consistait & superposer a une charge statique
donnée une pulsation également connue et controlée par des mesures direc-
tes. En jouant sur la charge statique et sur la pulsation, on a pu faire
varier les contraintes en un point donné entre un maximum et un mini-
mum ; la pulsation était voisine de la fréquence propre de l'ouvrage.
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Dans la 1% phase (essai dynamique) la pulsation donnait + 10 ou
+ 20 9, de la charge statique.

Dans la 2%me phase (essai de fatigue), la charge statique a été dimi-
nuée et la pulsation augmentée, de maniére i obtenir des sollicitations
limites comparables a celles du calcul.

Le but de l’essai dynamique était de déterminer si des variations de
contraintes de 'ordre de grandeur de celles provoquées auparavant dans
I’ouvrage en service par les actions dynamiques avaient une influence
facheuse.

L’essai a été exécuté en 4 étapes, avec un million de pulsations cha-
cune. Dans les trois premiéres étapes, la pulsation était de +- 10 9, de la
charge statique. Celle-ci a été augmentée progressivement et donnait au

centre de gravité de la

membrure inférieure A les
. valeurs indiquées dans la

7 figure 1.

£ oME , Dans la 4 étape, la
| Poids mort du pont : 401 | charge statique a été
b I U —— o4 abaiszsée, car on était a la
limite de la capacité de la
machine, pour pouvoir por-
ter la pulsation a—+ 20 %.

Machine Losenhausen du LFEM Zurich ~ Force max.= 2t

} S La charge était réali-
1 o sée par six tenders remplis
et int. iUr‘.’ T d_’e-au et par -deg poids spé-
! WIE? §‘” ciaux. La machine pulsa‘r}te
(it ks était celle du Laboratoire
_ . ME_L  fédéral de Zurich.
— ‘ L’essai a la fatigue a
G pu étre réglé de telle ma-
TR O i N L e niére que la sollicitation
kofemt| ofo_lp ' ' nette minimum au centre
L | 667 |10 |Toodoo 10 | 0.75 de gravité de la membrure
o loos Lo | 7 loae | ta inférieure centrale (voir
I | 667 {20 | . |ns.0 | ver fig. 2) correspond environ
a leffet du poids mort, le
6 maximum au méme point
Fic. 1. Essai dynamique — contraintes nettes dans atteignant ~ 1000 kg/cm?
la membrure inférieure centrale (rapport AT = + 0,12). On

était ainsi a la limite de

puissance de la machine

pulsante, la charge, le pont et le terrain absorbant beaucoup d’énergie.

La surcharge consistait en deux tenders remplis de sable, des poids en
plomb et la machine pulsante, au total 114 tonnes.

La machine Losenhausen de 2 tonnes de force du Laboratoire fédéral

de Zurich étant trop faible, nous avons fait appel, pour I'essai de fatigue,
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au chemin de fer fédéral
allemand, qui a aimable-
ment mis sa machine de
12 tonnes & motre dispo-
sition.

Apres 735 000 pulsa-
tions, exécutées en été
1955, il fallut interrom-
pre 'essai par suite d’une
avarie de la machine. Il
fut repris en février 1956
et se poursuivit par basse
température (entre-—5°
et —25°) Apreés 1640 000
nouvelles pulsations (au
total 2375 000), la dia-
gonale tendue du 4°¢ pan-
neau se rompit a 'attache
supérieure (point B, voir
fig. 3). On remarquera
que cette diagonale était
la plus défavorablement
sollicitée des diagonales
tendues, au point de vue
des efforts secondaires,
car elle était constituée
par des fers L disposés
d’un seul co6té du plan de
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A +
S —A16.00m o = —

Poids mort du pont : 40 ¢+
Surcharge. statique : 114 t
Pulsation : 2725 ¢+

Machine losenhausen de la DB (Munich) — Force max. 12¢
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Fic. 2. Essai a4 la fatigue — contraintes nettes dans
la membrure inférieure centrale

la poutre, alors que les diagonales tendues des trois panneaux extrémes
étaient formées de doubles fers plats disposés symétriquement.

Rupture

de la diagonale du 4éme

au pent B

Un examen du pont,

Fissure
pannesu dans 1'dme de 's membrure cu 3¢ panncau
au pant C
\%)
P ‘%
B 7N
EoaoA XK
1 ‘| i Pl
Fissure | & A
L Py
\ Klf i Y
\ ! , y
- x L s - AT
o a0 00/
o 'P;; i o;,/'ré/
o _pencio o/
S oNe I

effectué apreés cette rupture, révéla alors des

fissures dans I’ame de la membrure inférieure de la méme poutre (point C).
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ot e ek

Il n’est pas possible de dire si les fissures de la membrure sont antérieures

ou postérieures a la rupture de la diagonale,
Une série de mesures nous a permis de reconstituer les contraintes

de rupture.

Fi1Gg. 4. Rupture de la diagonale

Dans la diagonale (voir fig. 6) les contraintes extrémes nettes au
centre de gravité, en pleine barre, étaient de + 80 et + 800 kg/cm>.
Mais les efforts secondaires dus aux excentricités et a la rigidité des

Fi1c. 5. Fissures dans
lame de la membrure
inférieure
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noeuds, notamment le fait que la diagonale était a simple section, ont
provoqué a ’attache une contrainte d’aréte de 1590 kg/cm?, bien entendu
sans les pointes de tensions au bord des trous de rivets.

[l
i

Y

P,
Section b-b \\\ Section a-a
dans le plan de I'atiache \\\ en pigine barre
»

max 1590

Gnqt Mex 3 t'aréte A

S

| el

— ; kg/cm?

6..-13%0

Fi1G. 6. Essai a la fatigue — contraintes de rupture dans
la diagonale

Pour la membrure inférieure fissurée, les conditions étaient les
suivantes (voir fig. 7):

— Contraintes extrémes nettes au centre de gravité, en pleine barre
(section a—a): 170 resp. 930 kg/cm>.

— Contraintes extrémes nettes a la fibre supérieure de I’ame au noeud
(section b —b) : 220 resp. 1630 kg/cmz,

Les essais de matériaux exécutés au LFEM a Zurich (voir fig. 8)
ont montré que ce fer puddlé était de qualité courante. La résistance a
I’endurance de la barre perforée (1500 kg/cm?) coincide remarquablement
avec les contraintes de rupture mesurées sur 1'ouvrage.

1. Essais sur les longerons

Les longerons étaient en acier 37 car ils avaient été posés en 1918
a titre de renforcement de Touvrage. Ils consistaient en profilés a larges
ailes, profil I B 24, encaissés dans les entretoises et fixés a celles-ci par
une rivure d’ame. Les ailes, interrompues, étaient entaillées aux extré-
mités. Nous avons profité de ces essais pour étudier le comportement
de ce type de longerons (sans continuité), qui constitue toujours un point
délicat des ponts métalliques.
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Les essais sur les longerons ont été exécutés de deux maniéres:

1° — Charge statique avec superposition d’un choc dans le voisinage
de l’attache; fréquence des chocs: ~ 4 par seconde.

2° — Charge statique avec superposition d’une pulsation (4,4 Herz)
au milieu de la portée.

Section a+a
en pleine barre
[Centre de gravité)

Snet

max 930

Section b-b
Fibre supérieure
de I'sme
& net

6..300

F16. 7. Essai 3 la fatigue — contraintes de rupture dans la
membrure inférieure

Les résultats sont indiqués dans la fig. 9.

L’essai au choc devait reproduire l'effet des méplats des roues. Il a
été un peu brutal, par le fait qu’il a fallu frapper directement le longeron
et non le rail. La fissure s’est produite trés rapidement (225 000 chocs).
Les chocs étaient réalisés a l'aide d’'un marteau pneumatique. La con-
trainte maximum de 690 kg/cm? mesurée au milieu du longeron provient
pour 240 kg de la charge statique et pour 450 kg du choec.

Dans P’essai par pulsation, la fissure est apparue aprés 1 700 000 pul-
sations. La sollicitation maximum au milieu de la portée n’était que de
520 kg/cm? (soit 400 kg/cm? dus a la charge statique et - 120 kg/cm?
dus a la pulsation).

Preés de I'extrémité, nous avons mesuré les contraintes o, et 7, d’ou
Pon a déduit la contrainte de comparaison s, d’aprés la théorie de la
constance du travail de déformation (Hencky — van Mises).

Dans les deux cas, les fissures ont eu la méme allure que celles maintes
fois constatées sur des ouvrages en service. L’essai a donc confirmé la
faiblesse de ce genre d’attache.
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CONCLUSIONS

— Essair dynamique des poutres maitresses

A la suite des 4 millions de pulsations correspondant aux indications

de la fig. 1, aucune dégradation notable de l'ouvrage n’a été constatée.
2° — Essai des poutres maitresses a la fatigue

Cet essai a été fait dans des conditions évidemment séveres. La tem-
pérature était basse et, surtout, la fréquence de la pulsation (env. 3 par
seconde) était de beaucoup supérieure a celle du passage, sur l'ouvrage

T

‘ Diagonale comprimée N¢9 | Diagonale tendue N2 6
| .
JLen fer puddié L en fer puddle

i avant les essais BPréS TUPPUFC

373 kg/n'lrnz

Résistance a la trachon [, 377 kg/mmz
Limite app. d'élasticité 25.9 kg/mm? 252 kg/mm?
Allongemen' As 19.8 0/0 I 19.5 O/O
Coeft. de qualité = DI;-OA 7 6 I 7.3
e - . i e
Résilience &t = +20°C 294 kgm/cm ! 3 6 kgm/cm
at= 0° 190 r
3t- —20° I 1.41 v ‘\ 2 l n
Résistance & la fatigue ! l
~0/max
— sur barre non perforée 227 kg/mm ; 2%4 kg/l'ﬂm2
— sur barre perforée — ! i5.0

Fi1c. 8. Résultats des essais de matériaux

en service, des charges engendrant les contraintes maxima (env. 150 par
jour). N’oublions pas d’autre part, que ce tablier avait été en service
pendant 70 ans et qu’on lui avait fait subir l’essai des longerons et ’essai
dynamique des poutres.

Nous pouvons toutefois tirer de l’essai de fatigue les conclusions
suivantes:

— Dans les conditions indiquées ci-dessus, le métal s’est rompu
sous une traction répétée variant entre un minimum de 200 kg/
/cm? environ et un maximum de 'ordre de 1500 & 1600 kg/cm:.

° — Cette sollicitation effective de rupture, qui englobait les efforts
secondaires, correspondait, dans le cas particulier, & une sollici-
tation nette beaucoup plus modeste au centre de gravité des

15
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barres. En fait, 1a diagonale a cédé sous une sollicitation répétée
qui n’a pas dépassé 800 kg/cm* au centre de gravité, en pleine
barre. Ceci montre le role que peuvent jouer les efforts dits
«secondaires» dans la résistance a I’endurance d’un ouvrage; on

dans longeron Ng 2

: Fissure par chocs ———: Fissure par pulsation
‘ dans longeron N3 4

Nombre de chocs : 225'000 Nombre de pulsations : 1700000

Sollicitations mesurées
a l'extrémire. * G, = 1475 kgfert a l'extrémite :‘Gé 2820 kgferm
au milieu : G =520

au milieu : G = 690 o«

- - . 2 2_ 2 !
section a-a: 63=1/6, + G- G G +3T,,
d'aprés Hencky-von Mises

IR e B
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Fi1c. 9. Essai des longerons

ne doit donc pas se contenter, comme on le fait trop souvent,
de calculer les contraintes au centre de gravité. IlI faut tenir
compte des efforts secondaires dans toute la mesure du possible,
sinon les contraintes d’aréte risquent de dépasser la limite d’en-
durance, surtout si les contraintes admissibles sont élevées.

3° — Essais sur les longerons en Ac. 37

Les longerons attachés aux entretoises par une rivure d’ame, sans
semelle de continuité, sont trés sensibles aux chocs et aux efforts répétés,
a cause des entailles; ils se fissurent facilement dans la région de ’attache.

RESUME

Les Chemins de fer fédéraux suisses ont procédé a des essais dyna-
miques et de fatigue sur un tablier de pont-rail en fer puddlé, a treillis,
retiré du service.
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L’ouvrage s’est révélé pratiquement insensible & une variation de
+ 10 %, de la charge dans le cas d’une contrainte de 1000 kg/cm? au
centre de gravité de la membrure inférieure, et & une pulsation de 4 20 9/,
pour une contrainte statique de 667 kg/cm? (essai dynamique).

Par contre, la rupture s’est produite en faisant varier les contraintes
d’aréte entre 200 kg/cm? environ (action du poids mort) et un maximum
de 1500 a 1600 kg/cm? (essai de fatigue) ; cette valeur a coincidé avec la
résistance a I’endurance de la barre perforée obtenue en laboratoire. Elle
correspondait, pour la diagonale rompue, & une contrainte nette au centre
de gravité de 800 kg/cm? seulement. Ceci montre que les efforts secon-
daires jouent un roéle important et qu’il faut en tenir compte dans les
calculs.

Les longerons a ailes entaillées, sans semelles de continuité, se fissu-
rent facilement dans la région de l’attache.

SUMMARY

The swiss Federal Railways have carried out dynamic and fatigue
tests with a superseded iron truss bridge.

The bridge remained practically unafected by load variations of
+10 ¢/, for a stress of 1000 kg/cm? at the centre of gravity of the lower
girder and by a pulsation of + 20 9, for a static stress of 667 kg/cm:
(dynamic test).

Collapse took place for edge stresses varying from approximately
200 kg/em? (action of the deadweight) to a maximum of 1500 to 1600 kg/
/em? (fatigue test) ; this value is the same as the long time resistance
obtained through tests with a drilled bar. It corresponds, in the case
of the broken diagonal bar, to a net stress of only 800 kg/cm? at the
centre of gravity, thus showing the importance of secondary efforts that
must be taken into account in the design.

Stringers with cut flanges, without continuity plates, crack easily
in the vicinity of the assembly.

ZUSAMMENFASSUNG

Die schweizerischen Bundesbahnen haben ISchwingungs- und Ermiid-
ungsversuche an einer alten schweisseisernen Eisenbahnbriicke in
Fachwerkkonstruktion angestellt.

Das Tragwerk zeigte sich praktisch unempfindlich fiir eine Variation
der Last von + 10 ¢, im Falle einer zentrischen Spannung von 1000 kg/
/em? im Untergurt, bezw. einer Schwingung von + 20 °, bei einer sta-
tischen Spannung von 667 kg/cm? (Schwingungsversuch).

Hingegen trat der Bruch ein, als die Randspannungen zwischen ca.
200 kg/cm? (aus Eigengewicht) und einem Maximum bei 1500 - 1600 kg/
/em? (Ermiidungsversuch) variiert wurden; diese Resultate entsprachen
dem im Laboratorium erzielten Wert bei Ermiidungsversuchen an einem
gelochten Stab. Die Ermiidungs- und Bruchspannung entsprach bei der
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gerissenen Diagonale einer zentrischen Spannung von lediglich 800 kg /cm?.
Dies zeigt, dass die Nebenspannungen eine bedeutende Rolle spielen und
ihnen Rechnung getragen werden muss.

Die Lingstriger mit eingeschnittenen Flanschen, ohne Stosslamellen,
neigen leicht zur Rissbildung in der Gegend der Anschliisse.

RESUMO

Os Caminhos de ferro federais suicos, procederam a ensaios dina-
micos e de fadiga com uma ponte de caminho de ferro triangulada, de
ferro pudelado, fora de servico.

A ponte ficou praticamente insensivel a uma variacio de carga de
+10 ¢/, para uma tensdo no centro de gravidade do banzo inferior de
1000 kg/cm? e a uma pulsacio de + 20 9, para uma tensio estatica de
667 kg/cm? (ensaio dinamico).

A rotura produziu-se para tensoes nas fibras mais afastadas variando
entre cerca de 200 kg/cm? (accio do peso proprio) e um maximo de 1500
a 1600 kg/cm? (ensaio de fadiga) ; este valor coincide com a resisténcia
a longo prazo de uma barra perfurada obtida em laboratério. Corres-
ponde, no caso da diagonal que partiu, a uma tensdo no centro de gravi-
dade de apenas 800 kg/cm2, o que mostra a importancia dos esforcos
secundarios que convém nio desprezar nos calculos. _

As longarinas com abas cortadas; sem chapa de continuidade fissu-
ram-se com facilidade na zona de ligacao.
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Zur Theorie der Dauerfestigkeit
Teoria da resisténcia a fadiga
Théorie de la résistance a la fatigue

Theory of the fatigue strength

Pror. DR. F. STUSSI
E. T. H.
Ziirich

1. Die heutigen Erkenntnisse iiber den Mechanismus des Dauer-
bruches erlauben noch nicht, eine umfassende Theorie der Dauerfestigkeit
auf 'Grund der physikalischen Zusammenhinge aufzustellen, trotzdem es,
von der Bemessungspraxis aus gesehen, dringlich ist, die allgemein
beschreibende oder qualitative Formulierung des Wohler’schen Gesetzes
quantitativ zu ergidnzen. Wir sind deshalb gezwungen, so vorzugehen,
dass 'wir versuchen, das komplexe Problem der Dauerfestigkeit in einzelne
moglichst einfache Teilfragen aufzuteilen, die sich durch den entspre-
chenden Versuch direkt beantworten lassen und so, Schritt fiir Schritt,
das Verhalten von Material und Bauelementen durch eine méglichst kleine
Zahl von Kennwerten zahlenmissig zu erfassen. Nachstehend werden die
drei grundsidtzlichen Zusammenhinge fiir die Dauerfestigkeit von Zug-
stiben aus Stahl festgehalten, wie sie sich aus einer eingehenden Beschifti-
gung mit der Auswertung von Dauerversuchen ergeben haben (1).

2. Fiir einen glatten Zugstab kann eine erste Teilfrage wie folgt
gestellt werden : welches sind die Spannungsgrenzwerte o.y,, und o, die
bei gegebener Lastwechselzahl n den Bruch herbeifiihren? Setzen wir

_ Gmax T Smin Ag = Omax — Omin
Sm — y A0 — —m

2 2

(!) F. Stijsst — Die Theorie der Dauerfestigkeit und die Versuche von August Wohler. Mitteilungen
TKVSB, Nr. 13, Ziirich 1955.
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se konnen wir sofort feststellen, dass mit s, = 0 die Wechselfestigkeit

ow Charakterisiert ist:

Gy = AO- (O_m — ())

Andererseits muss fiir A¢ = ) die Spannung cm = 6,4, = G dem Wert
der statischen Zugfestigkeit s, (unter Langzeitbelastung) entsprechen:

Gm (AG:“) = G,

Eine dritte Bedingung fiir den gesuchten Zusammenhang ergibt sich aus
der schon von A. Wéhler beobachteten Tatsache, dass auch bei Spannungen
Smax, ‘die nahe bei der Zugfestigkeit s, liegen, Schwingungen Ac von
endlicher Grosse beliebig oft ertragen werden konnen; dies bedeutet
geometrisch, dass die Kurve As die Abszissenaxe s, unter 45° schneiden
muss (Fig. 1a). Den drei erwihnten Bedingungen koénnen an sich

AG 6""0! 6‘”7/;1 Z
Go Gz
__lé’ Lugpurve
7T
e Ow
V4 l | 45
_1 450 | P 7 6m
Druckkurve '
Druckkurve Jugkurve
massgebend massqebend
a/
Fie. 4

verschiedene Ansitze fiir die Kurve As —g, geniigen; aus dem Vergleich
verschiedener Moglichkeiten fand ich, dass die Beziehung

Gy, (Gz - Gm)

0, (0, — Om) + Gw . Om

ey

A =oaqy.

am besten mit den ' verfiigbaren = Versuchsergebnissen iibereinstimmt.
Gleichung 1 gilt selbstverstiandlich nicht fiir unbegrenzt abnehmende
negative Werte o, sondern die Giiltigkeit der «Zugkurves As ist abgegrenzt
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durch den Schnitt mit einer analogen, von der Druckfestigkeit aus cha-
rakterisierten Druckkurve. Figur 1b zeigt die gleichen Verhéltnisse noch
in der Darstellung mit ¢, =0y + Ac bezw. opni,=0,—Ac als Koordinaten.

3. Da durch Gleichung 1 alle Spannungsverhiltnisse, die bei einer
bestimmten Lastwechselzahl n den Bruch herbeifiihren, auf die Wechsei-
festigkeit o, (und die Zugfestigkeit s,) zuriickgefiihrt sind, bleibt als
vereinfachte zweite Frage diejenige nach dem Zusammenhang zwischen
der Wechselfestigkeit s, und der Lastwechselzahl n = 10'. Dieser

Cw { Yem? Baustshl $t-37
40 i
G370t /em” i
T~ ow
30 \\
- K__ Cw
/
20 Cw-Cow \(
\ Camgl.fﬂ(/cm‘
vyl T 2
10
7] 7 2 3 4 5 6 7 8 [

00 —<

o

FiG. 2

Zusammenhang wird als Wohlerkurve der Wechselfestigkeit bezeichnet;
es ist bequem, als Abszissen nicht die Lastwechselzahl n = 10i selber,
sondern ihren Logarithmus i zu verwenden (Fig 2). Bei der Aufstellung
einer Beziehung s, —n bezw. o, —1i ist davon auszugehen, dass einerseits
fiir verschwindende Lastwechselzahl die Wechselfestigkeit s, den Wert
der Zugfestigkeit s, annehmen und andererseits fiir unbegrenzt wachsende
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Lastwechselzahl sich asymptotisch dem Endwert ¢,, nihern muss. Auch
diese Forderungen konnen durch verschiedene Ansitze befriedigt werden;
nach meinen Untersuchungen stimmt der Ansatz

7, + cw . NP . Tau
O‘w= 7 W aw (23')
1+ cy.npP

am besten mit den Versuchsergebnissen iiberein. Dieser Ansatz erlaubt
in der Form ‘

G, — Oy = Cy . DP . (G — Tay) (2b)

auch eine anschauliche Deutung, wihrend er sich durch Logarithmieren
in der Form

Gy — GOw

=Y =log cw.nP=1log cy+p.i

) =log
w ™ Taw

2

linearisieren lisst (Fig. 2).

Die Verbindung der Gleichungen 1 und 2 erlaubt die Erfassung des
ganzen Dauerfestigkeitsbereiches fiir einen glatten Zugstab aus den vier
Kennwerten ¢,, ,,. ¢, und p.

4. Fiir die Beurteilung der Festigkeit von gekerbten oder gelochten
Probestiben ist charakteristisch, dass die Spannungsverteilung im Bruch-
querschnitt im elastischen Bereich nicht mehr gleichmassig ist wie
beim glatten Probestab, sondern eine ausgesprochene Spannungsspitze
aufweist. Unter statischer Dauerbelastung kann sich bei zihen Baustoffen
vor dem Bruch ein weitgehender Spannungsausgleich einstellen, sodass
fiir den statischen Bruch die durchschnittliche Spannung massgebend
wird und sich damit annidhernd die gleiche Festigkeit s, ergibt wie fiir
den glatten Stab. Fiir die Dauerfestigkeit dagegen spielt die Ungleichmas-
sigkeit der Spannungsverteilung, d. h. die Kerbwirkung, eine entschei-
dende Rolle; die durchschnittliche Bruchspannung s, ... des Kerbstabes
wird wesentlich unter der entsprechenden Spannung ¢... des glatten
Stabes liegen.

Es zeigt nun aus zahlrelchen iiberpriiften Versuchsergebnissen, dass
das Verhiltnis o,

Tk max

© —
! T max

annihernd linear mit der Mittelspannung o, variiert, wenn o, und
¢ xmax die der gleichen Mittelspannung zugeordneten Festigkeitswerte
bedeuten. In Figur 3 sind Teilergebnisse von Versuchen aufgetragen,
die G. Wallgren an glatten und gelochten Probestiben aus der Alumi-
niumlegierung 24 S-T durchgefiihrt hat. (). Die vermittelnde Kurve
ox max Z€igt den bekannten, fiir Kerbstibe charakteristischen Verlauf, der

*) G. WALLGREN — Direct fatigue tests with tensile and compressive mean stresses on 24 S-T
Aluminium plain specimens and specimens notched by a drilled hole. FFA, Meddelande Nr. 48,
Stockholm 1953.
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in seiner Form vom Verlauf der Kurven nach Gleichung 1 fiir glatte
Stidbe grundsitzlich abweicht. Die Verhiltniszahl ¢ kann leicht aus dem
fiir Wechselbeanspruchung massgebenden Wert ¢,,

) Bt (1= 0 &)

7y

bestimmt werden. Die Versuche von G. Wallgren sind deshalb besonders
aufschlussreich, weil sie sich weit in den Druckbereich hinein erstrecken;
sie bestitigen damit auch die Giiltigkeit von Gleichung 1 und die Existenz
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einer Giiltigkeitsgrenze zwischen Zug- und Druckbereich entsprechen:l
Figur 1. Die Kerbzahl o, hingt selbstverstindlich von der Form der
Kerbe, aber auch von der Materialart und von der Lastwechselzahl n ab;
fiir verschwindende Lastwechselzahl wird sich ¢, dem Wert », =1
anndhern.

5. Die vorstehend skizzierten Grundziige einer Theorie der Dauer-
festigkeit werden durch zukiinftige Versuche eingehend und systematisch
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iiberpriift werden miissen. Sie bilden aber auch die Grundlage zur
Abkliarung weiterer, bisher noch unbeantworteter Fragen, wie etwa der
Dauerfestigkeit bei mehraxigen Beanspruchungen, bei verinderlichen
Spannungsverhiltnissen («cumulative damage in fatigues) oder den Ein-
fluss der Lastwechselgeschwindigkeit, von Erholungspausen sowie von
hohen und tiefen Temperaturen.

ZUSAMMENFASSUNG

Es werden die Grundziige einer Theorie der Dauerfestigkeit fiir
einaxige Beanspruchung eines nichtkriechenden Materials dargestellt.
Diese Theorie zerfillt in drei Teilaussagen:

a) Spannungsverhiltnisse op.c — omin bezw. A — g, bei gegebener
Lastwechselzahl,

b) Wohlerkurve der Wechselfestigkeit,

¢) Einfluss von Kerbwirkungen.

RESUMO

O autor expoe os fundamentos de uma teoria da resisténcia a solici-
tacdes a fadiga de um material sem fluéncia submetido a cargas monoaxiais.
Esta teoria divide-se em trés partes:

a) Relacdo de tensoes omax — 6min OU A5 —oc, para um dado niumero
de alterniancias da solicitacao,

b) Curva de Wohler de resisténcia a esforcos alternados,

¢) Influéncia do efeito de entalhe.

RESUME

L’auteur expose le fondement d’une théorie de la resistance a la
fatigue d’un matériau sans fluage soumis a des charges monoaxiales.
Cette théorie peut se diviser en trois parties.

@) Rapport des contraintes omax — 6min OU Ac —g, pour un nombre
d’alternances de charge donné,

b) Courbe de Wohler de la résistance aux efforts alternés,

¢) Influence de l'effet d’entaille.

SUMMARY

The author describes the base of a theory on the fatigue strength of a
creepless material under mono-axial loading. This theory can be divided
into three parts:

a) Ratio of opax—omin Or Ac—ag,, stresses for a given number of
alternate loadings,

b) Woéhler’s curve for the resistance to alternate loads,

¢) Influence of notch effect.



Discussao livre

Discussion libre

Free Discussion

Freie Diskussion



Leere Seite
Blank page
Page vide



It

Versuche zur Bestimmung des Einflusses der Zeit auf
Festigkeit und Verformung

Determinaciao experimental do efeito da duracao da carga
sobre a resisténcia e a deformacao

Détermination expérimentale de D’effet de la durée
du chargement sur la résistance et la déformation

Experimental determination of the effect of the duration
of loading ori the resistance and deflection

ProrF. DR.-ING. H. RUSCH

Technische Hochschule
Miinchen

Der Verfasser hat schon 1952 auf dem 4. Kongress der Internatio-
nalen Vereinigung fiir Briickenbau und Hochbau seine Anschauungen zu
der fiir den entwerfenden Ingenieur ausserordentlich bedeutsamen Frage
vorgelegt, welchen Einfluss die Belastungsdauer auf die Festigkeit unc
Verformung der Werkstoffe ausiibt (*). Da in allen Lindern die Ausniit-
zung der Werkstoffe immer hoher getrieben wird, gewinnt diese Frage in
steigendem Masse an Bedeutung.

In dem der Technischen Hochschule Miinchen angeschlossenen Mate-
rialpriifungsamt fiir das Bauwesen wurde diese Frage in den letzten
Jahren systeméatisch studiert. Im folgenden soll kurz iiber die laufenden
Arbeiten und die vorldufigen Ergebnisse berichtet werden. Es braucht
wohl nicht bésonders betont zu werden, dass Versuche mit dauernder
Lasteinwirkung sehr zeitraubend sind und deshalb noch Jahre vergehen
werden, bis eine befriedigende Abkldrung des Problems erreicht wird.

Versuche an Priifkorpern aus Beton

Derzeit ist ein grosses Versuchsprogramm in Arbeit, bei dem prisma-
tische Probekorper mit einem Querschnitt von 10 X 15 ecm und einer
Hohe von 60 em unter dauernder Lasteinwirkung stehen. Bei diesen
Versuchen wird die Betongiite, die Exzentrizitat der Last und der
Belastungsgrad variiert. Sie dienen der Klirung des Zusammenhangs
zwischen Belastungsart, Belastungsdauer, Festigkeit und Verformung.

() H. RiUscH — «Der Einfluss der Zeit auf Festigkeit und Verformungy» Schlussbericht zum
4. Kongress der Internat. Vereinigung fiir Briickenbau und Hochbau.
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Da die Priifkorper bis zu 1 Jahr und ldnger unter konstanter Last
gehalten werden miissen, war es notwendig, eine einfache und billige
Belastungsvorrichtung zu entwickeln, die kein dauerndes Nachstellen
verlangt. Diese Vorrichtung ist in Bild 1 dargestellt. Die Last wird in
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einer einfachen hydraulischen Presse erzeugt, deren Druck durch einen
vorgeschalteten Windkessel konstant gehalten wird. Die Dichtigkeit der
ganzen Anlage wird dadurch sichergestellt, dass der Zylinder mit einer
eingelegten Gummiblase gedichtet wird. KEin Druckabfall kann also nur
noch durch die Verformung des Priifkorpers entstehen. Er bleibt aber
vernachlassigbar klein, wenn
der mit Luft gefiillte Wind-
kessel ein geniigendes Volu-
men aufweist.

Bild 2 zeigt eine solche
Presse mit einem eingebau-
ten Priifkorper. Die Zen-
trierung der Last erfolgt
in den Druckplatten iiber
zwischengelegte Rollen hoher
Festigkeit. Derzeit wird mit
etwa 40 Belastungsvorrich-
tungen gleichzeitig gearbei-
tet. Die Versuche werden in
einem Raum durchgefihrt,
dessen Temperatur und
Feuchtigkeit durch ein Kli-
mageriat konstant gehalten
werden.

In dem erwidhnten Be-
richt aus dem Jahre 1952
wurde schon darauf hinge-
wiesen, dass die Kenntnis der
Spanungs-Dehnungslinie fiir
kurzzeitige Belastung keine
zufriedenstellende Grundlage
fiir die Bemessung liefert,
da die Form dieser Linie in
starkem Masse von der
Dauer der Lasteinwirkung
abhiangt. Im folgenden soll
nur iiber Versuche zum Stu-
dium dieses Einflusses be-
richtet werden. Man darf
aber nicht ausser Acht las-
sen, dass nicht nur eine
ruhende Dauerlast, sondern auch hédufige Belastungswechsel zu einer
Veranderung der Spannungs-Dehnungslinie fiihren. Mit Versuchen zur
Kldarung dieses Einflusses soll in Kiirze begonnen werden.

Bild 3 zeigt den Einfluss der Dauer der Lasteinwirkung auf die
Form der Spannungs-Dehnungslinie eines Betons mittlerer Festigkeit
am Beispiel der Randfaser der Biegedruckzone. Beim Versuch wurde
die Exzentrizitit bei der Belastung des Prismas so gewihlt, dass die
Dehnung am lastabgewandten Rand gerade Null wurde (neutrale Achse).
Die linke Kurve entspricht der Spannungs-Dehnungslinie fiir kurzzeitige

Birp 2
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Belastung. Die rechte Kurve wurde dadurch gewonnen, dass die Last bei
verschiedenen Belastungsgraden — die durch das Verhiltnis zu der im
Kurzzeitversuch erzielten Bruchlast charakterisiert werden — konstant
gehalten wurde. Die Dehnung wichst dabei unter der Wirkung des
Kriechens an. Durch Verbindung der so gewonnenen Punkte erhilt man
die Spannungs-Dehnungslinie fiir dauernde Lasteinwirkung.

Sobald aber ein bestimmter Belastungsgrad iiberschritten wird,
gelingt es nicht mehr, die Last auf die Dauer konstant zu halten, da der
Probekorper nach einer bestimmten Zeit zu Bruch geht. Der Grenzwert
bestimmt die Dauerstandfestigkeit fiir ruhende Belastung. Durch Ver-
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bindung der im dariiberliegenden Bereich gewonnenen Versuchspunkte
erhilt man die Zeitbruchlinie (in Bild 3 oben rechts).

Es ist leicht einzusehen, dass die Kenntnis der beschriebenen 3 charak-
teristischen Linien fiir den entwerfenden Ingenieur von einer ausserordent-
lichen Bedeutung ist. Sie sind Grenzlinien und schliessen zwischen sich
den Raum ein, in dem sich das wirkliche Verhalten des Baustoffes
abspielt.

Bild 4 soll den Begriff der Zeit-Dehnungslinie an einem Diagramm
" erliutern, das den Zusammenhang zwischen Belastungsdauer und Ver-
formung darstellt. Die mit 100 °/, bezeichnete Kurve zeigt den Verfor-
mungsablauf fiir einen Kurzzeitversuch von etwa 20 Min. Dauer. Bei
einem zweiten Versuch wurde die Belastung mit der gleichen Geschwin-
digkeit aufgebracht wie beim Kurzzeitversuch, aber nur bis zu 90 ¢, der
im Kurzzeitversuch erzielten Bruchlast gesteigert und anschliessend
konstant gehalten. Die zugehorige Kurve zeigt das weitere Anwachsen
der Verformung im Lauf von etwa einer Stunde, die bis zu dem Bruch
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des Probekorpers verstrich. Ein &dhnliches Verhalten zeigen die mit
Belastungsgraden von 85, 80 und 75 °, auf gleiche Weise gepriiften
Proben. Der Bruch erfolgte in diesen Fallen mach etwa 7 Stunden,
3 Tagen und 70 Tagen. Im letzten Falle wuchs die Verformung bis zum
Bruch auf 15°/, an. Das ist etwa der 3 1/2-fache Betrag des im
Kurzzeitversuch beobachteten Werts.

Wird der Belastungsgrad weiter gesenkt (in Bild auf 60 und 50 %)),
dann entsteht eine vollige Anderung der Verformungscharakteristik. Die

strain
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Verformungsgeschwindigkeit nimmt bei dem gewidhlten logarithmischen
Zeitmassstab nicht mehr mit der Dauer der Belastung zu, sondern deutlich
ab. Die Verformung nihert sich asymptotisch einem endlichen Grenzwert.
Die Last kann also-unendlich lange getragen werden, ohne dass sich ein
Bruch einstellt.

Die Grenze zwischen diesen beiden verschiedenen Arten des Ver-
formungsdiagrammes wird durch die Dauerstandfestigkeit des Werk-
stoffes bestimmt. Sie liegt in dem hier gezeigten Fall bei etwa 70 o/ der
Kurzzeitfestigkeit.

Einen weiteren Einblick in das Verhalten der Werkstoffe unter
dauernder Lasteinwirkung erlaubt Bild 5, das in isometrischer Darstellung
den Zusammenhang zwischen der durch die Exzentrizitit charakterisierten
Belastungsart, der Dauer der Lasteinwirkung und der Bruchverformung
zeigt. In diesem Bild erkennt man deutlich, dass die bezogene Exzen-
trizitit 4 einen ganz erheblichen Einfluss auf die Bruchverformung ausiibt.
Bei dem hier wiedergegebenen Versuch erreichte die Bruchverformung
bei zentrischer Belastung (4 = 0) im Kurzzeitversuch (t = 20 min.) 2°/,,,
im Langzeitversuch (t =70 d) 6°/ . Bei der schon erwihnten Exzen-

16



242 - I1. PROF. DR.-INC. II. RUSCH

trizitdt, welche zu einer &dhnlichen Beanspruchung fiihrt, wie in der
Biegedruckzone eines Balkens, betrug die Bruchverformung im Kurz-
zeitversuch 4°/,, unter dauernder Lasteinwirkung 15°/,,.

Eine deutliche Abhdngigkeit der Dauerstandfestigkeit von der Exzen-
trizitdt konnte bei diesen Versuchen bisher nicht beobachtet werden.

Die hier wiedergegebenen Versuchsergebnisse geben nur einen
Anhaltspunkt fiir das qualitative Verhalten eines Betons mittlerer Giite
unter dauernder Lasteinwirkung. Da es sich nur um die Auswertung
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der ersten abgeschlossenen Versuchsreihen handelt und bei diesen Ver-
suchen erhebliche Streuungen unvermeidbar sind, muss eine quantitative
Aussage iiber die Dauerstandfestigkeit und die maximal erreichbaren
Verformungen bis zum Abschluss der Versuche zurilickgestellt werden.

Ursachen fiir den Festigkeitsabfall unter dauernder Lasteinwirkung

In den vorstehend beschriebenen Versuchen wurde der von der
dauernden Lasteinwirkung erzeugte Festigkeitsabfall zu etwa 30 ¢/ fest-
gestellt. Zu den vermuteten Ursachen dieses Abfalles hat der Verfasser
schon einmal Stellung genommen (¥). Offensichtlich entsteht schon bei

(*) Siehe Fussnote 1.
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einem verhidltnismissig niedrigen Belastungsgrad eine Zerstorung des
Betongefiiges durch Mikrorisse. Damit entsteht ein instabiler Zustand,
der nur noch durch die innere Reibung fiir eine begrenzte Zeit aufrecht
erhalten werden kann.

Im folgenden soll nun kurz iiber einen neuen Versuch berichtet
werden, die Abhingigkeit dieser Gefiigelockerung vom Belastungsgrad
durch physikalische Messun-
gen zu bestimmen. Diese

Untersuchungen wurden "

ebenfalls an prismatischen T T Beton mat
Betonkorpern durchgefiihrt, 3 f ;gﬂfgf;’ej;v/a"’
die in einer normalen Priif- $ \/’\ W

presse belastet wurden. Diese E

Korper wurden wihrend der - , la
Priifung quer durchschallt. R

Zu diesem Zweck wurde auf Brp 6

der einen Seite des Prismas

ein Kristall zur Erzeugung

von Ultraschall und auf der
gegeniiberliegenden Seite ein &
Kristallmikrofon zur Auf-
nahme der ankommenden
Wellen aufgeklebt. Die
Schallquelle lieferte eine 1
konstante Energie, die im M
Inneren des Korpers teil- % ¥ ¥ W B & & W & @R
weise aufgezehrt wurde. Die Biwp 7

auf der anderen Seite noch

ankommende Energiemenge

hingt deshalb ganz wesentlich von der Schalldimpfung im Inneren des
Korpers ab. Dass diese deutlich vom Belastungsgrad beeinflusst wird, ist
verstandlich. Sobald nidmlich in dem Beton Mikrorisse entstehen, muss
die ‘Schalldampfung wesentlich anwachsen, weil der Schall beim Uber-
gang vom festen Medium zur Luft, oder umgekehrt, fast vollstindig
reflektiert wird.

Die Bilder 6 und 7 zeigen das Ergebnis solcher Messungen an dem
Beispiel eines normalen und eines hochfesten Betons. In beiden Fillen
kann mit wachsender Last zuerst ein geringes Ansteigen der ankommenden
Energie beobachtet werden. Bei etwa 50 — 60 °/ der Bruchlast erreicht
die ankommende Energie ein Maximum, die Dampfung also ein Minimum.
Dies bedeutet, dass sich von Eigenspannungen verursachte Mikrorisse
schliessen. Dahinter sinkt die Kurve erst langsam und dann schnell ab.
Je fester der Beton ist, umso ausgepriagter wird dieser Knickpunkt, der
eine durch die Last erzeugte starke Gefiigelockerung anzeigt.

Die beiden Bilder zeigen deutlich, dass zwischen 70 und 80 °, der
Kurzzeitfestigkeit diese Gefiigelockerung ein so hohes Mass erreicht,
dass unter dauernder Lasteinwirkung schon bei diesen Laststufen ein
Bruch entstehen kann.

Beton mit
L\\ ca. 600 kg /cm?
Festigheit

Emptangsenergie

5 (Last)
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ZUSAMMENFASSUNG

Es wird kurz iliber laufende Versuche berichtet, welche den Einfluss
der Belastungsdauer auf Festigkeit und Verformung von Priifkorpern
aus Beton kliaren sollen. Die Dauerstandfestigkeit unter ruhender Last
scheint zwischen etwa 70 und 80 °, der im Kurzzeitversuch beobachteten
Festigkeit zu liegen. Die Bruchverformungen steigen bei dauernder
Lasteinwirkung auf das Mehrfache der im Kurzzeitversuch beobachteten
Werte an. Die Versuche werden mit der Absicht fortgesetzt, diese
Zusammenhinge eindeutig zu klédren.

RESUMO

O autor descreve sumariamente, ensaios actualmente em curso para
a determinacio do efeito da duragio da carga sobre a resisténcia e defor-
macio de provetes de betdo. A resisténcia a uma carga continua prolon-
gada parece ser de 70 a 80 °/, da observada em ensaios de curta duracio.
As deformacoes de rotura aumentam com o tempo de accdo das cargas.
Os ensaios prosseguem, esperando poder-se esclarecer estas relacoes.

RESUME

L’auteur décrit, de maniére succincte, des essais, actuellement en cours,
pour la détermination de l'effet de la durée du chargement sur la résis-
tance et la déformation d’éprouvettes en béton. La résistance a des
charges continues prolongées semble étre 70 a 80 ¢, de celle que 'on
observe pour des essais de courte durée. Les déformations & la rupture
augmentent avec la durée du chargement. Les essais se poursuivent dans
le but de déterminer ces relations de maniére plus précise.

SUMMARY

The author rapidly describes tests, now under way, to determine
the effect of the length of the loading time on the resistance and deflec-
tions of a concrete test piece. The resistance to long time continuous
loading seems ‘to be 70 to 80 °, of that observed in short time tests.
Collapse deflections increase with the duration of loading. Tests are
proceeding in order to determine these relations more precisely.
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