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Contributions libres sur des developpements nouveaux
importants

Freie Beiträge zu wichtigen neuen Entwicklungen
Free Contributions to Important New Developments

VI
Progres importants de Part de l'ingenieur. Constructions mixtes

Bedeutende Fortschritte der Baukunst. Verbundbauten

Important Progress in Bridge and Constructional Engineering
Composite Structures

General Report

0. A. KERENSKY
B. Sc., M. I. C. E., M. I. Struct. E., London

In addition to the original eight papers dealt with in the Prehminary
Publication, eighteen people made further written or oral contributions, some

commenting on the original papers and others covering new ground. This
makes the task of the reporter for this general theme even more difficult, and
the aüotted space wül permit only a brief appreciation of the more important
points made in the new contributions.

Professor G. Wästlund reported on fatigue tests of composite beams
condueted at the Stockholm Royal Institute of Technology. In a Joint paper
with B. Bergvall he gives detaüs of these tests. Each beam was subjected to
250,000 pulsating loadings between repeated static load tests. In 3 out of 4 cases

the ultimate failure occurred in the connectors near the welds. The connectors
were of the U-shaped round bar type and the results of the tests confirmed the
ahowable loads for this type of cormector suggested in a paper by G. Wästlund
and L. Oestlund pubhshed in the 1952 Cambridge Congress Report, although
the pulsating loads markedly influenced the ultimate static strength of the
beams by quickly destroying the bond between concrete and the flange of
the beam. Nevertheless, even in the worst case, after 1.3 mühon pulsations
the connector breaking load was 30 % higher than the aüowable. The tests
have shown that more than one mühon repetitions of loadings which produce
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up to and slightly over the design forces on the connectors do not change the
elastic behaviour of the composite beam. They also clearly showed that
concrete slabs must not be assumed to take any tension.

Dr. P. W. Abeles described some fatigue tests carried out by the Eastern
Region of British Raüways on composite prestressed concrete bridge decks.
In his weü documented paper it is shown that in the tests the added cast
in-situ concrete slab satisfactorily co-operated with the precast prestressed
beams, without visible cracking. Three types of interconnections between
beams and slab were examined:

1. Beams with rough surfaces.
2. Beams with smooth, but castülated surfaces.
3. Beams with smooth surfaces and steel stirrups.

It was found that all three types were satisfactory as regards ultimate
load even after millions of pulsating loadings but 1. was the best and 2. was
the worst as regards cracking.

The tests showed that sufficient shear reinforcement must be provided to
resist the high prineipal tensüe stresses in the added non-stressed concrete due
to shear and bending caused by point loads. The stirrup reinforcement is
required solely in the added concrete.

Mr. J. A. Forrester submitted a paper describing new application of
gamma-radiography to non-destruetive testing of concrete, and in particular
to examination of grouting in the prestressing cable ducts. The method can
also be used to locate and identify reinforcement in members for which detaüed
data is not avaüable.

The principle of gamma-radiography is to record on Photographie film the
intensity of radiation transmitted through the material under examination.
The apparatus is more portable and less costly than that required for X-radio-
graphy, whüe the power of penetration is greater. The benefits of non-destruc-
tive testing are obvious and it would seem that this new method of examining
concrete may become populär. During the discussion, Professor E. Gibsch-
mann of the U.S.S.R. gave some detaüs of composite construction of steel
beams with precast slabs in bridge-work. He stated that for repeated loadings
precast units are not as satisfactory as cast in-situ and M. Fougnies described
a very interesting new type of prestressed combined action construction used
in bridges over the Albert Canal and the Meuse in Belgium. In this form of
construction no shear connectors are used, the steel girders projeet into the
concrete slab which is made to grip the steel by lateral prestressing to about
30 kg/cm2. Mr. Fougnies estimated that ordinary steel or reinforced concrete
bridges could not compete with lateraüy prestressed composite steel and
concrete ones for spans up to about 40 metres.

A paper by M. Lorentsen is an important contribution describing tests
that have been carried out at the Royal Institute of Technology, Stockholm,
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to investigate the bond characteristics of prestressing cäbles. The tests showed

that as a crack distributor the cable is inferior to ordinary reinforcement.
Plexiglass model tests indicated the trend in the distribution of maximum
compressive strain between cracks, the ratio of average to maximum strain
decreasing with increase in distance between consecutive cracks.

Referring to Table 2, several points are noteworthy:
A 100 per cent efficiency of bond was assumed for grouted beams; in the

ungrouted Tee-beam the inclusion of deformed bars of smaüer cross-sectional

area than that of prestressing tendons was sufficient to give a distribution of
cracks as good as in the grouted beam, although the ultimate strength was
reduced by 7.5 %. The rectangular beams were much less sensitive to grouting
than the Tee-beams, the reduction in ultimate strength being 12x/2 per cent
and 36 per cent respectively without deformed bar reinforcement. Although
the 3.5 per cent ultimate compressive strain in the concrete recommended by
the European Concrete Committee was in no case achieved, it would appear
that existing ultimate load formulae are satisfactory even with imperfect
grouting.

Professor H. Louis describes an investigation carried out at the University
of Liege, of the bond between concrete and high tensüe steel wires of different
diameters and surface conditions. The bond was determined by püll-out tests
and by testing model beams. Smooth and ribbed wires, both clean and rusted,
of diameters of 3, 5 and 7 mühmeters have been tested, each time, measuring
the load at the commencement of slipping. Bond-strain diagrams for aü the
above kinds of wire were obtained and the inferiority of the smooth clean
wire clearly estabhshed.

Professor B. Thürlimann and K. Basler, comment on the results of the
tests on welded plate girders with slender webs, subjected to bending or shear
carried out by Lehigh University, Bethlehem, U.S.A. The tests conclusively
show that web buckhng produces a gradual redistribution of the internal
stresses. The post buckhng strength is contributed by the web plate itself
and by the boundary elements, i. e. stiffeners and flanges. The authors discuss

the possible modes of faüure of the compression flange and point out that in a
welded girder the thin flanges have little vertical rigidity, and therefore, cannot
effectively serve as anchors for a tension field in a buckled web, which therefore

must be provided by transverse stiffeners. Based on these considerations

they develop a formula for the ultimate shear which fairly represents the
observed strength of the girders.

Professor I. A. El-Demirdash of Cairo University, regrets that no
information is given by the authors on the stress distribution in the cases of shear,
and of bending and shear, and suggests that strains should be measured in
three directions in order to get a complete picture. It is understood that
further pubhcation by the Lehigh University giving the theoretical studies
associated with the tests is in preparation. The development of theory and
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of rules for the design of plate girders, taking into account the post buckled
strength of the thin web, should prove of the utmost importance.

A paper by S. W. Brykin of U.S.S.R. describes tests on carrying capacity
of axiaüy loaded concrete struts prestressed by tensioned helical wire wound
around the specimen. The quahty of concrete and the amount of tension were
varied and the tests showed that under certain conditions the ultimate strength
of such struts can be approximately 50 per cent greater than the ultimate
strength of simüar struts with untensioned wire. The research in this field
continues. Further tests are planned to deal with hohow cylindrical struts and

it is hoped that mathematical analysis wül be developed to deal with elements

subjected to triaxial compression, both of sohd and hoüow cylindrical form,
and eventuaüy design formulse or charts produced.

A short paper by C. Schaub reports on the development in Sweden of a

reinforcing steel with a high yield, good ductility, weldabüity and high
resistance to brittle fracture — the C. D. (Cold Ductile) steel. The author points
out that the cold working of steel, usuaüy adopted for producing high tensüe
reinforcement increases the risk of fatigue and brittle faüure. After more than
five years of research a weldable high strength non-brittle steel bar has been

successfuüy produced.
F. Lederer of Czechoslovakia, describes the design of a spherical dorne

with a central lantern. The dorne is of 93.5 metre span with a rise of 19.7 metres
and was designed by applying the membrane theory, although it actuaüy
consisted of a lattice assembly of continuous steel tubes arranged in three
intersecting Systems, forming a network of curved triangles, able to transmit
forces from aü directions.

R. Dabrowski makes a contribution regarding the design of Tankarvüle
Bridge by drawing the attention to the importance of horizontal components
of the forces in the hangers and deduces equations for the effect of these forces

on the vertical bending moments.
Several other Speakers contributed to the oral discussion, but their written

contributions wül be pubhshed elsewhere, namely: A. Schmid's in Theme III;
K. Kondo, K. Ito and M. Naruoka, on bridges in Japan, and Professor
E. Billig on the construction of Atomic Power Stations, sheh roofs and other
structures — in the "Buüetins"; F. Faltus on a 327 metre arch bridge in
Czechoslovakia; D. T. Wright on Highway Bridges in Canada and M. Novak
on foundations for vibrating machinery — in the "Publications".

As so many subjects have been discussed under Theme VI no general
conclusions are possible. It can, however, be said that composite action
construction, both of steel beams with concrete and of prestressed concrete
beams with concrete has made considerable progress in recent years and that
reasonably satisfactory methods of design, supported by many static and

fatigue tests, have been developed in several countries, although, as yet, there
is no finality or uniformity in the recommended procedures.
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Rapport general

En complement aux huit premiers memoires qui ont ete discutes dans la
«Pubhcation Prehminaire», dix-huit auteurs ont presente des contributions
ecrites ou orales; certaines d'entre ehes sont des commentaires aux memoires
dejä parus tandis que d'autres traitent des problemes nouveaux. Cela rend
plus difficüe encore la täche du rapporteur de ce theme general et la place
accordee ne permettra que de donner un apercu succinct des points les plus
importants traites dans les nouveües contributions.

M. le professeur G. Wästlund a presente au congres un rapport relatif ä
des essais de fatigue realises sur des poutres mixtes ä l'Ecole Royale
Polytechnique Superieure de Stockholm. Dans le memoire correspondant, redige
avec M. Bergvall, ü donne les detaüs de ces essais. Chaque poutre a ete
soumise ä des phases de sollicitations pulsatoires comprenant chacune 250000
alternances, phases precedees et suivies de mises en charge statiques. Dans
trois cas sur quatre, la rupture s'est produite dans les chevüles de haison,
pres de la soudure d'attache. Ces cheviües etaient formees de fers ronds recour-
bes en U. Les resultats des essais ont confirme les charges admissibles pour ce

type de chevüle, teües qu'eües avaient ete proposees par MM. Wästlund et
Ostlund dans le rapport du congres de Cambridge, en 1952, cela bien que
la resistance statique des poutres ä la rupture soit nettement influencee par
les sollicitations pulsatoires qui detruisent rapidement l'adherence entre le
beton et l'aüe de la poutre. Toutefois, meme dans le cas le plus defavorable,
la charge de rupture de la chevüle, apres 1300000 alternances, etait de 30%
superieure ä la charge admissible. Les essais ont montre que plus d'un mühon
de sollicitations pulsatoires, provoquant dans les cheviües des efforts qui
atteignaient et meme depassaient les efforts de calcul, ne modifient pas le

comportement elastique de la poutre. De plus, les essais ont montre clairement
que la daüe ne reprend aucune traction.

M. P. W. Abeles decrit quelques essais de fatigue effectues par les Chemins
de fer Britanniques (Eastern Region) sur des tabhers en beton precontraint
de construction composee. Son memoire bien etaye montre que la daüe de
beton couiee sur place participe de maniere satisfaisante, sans fissures visibles,
k la resistance des poutrelles precontraintes prefabriquees. Trois types de
haison poutreües-daüe ont ete etudies:

1. Poutreües k surface de contact rugueuse.
2. Poutreües k surface lisse, mais presentant des crenelures.
3. Poutreües k surface hsse, munies d'etriers metaüiques.

Les essais ont montre que les trois types sont satisfaisants en ce qui
concerne la rupture, meme apres des millions d'alternances, mais le type 1 est le
meüleur et le 2 le moins bon si l'on juge d'apres la fissuration.
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De plus, ü s'est avere necessaire de prevoir une armature de cisaülement
süffisante pour reprendre les contraintes principales de traction elevees dans
le beton non precontraint, tensions provoquees par le cisaülement et la flexion
dus ä des charges concentrees. II n'est necessaire de prevoir des etriers que
dans le beton coule sur place.

M. J. A. Forrester decrit dans son memoire une nouveüe appheation de la
gammagraphie: le contröle non-destruetif du beton, en particulier des injec-
tions dans les gaines des cäbles de precontrainte. Ce procede peut egalement
servir ä determiner l'emplacement et la grandeur des armatures dans les

eiements porteurs dont on ignore les caracteristiques exaetes.
La methode gammagraphique consiste ä enregistrer sur un film l'intensite

du rayonnement traversant le materiau etudie. L'appareülage necessaire est
plus maniable et moins coüteux que celui necessite par les rayons X, alors que
le pouvoir de penetration est superieur. Les avantages de la methode non-
destruetive sont manifestes et on peut penser que ce nouveau procede de

contröle du beton se repandra.
Au cours de la discussion, M. le professeur E. Gibschmann (URSS) donna

quelques detaüs relatifs aux ponts mixtes comportant des poutres metaüiques
et des daües prefabriquees. II indiqua que, ä la fatigue, les eiements prefabriques

sont moins satisfaisants que les daües coulees sur place. M. Fougnies
decrivit un nouveau type tres interessant de construction mixte precontrainte,
utilisee en Belgique pour des ponts sur le Canal Albert et la Meuse. Ces ouvrages
ne comportent pas de cheviües car les poutres metalliques penetrent dans la
daüe et la haison est obtenue par frottement, ä l'aide d'une precontrainte
transversale s'eievant ä environ 30 kg/cm2. M. Fougnies estime que, pour les

portees inferieures ä 40 m environ, les ponts usuels en acier ou en beton arme
ne peuvent guere coneurrencer ce Systeme mixte acier-beton avec precontrainte

transversale.
Dans son interessante communication, M. M. Lorentsen decrit les essais,

effectues k l'Ecole Royale Polytechnique Superieure de Stockholm, qui visaient
ä determiner les proprietes d'adherence des cäbles de precontrainte. Ces essais

ont montre que les cäbles repartissent moins bien les fissures que les armatures
ordinaires. Des essais sur modeles en plexiglas ont indique comment les
deformations maxima dues k la compression tendent ä se r6parth entre les fissures:
le rapport du raccourcissement moyen au raccourcissement maximum chminue
lorsque l'ecartement des fissures augmente.

En ce qui concerne le tableau 2, ü vaut la peine de relever les points
suivants:

On a admis une efficacite d'adherence de 100% pour les poutres injeetees;
pour les poutres en te non injeetees, il suffit d'ajouter des fers d'armature
profiles presentant une section inferieure ä ceüe des cäbles pour obtenir une
repartition des fissures aussi favorable que ceüe des poutres injeetees, bien
que la resistance k la rupture soit de 7,5% inferieure. Les poutres ä section
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rectangulaire se sont montrees beaucoup moins sensibles aux injections; sans
armatures compiementaires, la diminution de la charge de rupture ne s'eievait
qu'ä 12,5% contre 36% pour les poutres en te. Bien que le raccourcissement
unitaire du beton au moment de la rupture n'ait atteint en aucun cas la valeur
de 3,5°/00 proposee par le Comite Europeen du Beton, les methodes actueües
de calcul ä la rupture semblent satisfaisantes meme si l'injection n'est pas
parfaite.

M. le professeur H. Louis decrit une recherche faite ä l'Universite de Liege
et consacree ä l'etude de l'adherence au beton de fils en acier ä haute resistance,
de diametres differents et d'etats de surface varies. L'adherence a ete
determinee par des essais d'arrachement (pull-out test) et par des essais d'adherence

par effort tranchant (beam test). Le programme comportait des fils lisses et ä

empreintes ä l'etat de livraison, hsses et ä empreintes rouüles, avec des
diametres de 3, 5 et 7 mm. L'etude a porte sur la mesure de l'effort total au moment
de l'apparition du glissement. Les diagrammes force-deplacement obtenus

pour les divers types de fil precites montrent clairement l'inferiorite du fil
hsse k l'etat de livraison.

M. le professeur B. Thürlimann et M. K. Basler commentent les resultats
d'essais entrepris k l'Universite de Lehigh, Bethlehem, USA, sur des poutres
soudees ä äme mince, sollicitees ä la flexion ou au cisaülement. Ces essais

montrent de maniere convaincante que le voüement de l'äme provoque une
redistribution progressive des contraintes. Dans le domaine post-critique, la
resistance est assuree par l'äme eüe-meme et par les eiements du contour,
c'est-ä-dire les raidisseurs et les membrures. Les auteurs considerent les diverses

possibilites de ruine de la membrure comprimee et fönt remarquer que les
membrures des poutres soudees sont minces, presentent donc peu de rigidite
dans le sens vertical et, pour cette raison, ne peuvent guere servir d'ancrage
pour un champ de tractions dans l'äme voüee; ces tractions doivent etre reprises

par les raidisseurs verticaux. Se fondant sur ces considerations, les auteurs
developpent une formule pour le cisaillement limite qui correspond bien ä la
resistance observee.

M. le professeur I. A. El-Demtrdash, de l'Universite du Caire, regrette
que les auteurs ne donnent aucune indication sur la repartition des contraintes
dans les poutres soumises au cisaiüement et k la flexion accompagnee de

cisaillement; ü propose de mesurer les aüongements dans trois directions afin
d'obtenir une image complete du phenomene. Remarquons ici qu'une
pubhcation compiementaire de l'Universite de Lehigh est en preparation; eile pre-
sentera des recherches theoriques en rapport avec des essais. II est de la plus
haute importance que se developpent des theories et des rfegles de dimensionnement

tenant compte du comportement post-critique des ämes minces.
M. W. S. Brykin (URSS) decrit des essais sur la resistance des eiements

en beton soumis ä des charges centrees et precontraints par des armatures en
spirale. En faisant varier la qualite du beton et la valeur de la precontrainte,
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on a etabh que, dans des conditions bien determinees, la resistance de ces
eiements pouvait etre de 50% superieure ä celle d'elements semblables armes
par des spirales non-precontraintes. Les recherches dans ce domaine se pour-
suivent. U est prevu d'entreprendre des essais sur des eiements oyhndriques
creux et ü faut esperer qu'ü sera mis au point une theorie mathematique
s'apphquant aux eiements de forme cylindrique, creux ou pleins, soumis k des
sollicitations triaxiales, et qu'ü sera possible d'etablir des formules ou des

diagrammes pour le dimensionnement.
Dans un bref rapport, M. C. Schaub parle de la mise au point en Suede

d'un acier d'armature presentant une limite d'ecoulement elevee, ductüe,
soudable et resistant aux ruptures fragües — l'acier CD. (Cold Ductüe).
L'auteur indique que 1'etirage k froid de l'acier, habitueüement utilise pour
obtenir des fers d'armature ä haute resistance, augmente le danger de rupture
due ä la fatigue et de rupture fragüe. Apres plus de cinq ans de recherches, on
a mis au point un fer rond soudable, de haute resistance et ne presentant
aucun danger de rupture fragüe.

M. F. Lederer (Tchecoslovaquie) decrit l'etude et l'execution d'une coupole

spherique surmontee d'un lanterneau central. Cette coupole a une portee
de 93,5 m et une fleche de 19,7 m; eüe a ete calculee k l'aide de la theorie des
membranes bien qu'eüe soit formee en realite d'un treiihs compose de tubes
metaüiques Continus disposes en trois couches. Le reseau curvüigne trianguie
ainsi realise peut supporter des efforts de directions quelconques.

M. R. Dabrowski presente une contribution relative ä l'etude du pont de
Tancarvüle; ü rend attentif ä l'importance des composantes horizontales des
efforts dans les suspentes et etablit les equations exprimant l'influence de ces
efforts sur les moments de flexion verticaux.

Plusieurs autres personnes ont pris part k la discussion lors du congres
mais leurs contributions ecrites paraitront aüleurs:

Theme III: M. A. Schmid; «BuUetin»: MM. K. Kondo, M. Ito et M.
Naruoka, qui ont parle de ponts japonais, et M. le professeur K. Belüg, qui
a traite de la construction de centrales atomiques, de couvertures en voiles
et d'autres ouvrages; «Memoires»: M. F. Faltus, qui a decrit un pont en are
tchecoslovaque de 327 m; M. D. T. Wright qui a parle des ponts canadiens

pour autoroutes et M. M. Novak qui a etudie les fondations des machines
soumises ä des vibrations.

La diversite des problemes traites dans ce theme VI ne permet pas de tirer
des conclusions generales. On peut toutefois affirmer que la construction mixte,
qu'il s'agisse de poutres metaüiques ou de poutres en beton precontraint
renforcees par une daüe en beton, a fait ces dernieres annees des progres
considerables ; dans divers pays, on a developpe des procedes de calcul satisfaisants,
fondes sur de nombreux essais tant statiques qu'ä la fatigue. Les methodes
proposees ne sont cependant pas encore definitives et eües different
considerablement entre eües.



GENERALBERICHT 447

Generalbericht

Zusätzhch zu den ursprünglichen acht Abhandlungen, die im «Vorbericht»
erschienen sind, wurden 18 weitere Beiträge teüs mündlich, teils schriftlich
gemacht, von denen einige Kommentare zu den ursprünglichen Abhandlungen
enthalten, während andere neue Gebiete berühren. Dies ergibt eine noch
schwerere Aufgabe für den Generaheferenten dieses aügemeinen Themas, und
der zugeteilte Raum wird nur eine kurze, kritische Würdigung der wichtigsten
in diesen neuen Beiträgen behandelten Punkte gestatten.

Prof. G. Wästlund berichtete über Ermüdungsversuche an Verbundträgern,

die an der Königl. Techn. Hochschule in Stockholm durchgeführt wurden.
Im entsprechenden Beitrag mit B. Bergvall gibt Wästlund Einzelheiten
dieser Versuche. Jeder Träger wurde 250000 Lastwechseln zwischen wiederholten

statischen Belastungsversuchen unterworfen. In drei von vier Fähen

trat der Bruch in den Dübeln in der Nähe der Schweißnaht ein. Die Dübel
wurden durch U-förmig gebogene Rundeisen gebüdet. Die Versuchsergebnisse
bestätigten die zulässigen Lasten für diesen Dübeltyp, wie sie von G. Wästlund

und L. Östlund ira Kongreßbericht von Cambridge 1952 veröffentlicht
wurden, obgleich die Wechselbeanspruchung die statische Bruchfestigkeit der

Träger durch schneüe Zerstörung der Haftung zwischen Beton und Trägerflansch

merklich herabsetzte. Trotzdem war auch im schlimmsten Falle nach
1,3 Millionen Lastwechseln die Bruchlast des Dübels 30% höher als die
zulässige Last. Die Versuche zeigten, daß mehr als eine Mühon Lastwechsel, die
bis zu den Entwurfsspannungen der Dübel und etwas darüber reichen, das
elastische Verhalten des Verbundträgers nicht ändern. Ebenso klar zeigte sich,
daß den Betonplatten keine Zugspannungen zugeordnet werden können.

Dr. P. W. Abeles beschrieb einige Ermüdungsversuche, die durch die
Eastern Region of British Raüways an Fahrbahnplatten von vorgespannten
Verbundbrücken in Beton ausgeführt wurden. In seinem ausführlich belegten
Beitrag zeigt sich, daß in diesen Versuchen die aufgebrachte Ortsbetonplatte in
befriedigender Weise mit den vorfabrizierten, vorgespannten Trägern ohne

jeghchen sichtbaren Riß zusammenarbeitete. Die Untersuchung umfaßte drei
möghche Ausführungen der Verbindung zwischen Trägern und Platte:

1. Träger mit rauhen Oberflächen,
2. Träger mit glatten aber gezahnten Oberflächen.
3. Träger mit glatten Oberflächen und Stahlbügeln.

Man hat dabei herausgefunden, daß aüe drei Möglichkeiten befriedigend waren,
was die Tragfähigkeit auch nach Millionen von Lastwechseln betrifft, hingegen
war 1. die beste und 2. die schlechteste Lösung, wenn man nach der Risse-

büdung urteüte.
Die Versuche ergaben, daß genügend Schubbewehrung vorgesehen werden
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muß, um die hohen Hauptzugspannungen im aufgegossenen, nicht vorgespannten
Beton infolge Schub und Biegung aus Einzellasten aufzunehmen. Die

Bügelbewehrung ist nur im nachträglich eingebrachten, nicht vorgespannten
Beton notwendig.

Der Beitrag von J. A. Forrester behandelt die neuartige Verwendung der

y-Strahlen zur zerstörungsfreien Prüfung des Betons und im besonderen zur
Untersuchung des Injektionsgutes in den Gleitkanälen der Vorspannkabel.
Das Verfahren kann auch verwendet werden bei der Bestimmung von Lage
und Größe von Armierungen in Traggliedern, für die genauere Angaben nicht
erhältlich sind. Das Verfahren beruht darauf, auf photographischem Film die
Intensität der durch das untersuchte Material durchgehenden Strahlung zu
registrieren. Die notwendige Apparatur ist handlicher und billiger als diejenige
für Röntgenographie, während die Eindringtiefe größer ist. Die Vorteüe einer
zerstörungsfreien Prüfung sind offensichtlich und es könnte sich geben, daß

mit der Zeit dieses neue Betonprüfverfahren sich weit verbreitet.
Anläßlich der Diskussion wurden von Prof. Gibschmann aus der UdSSR

einige Details über Verbundkonstruktionen mit Stahlträgern und vorfabrizierten

Platten im Brückenbau gegeben. Wie er feststeüte, sind für wiederholte
Belastungen vorfabrizierte Einheiten weniger befriedigend als Ortsbetonplatten.

M. Fougnies beschrieb einen sehr interessanten neuen Typ einer

vorgespannten Verbundkonstruktion, die bei Brücken über den Albert-Kanal
und die Maas in Belgien Anwendung fand. In dieser Ausführungsart werden
keine Schubdübel verwendet, da die Stahlträger in die Betonplatte
hineinreichen, wo die Haftung durch eine Quervorspannung von ca. 30 kg/cm2
erreicht wird. Fougnies schätzt, daß bis zu einer Spannweite von 40 m übhche
Stahl- oder Eisenbetonbrücken nicht mit diesen quervorgespannten Stahl-
Beton-Verbundbrücken konkurrieren können.

Ein wichtiger Beitrag büdet derjenige von M. Lorentsen, der sich mit an
der Königl. Techn. Hochschule in Stockholm durchgeführten Versuchen zur
Bestimmung der Hafteigenschaften von Vorspannkabeln befaßt. Die Versuche

zeigen, daß ein Kabel der gewöhnhchen Armierung als Risseverteüer unterlegen

ist. Versuche an Plexiglasmodeüen ergaben die Tendenz in der Verteilung

der größten Druckdehnungen zwischen den Rissen, wobei das Verhältnis
von mittlerer zu maximaler Dehnung abnimmt bei zunehmendem Abstand
zwischen aufemanderfolgenden Rissen. Bezugnehmend auf Tabeüe 2 sind
verschiedene Punkte beachtenswert: Es wurde für ausinjizierte Träger eine

100%ige Haftung angenommen; bei den nicht ausinjizierten T-Trägern war
die Beifügung von Rippenstählen von kleinerem Querschnitt als derjenige der

Vorspannkabel genügend um eine ebenso gute Risseverteilung wie in den

ausgepreßten Trägern zu erreichen, obgleich die Bruchlast um 7,5% vermindert

wurde. Für Träger mit rechteckigem Querschnitt war die Ausinjizierung
viel weniger wirksam. Ohne Injizierung war die Bruchlast nur um 12%%
geringer, wo der AbfaU bei T-Trägern 36% betrug (Träger ohne Zusatzarmierung).
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Obgleich die 3,5°/00 Bruchdehnung im Betondruckbereich, wie sie das

Europäische Beton-Komitee vorschlägt, in keinem Fah erreicht wurde, scheinen
die bestehenden Bruchlastformeln auch bei ungenügender Injizierung zu
befriedigen.

Prof. H. Louis behandelt eine an der Universität von Lüttich bearbeitete
Versuchsreihe über die Haftung zwischen Beton und hochwertigen
Stahldrähten mit verschiedenen Durchmessern und Oberflächenbeschaffenheiten.
Die Haftung wurde durch Ausreißversuche und durch Untersuchung von
Modeüträgern bestimmt. Das Programm umfaßte glatte und gerippte Drähte
in sauberem und rostigem Zustand mit den Nenndurehmessern 3,5 und 7 mm,
wobei jeweils die Last bei Gleitbeginn gemessen wurde. Die erhaltenen Haft-
Verschiebungsdiagramme für aüe obgenannten Drahtarten zeigen eindeutig die

Unterlegenheit des glatten sauberen Drahtes.
Prof. B. Thürlimann und Dr. K. Basler besprechen die Ergebnisse der

an der Lehigh University, Bethlehem, USA, ausgeführten Versuche an
geschweißten Trägern mit dünnen Stegblechen, die Schub oder Biegung
unterworfen wurden. Diese Versuche zeigen überzeugend, daß die Ausbeulung des

Stegbleches eine gradueüe Spannungsumlagerung zur Folge hat. Die
überkritische Festigkeit ergibt sich aus dem Stegblech selber und aus den umgebenden

Elementen, d. h. Aussteifungen und Flanschen. Die möghchen Arten des

Versagens des Druckflansches werden ebenso besprochen, wobei die Verfasser
feststellen, daß in einem geschweißten Träger die dünnen Flanschen sehr

wenig vertikale Steifigkeit aufweisen und daß sie deswegen kaum als Verankerung

für ein Zugspannungsfeld im ausgebeulten Stegblecb dienen können.
Diese Verankerung muß vielmehr durch Queraussteifungen gebüdet werden.
Auf diesen Folgerungen aufbauend geben die Verfasser eine Gleichung für die
Grenzschubspannung an, die ziemlich gut die beobachtete Festigkeit der
Träger wiedergibt.

Prof. I. A. El-Demtrdash der Universität von Kairo bedauert, daß die
Verfasser kerne Angaben über die Spannungsverteüung bei Schub und Schub
mit Biegung geben und schlägt vor, die Dehnungen in drei Richtungen zu
messen um ein voüständiges Bild zu erhalten. Eine weitere Veröffentlichung
der Lehigh University, die die theoretischen Untersuchungen im Zusammenhang

mit den Versuchen darsteüt, ist in Vorbereitung. Die Entwicklung von
Theorie und Bemessungsregeln für Blechträger, wobei die überkritische
Festigkeit des dünnen Steges in Rechnung gesetzt wird, ist von äußerster
Wichtigkeit.

Im Beitrag von S. W. Brykln aus der UdSSR sind Versuche beschrieben
über die Tragfähigkeit" von zentrisch belasteten Betonstützen mit einer um
das Probestück gewundenen vorgespannten Sphalarmierung. Durch Variation
der Betonquahtät und der Vorspannung ergab die Versuchsreihe, daß unter
bestimmten Bedingungen die Tragfähigkeit solcher Stützen 50% höher sein
kann als diejenige ähnlicher Stützen mit nicht gespannten Drähten. Die
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Forschung auf diesem Gebiet ist nicht beendet. Weitere geplante Versuche
soüen hohle zyhndrische Stützen behandeln, und man hofft, daß eine
mathematische Erfassung von Elementen in Form von Voü- und Hohlzylindern
unter triaxialem Druck zustande kommen wird und daß dazu möglicherweise
Entwurfsformeln oder Diagramme angegeben werden können.

In einem kurzen Beitrag berichtet C. Schaub über die in Schweden
durchgeführte Entwicklung eines Armierungsstahles mit hoher Fheßgrenze, guter
Dehnbarkeit und hohem Widerstand gegen Sprödbruch, des sogenannten OD.
(Cold Ductüe)-Stahls. Der Verfasser weist darauf hin, daß die Kaltreckung
von Stählen, die üblicherweise zur Erreichung hochwertiger Armierung
verwendet wird, die Ermüdungs- und Sprödbruchgefahr erhöhe. Nach mehr als

fünfjähriger Forschung wurde ein schweißbares, hochfestes, nicht sprödbruch -

gefährdetes Rundeisen erfolgreich hergesteüt.
F. Lederer aus der Tschechoslowakei erläutert den Entwurf einer

sphärischen Kuppel mit einer zentralen Oberhchtöffhung. Die Kuppel hat 93,5 m
Spannweite, eine Pfeilhöhe von 19,7 m und wurde nach der Membrantheorie
berechnet, obgleich ihr Aufbau tatsächlich in einem Stabnetz besteht,
zusammengesetzt aus durchlaufenden Stahlrohren in drei sich überschneidenden
Systemen. Das sich daraus ergebende Netz von gekrümmten Dreiecken kann
Kräfte in aüen Richtungen übertragen.

Mit dem Entwurf der Tancarvüle-Brücke befaßt sich R. Dabrowski, wobei
er auf die Wichtigkeit der horizontalen Komponenten in den Hängeghedern
aufmerksam macht und die Gleichungen für die Auswirkung dieser Kräfte
auf die vertikalen Biegemomente ableitet.

Verschiedene andere Vortragende nehmen an der mündlichen Diskussion
teü; ihre schriftlich eingereichten Beiträge werden aber nicht hier, sondern
wie folgt veröffentlicht: Im Thema III: A. Schmid; im «Bulletin»: K. Kondo,
K. Ito und M. Naruoka über Brücken in Japan; Prof. K. Blllig über den
Bau von Atomkraftwerken, Schalendächer und andere Bauwerke; in den
«Abhandlungen»: F. Faltus über eine 327 m lange Bogenbrücke in der Tschechoslowakei

; D. T. Wright über Autobahnbrücken in Kanada und M. Novak über
Fundationen für vibrierende Maschinen.

Da so manches Problem im Thema VI behandelt wurde, können kerne

allgemeinen Schlußfolgerungen gegeben werden. Immerhin kann gesagt werden,

daß die Verbundbauweise, seien es in der Ausführung Stahlträger und
Beton oder in der anderen Ausführung vorgespannte Betonträger mit Beton,
in den letzten Jahren einen bedeutenden Fortschritt gemacht hat und daß

einigermaßen befriedigende Entwurfsverfahren basierend auf vielen statischen
und Ermüdungsversuchen in verschiedenen Ländern entwickelt wurden,
obgleich bis jetzt kehl Abschluß und keine Gleichmäßigkeiten in den
vorgeschlagenen Verfahren erreicht wurden.
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Fatigue Tests on Composite Beams

Essais de fatigue sur poutres mixtes

Ermüdungsversuche an Verbundträgern

BENGT BERGVALL GEORG WÄSTLUND
Assistant at the Division of Structural Dr. Dr. h. c, Professor of Structural
Engineering and Bridge Building, Royal Engineering and Bridge Building, Royal

Institute of Technology, Stockholm Institute of Technology, Stockhohn

At the International Bridge Congress in Cambridge, 1952, a paper on
"Studies of composite beams" was pubhshed by L. Östlund and G.
Wästlund1). This paper reviewed some results of statical tests on composite beams,
i. e. a steel beam in composite action with a concrete slab.

To begin with, different types of shear connectors had been investigated
in smaü "push-out" tests. A type of connector consisting of a round steel bar,
12 mm, 16 mm, or 20 mm in diameter, bow-shaped and welded to the steel

beam, had been found to be the best.
Then this type of connector had been speciaüy investigated on real

composite beams. Some of them were subjected to positive moments, others to
negative moments. The steel in the connectors 1952 had a yield point stress
of 3.500 kg/cm2 (50.000 psi).

The test results indicated an ahowable transferred load of about 9 metric
tons on each connector consisting of a 16 mm round steel bar and a somewhat

higher ahowable load for a 20 mm round steel bar connector.
In the general report, Preliminary Pubhcation, 1952, which reviewed that

paper, among others, and at the congress itself, the question was raised how
those connectors behaved under repeated loadings or fatigue.

Untü recently such tests could not be performed owing to lack of suitable
equipment. Since the Division of Structural Engineering and Bridge Buüding
has now got instaüations for repeated loadings, some complementary tests on

l) "Preluninary Pubhcation" (1952), p. 557. Final Pubhcation (1953), Discussions,
p. 277.
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composite beams have been made by the Authors. This time, the investigation
comprised statical tests and repeated loadings. The composite beams were
simüar to those used in 1952, Fig. 1.

The connectors were of the same type as those mentioned above. They
consisted of 19 mm round steel bars. The "aüowable load" on each connector
was assumed to be about 11 metric tons, and corresponded to a nominal
safety factor of 1,6 referred to the yield point stress. See Fig. 2.
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Fig. 1. Test Beams No. 1 and 2, Subjected to
Positive Moment. Dimensions in mm.

Fig. 2. The Connector, Welded to the
Steel Beam Flange.

Each test beam was buüt up of an INP 26 steel beam and a concrete slab,
10x60 cm, cast on, and connected to, the top flange. The length of the test
beam was somewhat more than 300 cm. On each hau of the beam there was
only one shear connector. The beams were supported at the ends and loaded
with one concentrated load at the middle section, two beams, Nos. 1 and 2,

with positive moments (concrete slab compressed) and the other two, Nos. 3

and 4, with negative moments. On aü beams the connectors were orientated
so as to be in tension.

The properties ofthe materials were as foüows:
Yield point stress of the 19 mm round steel bars 3.180 kg/cm2 (45.000 psi),

ultimate strength 5.070 kg/cm2.
Cube strength ofthe concrete in the beams Nos. 1 and 2, 422 and 413 kg/cm2,

respectively. Bending strength 36,1 and 36,6 kg/cm2 respectively. These

strength values were obtained from tests on samples of the same age at testing
as the large beams.

Fig. 3 shows quite schematicaüy the loading programme. First a normal
statical test was performed up to a load giving a force in the connector
PaiiowabU' i-e- H metric tons. Then followed a period of repeated loadings,
which comprised 250.000 cycles, up to the same load. The whole procedure
was then carried out once again, i. e. the same statical test and the same 250.000

cycles. Then a third statical test was performed up to a load corresponding
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to a force in the connectors l$-Pdaowabu> anc* was foüowed by 250.000

cycles of repeated loadings. A fourth statical test was made up to ^.^•PaaomcMe-

and was foüowed by 250.000 cycles. After that a fifth statical test was
performed up to a load corresponding to lfi-Paiiowabie> foüowed by 250.000 cycles,
and so forth.

The force in the shear connector was calculated on the assumption of no
bond, elastic behaviour ofthe connector, and n EsleeijEconcrele= 15.
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Fig. 4.TheTestBeamNo. 1 AfterFailure.

Fig. 3. The Loading Program, Schematically

Shown. The Relation Between Load
and Beam Deflection Schematically

Shown.

During each statical test measurements were made at different load levels.
The measurements were as fohows: beam deflection, steel strain in the connectors,

strain distribution over several beam sections comprising steel and
concrete members, and shp between steel and concrete members at the beam
ends. The strains were measured by means of strain gauges. During the statical
tests and the repeated loadings the forces were measured by special force
indicators. The frequency of repeated loadings was 200 cycles per minute.
See Fig. 4.

This combination of statical tests and repeated loadings proved to give
ample information about the structural body under investigation. The periods
of repeated loadings unveil clearly aü beginning defects of the strueture. We
can hear crackhng sounds, notice falling flakes. feel opening joints with the
fingers, etc. Statical tests after such cycles reveal permanent deflections and
possible changes in structural behaviour.

Fig. 3 also shows schematicaüy the relation between load and beam deflection.

This relation indicates three stages in structural behaviour.
The stage 1 is characterized by undestroyed bond between the steel beam

and the concrete slab. Thus the composite action is complete.
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The stage 2 is characterized by destroyed bond but elastic action of the

connectors. During this stage the elastic behaviour of the whole composite
body is good.

In the stage 3 this elastic behaviour does not exist, the structural body
begins to be worn out. This ends in coüapse.

The test results showed a marked influence of the repeated loadings in
comparison with the results of statical tests, yet the ahowable load per
connector proposed in 1952 seems to be weü founded.

In the 1952 tests the bond or friction between steel beam and concrete slab

considerably contributed to an increase of the ultimate load, in fact to such

an extent that if aü the shear was assumed to be taken by the connectors, one
connector should have taken up to about 44 metric tons, or about 5 times
the aüowable connector force.
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Fig. 5. The Fatigue Rupture of the £

Connector. The Picture Shows the
Concrete Slab, Upside Down, with
the Connector Ends, After Failure.

Fig. 6. The Deflection Measurements Made
at All Statical Tests on the Beam No. 1

During its "Stage 2". „
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The new tests gave results which were in certain respects simüar to those
obtained in 1952. However, the repeated loadings destroyed very soon the
bond and decreased the friction between steel beam and concrete slab. Thus
the shear had mainly to be taken by the connectors, and therefore, in both
beams Nos. 1 and 2 the ultimate load was determined by a fatigue failure in
the connectors near the weld, see Fig. 5.

The three stages in the action of the beams were noticed in several ways.
Fig. 6 shows the deflection measurements made in aü statical tests on the

beam No. 1. As has been said, the statical tests were aü interfohated with a
period of 250.000 loadings. It is obvious that the strueture has behaved
elasticaüy, and has been intact after aü repeated loadings. In this case the
stage 1 feü out, see below. The curves thus show the stage 2, when the com-
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posite action is ensured only by means of the shear connectors. The deflection
of the steel beam alone is about 2,4 times as great.

Fig. 7 shows the deflection measurements made on the same beam, now in
stage 3. The beam does not behave elasticaüy any longer, the composite action
has been destroyed.
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Fig. 7. The Deflections of Beam No. 1

During its "Stage 3".

Fig. 8. The Strain Distributions Over Four
Sections of Beam No. 2.

7
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Fig. 8 shows the strain distributions over four sections of the beam No. 2.
The first row represents the stage 1, when there is stül bond between steel
beam and concrete slab. The second row represents the stage 2, when the bond
has been destroyed. The neutral axis of the steel beam has moved down a
httle in the second row in comparison with the first row, and there is a more
marked jump in the strain diagrams in the second row.

The beam No. 1 acted elasticahy and remained intact up to a load
corresponding to a force in the connectors 60 % higher than aüowed after a total
number of 1.500.000 repeated loadings. The beam No. 2 remained intact up
to a load corresponding to a connector force 30 % higher than the aüowed
after a total number of 1.300.000 repeated loadings. These results seem to be

quite satisfactory.
The beam No. 1 was about 90 days at testing, and after such a long time

the shrinkage of the concrete had been great enough to destroy the bond
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without any loading. In the beam No. 2 the bond was destroyed during the
first period of repeated loadings.

More than one mühon of loadings up to, and slightly more than that which
corresponds to the ahowable connector force does not change the elastic
behaviour of the beam during the stage 2.

In the 1952 statical tests only the first and third stages were clearly to be
observed.

The results relating to the beams subjected to negative moments showed,

among other tbings that the concrete slab did not take any tension stresses.

This confirmed the results obtained in 1952.

Summary

Composite beams with connectors consisting of round steel bars, which
were bow-shaped and welded to the steel beam, had earher been staticahy
investigated, and were found to be better than several other types. A new
investigation of similar composite beams has been performed, with a loading
program comprising a series of statical tests and periods of about 250.000

repeated loadings each. The test results showed a marked influence of the
repeated loadings, yet the aüowable load per connector proposed in the earher

pubhcation seems to be weh founded.

Resume

Des poutres mixtes, munies de cheviües formees de fers ronds recourbes en
boucle et soudes ä la poutre metaüiques, avaient ete soumises precedemment
ä des essais statiques. Ces essais ont montre que la haison acier-beton ainsi
realisee est superieure ä plusieurs autres types. De nouveües recherches sur
des poutres mixtes semblables ont ete effectuees suivant un programme de
mise en charge qui comprenait une serie d'essais statiques et des phases de

sollicitations pulsatoires d'environ 250 000 cycles chacune. Les resultats de

ces essais ont montre une influence marquee des mises en charge repetees; la
charge admissible par chevüle, qui a ete proposee dans une pubhcation ante-
rieure, parait cependant justifiee.

Zusammenfassung

An Verbundträgern mit Dübeln, die aus bogenförmigen, an den Stahlträger
angeschweißten Rundeisen bestanden, waren früher statische Versuche
ausgeführt worden, bei denen diese Träger sich mehreren anderen Verbundlösungen

überlegen erwiesen. Eine neue Untersuchung wurde an ähnlichen
Verbundträgern ausgeführt, und zwar bei einer Belastungsfolge, die eine Reihe
von statischen Belastungen sowie Perioden von je etwa 250 000 Lastwechseln
umfaßte. Die Versuchsergebnisse zeigten einen ausgeprägten Einfluß der
wiederholten Belastungen, aber die zulässige Last je Dübel, die in einer
früheren Veröffentlichung vorgeschlagen wurde, scheint gut begründet zu sein.
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Restraint and Stress Redistribution in Composite Prestressed Concrete
Beams

Redistribution des efforts intirieurs dans les constructions precontraintes composees

Spannungsumlagerung in vorgespannten Verbundkonstruktionen

P. W. ABELES
Dr., London

In composite construction with a highly stressed skin, a redistribution of
stresses must take place, as can be concluded from numerous static and
fatigue tests carried out between 1949 and 1960 by the Chief Civü Engineer's
Department, Eastern Region, in conjunction with the Research Department,
British Raüways. The added concrete is restrained by the prestressed
component from excessive deformation, although micro-cracks develop as soon
as the tensüe strength ofthe added concrete, and thus the hmit of its extensibi-
hty, is reached, these micro-cracks remain invisible to the unaided eye and
fit later into other cracks which develop in the restraining part. This may be

iüustrated by the example ofthe so caüed «wafer» deck slab, which is a composite

construction, cast and prestressed in two stages. As is seen from Fig. 1,

there is a great difference in effective prestress between parts, which are
prestressed in both stages and those which are stressed only at the second stage.
This apphes, for example, to the joints between the prefabricated units. Under
loading there appears a nominal tensüe stress of more than 2,000 p.s.i (140
kg/cm2) at the joints during a stage at which in the adjacent parts of the
prefabricated joists compressive stresses stül occur. Numerous micro-cracks
must have occurred, but they did not become visible, before cracks developed
at the tensüe face of the highly prestressed parts and afterwards the cracks

were not wider within the smaü strips (which were under excessively high
tension) than in the remaining parts, as can be seen from a photograph of a
slab tested at Liege in 1958 (see p. 9, Third Congress F.I.P. Berlin 1958,
Discussion).

As already mentioned, in consequence of the restraining effect of adjacent
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prestressed portions, a stress redistribution must take place. This is indicated
in the diagram, Fig. 2, for a composite beam with a highly prestressed plank
at the outer tensüe skin.

In order to investigate this problem, some fatigue tests were carried out
last year by British Raüways in aecordance with the programme shown in
Fig. 3. Different types of connection were investigated with regard to their
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influence upon the development of cracking and faüure. Three Mnds of
connection were examined: 1. rough surface of the precast planks; 2. smooth
surface with alternating casteüations, and 3. stirrups and smooth surface of
the concrete.

With regard to faüure, aü three types proved to be satisfactory, even after
mühons previous pulsating loadings. However, so far as cracking was
concerned, the rough surface proved to be a much better interlocking medium
than either casteüations or stirrups with smooth concrete surface. When the two
latter types of connections are compared, stirrups proved to be better than
castehations, as can be concluded from these tests. It would, however, require
more tests to state this on a broader basis.
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One point must be emphasized, i. e. the need for sufficient shear reinforcement

to resist the high prineipal tensüe stresses in the added non-stressed
concrete which occur as a combination of shear and bending due to point-
loads. These stirrups are required solely in the added concrete and are unneces-
sary as shear connections between the precast and added concrete, provided that
satisfactory co-operation is obtained by roughening, casteüations or separate
short stirrups.

The stress conditions in such composite constructions are, unfortunately,
very obscure in view of the effect of differential shrinkage and creep. Their
theoretical effect is ülustrated by three examples in Fig. 4 for a differential
shrinkage strain. It is seen that only in composite constructions, example 1,
additional tensüe stresses occur at the tensüe edge of the prestressed component

caused by differential shrinkage of the added concrete.
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In both other examples additional compressive stresses appear in the tensüe

zone of the prestressed component, whilst additional tensüe stresses occur
in the added concrete. This means that another stress redistribution wül take
place and most likely the influence of such differential shrinkage stresses can be

safely ignored except perhaps in certain cases according to example 1.
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Fig. 4. Examples. Stresses Due to Differential Shrinkage and Creep in Composite Sections
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It has not yet been possible to clarify the stress conditions of the last
British Raüway tests and additional investigations are planned to examine
the strain and stress conditions due to differential shrinkage and creep. However,

two interesting part results of these fatigue tests may be seen in the
foüowing.

Fig. 5 shows measurements taken by electrical resistance strain gauges
fixed to the wires before tensioning; the first two curves relate to the first
static test up to the loading at which micro-cracks develop. The second set of
curves shows again maximum and minimum strain after one mühon
repetitions between 2 and 10 tons. Instead of one micro-crack 17 micro-cracks
were now visible, but there is hardly any difference in the shape of the curves
and the maximum strain amounted to approximately 0.3 xlO-3, corresponding

to a steel stress of 9000 p.si. After a further two mühon cycles between
2 and 12 tons, visible cracks developed, as can clearly be seen from the change
in the strain curves and they became visible at a load of 9 tons.

Fig. 6 shows the behaviour of a sister beam which was loaded statically
until cracks became visible though none had developed during 1.5 mühon
cycles between 2.4 and 9.4 tons. Afterwards, a further static loading was
carried out up to 15 tons and cracks became visible at a load of 13.4 tons,
corresponding to a nominal tensüe stress of 1780 p.si. (125 kg/cm2). The
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maximum strain in the steel at that load was 0.4 xlO-3 corresponding to a
steel stress of 12,000 p.s.i. (840 kg/cm2). We may remember that in the previous
case these cracks became visible at 9 tons after a previous 2 mühon cycles
between 2 and 12 tons.

Finaüy, the author would hke to thank the Chief Civü Engineer, British
Raüways, Eastern Region, and the Director of Research for permission to
pubhsh these test results.

Summary

The Chief Civü Engineer's Department, British Raüways, Eastern Region,
has successfuhy employed a composite prestressed concrete bridge deck for
more than 10 years. The added concrete fuüy co-operates with the prestressed
component and is restrained by the latter from visible cracking; apparently
a stress redestribution takes places. Recently fatigue tests were carried out by
British Raüways to investigate this problem, and 3 types of connection were
examined: 1. rough surface, 2. smooth surface with casteüations, and 3. smooth
surface with stirrups. AU 3 types were satisfactory at failure, but the type
with rough surface was superior at cracking. It is, however, difficult to determine

the resultant stresses, because of the stress redistributions due to stress
difference in prestressed and added components and those due to differential
shrinkage and creep.

Resume

Depuis plus de 10 ans, la division des ouvrages d'art des chemins de fer
britanniques (Eastern Region) utilise avec succes un tabher precontraint de
construction composee. Le beton normal participe ä la resistance d'ensemble
et le beton precontraint empeche l'apparition de fissures visibles; ü doit donc
se produire une redistribution des contraintes. Afin d'etudier ce probleme,
les chemins de fer ont effectue une serie d'essais ä l'endurance. Trois types
de haison ont ete examines: surface de contact rugueuse, surface lisse munie
de crenelures, surface hsse munie d'etriers. Les trois types se sont averes satis-
faisants lors de la rupture, mais le premier (surface rugueuse) etait superieur
aux autres en ce qui concerne la fissuration. H est difficile de determiner les
tensions resultantes; ü se produit en effet une redistribution des contraintes
due d'une part ä la difference des contraintes entre le beton precontraint et le
beton normal et, d'autre part, ä la difference du fluage et du retrait des deux
materiaux.
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Zusammenfassung

Das Chefingenieurdepartement der Britischen Bahnen (Eastern Region)
hat seit mehr als 10 Jahren eine Brückenfahrban in vorgespannter
Verbundkonstruktion erfolgreich verwendet. Der nichtvorgespannte Beton wirkt
mit dem vorgespannten Teü voü zusammen und der letztere behindert das

Auftreten von sichtbaren Rissen; dabei muß eine Spannungsumlagerung
stattfinden. Kürzlich wurden Ermüdungsversuche von den Britischen Bahnen

durchgeführt, um dieses Problem zu untersuchen, wobei 3 Ausführungen von
Verbindungen verwendet wurden: 1. raube Oberfläche, 2. glatte Oberfläche

mit Verdübelungen und 3. glatte Oberfläche mit Bügeln. Alle 3 Arten erwiesen

sich beim Bruch als zufriedenstehend, aber die Ausführung mit rauher
Oberfläche war bei der Rißbüdung überlegen. Es ist schwierig, die resultierenden
Spannungen zu bestimmen, da einerseits eine Spannungsumlagerung infolge
der Spannungsdifferenz zwischen vorgespanntem und zusätzlichem Beton
entsteht und überdies eine solche infolge verschiedenen Schwindens und
Kriechens erfolgt.
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Gamma Radiography of Structural Concrete

La gammagraphie du biton

Röntgenographische Prüfung von Bauwerksbeton mit Gammastrahlen

J. A. FORRESTER
B. Sc, Cement and Concrete Association, Slough, England

Gamma rays are like X-rays and have the ability to penetrate material
which is opaque to hght. The principle of gamma radiography is to record on
a Photographie film the intensity of radiation transmitted through the material
being examined. The attenuation of radiation is almost proportional to the
apparent density of the material, therefore, any internal feature which is of a
different density to the bulk of the material can be seen on the film. In practice

a radioactive isotope generating gamma rays is exposed on one side of a

specimen and a film in a hght tight cassette is positioned on the opposite side.
Areas of high and low density in the material produce hght and heavy black-

ening of the film respectively.
Gamma radiography of metal castings and welds is weü estabhshed, but

only recently has use been made of this means of non-destruetive testing for
examining concrete [1], [2].

The advantages of gamma radiography over X-radiography for structural
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concreto examination are greater portabihty and initial cheapness of the
apparatus, neghgible running costs and the ability to penetrate thicker
sections of concrete with the higher energies of radiation avaüable from isotopes
such as Cobalt 60.

The simphcity of the arrangement can be seen in Fig. 1 which shows the
radiography of a prestressed beam. The radioactive source, which here is 275

millicuries of Cobalt 60, is in the Container on the left and the film is in the
cassette to the right of the beam.

Description of Some Radiographs and Radiographie Investigations

Radiography can be used to locate and identify steel reinforcement and
voids in concrete as the presence of either of these results in a local Variation
in density in the concrete.

Over a period of time a fairly extensive hbrary of radiographs has been

prepared and cohected at the Cement and Concrete Association showing
concealed features and faults in concrete and some of these, together with
their Interpretation are described here.

r-^^S^j
.ca

mm
«ss
r&>.
rfi'.S
m %'sa

Fig. 3.

An indication of the presence of reinforcement bars is simple with
radiography, but an identification of bar size and three dimensional spacing requires
that stereo radiographs be taken. A simple photogrammetric technique ülus-
trated in Fig. 2 enables Orthographie drawings to be prepared from the stereo

radiographs.
Radiography has been used for investigations into the efficiency of mortar

jointing. Fig. 3 shows a familiär method of jointing used in a multi-storey



468 J. A. FORRESTER VI 3

buüding. Here a column with a rectangular cavity at the base is dropped on
to a spigot of reinforcement bars and the Chamber is subsequently grouted
with mortar. It was suspected that on a particular site where this Joint was
being used, the Chamber was not being füled completely and that subsequent
stress transmission down the column would result in movement. A sample

m

Fig. 4.

MS

m

Fig. 5.

Joint was made, radiographed, and afterwards cut open to confirm the findings
of the radiograph. Fig. 4 shows one of the radiographs taken through this
Joint and the voids at the top and the side can be seen as dark areas. A cut
section of this sample Joint shown in Fig. 5 shows the voids at the top of the
Chamber and the presence of buüding paper accounts for the shght voidage
at the side of the Chamber. As the result of this investigation the design of
the Chamber was modified to ensure complete filling.

Identification of grouting flaws in post tensioned prestressed concrete is

very important and Fig. 6 shows a radiograph of such a flaw in a prestressed
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beam. In Fig. 6 voids due to water trapped in the duct during grouting are
shown. This beam was subsequently cut open in order to expose the flaws
and the section radiographed is shown in Fig. 7.

A recent gamma radiographie investigation in Great Britain was
condueted at the new Dungeness hghthouse1), shown during construction in

¦MillUlli IWliwi»

Fig. 6.

W^^^^^MJ^^^S^lt^i

Fig. 7.

Fig. 8. The hghthouse is eonstrueted of cylindrical drums of precast concrete
and is prestressed vertieahy through the walls of the drums. The prestressing
wires faü off in number up the height of the tower and to check on the grouting
efficiency it was decided to radiograph the top anchorages in each duct. This
job was carried out by commercial radiographers 2) using techniques developed
at the Cement and Concrete Association. A 71/2 curie Cobalt 60 source in a
source holder weighing 6 cwts. was lowered down the vertical axis of the
tower and held at a level eoineident with the ring of anchorages (Fig. 9).
Cassettes containing film were strapped to the outside of the tower adjacent
to the anchorages (Fig. 10) and the source was withdrawn from the holder by
remote control. The source radiates in aü directions and a panoramic exposure
was obtained on aü anchorages at this level. The source was then lowered to
each ring of anchorages in turn and the process repeated. Voids found by
radiography on this job were later füled by drüling into the duct and injeeting
further grout.

x) Contractors: Taylor Woodrow Construction Ltd., Southall.
2) Radiographers: Pantak Ltd., Slough.
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It has been the Intention of this paper to demonstrate the effectiveness of
gamma radiography in showing defects in structural concrete.

There are now commercial radiographers who wül carry out examination
of concrete in Great Britain and abroad at a charge which is reasonable

considering the value of some prefbrmed units and the cost of any repair work
which may subsequently have to be carried out in the event of a faüure.

\p.n-IW

Fig. 8.

„15
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Fig. 9.
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Summary

The use of gamma radiography to study concealed features in structural
units is described. Some examples are given of work done on identifying
reinforcement, grouting efficiency and efficiencies of compaction of concrete and
mortar joints between concrete units.

Resume

L'auteur decrit l'emploi de la gammagraphie pour l'etude des

caracteristiques cachees d'elements d'ouvrage. II donne quelques exemples de recherches

effectuees pour reperer des armatures et pour observer la qualite des

injections et l'efficacite du compactage des joints de mortier ou de beton entre
eiements.

Zusammenfassung

Es wird die Anwendung der röntgenographischen Prüfung mit Gammastrahlen

als zerstörungsfreies Verfahren zur Feststeüung verborgener
Eigenschaften von Bauwerksbeton beschrieben. An Hand von Beispielen wird gezeigt,
wie mit der Methode die Lage von Armierungseisen festgesteüt und verbliebene

Hohlräume bei Injektonsarbeiten aufgedeckt wurden.
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The Influence of Bond Slip in Post-tensioned Prestressed Concrete Beams

Influence du glissement de l'armature des poutres en beton precontraint

Einfluß der Stdhlgleitung in Spannbetonbalken

MOGENS LORENTSEN
Stockholm

Introduction

At the ultimate design of a prestressed concrete beam it is generaüy
assumed that sections remain plane during bending. This imphes that the
foüowing formula shaü hold good

x eh

In this formula x means the depth of the compression zone, h the effective
depth of the beam, e6 the ultimate concrete strain at the top of the compression

zone and eba the concrete strain at the level of the reinforcement.
Now both the values eb and eba are affected by the efficiency of the bond.

If the bond is good, the value of eö wül be about 4 °/00 — the European concrete
committee recommends 3,5 °/00 — and eba wül be equal to A ea, i. e. the increase
in steel strain counted from the moment when the surrounding concrete has

zero strain. If the bond is bad that wül not be the case — eb wül decrease
and eba wül be greater than A ea

Pull-out Tests

To study the character of the bond around a Freyssinet prestressing cable,
puü-out tests were performed with 18 concrete prisms with square section
25 x 25 cm and a length of 80 cm. The Freyssinet-cable consisted of 12 x 5 mm
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wires (ultimate strength 150 kg/mm2) enclosed in a corrugated sheethon tube
0,2 mm thick. Several grout mixes were used. Further detaüs may be found
in [1], where these tests — with the authors permission — were first presented
by Fritzell. The mix that showed the best properties as to fluidity and shp
consisted of cement + water + intrusion aid. The wct ratio was 0,4 and the
intrusion aid amounted to 1 per cent of the cement weight. A typical result
of the pull-out tests is shown in Fig. 1. The charge was effected by an ordinary
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Fig. 1. Typical Result of the Pull-out Tests.
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Fig. 2. Crack Distances

Freyssinet jack. The shps were measured in both ends of the test specimen,

u0 designating the shp in the puüed end and Vn the shp in the free end. As can
be seen from the straight lines, the test result can be fairly weü described by
the simple theory that the bond stress is proportional to the shp. The shp
"modulus" e.g. the relation between bond stress and shp, as calculated from
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the tests amounts to about 600 kg/cm3, which is only about one tenth of the
value attained with deformed bars (as measured by K. G. Bernander [2].
Rupture was obtained at a shp of about 1 mm, and was accompanied by
Splitting of the concrete whereupon the whole cable — including the tube —
could be puüed out of the concrete. The bond must therefore be characterized
as rather loose, which means that a prestressing cable of this type is not well
suited to distribute cracks in comparison with ordinary müd steel. To give
an impression of this, Fig. 2 shows crack distances as measured in two of the
beam tests described below, one being reinforced with Freyssinet cäbles only
and the other supplemented with deformed bars. To make the results com-
parable the crack distance in the latter beam have been corrected so as to
give the same ratio of chcumference to steel area in both cases. The crack
formula used for this correction is due to Wästlund, Johnsson and Oster-
man (cf. [3]). The steel stress in the diagram is the increment above the
prestress.

In this case the cable diameter was 32 mm. With larger cäbles the crack
distribution would be more unfavorable.

Model Test

As mentioned, the concrete strain eb wül decrease if the bond is bad, and
that is due to the bad crack distribution caused by the bond shp. See Fig. 3.

ovc

Fig. 3. Strain Distribution Along the Compression Side of a Beam Subjeet to Bending Only.
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If the crack distances are large and the compression zone is smaü the average
value of the concrete strain wül be much smaüer than the peak values. To
study this effect tests were performed with a plexiglass model that was to
represent the concrete lameüa between two consecutive cracks, Fig. 4. The
model was 16 mm thick, 100 mm wide and 250 mm long. The load was apphed
by means of steel prisms of different lengths, and the strain was measured
with seven strain gages along the upper side of the lameüa. The diagram
shows the strain distribution at different ratios between the depth of the
compression zone and the crack width. In Fig. 5 the ratio of the average
strain to the maximum strain is reproduced versus the ratio xjs. Of course the
results from this model test cannot be directly apphed to concrete — for
several reasons — but it shows the tendency.

75
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Fig. 4. Plexiglass Model and Strain Distribution Along the Compression Side.

qs

Fig. 5. Ratio of Average Strain to Maximum Strain in the Model Test.
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Beam Tests

Beside the above mentioned effect concerning crack distribution the bond
shp causes a detachement of the reinforcement towards the ends of a beam.
In the extreme case that there is no bond at ah, the strain distribution wiü
have the form shown in Fig. 6. The beam is in this example assumed to be
loaded by two symmetrically placed concentrated loads. The steel strain A ea

Pressure hne-, T

T

Fig. 6. Approximate Strain Distribution in the Tendon (A eB) and in the Surrounding
Concrete («&„). Two Concentrated Loads.
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Fig. 7. Test Beams of T-Section.
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is constant from anchorage to anchorage. The concrete strain at the level of
the reinforcement is principally concentrated to the part between the loads
and is practicaüy zero outside this part. Since the total extension must be the
same for the reinforcement as for the concrete, the areas under the diagrams
must be equal, which means that the steel strain must be smaüer than the
concrete strain. In this case the ratio of steel strain to concrete strain, a ratio
that may be caüed bond coefficient, since it expresses the efficiency of the
bond, wül be approximately aß.

In this way the bond shp problem can be divided into two partial problems.
one concerning the influence of the crack distribution on the compressive
concrete strain and another concerning the bond coefficient. This way to
attack the problem seemed to be appropriate in the beam tests shown in
Fig. 7 and 8. The beams were of two kinds i.e. T-beams and rectangular
beams. They were 8 m long and 0,5 m deep. The tendons were of the Freyssinet
type and consisted of 12x5 mm wires each. (Ultimate strength 150—184

kg/mm2.) Each beam was furnished with two tendons. Two of the T-beams
were supplemented with ordinary reinforcement consisting of 4x12 mm

1
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Fig. 8. Test Beams of Rectangular Section.
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Fig. 9. Crack Distribution in the Non-Grouted T-Beam (T).
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deformed bars (yield limit 40 kg/mm2). The concrete strength was about
400 kg/cm2. Hau the number of beams were injected with the kind of grout
mentioned above, and half the number were left ungrouted. Beam
characteristics are given in Table 1.

The load was apphed in the thirdpoints. Fig. 9, 10 and 11 show the crack
distribution in the non-grouted beams; T-beam, rectangular beam and T-beam

supplemented with deformed bars. Fig. 12,13 and 14 show the crack distribution
in the grouted beams; T-beam, rectangular beam and T-beam with deformed
bars. Table 2 gives the test results in a concentrated form. The ratios xfs
were obtained from the test beams by measuring the depth of the compres-

Table 1

Beam
Cube strength

of concrete
kg/cm2

Steel percentage Steel quai.
kg/mm2
Odfiforupt-

Prestress
kg/mm2

Tendon
Suppl.
Reinf.

T
R
TM
Tl
Rl
TIM

.394

406
450
374
402
428

0,186
0,615
0,184
0,178
0,625
0,183

0,168

0,168

128/152
124/150
128/152
164/184
134/150
128/152

70
69

75
77
71

72

ungrouted

grouted

•SrMMBJ.'J

K86 «**lltl

^

Fig. 10. Crack Distribution in the Non-Grouted R-Beam (R).
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Fig. 11. Crack Diät i Xon-Gronted T-Beam with Supplementary Mild

Lffis
Srouted T-Beara (TJ) Grouted R Beam (Rll

V Mild Steel (TIM]



INFLUENCE OE BOND SLIP IN PRESTRESSED CONCRETE BEAMS 481

sion zone at rupture, and by taking the average crack distance between the
loads.

The bond coefficient F was chosen to 1/3 in the non-grouted beams and
to 1 in the grouted beams. The next row shows that instead of using the
ultimate strain value of the order of 3,5°/00 it is necessary to use smaller
values, expecially in beam T, which is ungrouted and has a very unfavourable
crack distribution. The values of eave were taken from the curve in Fig. 5 that
resulted from the model test with emax 3,5 °/00. The ultimate bending moments

were calculated according to a Stüssi stress distribution with a 0,72 and
jS 0,42. Cf. [4]. As can be seen the test results conform quite well with the
theory. TIM is an exception which is due to the fact that the test set-up used

for that beam did not allow it to be ruptured completely.
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Summary

The contribution describes tests that have been carried out at the
Institution of structural engineering and bridge building at the Royal Institute of
Technology, Stockholm, Sweden. The tests comprise pull-out tests, plexiglass
model tests and beam tests. The Freyssinet post-tensioning system with cäbles

of 12 X 5 mm wires was used. It is shown that the cable as a crack distributor
is inferior to ordinary reinforcement, and that the crack distribution may
have a marked influence on the rupture load of a prestressed beam.

Resume

La contribution decrit des recherches effectuees ä l'Ecole Royale
Polytechnique Superieure de Stockholm (section des ponts et charpentes). II s'agit
d'essais d'arrachement (pull-out tests), d'essais sur modeles en plexiglas et
d'essais d'adherence par effort tranchant (beam tests). On utilisa des cäbles

Freyssinet comprenant 12 fils de 0 5 mm.
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Ces essais ont montre que les cäbles de precontrainte repartissent moins
bien les fissures que les armatures ordinaires et que cette repartition peut
exercer une influence marquee sur la charge de rupture d'une poutre
precontrainte.

Zusammenfassung

Der Aufsatz beschreibt Versuche, die in der Abteilung für Brücken- und
Hochbau der Kgl. Technischen Hochschule Stockholms durchgeführt worden
sind. Die Versuche umfassen Ausziehversuche, Plexiglas-Modellversuche und
Balkenversuche. Das Freyssinet-Spannbetonsystem mit Kabeln aus 12 x 5-mm-
Drähten wurde benutzt. Es wird gezeigt, daß das Kabel als Risseverteiler der
gewöhnhchen schlaffen Bewehrung unterlegen ist, und daß die Risseverteilung
einen deutlichen Einfluß auf die Bruchlast eines Spannbetonbalkens haben
kann.
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L'adherence au beton des fils d'armatures de precontrainte

Haftfestigkeit von Vorspanndrähten

Bond to Concrete of Steel Wires for Prestressed Concrete

H. LOUIS
Liege

Une importante recherche faite dans les Laboratoires des Constructions
du Genie Civil de l'Universite de Liege, a la demande du Comite Beige pour
l'etude des armatures de precontrainte a ete consacree ä l'etude de l'adherence

au beton de fils en acier ä haute resistance, de differents diametres 3,

ö et 7 millimetres, d'etats de surface varies: lisse ä l'etat de livraison, lisse

apres exposition pendant six mois dans une atmosphere industrielle, ä empreintes

ä l'etat de livraison, ä empreintes et rouille.
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Fig. 1. Schema du pull-out test.
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L'adherence a ete determinee d'une part par arrachement du fil hors d'un
prisme en beton (pull-out test, fig. 1) et d'autre part par flexion d'une poutre
armee du seul fil etudie (beam-test, fig. 2) — cet essai est aussi appele essai
d'adherence par effort tranchant.

%

Fig. 2. Beam-test.

Les essais auxquels il a ete procede ne permettent que la determination
de la resistance de rupture d'adherence ou mieux, ils ne donnent que des

resultats globaux.
Le but etant de proceder ä une etude comparative, la repartition des

tensions d'adherence le long de l'armature n'a pas ete etudiee. Les resultats
obtenus ne permettent donc pas de faire la distinction entre les phases
successives qui interviennent dans la transmission au beton de l'effort du fil.

Ils se situent dans la phase oü il y a rupture de la couche de beton solidaire
de l'armature, la rupture de cette couche se propageant ä partir de l'extremite
sollicitee du fil.

Quand la gaine est rompue sur toute la longueur de l'enrobage, l'acier
glisse, l'adherence resulte alors uniquement de 1'Intervention du frottement
entre les deux materiaux.

On est d'ailleurs en droit de se demander si, pour des fils lisses notamment,
il y a heu d'envisager d'autres phases que celle du frottement. L'Intervention
de phases elastique, eiasto-plastique ou plastique semble en effet discutable

pour cet etat de surface du fil ne serait-ce qu'en raison des effets de retrait
du beton.

Meme dans le cas de fils a forte adherence, les efforts que nous avons
releves des qu'un ghssement a ete observe ä l'extremite non sollicitee du fil,
ont ete appeies «efforts de rupture d'adherence». II n'est guere possible de

distinguer dans ces effets, sauf peut-etre pour le fil lisse, la part prise par
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l'adherence proprement dite qui existe avant le commencement de tout ghssement

et qui resulte de forces d'attractions moleculaires s'exercant ä la surface
de contact entre l'acier et le beton.

Pour chaque fil lisse ä l'etat de livraison, quelle que soit la longueur d'adherence,

les points experimentaux des diagrammes de la charge appliquee en
fonetion du deplacement relatif acier-beton, se situent ä l'origine sur une
courbe ä grand rayon de courbure, de faible developpement et qui se continue
pratiquement par une droite (fig. 3 courbe superieure).

Beton 500 kg/cm1- Longueur d'adherence 30cm
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Fig. 3. Essai de rupture d'adherence: Variation de l'effort en fonetion du deplacement
de l'extremite' non sollicitee du fil.

Le point correspondant ä la charge pour laquelle se produit le premier
ghssement d'un fil lisse est toujours situe au dessus de l'ordonnee ä l'origine
de la droite terminant le diagramme.

II est peut-etre possible de distinguer dans la charge provoquant le premier
ghssement, la part correspondant ä l'adherence propre du fil; celle-ci serait
la difference entre les ordonnees ä l'origine de la courbe et de la droite, la
droite etant manifestement relative ä la phase de frottement.

Le caractere lineaire de la partie finale du diagramme est commun ä tous
les fils lisses ä l'etat de livraison quels que soient leur diametre et leur longueur
d'adherence; dans la phase etudiee, l'effort est une fonetion decroissante du
deplacement, par rapport au beton, de l'extremite libre non sollicitee du fil.
L'equation de cette droite est F=a—KAS oü

— F est l'effort existant ä un moment donne de la phase de glissement;
— a est l'effort maximum correspondant dans la phase de glissement ä Aa 0,

cet effort ne comprenant pas l'adherence propre;
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— ic est un coefficient qui depend vraisemblablement de plusieurs variables:
nature et diametre du fil, dressage du fil, caracteristiques du beton, vitesse
de sollicitation etc.;

— As est le deplacement par rapport au beton de l'extremite non sollicitee
du fil.
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Fig. 4. Fil lisse: Variation de l'effort d'extraction du fil en fonetion du deplacement pour
differentes longueurs adherentes.

La figure 4 donne les diagrammes d'un fil hsse ä l'etat de livraison de
5 millimetres de diametre, mis en ceuvre dans le pull out test sous quatre
longueurs d'adherence; sur la figure ont ete aussi dessines les diagrammes de
l'effort d'extraction en fonetion du deplacement (At) par rapport au beton de
l'extremite inferieure de la partie enrobee du fil, c'est-ä-dire l'extremite
sollicitee.

Pour les fils rouilies et pour les fils k empreintes ä l'etat de livraison ou
rouilies, le diagramme de l'effort applique en fonetion du deplacement (As)

par rapport au beton de l'extremite non sollicitee a une allure fondamentale-
ment differente de celle observee ä propos des fils lisses.

La charge augmente initialement avec le deplacement du fil, eile passe
par un maximum pour decroitre ensuite lorsque le ghssement croit (fig. 3

courbe inferieure et fig. 5).
Dans la partie ascendante de la courbe, la resistance est due ä une sorte

d'effet d'engrenage qui prend naissance au commencement du ghssement et
augmente avec le deplacement. Cet effet met en jeu la resistance ä l'ecrasement
et au cisaillement de la gaine de beton entourant le fil.

Les deplacements du fil dans cette region resultent des deformations du
beton de la gaine le long de la surface enrobee du fil.

La charge maximum correspond ä l'etat qui precede immediatement la
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rupture par cisaillement de la gaine en beton; cette rupture est accompagnee
d'un ghssement brusque.

Dans la partie descendante du diagramme, seul le frottement s'oppose au
deplacement du fil mais si, dans le cas du fil lisse, la resistance Offerte depend
du coefficient de frottement de l'acier lisse sur le beton hsse, dans le cas de
fils rouilies et ä empreintes, le frottement resulte du contact entre surfaces

rugueuses de beton cisaille.
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Fig. 6. Diagrammes de la Variation de l'effort d'extraction du fil en fonetion du deplace¬
ment pour differents etats de surface (fil de 5 mm) longueur adherente 15 cm.

Cette region du diagramme a une allure comparable ä celle du diagramme
entier obtenu pour les fils lisses ä l'etat de livraison; dans sa majeure partie
cette allure est souvent lineaire.

La valeur de l'effort correspondant au premier ghssement de toute la
longueur enrobee des fils rouilies et ä empreintes est, dans de nombreux cas,
le double de la valeur obtenue pour les fils lisses ä l'etat de livraison, de meme
diametre et de meme longueur adherente (fig. 5).

L'ecart est donc du au fait que dans le cas du fil lisse, cet effort depend du
frottement acier-beton eventuellement majore, au debut, par l'adherence
proprement dite de l'acier au beton et que dans le cas des fils rouilies et ä

empreintes, l'effort exterieur applique au fil entraine immediatement la
resistance par compression du beton engage dans les irregularites ou empreintes
du fil et la resistance au cisaillement de la gaine en beton, avant que n'inter -

vienne la phase de frottement.
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Pour les fils rouilies et ä empreintes, cette resistance ä la rupture du böton
sur toute la longueur adherente est de l'ordre du double de l'effort correspondant

au premier ghssement apparent mesure ä l'extremite non sollicitee.
La valeur de l'effort du rupture d'adherence maximum de ces fils est le

plus souvent de trois ä quatre superieure ä celle des fils lisses de meme
diametre et de meme longueur adherente.

La meme figure 5 donne les diagrammes F, As de fils lisse, lisse rouille, ä

empreintes, ä empreintes rouille, de 5 mm de diametre, d'une longueur adherente

de 15 cm et soumis au pull out test.
Sur cette figure sont egalement representes les diagrammes de l'effort en

fonetion du deplacement At de l'extremite inferieure de la partie enrobee
du fils.

Comme il n'est pas toujours aise de deceler l'apparition du premier ghssement

As de l'extremite superieure non sollicitee, on remarque que l'intersection
de l'axe des efforts et de la tangente ä l'origine de la courbe F, Aa peut donner
avec une approximation süffisante, par suite de la regularite du diagramme,
l'effort correspondant au premier ghssement.

Les diagrammes obtenus pour le pull out test et pour le beam test ont des

allures absolument identiques; les resistances de rupture d'adherence sont
cependant legerement inferieures pour le beam test, oü le beton entourant
le fil est sollicite en traction pendant l'essai.

Le comportement des fils suivant leur etat de surface, permet, suite aux
diagrammes caracteristiques obtenus, d'apprecier, au vu de l'allure de la
courbe, la qualite d'un fil du point de vue de l'adherence.

L'analyse faite ci-dessus conduit ä trois conclusions:

1. La rupture d'adherence du fil lisse est une rupture brusque ou brutale;
eile se produit ainsi d'une maniere imprevisible et des l'apparition du
premier glissement ä l'extremite hbre du fil, la resistance Offerte par le
frottement diminue avec le deplacement.

2. La rupture d'adherence du fil lisse rouille et du fil ä empreintes est precedee
d'une deformation probablement elasto-plastique du beton entourant le
fil au cours de laquelle l'effort sollicitant met en jeu la resistance ä la
compression du beton en contact avec les irregularites du fil et la resistance
au cisaülement de la gaine de beton entourant le fil. Apres rupture de la
gaine, le fil rouille ou ä empreintes se comporte comme un fil hsse, son deplacement

n'est entrave que par la resistance au frottement, elle-meme decroissante

avec le deplacement.
L'emploi du fil rouille et ä empreintes offre donc du point de vue de

l'adherence une importante securite supplementaire.
L'interet du fil ä empreintes, reserve faite de la resistance ä la fatigue,

est evidemment d'autant plus grand que la saillie constituee par l'empreinte
est importante, ce qui aecroit ä la fois la surface transversale de l'empreinte
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qui sollicite le beton par compression et la surface laterale hors du tout
du fil, c'est-ä-dire la surface resistant au cisaillement du beton.

3. L'adherence des fils rouilies et ä empreintes depend de la qualite du beton.

Dans notre recherche, l'interpretation et la comparaison des resultats
obtenus ä propos de l'intervention de nombreux facteurs est basee sur la
notion de valeur moyenne de la tension d'adherence.

Par Convention, la tension moyenne d'adherence, pour une longueur adherente

donnee du fil, est determinee, quel que soit le type d'essai, par le quotient
de l'effort maximum ayant provoque la rupture d'adherence par la surface
du fil adherente au beton.

Physiquement parlant et tenant compte des diagrammes que nous avons
obtenus, cette notion conventionnelle n'est pas caracteristique du comportement

du fil; seule et exclusivement la nature de la courbe effort-deformation
caracterise ce comportement et permet donc d'apprecier la qualite d'un fil
du point de vue de l'adherence.

La forme meme de la courbe des fils rouilies et ä empreintes est eloquente
ä cet egard; l'effort maximum obtenu avant ghssement est conditionne par
les deformations du beton sur lequel s'appuient les asperites du fil tandis
qu'apres avoir atteint ce maximum la courbe traduit l'apparition de la phase
de frottement. La notion de tension moyenne d'adherence ne traduit donc

pas le phenomene physique. Cependant il est justifie, dans notre cas, d'y faire
appel, car l'effort maximum qui provoque le deplacement d'ensemble du fil
par rapport au beton est une caracteristique mesurable et pratiquement
reproductible.

De plus, la tension moyenne d'adherence est une valeur conventionnelle
directement applicable en pratique, moyennant la reserve importante, que
cette tension moyenne diminue quand la longueur adherente au fil augmente.

On remarque une certaine analogie entre le diagramme force-deplacement
du fil lisse et le diagramme tension-deformation d'un metal fragile comme la
fönte d'une part et les diagrammes analogues du fil rouille ou ä empreintes et
d'un metal ductile comme l'acier doux d'autre part. Cette constatation n'est
pas fortuite vu les phenomenes constates systematiquement lors des essais;
eile peut justifier le fait d'apprecier le resultat d'un essai global d'adherence

par la charge maximum atteinte avant tout ghssement d'ensemble du fil ou
par la tension moyenne d'adherence, cependant que seul le diagramme permet
de caracteriser le comportement k l'adherence.

Resume

Une recherche faite a l'Universite de Liege a ete consacree ä l'etude de
l'adherence au beton, de fils en acier ä haute resistance, de diametres differents
et d'etats de surface varies: lisse et ä empreintes ä l'etat de livraison, lisse et
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ä empreintes rouilies. L'adherence a ete determinee par des essais d'arrache-
ment (pull-out test) et par des essais d'adherence par effort tranchant (beam
test). L'etude a porte sur la mesure de l'effort total au moment de l'apparition
d'un glissement ä l'extremite non sollicitee du fil.

Une difftSrence fondamentale apparait dans le comportement des fils lisses
ä l'etat de livraison et des fils ä empreintes ou des fils lisses et ä empreintes
rouilies.

Zusammenfassung

Die an der Universität Lüttich ausgeführten Untersuchungen befaßten
sich mit der Haftfestigkeit von Vorspanndrähten verschiedener Durchmesser
und von unterschiedlicher Oberflächenbeschaffenheit: glatte oder gekerbte
Drähte im Lieferungszustand einerseits und angerostet andererseits. Die
Haftfestigkeit wurde mit Hilfe des Ausziehversuches bestimmt (pull-out-test) sowie
durch Schwerbeanspruchung hergeführte Gleitung der Armierungseisen (beam
test). Gemessen wurde die gesamte Beanspruchung zur Zeit der ersten
Gleiterscheinung am unbeanspruchten Ende des Drahtes.

Das Verhalten von glatten oder gekerbten Drähten im Lieferungszustand
ist grundsätzlich verschieden von dem der angerosteten glatten oder gekerbten
Drähte.

Summary

A research has been performed at the University of Liege to investigate
the bond to concrete of high resistance steel wires of different diameters and

varying surface conditions: smooth and ribbed as dehvered, as delivered but
rusted. The bond has been determined by means of the "pull out" test and
by the "beam" test. This study concerned the measurement of the total load
at the moment of the start of slipping on the other end of the wire.

A fundamental difference was noticed in the behaviour of the smooth
wires in the dehvered condition and the ribbed wires or those smooth and the
ribbed wires and rusted.
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Carrying Capacity of Plate Girders *)

Resistance des poutres ä äme pleine

Tragfähigkeit von Vollwandträgern

KONRAD BASLER BRUNO THÜRLIMANN
formerly Fritz Engineering Laboratory, Lehigh University,

Bethlehem, Pennsylvania, U.S.A.

The purpose of an extensive research projeet condueted at Lehigh
University was to investigate the carrying capacity of plate girders with slender
webs. In the paper "Web Buckling Tests on Plate Girders" in the Preliminary
Pubhcation of the 6th Congress parts of the experimental findings were
presented. A complete report on the experiments is given in Ref. [1]. The
pubhcation of the theoretical studies is in preparation. The following is a

summary of the basic concepts on which these strength predictions are based.

a) Bending strength. Experiments as weh as the large deflection theory
show that web buckhng produces essentially a rearrangement of the internal
stresses. Due to unavoidable initial plate deflections in webs of girders, this
rearrangement is not a sudden phenomenon. There are two kinds of post-
buckling strength; one is offered by the plate, the other is contributed by the
boundary elements. Assuming the web area of a plate girder equals that of
each flange plate, at least 85 per cent of the bending moment is carried by the
flanges alone. Therefore, the rest assigned to the web is of minor importance
for the carrying capacity. A simple estimate of an effective width of the web

adjacent to the compression flange is sufficient for the computation of the
resulting bending moment. The ultimate moment, however, is reached at the
instant of a flange failure.

If the compression flange fails, three different failure modes are possible:
vertical buckling of the flange plate into the web, torsional buckling of the

*) Supplement to "Preliminary Pubhcation" VI, page 907.
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flange plate, and lateral buckling of the compression flange. The first type is
controlled by specifying an upper limit for the web slenderness ratio. The
second mode is dependant on the ratio of flange width to flange thickness.
The treatment of the third case, lateral buckling, reduces to an analysis of a
column whose effective cross section is composed of the compression flange
and one-sixth of the web.

b) Shear strength. The prediction of the shear strength is based on the
following three essential assumptions: First, shear can be carried in strict
beam action only up to the critical load. Second, a rearrangement of stresses

must then take place which amounts to a tension field action and, third, the
ultimate shear force is reached when the superposition of these two states of
stresses causes unrestricted yielding.

f
23

tx

1 JL'

Fig. 1. Tension Field Action.

Whether a tension field, which is a membrane stress field, can develop or
not depends on the boundaries of the plate. The flanges of a conventionally
built, welded plate girder have little bending rigidity in the direction of the
web. Hence, they cannot effectively exert any normal stress at the junction
with the web. The flanges, therefore, do not serve as anchors for a tension
field. The Situation is however different at the panel borders along the transverse

stiffeners. As shown in the left hand sketch of Fig. 1, such a field strip
gives rise to a tension force T whose vertical component, AVa> represents
the shear force carried in this manner. It is obvious that, upon increasing the
apphed shear force, the tension field widens as shown on the right of Fig. 1.

However, because the increase in width is gained on account of the field
inclination, an optimum value of the tension field contribution will soon be
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reached, Fig. 1 c. Based on these considerations the following formula for the
ultimate force Vu results [2]:

Ka T„ 1/3 1-
TV

Vp Ty 2 1/l + a2'

Vp is the plastic shear force, defined as the shear yield stress times the web

area. The Symbols r^. and ry are the critical shear stress and the yield stress
in shear, respectively, while a. is the ratio of stiffener distance to web depth.

c) Interaction between bending and shear. The shear strength, as outhned
above, makes no use of the flange as anchor for the tension field. Therefore,
the ultimate shear strength should not be reduced by the presence of a bending
moment as long as the flanges alone are able to carry this moment. Hence,
it is only the small part of the bending moment which is assigned to the web
that leads to an interaction. While equihbrium is always possible, compatibility
conditions are disregarded with such a Separation of functions assigned to
different components of the girder. This is tolerable to a large degree because

a girder with a stocky web can rearrange its forces through yielding, whereas

a slender web makes it possible by deflecting laterally.
The investigation, of which the contributions in the Prehminary and

Final Report are excerpts, was condueted at Fritz Engineering Laboratory,
Lehigh University, Bethlehem, Pennsylvania. It was sponsored jointly by the
American Institute of Steel Construction, the U. S. Bureau of Pubhc Roads,
the Welding Research Council, and the Pennsylvania Department of Highways.
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Summary

In the report "Buckling Tests on Plate Girders" (Prehminary Publications,
6th Congress, Thema VI) a selection of experimental results obtained on
girders in pure bending and high shear was presented. In this paper theoretical
considerations concerning the static strength of girders in bending, shear or
combined bending and shear are presented without going into details at all.
A more detailed study on the carrying capacity of plate girders along these
lines is presently in progress.
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Resume

La contribution intitulee «Essais de voilement sur poutres ä äme pleine»
(«Pubhcation Preliminaire», 6e Congres, Theme VI) presentait un choix de
resultats d'essais effectues sur des poutres soumises k une flexion pure ou ä

un cisaillement eieve. Le present article contient quelques reflexions
theoriques sur la resistance des poutres ä äme pleine soumises k la flexion, au
cisaillement ou k une sollicitation combinee, sans toutefois entrer dans les
details. Des etudes plus poussees, partant des resultats obtenus jusqu'ici, sont
actueUement en cours.

Zusammenfassung

Im Beitrag «Beulversuche an VoUwandträgern» (Vorbericht 6. Kongreß,
Thema VI) wurde eine Auswahl von Versuchsresultaten gezeigt, welche an
Vollwandträgern unter reiner Biegung oder hohem Schub beobachtet wurden.
Hier wurden nun einige theoretische Überlegungen über die statische
Tragfähigkeit von Vollwandträgern unter Biegung, Schub und kombinierter
Beanspruchung kurz dargelegt, ohne auf Einzelheiten einzugehen. Detaillierte
Studien, die auf diesen Überlegungen fundieren, sind gegenwärtig im Gange.
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Untersuchungen über die Tragfähigkeit von, mit Hilfe einer spiral¬
förmigen Querbewehrung vorgespannten Stäben

Researches About the Carrying Capacity of Struts Prestressed by Means of Spiral
Reinforcements

Recherches sur la resistance d'elements prdcontraints par des armatures en spirale

S. W. BRYKIN
Forschungsinstitut für Verkehrsbauwesen der UdSSR, Moskau

Eines der wichtigsten Probleme auf dem Gebiet der Vervollkommnung der
Stahlbetonkonstruktionen steht die Frage der Herabsetzung des

Konstruktionsgewichts dar. Viele Ingenieure und Wissenschaftler der Welt beschäftigten
sich mit dieser Frage.

Eine besondere Bedeutung hat das vorhegende Problem für Stahlbetonbrücken

größerer Spannweiten, bei denen Eigengewichtsbelastung vorwiegend

ist.
Ohne die in der Sowjetunion auf diesem Gebiet durchgeführten zahlreichen

wissenschaftlichen Forschungs- und Versuchsarbeiten zu berühren, werde ich
über einige Untersuchungsergebnisse der Tragfähigkeit von axial gedrückten
Betonstäben mit vorgespannter Quer-Spiralbewehrung berichten.

Bemerkenswert ist, daß bereits im Jahre 1941 einige der Sowjetfachleute
eine Idee über die Zunahme der Tragfähigkeit von Betonstäben durch die
Vorspannung der stählernen Umhüllung geäußert haben.

Es wurde eine Reihe von zylindrischen Betonversuchsstäben mit
Vollquerschnitt von 8 bis 58 cm Stärke hergesteht, bei der die Länge gleich dem
ö-fachen Durchmesser ist.

Für die Herstellung von Versuohskörpern wurde Beton der Güte von 200
bis 600 verwendet. Ein Teil der Betonkörper wurde ohne Querbewehrung
untersucht, der andere wurde mit Hilfe von besonderer Vorrichtung (Fig. 1)

mit Spiralumwickelung von 1,5 bis 5,0 mm Durchmesser und von 4 bis 80 mm
SpiraJsteigung armiert.

Abgesehen von den Versuchskörpern mit rundem Vollquerschnitt wurde
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eine Reihe von Hohl-Versuchskörpern mit einem Länge-/Wandstärkeverhältnis
gleich 4 hergesteht.

Fernerhin hat man vor. Betonkörper mit einem Durchmesser-/Wandstärke-
verhältnis bis 8 zu untersuchen.

Bei Axialdruckuntersuchungen wurde der Axialdruck bei stufenweiser

Belastung erzeugt.
Die Verformungen wurden mit Hilfe von Indikatoren, Tensometern und

Widerstandsgebern gemessen (Fig. 2).

mämM^

fi
/&f

Fig. 1. Fig. 2.

Aus methodischen Erwägungen hat man die Probekörper mit vorgespannter
Bewehrung ohne Schutzschicht untersucht. Im weiteren hat man die

Absicht, besondere Untersuchungen der Beeinflussung von vorgespannter
Bewehrung auf das Schutzschichtverhalten durchzuführen.

Obwohl die in Aussicht genommenen Untersuchungen zur Zeit noch nicht
völhg abgeschlossen sind, kann man schon folgende Schlußfolgerungen über
das statische Verhalten der axial gedrückten Betonstäbe mit vorgespannter
Spiralbewehrung ziehen:

1. Die im Betonstab durch Spiralbewehrung erzeugte Vorspannung erhöht
beträchthch die Bruchlast.

So betrug z.B. die Bruchfestigkeit des Betons der Güte 600 bei einem

Armierungsgehalt von 0,9% (Bruchfestigkeit des Drahtes 200 kg/mm2) ohne

Spiralbewehrung 550 kg/cm2, mit Spiralbewehrung, aber ohne Vorspannung
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870 kg/cm2 und bei optimaler Spannung der Spiralbewehrung 1330 kg/cm2
(Fig. 3).

2. Die Bruchfestigkeit wächst mit der Steigerung des Vorspannungsgrades
der Spiralbewehrung und erreicht ihr Maximum bei einer Vorspannung der
Querbewehrung von 60—70% der Bruchfestigkeit des Stahls.

Bei weiterer Erhöhung des Vorspannungsgrades der Querbewehrung findet
der Bruch der Betonstäbe bei niedrigeren Bruchbelastungen statt.

3. Je höher die Güte des Betons ist, desto größer wird die Steigerung der
Bruchbelastung. Beim Beton der Güte 200 (und niedriger) bleibt die
Bruchbelastung bei behebiger Größe der Vorspannung praktisch unverändert (Fig. 3).

wo
ScA-I

'XO
6rAevoBef-on

f20O

IICO

Bercn iOO
Srs
5rB

SOO

Bel-on N-200

SSJGH&Z
6W SnC-B
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— ßewehrc/np -<??%
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UOOO 60C0 12000
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Fig. 3. Untersuchungsergehnisse der Festigkeit von Beton-Prüfkörpern, 20 cm Durch¬
messer und 1,00 m Länge, mit vorgespannter Drahtspirale

So betrug z.B. bei Prüfkörpern aus Beton der Güte 600 mit Bewehrung
ohne Vorspannung der Wirksamkeitsgrad der Spiralbewehrung 1,7—1,9, während

er bei optimaler Vorspannung der Spiralbewehrung 4—4,3 erreichte.
Beim Beton der Güte 200 mit Spiralbewehrung ohne Vorspannung betrug

der Wirksamkeitsgrad 2,3—2,4, bei optimaler Vorspannung 2,5—2,6.
4. Bei der Vorspannung der Spiralbewehrung werden die Verformungen in

Längs- und Querrichtung verringert.
So betrug z.B. die relative Verformung in der Längsrichtung bei einer

Belastung, die 0,4 der Betongüte entspricht, für Beton der Güte 600 bei
optimaler Vorspannung 1,8 mm/m, bei Spiralbewehrung ohne Vorspannung
2,25 mm/m.

5. Die Bruchfestigkeit des Betons von Hohl-Prüfkörpern war (bei einem
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Durchmesser-/Wandstärkeverhältnis gleich 4) um etwa 10% kleiner als bei
Prüfkörpern mit Vollquerschnitt.

6. Bei der Anwendung von vorgespannter Spiralbewehrung (aus Draht
mit Bruchfestigkeit 200 kg/mm2) befindet sich der zweckmäßigste Armierungsgehalt

innerhalb des Bereichs 0,9—2%.
Die obengenannten Ergebnisse können damit erläutert werden, daß die

Zusammendrückung des Betons, bei Vorspannung der Umhüllung, die
Entwicklung der Querverformungen hemmt und dadurch das Erreichen des Grenz-
spannungszustandes verschiebt. In diesem Zusammenhang wird der größte
Effekt der Zusammendrückung beim Beton höherer Güte («spröde») erreicht,
weil er eine höhere Schubfestigkeit hat als der Beton niedrigerer Güte
(«plastisch»).

Im weiteren hat man die Absicht, die Untersuchungen des statischen
Verhaltens von axial gedrückten Hohlbetonkörpern mit vorgespannter
Spiralbewehrung bei verschiedenen Durchmesser-/Wandstärkeverhältnissen
abzuschließen sowie das statische Verhalten von Betonkörpern mit Schutzschicht
zu untersuchen.

Außerdem hat man vor, das statische Verhalten von Voll- und
Rohrquerschnittbetonstäben mit vorgespannter Spiralbewehrung zu untersuchen, bei
außermittigem Druck mit Lastangriff innerhalb als auch außerhalb des
Querschnittskerns.

Auf Grund der bisherigen Untersuchungsergebnisse kann man voraussetzen,

daß, nach dem Abschluß des ganzen Untersuchungskomplexes, die
notwendigen Erkenntnisse für einen rationehen Einsatz der Vorspannung der
Spiralbewehrung in den Druckstäben der Bauwerke vorhegen werden.

Es ist anzunehmen, daß nach Beendigung des ganzen Untersuchungskomplexes

neue Angaben über das wichtige, aber wenig untersuchte Problem
des dreiachsigen Druckspannungszustandes im Beton zur Verfügung stehen
werden.

Zusammenfassung

In der Arbeit werden Untersuchungsergebnisse über die Tragfähigkeit von
vorgespannten axial gedrückten Betonstäben mit spiralförmiger Umschnürung

beschrieben.
Es wird gezeigt, daß die Bruchfestigkeit derartiger Stäbe, im Vergleich zu

gleichartigen Stäben mit einer Umschnürung ohne Vorspannung, bei bestimmten

Verhältnissen um ca. 50% zunimmt.
In der Arbeit sind die Daten der Verformung von Stäben in Längs- und

Querrichtung sowie die anderen, den Spannungszustand der obengenannten
Stäbe charakterisierenden Angaben angeführt.
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Summary

In the contribution are given the results of the researches on the carrying
capacity of centrically loaded concrete struts prestressed with spiral
reinforcement. It demonstrates, that under certain conditions the ultimate strength
of such struts exceeds by approximately 50% the ultimate strength of non-
prestressed members with spiral reinforcement.

Data are given on longitudinal and transversal deformations as weh as

figures concerning stresses in the mentioned struts.

Resume

Cette contribution traite des recherches sur la resistance d'elements en
beton travaillant k la compression axiale et precontraints par des armatures
en spirale. L'auteur montre que, dans des conditions determinees, la
resistance de ces eiements, comparee k celle des eiements armes par des spirales
non-precontraintes, augmente d'ä peu prfes 50%.

La presente contribution donne les caracteristiques des deformations
transversales et longitudinales des eiements et les grandeurs definissant l'etat de

contraintes des eiements mentionnes.
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Die Entwicklung naturharter Bewehrungsstähle crs 40—90 mit
verbesserten Eigenschaften

Reinforcement Steels with a Natural Hardness, as 40 — 90 kg/mm2 Having
Improved Characteristics

Aciers d'armature ä durete naturelle, as — 40 — 90 kg/mm2, avec caracteristiques
ameliorees

C. SCHAUB

Fagersta, Schweden

Die Weiterentwicklung der Bewehrungsstähle bezweckt, höhere Festigkeitswerte

zu erzielen. Vor allem strebt man eine Erhöhung der Streckgrenze an,
doch darf gleichzeitig die Zähigkeit des Werkstoffes und dessen Sicherheit
gegen spröde Brüche nicht unter zulässige Werte sinken.

In Mitteleuropa wird eine hohe Streckgrenze in der Regel durch Kaltverformung

eines warmgewalzten Stahles erreicht, der im naturharten Zustande
eine geringere Streckgrenze hat. Die durch Recken, Verdrehen oder eine
Kombination dieser beiden Verfahren erfolgte Kaltverformung kann die
Streckgrenze bis zu einem gewünschten Wert erhöhen; die Zähigkeitsreserve
des Werkstoffes wird hierdurch jedoch vermindert und es erfolgt gleichzeitig
ein mechanisches Altern. In ungünstigen Fällen kann dadurch ein Risiko für
spröde Brüche entstehen.

Schließlich erfordert die Kaltverformung gewisse Mehrkosten gegenüber
naturharten, warmgewalzten Stählen, die in Ländern mit hohem Lohnniveau
beachtliche Werte erreichen können, wobei noch Investierungen für Lokale,
Maschinen, Transportmittel usw. dazukommen.

In Schweden wird der größte Teil der Bewehrungsstähle für schlaffe
Bewehrung in naturhartem Zustande in Form von Rippenstählen mit
quergewalzten Rippen in den Qua^täten Ks 40 (as ^ 40 kg/mm2) und Ks 60

(og ^ 60 kg/mm2) angewendet. Die Quahtät Ks40 kommt in zwei Varianten
vor, entweder in der gewöhnhchen Ks40 oder in der schweißbaren Quahtät
Ks40S (Tabelle 1).



Tabelle 1. Schwedische naturliarte BewehrungsWMe

Bezeichnung

Ks40

Ks 40 S

Ks 60

Ks 40 CDi

Abmes- Analyse
sung C Si Mn Sonstig
dmm % % % %

6—32 0,3—0,5 ~0,3 ~0,5

max.
6—32 0,28 ~0,5 ~1,3

6—16 ~0,45 ~1,7 ~0,8
~0,45 ~1,3 ~1,3

Ks 60 CDi) 6—16

Zugprobe Biegeprobe
d crs OB Sio 180°

mm kg/mm2 kg/mm2 0//o

gl8 40 — 15

18—30 38 —• 15 R 2,Sd
>30 36 — 15

gl8 40 — 15

18—30 38 — 15 nach
>30 36 — 15 Alterung

60 — 12 11 2,5 d
60 — 12

Naturharte Spezial-Bewehrungstähle der Fagersta Bruks AB

max.
6—32 0,20 -0,3 -0,8

-0,45 -0,3 -0,8

Kleine Zusätze ^18
von karbid- und 18—30
nitridbildenden > 30
Elementen

Zusätze wie
oben

40
38

36

60

15 R 2,5d
15 nach
15 Alterung

12 R 2,5d

CD 802) 26 ~0,25 ~0,3 ~0,7 Cr 0,5 + Zusätze
wie oben

CD 902) 26 ~0,25 ~0,3 ~0,7 Cr 2,3 +Zusätze
wie oben

80

90

105 7

120 7

J) Spezialstahl (Feinkornstahl) wird in betriebsmäßigem Maßstabe hergestellt.
2) Probeschmelzen für Versuchslieferungen.

Bemerkungen

Warmgewalzter Rippenstahl

mit spez.
Rippenquerschnitt > 6,25 %.

Schweißbarer Stahl.

Warmgewalzter Rippenstahl

mit spez.
Rippenquerschnitt > 12,5 %.

Warmgewalzter Rippenstahl

mit spez.
Rippenquerschnitt > 6,25 % und
mit verbesserter
Kaltzähigkeit und Schweißbarkeit.

Warmgewalzter Rippenstahl

mit spez.
Rippenquerschnitt > 12,5% und
mit verbesserter
Kaltzähigkeit.

Warmgewalzter geglühter

Rundstahl für
vorgespannte Konstruktionen,
z. B. System Dywidag etc.

Oloto

to
Q
W

t—I

oo
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Für vorgespannte Konstruktionen werden sowohl kaltgezogener Draht mit
2 bis 7 mm 0 als auch kaltgereckte Rundstähle schwedischer oder ausländischer

Herstellung verwendet.
In Schweden sind seit mehr als fünf Jahren Entwicklungsarbeiten im

Gange, um die Zähigkeit und die Schweißbarkeit oder nur diese für sich bei
Stählen im naturharten Zustande zu verbessern. Durch «Impfung» mit
karbid- und nitrithildenden Zusätzen bei der Erschmelzung der Stähle erhalten
diese eine Feinkornstruktur, wodurch sowohl die Streckgrenze als auch das

Verhältnis osI°b stark erhöht und gleichzeitig die Zähigkeit und Schweißbarkeit

wesenthch verbessert werden. Die Analysen dieser neuentwickelten
CD-Stähle (CD cold ductile) gehen aus der Tabelle 1 hervor. Die Wirkung
der CD-Behandlung auf die Zähigkeit und Schweißbarkeit ist aus den Tabehen
2 und 3 sowie aus Diagramm 4 ersichthch.

Tabelle 2. Schweißbarkeit der Bewehrungsstähle Ks 40, Ks 40 S und Ks 40 CD

Bei Kohlenstoff-Manganstählen wird die Grenze zwischen gut oder schlecht schweißbaren

Stählen ungefähr durch die Ungleichung C+Mn/6^ 0,40% angegeben. Die
schwedischen Rippenstähle mit as 40 kg/mm2 können in dieser Beziehung auf folgende

Weise klassifiziert werden.

050

O.11O

0.30

Q20

Q'O

KS IfO S

..— Cr Mn/6 • aw
HS «0 CO

Die Femkombehandlung durch die CD-Methode ermöglicht bei gleicher Forderung für
die Streckgrenze C7ssg40 kg/mm2 einen niedrigeren Wert C + Mn/6 einzuhalten und

dadurch die Schweißbarkeit zu verbessern.

Fagerstas Rippenstahl Ks60CD wird seit einigen Jahren betriebsmäßig
laufend hergesteht und hat sich in der Praxis ausgezeichnet bewährt. Dieser

Rippenstahl ist auch bei niedriger Außentemperatur (— 20° C) biege- und
rückbiegesicher. Die Herstellung dieses Stahles ist in wirtschaftlicher
Beziehung günstig, da durch die CD-Behandlung entsprechende Mengen an Si
und Mn eingespart werden.

Die Qualitäten CD 80 und CD 90 wurden als Versuchsschmelzen in begrenztem

Umfange hergesteht. Die technischen Eigenschaften dieser Werkstoffe
sind ausgezeichnet, was durch zahlreiche Versuchsergebnisse bestätigt wurde.
Unter den gegenwärtigen Verhältnissen hegen jedoch die Herstellungskosten
für diese Quahtäten noch etwas zu hoch, um mit kaltverformten Stählen mit
<js ^ 80 kg/mm2 in ahen Fähen konkurrieren zu können.
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Tabelle 3. Alterungsbiegeprobe

Stahl Biegeprobe

Ks 40 S Der Rippenstahl wird 10 % kaltgestreckt 180° R 2,5 d
Ks 40 CD danach bei 250° C 1 h gealtert kein Bruch oder Risse

Die Biegeprobe wird bei Raumtemperatur ausgeführt.

A Iterungsrückbiegeprobe

1. Biegeprobe 45° R 5 d bei Prüftemperatur bzw. - 20°, 0°, + 20°C.
2. Alterung in kochendem Wasser während 1 h.
3. Rückbiegung 22,5° bei Prüftemperatur bzw. -20°, 0°, +20°C; kein Bruch oder

Risse. 10—20 Probestäbe pro Temperatur. Sollten Brüche auftreten, kann das Ergebnis

der Prüfung in folgendem Schaubild dargestellt werden:

r- ftOckDicgesicncrcr Die Spezial-Rippenstähle Ks 60 OD und Ks 40 CD
der Fagersta Braks AB sind auf Grund der besonderen

Herstellung rückbiegesicher.

Maumole
Harfe,
kg/mm

/ /

fi / Diagramm 4. Die maximale Härte als Funktion

von l + Mn/6 (gemäß der Methode von
ESAB).

Die maximale Härte ist der ESAB-Methode
nach die höchste Härte, die im Werkstoff
nach dem Schweißen entstehen kann.

OVO 050
C *fin/€

Als besondere Kennzeichen dieser CD-Stähle mit extremen Streckgrenzwerten

im warmgewalzten, geglühten Zustand kann man die gute Ermüdungsfestigkeit,

den stabüen Wert des Elastizitätsmoduls bei gleichzeitig guter
Zähigkeit hervorheben.
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Zusammenfassung

Der Autor beschreibt Stähle, die durch ein besonderes metallurgisches
Herstellungsverfahren bei niedrigen Legierungsgehalten eine hohe Streckgrenze

sowie ein hohes Streck-/Bruchgrenzenverhältnis erhalten. Hierdurch
entsprechen diese Stähle weitgehenden Forderungen in bezug auf Zähigkeit
(Biegbarkeit) und Schweißbarkeit.

Summary

The steels described are shghtly alloyed and are obtained by a special
metallurgical process. They have a high yield hmit and the ratio between this
limit and the failure stress is also high; hence, they fully satisfy the requirements

in regard to toughness (folding) and weldability.

Resume

Les aciers decrits sont faiblement allies et obtenus par un procede special
d'elaboration metallurgique; ils presentent ainsi une hmite elastique elevee,
dont le rapport k la resistance de rupture est egalement elev6. Ces aciers
satisfont par lä largement aux exigences relatives k la tenacite (phage) et ä la
soudabilite.
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Ausstellungspavillon: Stahlkonstruktion der Gitterschale
der Dachkuppel

Exhibition Pavillon: Steel Strukture of the Lattice Shell for the Domed Roof

Pavillon d'exposition: Ossature metallique de la coque ä treillis formant la coupole
de toiture

FERDINAND LEDERER
Prof. Ing. Dr., Brno (CSR)

Für die Brno-Messe wurden auf dem Messegelände in Brno in der Tschechoslowakei

mehrere Pavillons aufgesteht. Bei dreien von diesen wurde eine neue
Art von Kuppelkonstruktion angewendet, und zwar eine Kugelschale, deren

Tragfläche als ein Gitter aus Stahlrohren ausgebildet ist. Bei den drei
Ausführungen kamen die kreisförmigen Grundrisse von 24 m und 93,5 m Durchmesser

und ein quadratischer Grundriß mit der Seitenlänge von 36,9 m zm'
Anwendung.

Der Verfasser dieses Artikels hat dieses System entworfen und seine
statische Berechnung nach der Membrantheorie der Rotationsschalen entwickelt.
Dabei wurde auch die Stabilität gegen Beulung in örtlicher Hinsicht wie auch
für die Gitterschale als Ganzes sowie die Stabilität gegen Ausknicken einzelner
Stäbe des Gitters in Rechnung genommen. Außerdem wurden auch die
Randstörungen des Membranzustandes berücksichtigt. Es ist nicht notwendig, die

Rechnungsformeln für die Bestimmung der inneren Kräfte zur
drehsymmetrischen Belastung durch Eigengewicht, Schneelast und Ringlast auf dem

Laternenringe hier anzuführen; diese können zum Beispiel im Buche
«Flächentragwerke» von K. Girkmann nachgelesen werden. Es war nur notwendig,
die Formeln für die Lösung der antimetrisch wirkenden Windlast auch für
eine Kugelfiäche mit Laternenöffnung zu ergänzen. Diese Gleichungen lauten:

,T üacos#coS(pr, „
9 ün5 ^COS 9o" C°S ^ ~ ^ ^ 9o ~ ^'
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4» /T COS U1

-^* „;~3 _ [(cos <p0 — cos <p) cos <p — J (cos3 y0 — cos3 <p) cos 99 — sin4 9],

.ZV.
#<p

sin" 99

uasin#r/
—r-3— [(cos <p0 — cos 93) — $ (cos" 9>0 — cos8 9>)J,

wobei Ny die Meridiankraft, N die Parallelkreiskraft, 2V#,, die Schubkraft,
2 90 den Zenterwinkel des Laternenkreises, # die waagrechte und 93 die
senkrechte Winkelkoordinate eines Punktes der Schalenmittelfläche, a den Kugelradius

und v den spezifischen Winddruck und Sog auf eine senkrechte Ebene
bedeuten.

Aus diesen verteilten Schnittkräften können diejenigen Kräfte, die auf
einen Knotenpunkt entfallen, bestimmt werden. Um die statisch unbestimmte
Aufgabe der Verteilung der inneren Kräfte auf die einzelnen Stäbe zu umgehen,
weisen wir die Ringkraft N# direkt den waagrechten Parallelringen zu, und
aus den Meridian- und Schubkräften iV und N$v bestimmen wir die Hauptkräfte

nach der bekannten Beziehung

N,
Nu -f±tV*Nlv + N%.

Die Zerlegung der Resultierenden v der Hauptkräfte N-. und Nt kann man
auch graphisch ausführen, wie aus Fig. 1 ersichthch ist.

'"*r
s \f J v"'P

Fig. 1.

Für die Beurteilung der Stabihtät der Schalenfläche als Ganzes kann man
für die kritische Last der Mittelfläche

Pk 4,12 Ä|"¦©'
annehmen1) und für die örthche Beulung als ein Durchschlagsproblem aus
der quadratischen Stabihtätstheorie findet man den Wert2):

P'k 0,365 E [©'
J) V. KolAb: Stabilita rotaönich skorepinovych kleneb (Die Stabilität der

Rotationsschalengewölbe), in Sbornfk vysoke" ikoly technicke' v Brne (Sammelschrift der T. H. in
Brno), 1951.

2) K. Gibkmann: Flächentragwerke (Wien 1956): aus Zitierung der fremden Literatur
dieses Bereiches.
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Nach der ersten Formel bekam man in unserem Fähe der Kuppel mit einer
Spannweite von 93,5 m einen Sicherheitsfaktor von 20, aus der zweiten Formel
ergibt sich eine Sicherheit von nur 1,78, die aber noch gut ausreicht.

Die Biegungsrandstörung kann man hier näherungsweise sehr einfach
erfassen. Die Dehnung des Fußringes unter der Wirkung des Axialzuges Sa

ergibt sich zu

As„ F„E'
was eine Vergrößerung des Radius um

Ar„ As„

zur Folge hat. Ähnlich verkürzt sich der erste Parallelkreis unter der Wirkung
des Axialdruckes /Sx um

S1s1As-.=

und die Verminderung seines Radius ist

FXE

Ar ASX

Die Länge der Lotrechten zur Meridiansehne, welche von diesen Verschiebungen

abgeleitet wird (Fig. 2), beträgt:

k &„ + &! {Ara+A r1)cos(90-a).

Fig. 2.

Mit Hilfe dieser Lotrechten stehen wir den Stabdrehwinkel im ersten Feld fest.
Es ist dann

k
>Ai tg^i k'

Die Stabdrehwinkel in weiteren Feldern sind ohne Bedeutung. Es ist dann
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ersichtlich, daß wir für die Diagonalstäbe die Biegungsmomente aus dem
Stabdrehwinkel \fix einfach bestimmen können. Wenn wir nur zwei Felder in
Betracht ziehen, sind ihre Werte

Mal 0,

M12 +
12EJ

lx 4ZX + 3Z2
M9A +

12EJ k
~T. 4 ?r + 3 Z2

6EJ k
lx 4^ + 3Z2

Wie ahgemein bekannt ist, klingen die Biegungsmomente in weiteren Feldern
der Diagonalen sehr rasch ab.

\e,oo

9.00

16.750 16.750

Fig. 3.

Die Schalenfläche ist also nicht vollwandig, sondern als Gitterwerk
ausgebildet (Fig. 3). Das Gitter wird aus Stahlrohrstäben gebildet, welche
durchlaufend in der Form der Kreislinien in drei Schichten von dem Laternenring
bis zum Fußring laufen. Auf diese Weise bekam man ein Dreiecknetz, welches
die Innenkräfte behebiger Richtung in der Mittelfläche der Schale zu
übertragen fähig ist. Die drei Stabschichten kreuzen sich in Knotenpunkten, wo
sie mittels Schraubenbügel verbunden sind.
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Die Herstellung der Gitterschale wurde zum größten Teil mit Hilfe eines
einfachen Gerüstes auf dem Boden verwirklicht. Dieser Teil mit einem Durchmesser

von 72 m wurde dann in die Sollage von 40 m mit einem Mittelpfeiler
hochgezogen (Fig. 4). Der Rest der Gitterschale wurde dann bis zum Fußring
ergänzt, welcher vorher auf dem Dache des Pavillons vorbereitet worden war.
Jeder der 128 Knotenpunkte auf dem Fußring ist durch ein nur Tangentialkräfte

übernehmendes Lager gestützt, so daß auch die Windwirkung direkt
auf den Eisenbetonunterbau übertragen wird. Die Herstellung und Montage
wurden von der Königsfelder Maschinenfabrik, V.E.B. in Brno-Krälovo Pole

durchgeführt. Bei der Trennung der Kuppel vom Montagepylon betrug die

gemessene Senkung des Laternenringes nur 4 mm.
Das freie Gitterwerk wirkt von innen außerordentlich leicht (Fig. 5). Der

größte Teil der Dachhaut wurde aus Aluminiumblech gefertigt, während im

l
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Fig. 4. Hochziehen des fertigen Teiles der Gitterschale.
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Fig. 5. Blick in die Kuppel nach deren

Beziehen mit Dachhaut.
Fig. 6. Hochziehen der Laternenkuppel

des größten Pavillons.
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unteren Streifen Drahtglas eingesetzt wurde (Fig. 5). Die Laterne mit einem
Durchmesser von 18 m wurde mit einer kleinen, ziemlich flachen Gitterschale
überdeckt, welche mit einer Kunststoffolie überzogen wurde (Fig. 6). Fig. 7

zeigt die Gesamtansicht des größten Pavillons.

fflööafflt

j£r
Fig. 7. Der fertige Pavillon «Z», Gesamtansicht.

Das gesamte Gewicht des Stahlmaterials der Schale des großen Pavillons
beträgt 2201, das sind 33 kg/m2 des Grundrisses der Kuppel; das Gitter allein
wiegt 20 kg/m2 der Mittelfläche der Gitterschale.

Zusammenfassung

Beim Bau des Messegeländes in Brno wurden mehrere Pavillons ausgeführt,

von denen der Pavillon Z der größte ist.
Der Innenraum der kreiszylinderförmigen Eisenbetonkonstruktion wurde

mit einer Rotationskuppel in Form eines Kugelabschnittes mit Latemen-
öfihung überdeckt. Diese Kuppel hat eine Spannweite von 93,5 m und eine
Pfeilhöhe von 19,731 m. Für die Berechnung wurde die Kuppel als Schale

aufgefaßt und nach der Membrantheorie der Rotationsschalen unter
Berücksichtigung der Randstörungen des Membranzustandes untersucht. Die Schalenfläche

ist nicht vohwandig, sondern gitterförmig zusammengesetzt. Das Gitter
wird aus Stahlrohrstäben gebildet, die in drei Schichten vom Laternenring
zum Fußring durchlaufend angeordnet sind. Auf diese Weise bekam man ein
Dreiecksnetz, welches die Schnittkräfte behebiger Richtung in der Mittelfläche
der Schale übertragen kann. In den Knotenpunkten, wo sich die drei
Stabschichten kreuzen, werden die Stäbe mittels Schraubenbügel verbunden.
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Die Montage ist mit Hilfe eines zentralen Pylons und eines einfachen
Gerüstes durchgeführt worden.

Das gesamte Gewicht des verwendeten Stahlmaterials beträgt 220 t,
beziehungsweise 33 kg/m2 Grundrißfläche der Kuppel. Das Gitter allein wiegt,
bezogen auf die Schalen-Mittelfläche, 20 kg/m2.

Summary

For the Organisation of the Brno Fair several pavillons were eonstrueted,
the largest of which is the Z pavihon.

The interior of the reinforced concrete strueture, consisting of a circular
cylinder, was covered with a dorne of revolution having the shape of a segment
of a sphere and provided with a central lantern hght. The dorne has a span of
93.5 m and a rise of 19.731 m. For purposes of calculation, the dorne was
regarded as a sheh and calculated according to the theory of membranes for
shells of revolution taking into account the marginal disturbances of the
membrane state. The surface of the sheh is not a web, but consists of a lattice
assembly. The lattice is formed of continuous steel tubes which are arranged
in three layers from the lantern-hght ring to the outer ring. In this manner,
a network of triangles is obtained which is able to transmit in the median
layer of the sheh the forces from any direction.

At the connecting points where the three layers of tubes intersect, the bars
assembled by means of bolted stirrup clamps.

The erection was effected by means of a central pylon and simple scaffolding.
The total weight of steel employed is 220 tons, that is to say 33 kg/m2 of

the area covered by the dorne; the lattice alone weighs 20 kg/m2 of the median
area of the sheh.

Resume

Sur l'emplacement r6serv6 k la foire de Brno, plusieurs pavillons ont 4>t6

construits, parmi lesquels le pavihon Z qui est le plus grand.
La construction en beton arme, de forme circulaire, a ete recouverte d'une

coupole constituee par une calotte spherique et munie d'un lanterneau central.
Cette coupole a une portee de 93,5 m et une fleche de 19,731 m. Pour le calcul,
la coupole a 6te assimil^e k un voüe mince et calculee d'apres la thebrie des

voües de rotation, en tenant compte des perturbations marginales de l'etat
de membrane. La surface de la coupole n'est pas pleine, mais est formee d'un
treillis. Ce treillis est composö de tubes metalliques disposös en trois couches
et Continus de l'anneau de lanterneau jusqu'a l'anneau de base. On a obtenu
de cette facon un reseau trianguhS qui peut transmettre dans la surface mediane
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de la coupole des efforts de directions quelconques. Dans les noeuds, oü les trois
couches de tubes se croisent, les barres sont assemblees par des etriers boulonnes.
Le montage a ete execute k l'aide d'un pylone central et d'un Echafaudage
simple.

Le poids total de l'acier utilis6 est de 2201, c'est-ä-dire de 33 kg/m2 de la
surface couverte. Le treillis k lui seul pese 20 kg/m2 de la surface mediane de

la coupole.



Discussion libre - Freie Diskussion - Free Discussion

I. A. EL-DEMIRDASH
Prof. Dr., University of Cairo, Giza

The experiments carried out by Basler and Thürlimann show that the
initial curvature of the web plate affects its mode of buckling, and that the
thin web withstands bigger loads than are given by the existing formulse.
This is due to the support of the flanges and stiffeners, and the fact that the
thin web may fail to act as a shear web, but can stül resist as a tension-field.

The joint-paper gives, further, the stress distribution in the case of bending.
The diagram is straight on the tension side and curved on the compression
side. Consequently, the neutral axis is shifted towards the tension flange. This
behaviour is equivalent to a variable reduction of the modulus of elasticity
for compression, which disappears at the top where the web is supported by
the compression flange.

However, there is no information given in the paper of the stress distribution

in the case of shear nor in the general case of bending and shear. Here,
of course, it is necessary to measure the strains in at least three directions in
order to get a complete picture of the stress distribution. In this way, it wih
be possible to compare the actual behaviour of the web plate with that of a
shear web or a tension-field.

It is more than a mere coincidence that the authors have shared my
opinion and prepared a further contribution on the subjeet for the "Final
Report".

Summary

The tests by Basler and Thürlimann show that thin webs can carry
higher loads than indicated by current formula?. The stresses in the case of
bending indicate a curved distribution on the compression side. This behaviour
is equivalent to the assumption of a variable reduction of the modulus of
elasticity. In order to obtain information on the stress distribution in the general
case of shear and bending it wül be necessary to measure the strains in at least
3 directions.
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Resume

Les essais de MM. Basler et Thürlimann montrent que des ämes minces

peuvent supporter des sollicitations plus elevees que ne l'indiquent les
formules usueües. La distribution des contraintes de flexion n'est pas lineaire
dans la region comprimee; ceci correspond ä supposer une reduction variable
du module d'elasticite. Pour determiner l'Etat de contraintes dans le cas

general du cisaülement et de la flexion, ü sera necessaire de mesurer les allongements

dans trois direotions au moins.

Zusammenfassung

Die Versuche von Basler und Thürlimann zeigen, daß dünne Stege

größere Lasten zu tragen vermögen als die gebräuchlichen Formeln angeben.
Die Spannungsverteüung im Faü von Biegung zeigt einen gekrümmten Verlauf

im Druckbereich. Dieses Verhalten ist gleichbedeutend mit der Annahme
einer variablen Reduktion des Elastizitätsmoduls. Um Aufschluß über die

Spannungsverteüung [im Fall von Schub und Biegung zu erhalten, wird es

nötig sein, die Dehnungen in mindestens 3 Richtungen zu messen.



On the Problem of Aerodynamic Stability of Suspension Bridges

Contribution au probleme de la stabilite aerodynamique des ponts suspendus

Zum Problem der aerodynamischen Stabilität der Hängebrücken

RYSZARD DABROWSKI
Dr. Ing., Gdansk

In connection with the paper by Mr. Delcamp I take this opportunity to
draw your attention once more to the much discussed problem of aerodynamic
stabihty of Suspension bridges. This should be done with particular reference
to earher works by HntAi, presented at the IABSE Congress in Lisbon [1],
and by Vlasov, prepared for the Congress of Apphed Mechanics in Brüssels
and republished in the second edition of his weh known book [2].

The differential equations of the problem — after differentiation with
respect to time and Omission of some unimportant terms — can be written
according to [2] as follows

EJxV^-Hv"-'^-co2v" + (My<py 0, (1)

/ ö2\ vFr2 v2
MvVu + EJv(p^-lOJd +H^\9''--^4-co29 + kub2-^-cp 0, (2)

where 77, 99 are vertical displacement and rotation of the bridge section
respectively.

Eqs. (1), (2) represent equüibrium conditions of vertical forces and torsion
moments respectively. Stiffness terms and inertia forces (containing angular
frequency w) are weh known, H denotes here total force in two cäbles.
Aerodynamic forces are taken into account in the last term of Eq. (2) according to
the negative slope theory:

v2
m CT(<p)ub2-z—, CT k<p,

where denotes: CT torsion coefficient, u air specific weight, b width of
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the bridge section, v wind velocity, g gravitational acceleration and
k negative slope constant.

Corresponding equations in [1] are in essentially simüar — there are only
introduced to Eq. (2): one term due to structural damping and a hypothetical
alternating torsion moment corresponding to Karman traüs action.

In comparison with previous works by Bleich [3] and Steinman [4] the
aerodynamic forces in both discussed papers are taken into account in a

simplified form. The main new feature of Hirai-Vlasov equations is the

presence of terms containing bending moment about vertical bridge axis, My,
caused by static action of horizontal wind forces q (Fig. 1). This moment in
combination with vertical displacement and rotation gives rise to additional
vertical forces and torsion moments — last term in Eq. (1) and first term in
Eq. (2) respectively.

i
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It is remarkable that both authors take for My moment in a simply
supported beam under uniform load, denoted here as [My]:

[My] §z(l-z)

with l as central span length and z longitudinal axis.
No attention is paid there to foüowing effect (Fig. 1): Horizontal displacement

due to static wind action gives rise to horizontal components of hanger
forces, which are reducing both displacements and moments. This effect can
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be negligible in bridges with a low span to width ratio, as was the case in
model tests condueted by Hirai and in many known Suspension bridges. The
reduction of bending moments is, however, of substantial importance in case

of a high span to width ratio (e. g. Tacoma bridge) and in general should not
be disregarded1).

As stated, the bending moments in Eqs. (1), (2) should be reduced due to
the action of restoring forces. The proper evaluation of reduced bending
moments Mv is a seperate problem. In this connection publications by Selberg,
Theimer and Topaloff — see [6] — should be mentioned. For the purpose of
these remarks, however, a simple relation as a rough approximation for My
can be given:

Mvavpr Wy] 1 + 0,083# l2jE Jy '
¦ ^

where EJV is the horizontal stiffness of the bridge section. This equation
was obtained on the assumption that restoring forces are distributed according
to a sine curve with maximum value in 1/2 equal to 8H£/l2, combined with
foüowing simplified relation: Myappr= [My] £/f; f is horizontal deflection in Z/2

due to [_My~\ and $ corresponding value due to wind and restoring forces acting
together.

The Eq. (3) stresses the importance of the parameter H l2jE Jy. For great
values of this parameter (i. e. for high span to width ratios) the reduction of
bending moments increases and reduced values are nearly inversely proportional

to this parameter. Aecurate distribution of My may differ remarkably
from that of Myappr — maximum values of My occurs in general nearer to
the quarter points of span and not in Z/2. Fig. 2 shows actual distribution of
My, computed in [6]2), and approximate parabohe distribution according to
Eq. (3) for one parameter Hl2/E Jy 36. Maximum values of bending moments

are, however, in fair agreement. Table 1 gives some corresponding maximum
values for comparison3).

x) The computation of the critical wind velocity for the Tacoma bridge was one of
the objeets in papers under discussion. In this connection it is worthwhile to remember
that no precise mesured dates are available for comparison in this case because of some
faults in mesuring devices, see [5].

2) Values computed in [6] apply exactly to one type of Suspension bridges, characterised

by a span to cable sag ratio equal 8 and wind acting on cable amounting to 0,1

of the total wind acting on the bridge.
s) Values given in table 1 apply to a stiffening beam simply supported in horizontal

direction.
The effect of differences in moment distribution can be ascertained on the basis

of the method of Virtual displacements, apphed in [2] for the Solution of Eqs. (1), (2).

Bending moments appear there in the term
l

J" My if <f dz
o
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With corrected terms in Eqs. (1), (2) further procedure is as outlined in
papers [1], [2].

Table 1

Hl*
EJy

Maximum values of

M-V appr.
acc. Eq. (3)

My
acc. to [6]

0
36
72

144
288

1,0 • 9/2/8
0,251-9Z2/8
0,143-gZ2/8
0,077-9/2/8
0,040-9/2/8

1,0 • 9/2/8
0,240-9/2/8
0,146-9/2/8
0,084-9/2/8
0,046-g/2/8

References

1. A. HntAi: Aerodynamic stability of Suspension bridges under wind action. 5th
Congress of IABSE. Preliminary Pubhcation, p. 213. Lissabon 1956. — Aerodynamische
Stabilität von Hängebrücken unter Windbelastung. Bauingenieur 1956, H. 11, p. 412.

2. V. Z. Vlasov: Theory of space vibrations of thinwalled bars and shells as well as
aerodynamic stability of Suspension bridges. IX6 Congres International de Mecanique
Appliquöe. Actes vol. VII, p. 519. Bruxelles 1957. — Tonkostennyje uprugije stershni.
II ed., Moscow 1959, p. 468.

3. F. Bleich : Dynamic stability of truss-stiffened Suspension bridges under wind action.
Proc. ASCE, vol. 74 (1948), p. 1269.

4. D. B. Steinman: Aerodynamic theory of bridge oscillation. Proc. ASCE, vol. 75
(1949), p. 1147.

5. D. B. Steinman: Rigidity and stability of Suspension bridges. Trans. ASCE, vol. 110

(1945): discussion by F. B. Farquharson on p. 492.
6. B. Topalopf: Stationärer Winddruck auf Hängebrücken. Stahlbau 1954, H. 6, p. 109.

Summary

Attention is drawn to the necessity of taking into account the effect of
horizontal components of hanger forces, caused by horizontal displacement
of bridge sections, in general equations of aerodynamic vibrations of suspen-

indicating that for the most important case of vibrations with two sine half waves of
displacement and rotation in central span the values of My in Z/4 add more to total
value of this integral, and thus to total effect of bending moments, than those in centre
of span.

In many cases, the stiffening beam is acting in horizontal direction as a continuous
beam and therefore bending moments M„ are to be below the values of Mvappr (see
Fig. 2). It seems thus justified to use Eq. (3) without further refinemcnts — at least
for preliminary calculations.
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sion bridges.
An approximate relation for the reduction of bending moments about the

vertical bridge axis, comprised in these equations, is given.

Resume

L'auteur attire l'attention du lecteur sur la necessite de tenir compte, dans
les equations generales relatives aux vibrations aerodynamiques des ponts
suspendus, de l'influence des composantes horizontales des efforts dans les

suspentes, composantes dues aux deplacements horizontaux du pont.
II donne une relation approchee quant ä la reduction des moments de

flexion par rapport ä l'axe vertical du pont, moments qui interviennent dans

ces equations.

Zusammenfassung

Es wird auf die Notwendigkeit hingewiesen, den Einfluß der von der
horizontalen Verschiebung der Brückenquerschnitte herrührenden
Horizontalkomponenten von Hängekräften in allgemeinen Gleichungen der aerodynamischen

Schwingungen von Hängebrücken zu berücksichtigen.
Eine angenäherte Beziehung für die Reduktion der in diesen Gleichungen

enthaltenen Biegungsmomente bezüghch der vertikalen Brückenachse ist
angegeben.
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