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The use of high tensile steel as reinforcement of concrete

Der hochwertige Stahl als Bewehrung des Eisenbetons

Emprego de a§o de alta resistencia nas armaduras para betäo

Emploi de Pacier ä haute resistance dans les armatures ä beton

Dr. Eng. K. HAJNAL-KÖNYI
London

The importance of the use of high tensile steel as reinforcement of
concrete is now internationally recognised. Out of 9 papers in Section
Va, 6 are devoted to this» question. These 6 papers originate from 5
different countries. France is represented by 2 contributions, Austria,
Great Britain, Germany, Hungary, each by one. The papers deal with
a great variety of types of steel regarding both shape and quality.

I wish to refer first to the contribution by M. Lazard who reports on
comparative tests on good quality mild steel and Torsteel respectively in
beams of unusually large size. His conclusions should therefore be
particularly convincing. May I quote the last sentence of his summary
(p. 761) :

«Use of Tor 40 reinforcement bars for working stresses of
20 kg/mm2 28,450 psi) seems absolutely justified for bridge beams
submitted to aggressive fumes of steam railway engine smoke» 0).

This conclusion is of very great importance since there are still
many engineers who believe that the best way to avoid corrosion is to use
piain mild steel bars and limit the stress to 1400 kg/cm2 (20,000 psi),
or even less. This view is convincingly refuted in Mr. Szepe's paper
(p. 851):

«It has to be stated that the older regulations which try to
achieve freedom from cracks in reinforced concrete or crack control
by limiting the tensile stress in the steel and in the concrete, have
gone the wrong way».

0) In his verbal contribution at the Congress M Lazard has stated that the stress in
Torsteel 40 actually adopted by the French Railways i& now 21 kg/mm2 29,870 psi)
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The real cause of corrosion is not the occurrence of transverse
cracks but lack of cover and porosity of the concrete. The paper by
Messrs. Robinson and Peltier, which is the continuation of a paper
submitted by M. Robinson in Cambridge 4 years ago, seems to go to the
root of the defects commonly known in every country. It is obvious
from this research that corrosion cannot be prevented by a limitation
of tensile stresses and is bound to occur under certain conditions even
if the stresses are nil or compressive. In his verbal contribution at the
Congress M. Robinson has referred to tests in which corrosion occurred
first as a consequence of the porosity of concrete and cracks were a
secondary effect caused by corrosion.

Whilst considerable effort is being made in various countries to
restrict the width of cracks, it would appear that another important
aspect of the admission of high tensile stresses has not received sufficient
attention.

The serviceability of a strueture depends not only on cracking but
probably even more on deformation. With mild steel at working stresses
of the order of 1400 kg/cmJ (20,000 psi) deformations are rarely
relevant. When we come into the ränge of working stresses of 1800 to
2500 kg/cm2 (25,600 to 37,000 psi) as usual with steels of what I would
call medium quality i. e. with a yield point or proof stress of the order
of 40 to 50 kg/mm2 (57,000 to 71,000 psi) conditions become more critical,
but in the ränge of working stresses of 3500 to 4500 kg/cm2 (50,000 to
64,000 psi) as adopted in Austria for Torsteel 60 and bi-steel (p. 748)
respectively, the deformation must be the primary consideration of the
designer, particularly the deformation under sustained loading [1] [2].
Since the modulus of elasticity of these special steels is not higher than
that of mild steel, it is obvious that the deformation of structures with
working stresses of this order may be 2 to 3 times greater than the
deformation of structures with mild steel. Other conditions being equal,
the Substitution of a great number of small size bars for a small number
of large size bars improves the crack control but has very little influence
on the deflection under sustained loading. Consequently such high stresses
must be restricted to exceptional cases where the depth/ span ratio is
very favourable. It is interesting to note that based on his tests on beams
reinforced with Torsteel 60 and 80 respectively which were otherwise
similar to the beams discussed on his paper (Va 4) (2). M. Lazard has come
to the conclusion that «the practical interest of the Torsteels 60 and 80 is
slight».

M. Saillard has included in his paper two tables (pp 887-8) in which
the steel stresses are set out as a function of the diameter of the bars
and of the maximum crack widths which can be tolerated. I think that
a similar table or graph is necessary to limit the deformation of structures
so that the permissible steel stress becomes a function of the slenderness
ratio of the member in which the steel is used, of the percentage of
reinforcement and of the modulus of elasticity of the concrete.

It may be seen from M. Saillard's table on p. 837 that the stresses
in piain round bars are very much restricted by the crack widths. In order

(2) Ratio effective depth/span of the order of 1/9
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to use higher stresses, bars with protrusions must be adopted. Torsteel
is one Solution but according to M. Saillard (p. 820) the optimum crack
control cannot be achieved with bars having only 2 or even 4 helical nibs.
It is clear from the paper by Professor RÜSCH, Figs. 2 & 3, (pp. 795-6)
that deformed bars are more efficient for Controlling the crack widths.
His proposition to standardize the pull-out tests is very good, but I should
like to suggest two modifications:

1 - Professor RÜSCH suggests that prisms without any transverse
reinforcement should be used (p. 795). From my experience, which is
common with that of many other research workers, prisms without
transverse reinforcement are bound to burst at a very small movement of
the bar which is to be pulled out.

This tendency of bursting the concrete has also been pointed out
by M. Saillard (p. 820). Indeed, the better the bond, i. e. the more
efficient the bar, the greater is the tendency of bursting. A pull-out
test which ends by the Splitting of the concrete is, in my opinion, most
unsatisfactory. The bar should be either pulled out or fractured but the
specimen must not burst.

It is, of course, essential that the bursting of the concrete should
be prevented in structures and for this reason transverse reinforcement
must be provided wherever deformed bars end. Pull-out tests on prisms
without transverse reinforcement would therefore not be representative
of the correct use of deformed bars.

2 - My second point of disagreement with Professor RÜSCH is the
magnitude of the slip at the unloaded end at which the bond stresses
should be compared. Professor Rusch has suggested a slip of 0.1 mm
(p. 796). Admittedly, the magnitude of the slip at which stresses are
compared is as arbitrary as the elongation of cold worked bars to which
the proof stress is related. However, since we can tolerate crack widths
of even 0.3 mm in certain cases, I do not see the reason for adopting
a slip of only 0.1 mm in general. I suggest that the pull-out tests
should be so standardized that stresses are compared at slips of 0.1, 0.25
and 0.5 mm. This would give a much better idea of the Performance
of the bar since it would show to what extent the resistance of the bar
against being pulled out is increased with increasing slip. With piain
bars, the increase is nil, with Torsteel and square twisted bars it is
very small, but with deformed bars of suitable shape it is considerable.

Finally, I wish to refer to Professor ToRROJA's remark about «the
most appropriate types of bar for reinforced concrete» (p. 703).

Regarding the shape I think that the provisions of ASTM [3] should
be either adopted or taken as a basis of further research if this is
deemed to be necessary. The American Standard is based on very com-
prehensive research and this should not be ignored.

Regarding the quality of the bars, I am of the opinion that cold
worked deformed bars in which sharp edges are avoided and which are
not overworked so as to become brittle at low temperatures are preferable
to bars having a natural yield point. The lack of a definite yield point
is a great advantage from the point of view of the mode of failure, as may
be seen from the results of M. Lazard (p. 761, Conclusions, 4 th. paragraph)
and of M. Lewis (pp 771, 779).
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SUMMARY

It is submitted that the dimiting factor for the admission of high
working stresses in the tensile reinforcement is the deformation of the
strueture and that the bond strength of deformed bars should be
determined on prisms with transverse reinforcement at slips of the unloaded
end of 0.1, 0.25 and 0.50 mm respectively.

ZUSAMMENFASSUNG

Es wird vorgeschlagen, dass die zulässigen Zugspannungen in der
Bewehrung durch die Formänderung der Bauteile beschränkt werden
müssen und dass die Haftfestigkeit von Rippenstählen an Prismen mit
Bügelbewehrung bei Gleitwegen des freien Endes von 0,1, 0,25 und
0,50 mm bestimmt werden soll.

RESUMO

O autor e da opiniäo de que o emprego de tensöes de trabalho elevadas
nas armaduras de tracgäo e limitado pela deformagäo da estrutura e de
que a forga de aderencia de armaduras deformadas deveria determinar-se
em prismas armados transversalmente para escorregamentos medidos na
extremidade de 0,1, 0,25 e 0,50 mm.

RESUME

L'auteur est d'avis que il'emploi de contraintes de travail elevees dans
les armatures de traction est limite par la deformation des structures et
que la force d'adherence des armatures deformees devrait etre determinee
sur des prismes armes transversalement pour des glissements mesures ä
l'extremite libre de 0,1, 0,25 et 0,50 mm.
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Verbesserung der elastischen Eigenschaften der
kaltverformten Stähle

Melhoramento da elasticidade das armaduras
deformadas a frio

Amelioration de l'elasticite des armatures
deformees ä froid

Improvement of the elasticity of cold worked
deformed reinforcement bars

Dr. G. DE KAZINCZY
Stockholm

Die Rissbreite im Stahlbeton hängt — bei einem Betonstahl mit
guter Haftung — unter gleichen Umständen, von der totalen Verlängerung
des Stabes ab. Kaltverformte Betonstähle werden vorwiegend durch
Verwinden hergestellt, oder wird die Verformung durch Verwinden
abgeschlossen. Durch diese Behandlung verliert aber der Stahl seine
ursprüngliche ausgeprägte Streckgrenze und bleibende Verlängerungen
treten schon bei geringen Spannungen auf. Die Rissbreite ist also bei
gleicher Spannung bei verwundenen Stäben grösser, als bei
warmgewalzten.

Der Verfasser hat nachgewiesen, dass durch eine massige Reckung
nach dem Verwinden die Elastizitätsgrenze erhöht und dadurch die
Rissbreite im Beton verringert werden kann. Die Reckung kann bei
Spannbeton auch während des Spannens der Einlagen durchgeführt
werden.

Im Bild 1 zeigt A die Arbeitslinie eines warmgewalzten Stahles.
Durch eine Kaltverformung, die aus Reckung und nachfolgender Verwindung

bestand, wurde Linie B erhalten. Verwindung allein gibt einen
ähnlichen Verlauf, wie Linie B. Stab C wurde genau im selben Mass
bearbeitet wie B, jedoch zuerst verwunden und nachher gereckt. Die
Streckgrenze liegt um 15-30 % höher als bei B. Ein legierter Stahl mit
höherer ursprünglicher Streckgrenze kann durch Verwindung die selbe
0,2-Grenze erreichen wie B, in dem Falle verläuft die Arbeitslinie wie D.



564 V2. G. DE KAZINCZY

Man sieht, dass die Verlängerung und so die Rissbreiten, die mit Wm
proportional sind, bei nur-verwundenem Stahl grösser sind.

Im Bild 2 ist die Durchbiegungs-Linie von zwei Stahlbetonbalken zu
sehen. Der Balken B ist mit verwundenem und der Balken C mit nachher
gerecktem Stahl bewehrt. Die Durchbiegung vor dem Bruch ist bei
Balken C grösser, als bei B. Die Risse im Balken C (gestrichelte Linie)
sind schmäler und beginnen nur nach Durchschreiten des Punktes x sich
stark zu öffnen, so bleibt die «Warnung» nicht aus.

Es hat sich weiters gezeigt, dass die abschliessende Reckung nicht
nur die Elastizitätsgrenze und die 0,2-Grenze erhöht, sondern auch die
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Kerbempfindlichkeit (Sprödbrüchigkeit) gewisser Stahlsorten (z B.
Thomasstahl) günstig beeinflusst, so dass dieses Verfahren bei gerippten
Stäben besonders günstig ist.

Aus legiertem Stahl mit crs 60 kg/mm2 kann man nach diesem
Verfahren einen sehr geeigneten Spannbetonstahl auch mit Durchmesser

0 16-25 mm mit etwa 100-110 kg/mm2 0,2-Grenze herstellen, der
höhere Elastizität- und Kriechgrenze besitzt, als die bekannten kaltbearbeiteten

Stähle.

ZUSAMMENFASSUNG

Die Elastizitätsgrenze des kaltverwundenen Betonstahles kann durch
eine abschliessende, massige Reckung bedeutend erhöht werden. Die
Rissbreite im Stahlbeton wird dadurch bei der selben Belastung geringer
und höhere Spannungen können zugelassen werden.

RESUMO

O limite de elasticidade das armaduras para betäo, deformadas a frio,
pode ser considerävelmente aumentado por meio de estiramento. Para
cargas identicas a largura das fissuras diminui podendo-se portanto
admitir tensöes mais elevadas.
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SUMMARY

The yield stress of cold worked deformed reinforcement bars for
concrete can be considerably increased through stretching. For identical
loads the width of the cracks is smaller, thus allowing higher permissible
stresses.

RESUME

La limite d'elasticite des armatures pour beton deformees ä froid peut
etre considerablement augmentee au moyen d'un etirage. A charge egale
la largeur des fissures est plus faible, ce qui permet d'admettre des
contraintes plus elevees.
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Efficacite des armatures de torsion

Efficiency of torsion reinforcement bars

Wirksamkeit von Torsionsarmierungen

Efeito das armaduras de torsäo

ANDRE PADUART
Professeur ä tUniversite Libre

Bruxelles

II est curieux de constater que, dans l'etude des constructions en
beton arme, l'attention se porte avant tout sur la resistance ä la flexion
et, dans une mesure moindre, sur le probleme de l'effort tranchant. Quant
ä la sollicitation par torsion, il est bien rare de trouver dans la litterature
technique un article qui lui soit consacre.

Aussi est-ce avec beaucoup d'interet que nous avons pris connaissance
du memoire V a 6 du Prof. Dr. Ing. E. Rausch, consacre aux armatures
de torsion dans les constructions en beton arme. II faut savoir gre ä cet
auteur d'avoir, en quelques pages, fait le point de la question et d'avoir
rassemble les formules necessaires au calcul soit des armatures en helice,
soit des grillages.

L'auteur etudie le röle de ces armatures ä partir de la force tangen-
tielle K (Tangentialkraft), qui agit en tout point de la surface laterale
de la piece, et il procede par decomposition vectorielle de cette force
suivant des directions ä 45° et suivant l'axe longitudinal.

Nous estimons cependant que cette fagon de proceder ne fait pas
suffisamment ressortir la difference d'efficacite des helices et des
grillages et, pour notre part, nous preferons raisonner ä partir des
contraintes tangentiales.

Le moment de torsion fait naitre en chaque point un etat double de
tension compose de deux contraintes principales, egales et opposees,
agissant sur des facettes ä 45°. Si l'on place une armature normalement
ä la facette sollicitee par la traction, cette helice intervient des le debut
de la mise en charge et eile empeche l'ouverture des fissures microsco-
piques du beton. En ecrivant que l'helice doit reprendre la somme des
tractions qui agissent sur le beton qui l'entoure, on retrouve la
formule (2) du Prof. Rausch.
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Si l'on remplace l'armature helieoidale par un grillage compose
d'etriers et de barres longitudinales, la theorie de l'elasticite montre que
ces armatures ne reprennent aucune contrainte normale de sorte que
leur efficacite est nulle aussi longtemps que la piece ne s'est pas fissuree.

Des que la traction limite du beton est atteinte, la piece se decoupe
en helices de beton comprime qui assurent ä elles seules la resistance ä la
torsion. Les armatures ne participent donc pas directement ä cette
resistance; leur röle devient de second plan et consiste ä assurer en tout
point l'equilibre des helices comprimees: la poussee laterale resultant
de la courbure des helices est ä reprendre par les etriers et la poussee
axiale doit etre absorbee par des barres longitudinales.

La traction des barres longitudinales produit une augmentation de
la distance separant deux sections transversales voisines. Pour que les
helices de beton puissent entrer en compression, il est necessaire que ces
sections tournent l'une par rapport ä l'autre d'une quantite qui n'est pas
negligeable. Les fissures s'ouvriront donc avant que les armatures
orthogonales puissent intervenir efficacement.

II est cependant un cas particulier oü les etriers suffisent pour
empecher la fissuration de la piece: c'est lorsque celle-ci est sollicitee
en outre par une compression longitudinale d'origine exterieure (precontrainte

ou poteau) süffisante pour equilibrer la composante longitudinale
M

des helices de beton, c'est-ä-dire au moins egale ä —, r etant le rayon
r

moyen de la section transversale. Dans ce cas, la rotation relative des
sections dont il etait question ci-dessus ne se produit pas; de plus, il est
inutile d'ajouter les barres longitudinales.

En conclusion de cette note, nous constatons donc:

— que les armatures helicoidales empechent la fissuration.
— que les grillages n'entrent en jeu qu'apres l'apparition de fissures

importantes.
— que dans le cas oü la piece subit une compression longitudinale au

moins egale ä M/r, les etriers suffisent pour empecher l'ouverture
des fissures capiilaires.

RESUME

En basant l'etude des armatures de torsion dans les constructions
en beton arme sur la contrainte tangentielle et non sur la force tangen-
tielle comme le fait le Prof. Dr. Ing. EL Rausch, dans le memoire Va 6, il
est facile de comparer l'efficacite des types differents de ferraillage
utilises. On constate ainsi que les armatures helicoidales empechent la
fissuration, tandis que les grillages d'armatures croisees n'entrent en
jeu qu'apres l'aipparition de fissures importantes sauf si la piece subit
une compression longitudinale süffisante.

SUMMARY

If the design of torsion reinforcement in concrete structures is
based upon shear stress and not shear force as Prof. Dr. Eng. E. Rausch
does in his paper Va 6, it becomes easy to compare the efficiency of the
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different types of reinforcement. It is thus seen that helical reinforcement
bars avoid cracking while grill shaped reinforcement networks only
actuate after larger crack formation except in cases where the element
is submitted to a sufficiently large longitudinal compression.

ZUSAMMENFASSUNG

Gründet man die Untersuchung von Torsionsarmierungen des
Eisenbetons auf die Tangentialspannung anstelle der Tangentialkraft, wie
durch Prof. Dr. Ing. E. Rausch in der Abhandlung Va 6. gezeigt
wird, so ist es einfach, die Wirksamkeit der verschiedenen Armierungstypen

zu vergleichen. Man stellt dann fest, dass die Spiralarmierungen die
Rissebildung verhindern, während die Netzarmierungen aus Bügeln und
Längseisen erst nach dem Auftreten von deutlich sichtbaren Rissen
wirksam werden. Eine Ausnahme liegt vor, wenn der Bauteil eine
genügend grosse, längs gerichtete Druckspannung erleidet.

RESUMO

Baseando o estudo das armaduras de torsäo das estruturas de betäo
armado na tensäo tangencial e näo no esforgo tangencial, como faz
o Prof. Dr. Eng.0 E. Rausch na sua contribuigäo Va 6, torna-se fäcil
comparar o efeito das diferentes formas de armaduras utilizadas. Veri-
fica-se assim que as armaduras helicoidais impedem a fissuragäo ao passe
que as armaduras cruzadas em forma de rede so actuam depois da
formagäo de fissuras importantes, salvo quando o elemento e submetido
a uma compressäo longitudinal suficiente.
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V4

Zur Drillbewehrung im Stahlbetonbau
Diskussion

As armaduras de torsäo nas construgöes de betäo armado
Discussäo

Les armatures de torsion dans les constructions en beton arme
Discussion

Torsion reinforcement bars in reinforced concrete structures
Discussion

Prof. Dr. Ing. ERNST RAUSCH

Kettwig (Ruhr)

Zu den Bemerkungen von Herrn Prof. Paduart nehme ich wie folgt
Stellung:

Es ist richtig, dass die Spiralbewehrung bei Belastung von Anfang
an mitwirkt, da die Bewehrung in Richtung der Hauptzugspannungen

d
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i\ ötf
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Abb. 1. Dehnungen der Bewehrungen

vor der Rissbildung
Abb. 2. Dehnungen der Bewehrungen

nach der Rissbildung

liegt, die Netzbewehrung sich dagegen zunächst spannungsfrei rhombusartig

verformt (Si in Abb. 1). Vor Erreichung der Betonzugfestigkeit
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wird jedoch die Dehnung in der Zugrichtung relativ grösser (32 *n Abb. 1).
An dieser zusätzlichen Dehnung nimmt auch die Netzbewehrung teil,
sodass auch sie in Spannung kommt, wenn auch weniger als die ßpiral-
bewehrung. - Eine erhebliche Verzögerung der Rissbildung dürfte nach

bisherigen Versuchen auch bei
Spiralbewehrung nicht zu erwarten
sein.

Nach dem Auftreten feiner
Risse unter 45° bis zur Vollbelastung

(Stahlspannung aQ in den
Spiralen ebenso, wie in den Stäben
der Netzbewehrung) dehnen sich
die Bewehrungen zwischen zwei
Schrägrissen a und b nach Abb. 2.
Die Rissweite wird also bei
Netzbewehrung doppelt so gross wie
bei Spiralbewehrung. Die Verkürzung

der Beton-Druckdiagonale AB
(Abb. 2) verursacht eine zusätzliche

Dehnung in der Zugrichtung,
die jedoch schätzungsweise weniger

als 10 % von 2 o beträgt.
Wieweit die grössere Dehnung

der Netzbewehrung und örtliche
Verformungen nach Abb. 3 die
Tragfähigkeit beeinflussen, ist durch

Versuche noch nicht genügend geklärt, weitere Versuche wären erwünscht.
Die Netzbewehrung ist aber jedenfalls weniger wirksam als die
Spiralbewehrung, ähnlich, wie die Bügel bei der Schubsicherung eines auf
Biegung mit Querkraft beanspruchten Balkens weniger wirksam sind
als die Schrägeisen.

Für die Bauausführung kommt m. E. trotzdem hauptsächlich die
Netzbewehrung in Betracht, aus den auf Seite 786 des Vorberichtes
bereits genannten Gründen, und da die Konstruktion, zeichnerische
Darstellung und räumliche Biegung einer Spiralbewehrung der Praxis
nicht zumutbar sind. Sie behindert ferner die Verlegung sonstiger
Bewehrungen (Biegebewehrung).

Wenn auf den Stahlbeton-Hohlzylinder nach Abb. 4 ausser einem
Drillmoment M auch eine achsiale Druckkraft N einwirkt (Drillung mit
achsialer Vorspannung 0), vgl. Abb. 6), dann entsteht an einer beliebigen

/7

/
Abb. 3. Verformung der Netzbewehrung

am Schrägriss

0) Rausch: «Drillung (Torsion), Schub und Scheren im Stahlbetonbau», 3. Auflage 1953, im
Vertrieb Deutscher Ingenieur-Verlag, Düsseldorf
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Stelle des Mantels der mit Hilfe des Mohr'schen Spannungskreises
in Abb. 5 dargestellte Spannungszustand mit der Hauptzugspannung
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<j{ — a/2 + V ((7 2 /)*+t2. Auf eine Umfangsstrecke t wirken die
Tangentialkraft K M t/(2F) und die achsiale
Druckkraft L N t/U (U Umfang), demnach

t= K/ (td) undd L/ (td). Es ist

dannZj ¦= <j, td L/2+ \/(L/2)2 + K2 und die
Schrägzugkraft Zs <s{ d. (t cos y) Zi cos y

(vgl. Abb. 6) für die Bemessung eines zur
Umfangsstrecke t gehörenden Stabes der
Spiralbewehrung. Wie man sieht, ist sie
geringer als ohne Achsialkraft und die
Spiralen verlaufen flacher. Für den Winkel y

ergibt sich aus Abb. 5: tg y t/*i K/Zi.
Bei Netzbewehrug erhält man zur Strecke t
waagerecht (Ringe) wie lotrecht (Längseisen)
XXN X, Zj also ein waagerecht und
lotrecht gleich starkes Bewehrungsnetz, da
ein solches Netz beliebig gerichtete
Zugspannungen in gleicher Weise aufnehmen kann.
Für einen Schrägriss nach Abb. 7 von der
Länge 1 ist Zs' <?] d; Zugkraft für waagerechte

Bügel: Zb' sin 7, je Längeneinheit:
Zs'. sin 7/ sin y 7, d, für die Länge t
dementsprechend: Z* gi t d Z, ; ebenso
für die lotrechten Längseisen (cos statt sin).

Die von Herrn Paduart erwähnte
zusätzliche Achsialkraft M/r bedeutet Gleichsetzung

der Achsialkraft L mit der
Tangentialkraft K (L K). Für diesen Fall erhält
man Zi ca. 0,62 K; tg 7 ca. 1,6; 7 ca.
58°; cos y ca- 0.53; für die Bemessung der
Spiralbewehrung demnach: Zs ca. 0,33 K
(statt ca. 0,70 K ohne Achsialkraft), für die
Netzbewehrung: Z* Z, ca. 0,62 K (statt
K ohne Achsialkraft).

"s
s/

©
7 d

n
Abb. 4. Auf Drillung (Torsion)

beanspruchter Stahlbe¬
ton-Hohlzylinder

Durch Anbringung der achsialen Druckkraft

L K werden also die Längseisen der Netzbewehrung nicht
entbehrlich, obwohl die Druckkraft L ebenso gross ist wie die ohne Achsialkraft

ermittelte Zugkraft K der Längseisen. Dieser scheinbare Widerspruch

besteht nicht, wenn man bedenkt, dass wir bei Drillung ohne
Längskraft von Zugrissen unter 45° ausgehen, bei Drillung mit Längskraft
jedoch von flachen geneigten Rissen (andere Kraftzerlegomg).
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Abb. 5. Mohr' sehe Spannurgskreise für Drillung (Torsion)

allein (gestrichelt) und Drillung mit Achsialdruck
(ausgezogen)
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Abb. 6. Kräftespiel für Spiralbewehrung
bei Drillung (Torsion) mit Achsialdruck
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•yl /5//7/

Abb. 7. Kräftespiel für
Netzbewhrung bei Drillung
(Torsion) mit Achsialdruck

ZUSAMMENFASSUNG

1. Vor der Rissbildung beteiligt sich auch die Netzbewehrung an
der Beanspruchung, jedoch weniger als die Spiralbewehrung;
eine erhebliche Verzögerung der Rissbildung ist auch bei
Spiralbewehrung nicht zu erwarten.
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2. Nach erfolgter Rissbildung öffnen sich die Risse bei Netz-
bewehrung etwa zweimal so stark wie bei Spiralbewehrung, sie ist
weniger wirksam, ähnlich, wie Bügel zur Schubsicherung bei
Biegung weniger wirksam sind als Schrägeisen.

3. Für die Bauausführung kommt trotz dieser Nachteile hauptsäch¬
lich die Netzbewehrung in Betracht.

4. Bei zusätzlicher achsialer Druckkraft (Vorspannung) sind die
Längseisen der Netzbewehrung nicht entbehrlich, es ist ein nach
beiden Richtungen gleich starkes Bewehrungsnetz erforderlich,
jedoch mit geringerem Eisenquerschnitt.

RESUMO

1. Antes do aparecimento de fissuras as armaduras em forma de
rede suportam tambem uma parte da solicitagäo, embora menor
do que a suportada pelas armaduras helicoidais; estas no entanto
näo trazem uma diminuigäo sensivel da fissuragäo.

2. Com armaduras em forma de rede as fissuras säo cerca de duas
vezes mais importantes do que com armaduras helicoidais; o efeito
relativo dos dois tipos de armaduras pode ser comparado ao dos
estribos e dos ferros obliquos no caso da flexäo.

3. Na prätica, no entanto, apesar destes inconvenientes, consideram-se
principalmente as armaduras em forma de rede.

4. No caso de esforgos de compressäo axiais (Betäo preesforgado)
os ferros longitudinais säo indispensäveis, o que torna entäo
necessärio prever redes com armaduras igualmente importantes
em ambas as direccöes, sendo no entanto menor a secgäo de ago.

RESUME

1. Avant l'apparition de fissures les armatures en forme de grillage
supportent aussi une part de l'effort, cette part etant neanmoins
inferieure ä celle prise par les armatures helicoidales; celles-ci
n'entrainent cependant pas une diminution sensible de la
fissuration.

2. Dans le cas d'armatures en forme de grillage les fissures sont
environ deux fois plus importantes que dans le cas d'armatures
helicoidales; l'effet relatif des deux types d'armatures peut etri
compare ä celui des etriers et des barres obliques dans le cas
de la flexion.

3. Dans la pratique, neanmoins, malgre ces inconvenients, on con¬
sidere surtout les armatures en forme de grillage.

4. En presence d'efforts de compression axiaux (Beton precontraint)
les barres longitudinales sont indispensables, ce qui rend donc
necessaire de prevoir des grillages aux armatures egalement
importantes dans les deux sens, la section d'acier etant toutefois
moindre.
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SUMMARY

1. Before the formation of cracks, grill-shaped reinforcement
networks also carry part of the load, although in a smaller
proportion than helical ones; these, nevertheless, do not noticeably
improve crack formation.

2. With grill-shaped reinforcement networks cracks are approxi¬
mately twice as large as with helical ones; the relative effect
of both types of reinforcement can be compared to that of stirrups
and bent up bars in the case of flexural loading.

3. In spite of all those drawbacks, grill-shaped reinforcement
networks are currently considered in practice.

4. When there are axial compression loads (Prestressed concrete),
longitudinal reinforcement becomes indispensable and it is then
necessary to have grill networks with equally important reinforcement

in both directions; the necessary reinforcement area is
nevertheless smaller.
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Remarks about the design of reinforced concrete beams

Zur Bemessung von Stahlbetonbalken

Observa$5es acerca do dimensionamento de vigas de betäo armado

Remarques sur le calcul de poutres en beton arme

FERRY BORGES ARGA E LIMA
Research Engineer Assistant Engineer

Laboratörio Nacional de Engenharia Civil
Lieben

1. introduction

The remarks in this paper are the result of preliminary studies
carried out with a view to revising the Portuguese reinforced concrete
code and introducing into it clauses which make it possible to take füll
advantage of the strength of the steels available at present.

As the ruin of reinforced concrete beams may be caused by excessive
cracking, deformation or rupture, some considerations about the behaviour
of reinforced concrete in relation to these three features are presented.

Mention is also made of the results obtained by tests on some
concrete beams reinforced with mild steel and piain twisted steel 0).
These tests were carried out with a view to permitting the manufacture
in Portugal of steels hardened by twisting. By means of tests the
indispensable experimental basis was sought for a better understanding of
the existing bibliography.

Simple bending tests were carried out on 14 beams with a span
of 2.8 m. The beams were 20 cm wide and 30 cm deep. The percentages
of the reinforcement were 0.47 % (8 0 tt"), 0.70 % (3 0 %") and 1.59 %
(3 0 %"). The loads were applied at a quarter span.

Half the beams were reinforced with mild steel (minimum yield stress
of 24 kg mm-2) and the other half with twisted steel (minimum conventional
stress of proportionality at 0.2 % of 42 kg mm-2).

(J) Mr. Augusto Tavares de Castro, Assistant Engineer of the L N. E. C, was in charge of
the tests.



578 V5. FERRY BORGES and ARGA E LIMA

Fig. 1 shows one view of the arrangement for testing the
beams.

The Laboratörio Nacional de Engenharia Civil has obtained steels
from various origins and with different mechanical properties, on which
tests are to be carried out with a view to confirming the conclusions
presented.
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Fig. 1. Test of a beam

2. Cracking

Figs. 2 and 3 show some results in relation to cracking of beams
observed during these tests. Fig. 2 gives the widest crack observed as

a function of the stresses in the steel, calculated in aecordance with
the classic design method for reinforced concrete (m 15). As an
analysis of this figure shows, in the mild steel beams, the width of the
widest cracks remained below 0.25 mm up to stresses in the neighbour-
hood of the yield stresses for the steel.

In the twisted steel beams, the width of the cracks of 0.25 mm
corresponds to stresses in the steel lying between 30 and 40 kg mm--.
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In fig. 3 the width of the cracks was plotted against the percentages
of the ultimate bending moment. The analysis of this figure also shows
that at 50 percent of the bending moments for twisted steel the widest
cracks are 0.25 mm whilst those for mild steel beams are about half
this value. When the comparison is made in this way, the cracks in the
twisted steel beams are seen to be greater than those in the mild steel
ones, but it must be remembered that for the same percentage of the
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Fig. 2. Width of maximum crack in function of the
computed steel stress

ultimate bending moments the stresses in the twisted steel are much
greater than in the mild steel.

To interpret the results obtained in relation to cracking the method
given by Rüsch (x) was followed.

(*) Rüsch, H. — Der Zusammenhang zwischen Rissbildung und Haftfestigkeit unter besonderer
Berücksichtigung der Anwendung hoher Stahlspannungen-Preliminary PubHcation, Fifth Congres» —
International Association for Bridge and Structural Engineering, Lisbon, 1956.
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Fig. 4 shows a diagram in which the mean distances between the
cracks, a, are taken as ordinates and as absissae the values of a parameter
H defined by the expression:

H fo.i
0. 1<7CC Ate

where

T0.i the mean adherence stress obtained in a pull-out test, as
described in the publication mentioned and for a displacement
of 0.1 mm at the free end of the bar.

0. l<7cc the estimate of the tensile strength of concrete, which is
equal to one tenth of the cube strength.

u -= perimeter of the cross section of the reinforcement.

Ate the area of the tensile zone of the cross section of the beam,
calculated by the classical method of design of reinforced
concrete.
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As the same quality concrete was used in all the beams, gcc was
given a mean value of 250 kg cm-2. For t0.i also a mean value of 25 kg cm-2
was taken for both mild and twisted steel. The tests showed that the
adherence for twisted steel was greater than that of the mild steel for

Fig. 4. Interpretation of
cracking results (Rüsch's

analysis)
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high values of slip (inspite of the twisted steel not having fillets). For
a slip of 0.1 mm the difference between the two steels was not appreciable
and therefore the same value was adopted for the two types.

The analysis of fig. 4 shows that the results come out approximately
between the curves given by Rüsch, the twisted steel beams showing
less spacing between cracks than the mild steel ones, which is proof of
greater adherence. On the other hand smaller distances between cracks
do not correspond to greater values of H which is not surprising, for,
as the author referred to says, for high values of H the expression

deduced by Kuuskoski, a no longer has significant value. It can

also be seen in Rüsch's diagram that for values of H > 0.05, a no longer
decreases.

To check if the results confirm the hypothesis that the maximum
width of the crack, W max, is practically proportional to the mean
distance, a, and to the stress in the steel, * s, the diagram of fig. 5 was

W E
plotted, taking as ordinates the values K — and as absissae

a o-g

the values of the stresses calculated in the steel.
The analysis of this diagram shows that roughly for stresses at

which the number of cracks is stable, K is found to be between 1 and 2,
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which agrees with Rüsch's results. It is to be noted, however, that the
scatter of the values is relatively high and cannot be only considered as
random, as the greater ratios between the areas and the perimeters of
the reinforcements correspond to great values of K. This fact is also
seen in fig. 2, where for the same stresses wider cracks were observed
in beams having larger diameter bars. This Variation, however, is small
for the beams tested.

The analysis of the relation between the greatest width and the
mean width of the cracks shows that the relation is approximately cons-
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Fig. 5. Relation between spacing and maximum width of cracks

tant for the ränge of stresses in the steels concerned and for the different
types of beams. The values obtained lie between 1.5 and 2.0.

Rüsch's diagram for the relation between a and H shows that for
low values of H, H < 0.05, the relation given by Kuuskoski holds and
therefore the spacing between cracks increases as H decreases.

The conclusion, in aecordance with the above remarks, is that for
a given maximum steel stress, o* s, in order to limit the maximum width
of cracks, there must be a maximum permissible spacing of the cracks.
It was also seen that for low values of H the spacing was influenced by

the quocients T0.1 and
Ate

should be made for the different values oi
u

Hence the limitation of spacing
TO.I and by the limitation

of the quotient
Ate
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For practical purposes it would be helpful to Substitute a more

easily calculable value for the relation

the expression given above a with C

the following a 0.0075 —
11

At,
It can be shown that

0.50 is equivalent to
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Fig. 6. Diagram connecting maximum width of cracks with

where

d diameter of reinforcing bars
y — percentage of reinforcement in relation to the area b h

(b width of the web of the beam, h — effective depth).

When establishing the last expression it was assumed that Atc could
be approximately calculated by the expression, Atc 0.6 b h.

For the spacing to be less than a given limit it is necessary for the

values of
7

(quocient of the diameter of the bars and the percentage

of the reinforcement) not to exceed certain limits.

A diagram in which the values of Wmax, a and

are marked is plotted in fig. 6.

respectively
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The lines plotted correspond to different values of <j9 and
to.i

It is easy to determine by this diagram the value of — which should
7

not be exceeded in order to limit the maximum crack width. Taking, for
example, Wmax 0.3 mm and <rs 3000 kg cm-2, a becomes 14 cm and

for 5.0, becomes approximately 400 cm.
to.i y

The limitation of the values of — does not, from the cons-
7
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Fig. 7. Analysis of the
ultimate bending mo¬
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(Tcc

truction point of view, impose large restrictions and it would be a simple
and efficient method to limit the width of cracks, especially when high
stresses are adopted for the steel.

3. Deformability and ultimate strength

The analysis of the results obtained showed that the ultimate
bending moments, Mu, reached were in agreement with those derived by
present day theories.
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In fig. 7 the values of —: were taken as ordinates and
b h2 <jrc

as absissae where o\ is the yield stress of the steel.ffvthose of y

As was to be expected, agreement was found between the experimental
results and the curve established by Maillart, the variations being explai-
nable by the randomness of the mechanical properties of the materials.

Fig. 8. Analysis of the
deformability of the

beams
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The diagram of fig. 8 was plotted to analyse the deformability of

the beams, taking as ordinates the values of (M applied ben-
b h2

ding moment) and as absissae the mean values of the rotation per unit
of length. These rotations were measured in each beam between 6 cross
sections, 25 cm apart from each other.

As in each beam various measurements of rotations were made and
as various beams were tested it was possible to calculate the Standard
deviations of the rotations and plot them against their mean values, as can
be seen in the bottom part of fig. 8. The analysis of this diagram shows
that for small deformations the rotations have a coefficient of Variation
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which is practically constant and equal for beams with mild steel and
twisted steel. As the rotations increase, a considerable increase in their
scatter is seen for the mild steel beams, whilst the coefficient of Variation
for the twisted steel remained constant even for high values of rotations.

The scatter of the deformability depends to a great degree on the
beam dimensions, a factor which cannot be ignored when studying this
scatter.

The results given show that for reinforced structures with mild
steel it would be difficult to foresee the deformation for advanced stages,
near the rupture, because the values are very scattered. This does not
happen in the case of high tensile steel, as the coefficient of Variation
remains constant for large deformations and these can consequently be
foreseen with satisfactory precision.

4. Conclusions

The considerations presented are an attempt to demonstrate that
with current cases it is possible to make füll use of the capacity of the
available steels without being limited by phenomena of cracking.

To avoid excessive cracking limits have to be given to the relation

— between the diameter of the bars and the percentage of
7

reinforcement. The limits will have to be estalished principally as a
function of the working stresses adopted for the steel and the degree
of adherence between steel and concrete.

In structures not needing to be watertight or which do not have to
stand severe corrosive ambient conditions, the limitations to be esta-

blished for — do not restrict the planning of structures very much.
7

It seems to be advisable to introduce clauses relative to the limitations
of these values into the codes.

As far as cracking is concerned it would be of value to proceed with
experiments principally with a view to studying the influence of adherence

d
for high values of — •

With regard to ultimate strength, the existing theories are perfectly
satisfactory and it is not considered necessary to seek further experimental

confirmation. It seems however that there would be advantages
in studies on the relation between the randomness of the mechanical
properties and that of the behaviour of the beams. These studies would
contribute towards improving the probabüistic criteria for defining the
safety of reinforced concrete structures and would be of interest not only
in relation to ultimate strength but particularly in relation to
deformation.

SUMMARY

Some results of bending tests of concrete beams reinforced with
normal and twisted steel are presented. Interpretation is made of cra^-
cking, deformability and rupture.
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As for cracking it is verified that, in order to prevent too wide
cracks, it is necessary to limit the ratio between the diameter of the
bars and the percentage of reinforcement.

Concerning deformability, the analysis of dispersions that it was
possible to make, has shown that the dispersions were considerably
different for the beams reinforced with mild and twisted steel.

Finally, regarding rupture, the results obtained agree with those
foreseen by the existing theories.

It seems of interest, nevertheless, to carry out studies that, taking
into account the randomness of the mechanical properties of the materials,

allow to foresee the statistic behaviour, not only in relation to
rupture but particularly in relation to deformation.

RESUMO

Os resultados obtidos pelo ensaio ä flexäo de algumas vigas de
betäo, armadas com ago normal e ago torcido liso, säo interpretados em
relagäo ä fendilhagäo, deformabilidade e rotura.

Em relagäo ä fendilhagäo verifica^se que, para evitar largura exces-
siva das fendas, se torna necessärio limitar a relagäo entre o diämetro
dos varöes e a percentagem de armadura.

Quanto ä deformabilidade, a anälise que foi possivel fazer
relativamente a dispersöes mostrou que estas eram bastantes diferentes para
as vigas com ago macio e ago torcido.

Finalmente, no que se refere ä rotura, os resultados obtidos concor-
daram com os previstos por teorias existentes.

Considera-se, no entanto, que haveria interesse em realizar estudos
que, entrando em consideragäo com a aleatoriedade das propriedades
mecänicas dos materiais, permitissem prever probabilisticamente o
comportamento näo so em relagäo ä rotura mas particularmente em relagäo
ä deformagäo.

RESUME

On presente les resultats obtenus lors de l'essai ä la flexion de quelques

poutres en beton, armees avec de Facier normal et de l'acier torsade,
et Ton fait leur interpretation du point de vue de la fissuration, de la
deformabilite et de la rupture.

En ce qui concerne la fissuration, on constate que, pour eviter une
largeur excessive des fissures, il faut limiter le rapport du diametre
des ronds au pourcentage de renforcement.

Pour la deformabilite, l'analyse que Ton a pu faire par rapport aux
dispersions a montre que celles-ci sont bien differentes pour les poutres
armees d'acier normal et d'acier torsade.

Finalement, pour la rupture, les resultats des essais sont en accord
avec les resultats fournis par les theories existantes.

On considere que, tenant compte du caractere aieatoire des proprietes
mecaniques des materiaux, il serait toutefois interessant de faire des
etudes pour la prevision probabiliste du comportement, en ce qui
concerne non seulernent la rupture mais surtout aussi la deformabilite.
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ZUSAMMENFASSUNG

In der vorliegenden Arbeit werden die Ergebnisse der Biegeversuche
einiger Stahlbetonbalken (mit Normal- und gedrilltem Stahl bewehrt)
in bezug auf Rissbildung, Verformung und Bruch dargestellt.

Zur Frage der Rissbildung ist festzustellen, dass der Quotient
zwischen Durchmesser der Rundstäbe und Bewehrungsgehalt begrenzt
werden muss, um eine unzulässige Breite der Risse zu vermeiden.

Soweit es in der Verformungsuntersuchung möglich war, eine Analyse

der Streuungen durchzuführen, zeigte sich, dass diese Streuungen
für Normal- und gedrillten Stahl ziemlich unterschiedlich sind.

Was den Bruch anbetrifft, stimmten die Ergebnisse der Versuche
mit den auf Grund der laufenden Theorien zu erwartenden Werte überein.

Es wäre jedoch interessant, weitere Versuche durchzuführen, welche,
unter Berücksichtigung der Streuung mechanischer Eigenschaften der
Baustoffe, eine Wahrscheinlichkeitsvoraussage des Verhaltens der Balken
in bezug auf Bruch und ganz besonders auf Verformung ermöglichen.
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Problems of limit analysis of orthothropic

and non-homogeneous plates

Probleme der Grenzlasttheorie von orthotropen
und nicht homogenen Platten

Problemas relativos ä teoria da carga limite de placas
ortotröpicas e näo-homogeneas

Problemes de la theorie de la charge limite des plaques
orthotropes et non-homogenes

Prof. W. OLSZAK
D. Sa, Member of the Polish Academy of Sciences

Warsaw

Our attention in Poland, particularly of my co-workers and myself,
was drawn in the last few years on problems of the limit analysis of
plates.

Experience shows that about 70 to 75 % of all structural elements
in civil and structural engineering are plates. So we thought it useful
to devote more attention to questions connected with the theory and
design of plates.

Our research work has been extended to anisotropic plates of the
«single» and «double» type of anisotropy. Such «double» (or «laminar»)
anisotropy is, as a rule, executed in practice. This means that, in such
cases, the orthotropy coefficient x has two different values in aecordance
with the fact that «doubly» orthotropic slabs have other mechanical
anisotropic properties in their «upper» layer (e.g. over the supports), and
other still in their «lower» layer (e.g. in the middle of the span).

For practical purposes specially important are slabs which are ortho-
gonally anisotropic or, as they are called, orthotropic.

In this way, we sueeeeded in obtaining some new Solutions for the
ultimate load carrying capacity of plates of various shapes, for various
boundary conditions, and for various loads, [1; 2; 3; 6; 7], as for
instance, for an orthotropic elliptic plate loaded by a concentrated force
at an arbitrary point [2b; 3c].
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This theory is now being generalized to flat slabs and to orthotropic
shells — however, at present only to shells of simple types, like cylindrical
orthotropic shells and axisymmetrical shells.

Recently the problems of limit analysis of orthotropic plates have
been approached in a somewhat more general way, namely by also
taking their non-homogeneity into consideration. As a matter of fact,
nearly all practically executed plates are not only orthotropic, but — at
the same time — non-ho-mogeneous. Indeed, if e. g., the percentage of
the reinforcement in the middle of the span is different from the
percentage near the supports of the plate, we just vary the mechanical
properties of the plate; this means that these properties are functions
of the coordinates of the point considered or, in other words, the plate is
non-homogeneous.

In order to establish such a general theory we start from the
fundamental equations for plastically non-homogeneous bodies. The foundations
of this theory have been recently developed and published in several
papers [3a,d; 6a,b].

The theoretical results thus obtained were experimentally verified.
A good agreement was found between the theoretical results and
experimental data obtained [5].

In addition, graphs and tables were computed in order to facilitate
the task of designing orthotropic plates of various shapes and various
boundary conditions, from the point of view of their ultimate load carrying
capacity (a suitable margin of safety being, obviously, taken into account).

We hope to be able to introduce this kind of design on a comparatively
wide scale into current engineering practice, the methods of limit analysis
having been accepted by our official speeifications and codes.

Recently we have tackled the problem of limit states of circular
plates with an eccentric hole as a problem of the theory of plasticity.
(The case of a circular plate of concentric annular ^hape is, of course,
one of the possible limit cases of this more general scheme).

However, we have found, that the general Solutions for this type of
plates is — so far — not known for the ränge of elastic deformations.
That is why we have first solved the elastic problem [4] and only
afterwards approached the plastic problem.

This analysis is based on the application of a special type of confor-
mal mapping, the so-called transformation of inversion (or transformation
by inverted radii).

The middle surface of the plate is assumed to be a plane of the
complex variable z x + iy. Every point of this plane is mapped into
a point Z X + iY =f (x + iy) of a corresponding complex variable
plane by the use of the analytic function

_ k2 where z x + iy
z + h and z x — iy

are conjugate complex variables.
Thus we map, for instance, the eccentric annulus on a concentric

annulus (Fig. 1), the semi-infinite »plane with a circular hole (Fig. 2)
being a limit case of the general scheme and its Solutions being contained
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in the former as a special case (the parameters of the transformation
being chosen in such a way as to make the outer circle degenerate into
a straight line).

The use of this method makes it possible to reduce the more complicated

problem to a simpler one for which the boundary conditions can
easily be formulated.

The elastic problem was solved for different boundary conditions,
for instance, for the edges (both interior and exterior) clamped, for the
edges (interior and exterior) alternatively clamped and free, and so on,

©@
Fig. 1

o
K:g.

and at the same time, for different loading schemes, as, for instance,
for a uniformly distributed transverse load, q const., or a continuously
variable load, q q (X, Y), or, finally, for a concentrated load at any point
(Green's function).

Thus, starting from an analogous transformation, we are now inves-
tigating the problem of the ultimate load carrying capacity of plates of
eccentric annular shapes with different boundary conditions and subjected
to different loading schemes. These problems are treated as those of
limit equilibrium of the theory of plasticity, with the introduction of a
suitably formulated yield condition (2).

Of course, problems of the theory of plasticity are essentially non-
-linear because of the non-linearity of the basic equations. However, it is
possible to give the Solution of the discussed problem in a comparatively
simple form.

We think the methods of limit analysis and design of anisotropic
and non-homogeneous plates and shells are very important both from
the theoretical point of view, as well as for practical purposes; we
consider them to indicate the right way to give our structures the desired
degree of safety.

(J) The Solution presents certain analogies with the plane problem of the eccentric ring, which,
for the elastic-plastic ränge, was treated by the author in another paper (1957).
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SUMMARY

The importance of a general theory of the ultimate load carrying
capacity of anisotropic and, at the same time, non-homogeneous plates
is stressed, for, as a rule, nearly all practically executed plates are both
anisotropic and non homogeneous. Research work on the fundamentals
of such a general theory, its results and their practical applications are
discussed.
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ZUSAMMENFASSUNG

Die wissenschaftliche und praktische Bedeutung einer allgemeinen
Grenzlasttheorie von anisotropen und dabei gleichzeitig nicht homogenen
Platten wird dargelegt; in der Tat werden fast alle Platten sowohl als
anisotrope als auch als nicht homogene Konstruktionselemente praktisch
ausgeführt. Arbeiten über die Grundlagen einer derart allgemeinen
Theorie, ihre Resultate und deren praktische Anwendungsmöglichkeiten
werden besprochen.

RESUMO

Pöe-se em evidencia a importäncia de uma teoria geral da carga
limite das placas anisotropicas e, simultäneamente, näo homogeneas;
com efeito, quase todas as placas executadas na prätica säo caracterizadas
pelas suas anisotropia e näo-homogeneidade mecänicas. Discutem-se os
trabalhos relativos ä elaboragäo das bases dessa teoria geral, os seu3
resultados e as suas aplicaigöes präticas.

RESUMfc

On met en evidence l'importance d'une theorie generale de la Charge
limite des plaques anisotropes et, en meme temps, non-homogenes; en effet,
presque toute realisation pratique des plaques est marquee par leur
anisotropie et non-homogeneite mecaniques. On discute les travaux
portant sur les bases d'une teile theorie generale, ses resultats et leurs
applications pratiques.
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Der Einfluss von Einzellasten auf die Festigkeit

der Biegedruckzone

Influencia das cargas concentradas na resistencia da zona
de compressäo em flexäo

Influence des charges concentrees sur la resistance
de la zone comprimee en flexion

Influence of concentrated loads on the resistance
of the compression zone in bending

Prof. Dr.-Ing. H. RuSCH
Techniscfie Hochschule

München

Bei der Prüfung von Balken durch 2 symmetrische Einzellasten
entsteht in der Nähe der Lasteintragungsstelle eine spürbare Hebung der
neutralen Achse. In Bild 1 kann man diese Hebung deutlich an dem
Verlauf der oberen Enden der Risse erkennen. Nachstehend soll eine

\ \
TS

hl) TO.

% T
Bild 1

Erklärung für die Ursache dieser merkwürdigen Erscheinung versucht
werden.

In dem zwischen den beiden Einzellasten liegenden Bereich wird
ein solcher Balken durch ein konstantes Moment beansprucht. Deshalb
verlaufen hier die Risse annähernd parallel. Unter dieser Voraussetzung
kann man die Höhe der neutralen Achse mit Hilfe der auf die Längen-
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einheit bezogenen Stauchung eb des Betons am Druckrand und der
bezogenen Dehnung des Stahles ee in der Zugzone bestimmen. Es ist dann

£b + <

1 +
(vergl. Bild 2)

Unter der Wirkung der Einzellast entsteht im Schubbereich ein
rascher Übergang der senkrechten Biegerisse zu schrägliegenden
Schubrissen. In diesem Bereich darf man1 die Lage der neutralen Achse nicht

<y-^ Q

c
f

Bild 2

mehr aus den bezogenen Dehnungen bestimmen, sondern muss berücksichtigen,
dass die zwischen den Rissen liegenden Balkenelemente keilförmig

sind (vergl. Bild 2). Die Lage der neutralen Achse ergibt sich dann aus
der Gleichung

a sh 1 li

a £b + b £„ 1 +
b

1 + k
£b

Der in der letzten Form dieser Gleichung erscheinende Faktor k =—
a

hängt von der Neigung der Risse ab. Um ihn zu bestimmen, braucht
man nur dem Rissbild die Abstände a und b zu entnehmen (vergl. Bild 3).
Mit Hilfe von k kann man den ganzen Verlauf der neutralen Achse
berechnen. Die Bilder 1 und 3 zeigen das Ergebnis einer solchen
Untersuchung. In Feldmitte und an der Stelle der Einzellast sorgfältig durchgeführte

Dehnungsmessungen für einen Belastungsgrad, der etwa 75 % der
Bruchlast entspricht, haben die Richtigkeit dieser Werte bestätigt. Es
zeigte sich dabei, dass die Risse nicht ganz bis an die gemessene Lage
der neutralen Achse heranreichten.

Sehr interessante Ergebnisse liefert eine Untersuchung der Abhängigkeit

des k-Wertes vom Belastungsgrad. Bis zum Beginn der Rissbildung

ist k 1,wächst aber darüber mit steigender Last rasch an.
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Dadurch entsteht die schon beschriebene Krümmung der neutralen
Achse. In der Nähe der Bruchlast kann man aber wieder ein Strecken der
neutralen Achse beobachten. Die Ursache hierfür kann nicht in einer
Veränderung des Beiwertes k gesehen werden. Man muss vielmehr annehmen,

dass die Bruchstauchung eb unter der Einzellast wesentlich grösser
werden kann als in Balkenmitte und zwar wegen der Querpressung, welche
die Belastungsplatten in der Druckzone erzeugen. Es entsteht dadurch ein
zweiachsiger Spannungszustand, der ein Ausbrechen des Betons verhindert

und auf diese Weise ein ähnliches Anwachsen der Verformung
erlaubt, wie man es in einer umschnürten Säule beobachten kann.

Trotz dieser Erscheinung wird in der Nähe des Bruches die Druckzone
unter der Einzellast immer noch kleiner sein als in Balkenmitte. Ausser-

r
a
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Bild 3

dem erhält die Druckzone an dieser Stelle noch eine erhebliche
Beanspruchung durch die Querkraft. Daraus erklärt sich, dass der Bruch
bei solchen Balkenversuchen meist unmittelbar unter der Einzellast
erfolgt, obwohl die beschriebene Querpressung eine spürbare Erhöhung
der Festigkeit der Druckzone herbeiführen kann.

ZUSAMMENFASSUNG

Wenn ein Stahlbetonbalken durch Einzellasten beansprucht wird,
beobachtet man eine spürbare Anhebung der neutralen Achse in der
Umgebung der Einzellasten. Für diese Erscheinung wird eine Erklärung
gegeben.

RESUMO
0 autor explica a razäo pela quai, numa viga de betäo armado solici-

tada por uma carga concentrada o eixo neutro sofre, na vizinharuga da
carga, um deslocamento sensivel na direcgäo da fibra superior.

RESUME
L'auteur explique la raison pour laquelle, dans une poutre de beton

arme soumise ä une charge concentree, l'on observe un soulevement de
Taxe neutre au voisinage de la charge.

SUMMARY
The author explains the reason why, in a reinforced concrete beam

submitted to a concentrated load, the neutral axis is moved upwards in
the neighbourhood of the load.
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The safety of prestressed concrete as affected by creep

and fatigue
Discussion

Die Sicherheit beim vorgespannten Beton unter Berücksichtigung
des Kriechens und der Materialermüdung

Diskussion

Efeito da fluencia e da fadiga sobre a seguranga
das estruturas de betäo preesforgado

Discussäo

Influence du fluage et de la fatigue sur la securite
du beton precontraint

Discussion

A. J. HARRIS
B. Sc (Eng.) M. I. C. E.

Consulting Engineer
London

Professor Freudenthal's remarks on the safety of prestressed
concrete as affected by creep and fatigue are of a speculative nature.

Now speculation is of value in inverse proportion to the number
of facts available.

It so happens that there is a large body of experimental facts concerning

creep of concrete, cracking load and fatigue strength of concrete
beams in existence; these facts have been built up continuously over
the last 30 years and more. Speculation on these subjects which takes
no account of these facts is impermissible.

In particular, Professor Freudenthal suggests that a prestress of
more than 0.25 fc will result in loss of security against cracking. It is
common practice to prestress to much higher stress values than this;
if Professor Freudenthal believes that such stress values are harmfu!
to security against cracking he must prove it, either by quoting tests
which have already been carried out (and we have noted that there are
many such) or by arranging tests himself.

The divergence between fact and speculation is even more startling
when we consider Professor Freudenthal's remarks on fatigue. An appre-
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ciable number of fatigue tests have been carried out, very few have
caused fatigue failure and their general import seems to be that the
fatigue strength of prestressed concrete relative to its static rupture
strength is higher than that of any other structural material. It may
be noted in passing that it is rare that there is any appreciable Variation
in stress in the anchorage zones of prestressing tendons.

SUMMARY

Professor Freudenthal's statement on the safety of prestressed
concrete as affected by creep and fatigue is indefensible.

His remarks on rupture and working loads are particularly startling
and are contrary to all experimental results obtained so far.

ZUSAMMENFASSUNG

Die von Professor Freudenthal vertretene Auffassung betreffend der
Sicherheit von vorgespanntem Beton im Zusammenhang mit dem Kriechen
und oft wiederholter Beanspruchung ist nicht haltbar.

Im Besonderen sind die Bemerkungen über die Bruchsicherheit und
die Arbeitsfestigkeit erstaunlich und widersprechen jeden bisherigen
Versuchsergebnissen.

RESUMO

A comunicagäo do Professor Freudenthal acerca do efeito da fluencia
e da fadiga sobre a seguranga das estruturas de betäo preesforgado näo e
defensävel.

As observagöes apresentadas acerca das cargas de rotura e das cargas
de serviigo säo particularmente surpreendentes e contradizem todos os
resultados experimentais obtidos ate hoje.

RESUME

La communication du Professeur Freutenthal concernant l'influence
du fluage et de la fatigue sur la securite du beton precontraint n'est
pas defendable.

Les observations presentees sur les charges de rupture et de service
sont particulierement surprenantes et contredisent tous les resultats
experimentaux obtenus jusqu'a present.
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Risques de fissuration et de rupture dans le beton precontraint

Danger of crack formation and collapse in prestressed concrete

Risse - und Bruchrisiko in vorgespannten Beton

Risco de fissuragäo e rotura do betäo preesforgado

R. L£VI
Directeur ä la S. N. C. F.

Paris

Je voudrais seulernent presenter une Observation que m'a sugeree
la lecture des rapports preliminaires et l'audition des exposes.

A l'origine du beton precontraint, on s'est beaucoup preoccupe du
risque de fissuration. On reconnait maintenant que l'apparition de
fissures fines n'est pas süffisante pour produire des desordres et laisse
subsister une large marge de deformation avant la rupture. II semble
donc que l'on puisse reprendre la determination des regles de securite en
reportant presque uniquement l'attention sur le risque de ruine.

II y a quelques annees, j'avais constate qu'on arrivait ä des resultats
ä peu pres equivalents en cherchant

— pour la ruine, une probabilite de 1/100 000
— pour la fissuration occasionnelle dans les conditions les plus) defa-

vorables, une probabilite de 1/1 000.

Mais cette derniere consideration introduit parfois des restrictions
que j'estime maintenant exagerees. II semblerait possible d'admettre pour
la fissuration occasionnelle une probabilite de l'ordre de 1/10, ce qui
permettrait souvent des diminutions du prix de revient sans qu'il en resulte
un aecroissement veritable du risque.

RESUME

Tandis que l'on s'etait, tout d'abord, beaucoup preoccupe du risque
de fissuration, il est actuellement admis qu'entre l'apparition de fissures
fines et la rupture il existe une grande marge de deformation Les regles
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de securite pourraient donc etre definies presque uniquement ä partir
du risque de rupture, en cherchant pour celle-ci une probabilite
de 1/100.000. Pour la fissuration occasionnelle on peut rechercher une
probabilite de 1/10.

SUMMARY

While at first the danger of crack formation was considered as most
important, it is now admitted that between the formation of fine cracks
and collapse lies a wide margin of deformation. Safety rules could
therefore be defined almost exclusively from the risk of collapse aiming
at a probability of 1/100,000. For the occasional crack formation a
probability of 1/10 could be aimed at.

ZUSAMMENFASSUNG

Während früher der Rissegefahr besondere Beachtung geschenkt
wurde, erkennt man heute, dass zwischen dem Auftreten von feinen
Rissen und dem Bruchzustand eine grosse Deformationsspanne liegt.
Es scheint daher zu genügen, die Sicherheit auf den Bruchzustand allein
zu definieren. (Wahrscheinlichkeit 1:100.000). Für die Rissebildung
dürfte eine Wahrscheinlichkeit von 1:10 zulässig sein.

RESUMO

Ao passo que anteriormente se considerava o risco de fissuragäo
como muito importante, admite-se actualmente que entre a aparigäo das
fissuras finas e a rotura existe uma grande margem de deformagäo.
As regras de seguranga poder-se-iam portanto definir considerando quase
ünicamente o risco de rotura, procurando para esta uma probabilidade
de 1/100.000. Para a fissuragäo ocasional pode procurar-se uma
probabilidade de 1/10.
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Methode de calcul de hourdis de ponts en beton precontraint

Method of calculation of prestressed concrete bridge slabs

Berechnungsmethode von Brückenträgern aus
vorgespanntem Beton

Metodo de calculo de lages para pontes de betäo preesforgado

Y. GUYON
Paris

Cette methode de calcul derive des principes faisant l'objet de la
communication V. c. 2. de la Publication Preliminaire, et des considerations

suivantes:

1. - La plupart des reglements interdisent la prise en compte de la
resistance ä la traction. Ceci peut etre justifie pour une poutre
(defaut local), mais non pour une dalle, une fissure ne pouvant
s'ouvrir sans mettre en jeu la resistance ä la traction des bandes
adjacentes.

C'est donc la resistance moyenne, et non la resistance minimum

qui compte.
De ce fait, la probabilite d'une fissure sous une contrainte

egale ä environ 1/3 de la resistance moyenne ä la traction ne
depasse pas l'ordre de grandeur tolerable.

2.-Au cas oü cette fissure se produirait, eile resterait tres fine
et le cäble ne peut etre en danger si eile n'atteint ou ne depasse
pas le niveau de celui-ci.

3. - Si ces fissures se produisaient au centre, il en resulterait une
modification du fonctionnement, avec augmentation des moments
sur appuis.

L'experience montre que sous une augmentation de charges,
l'epaisseur de la fissure n'augmente pas au centre; eile ne
devient visible que lorsque l'appui se trouve ä son tour sur le
point de se fissurer par suite de cette augmentation de moment.
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4. - Des que cette double fissuration, non dangereuse, se produirait
(au centre et sur appui), un nouveau Systeme porteur serait mis
en jeu. Ce sont les bielles de compression dans le sens de la
portee, issues de la charge et prenant appui sur les bords, que
mentionne la communication precitee.

5. - La charge ä laquelle la dalle peut resister sans fissuration
prejudiciable (et souvent sans fissuration visible, tout an moins
ä l'oeil nu) gräce ä la resistance de ce nouveau Systeme porteur
est notablement superieure ä celle correspondant ä la fin de
la phase 3. (Dans nos essais eile a atteint le double, sous une
charge concentree au milieu).

6. - II reste encore une reserve de resistance tres importante entre
la fin de la phase 5 et la rupture (coefficient de l'ordre de 3 dans
nos essais).

Nous dimensionnons nos dalles de fagon ä nous placer au debut
de la phase 4, dans le cas oü les probabilites joueraient d'une fagon
defavorable dans la phase 1 et en consequence dans les phases 2 et 3;

kse^Ö :s=^
1

ügne depressier? cad/es transversaax

^ A *

r^^i3

oa OLL

Fig. 1

c'est-ä-dire que nous supposons que les bielles 4 commencent ä fonctionner.
Nous admettons conventionnellement que la resistance ä la traction

est nulle et que, dans cette hypothese la fissure atteint le niveau
du cäble.

Nous admettons d'autre part que le Systeme de bielles, soustendu
par la precontrainte, equilibre les moments qui se produiraient dans
la dalle articulee de memes portees que la dalle.

La fig. 1 represente les axes de bielles admis: (a) dans» le cas d'une
dalle courante (points de passage sur appuis au niveau du 1/3 inferieur
du diagramme triangulaire de contrainte atteignant le cäble); (b) dans
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le cas d'une dalle de rive (point de passage du cäble). Ces Schemas donnent
la fleche f de la ligne de pression; d et d'etant les distances du cäble

2
aux parois: superieure au centre, inferieure ä l'appui, f — (d + d')

2 1 :*
dans le cas a; f — d + —d' dans le cas b.

3 3

ZStti

b~-••»•'

<^Jk.

/teyefementett/enformis

S,

a-. i,& Wt*^
Fig, 2

Connaissant par les abaques usuels le moment M par unite de
longueur, l'effort F de precontrainte necessaire par unite de longueur

M
est F —. D'autre part pour que la contrainte admissible R du beton

1
F* <f R

ne soit pas depassee il faut que — —.(12
Exemple. Panneau courant de pont suivant fig. 2.

Entr'axe poutres 2,50 m; entr'axe entretoises 9,60 m; Charges
permanentes par m2 (hourdis et renformis): 0,580 t/m-. Surcharges S sui-

+ loo

—^». >— ^_
\ Uz liü

3 ge

-<r.-3„gg +
u= 100 i(2ao,40 *o,45) z itJ5
u-.- 3,50 f (Zao,40 ¥o, 15J z 3,85

Fig. 3
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vant fig. 3: S 40 t. majorations pour effet dynamique comprises,
appliquee sur un rectangle (chenille) de 1,00 x 3,50 m.

2
Fleche f (pour une dalle courante) : f — (0,075 + 0,075 + 0,09)

3
0,16 m.

Moments: Portees nettes: a 2,34 m. b 9,36 m. — 0,25
b

Cötes u et v du rectangle charge (sur le feuillet moyen) u ~~ *'!~ m'
v o,ö5 m.

Calcul par les abaques PIGEAUD: Mi et M2 designant les moments
par unite de largeur dans le sens de la portee et dans le sens du grand
axe (coefficient de POISSON neglige).

Sous charges permanentes (axb 21,90 m2).

P 21,9 x 0,580 12,7 t; Mx 12,7 x 0,030 0,381 t M2 0.

Sous surcharges (S 40 t.).

Mx 40 x 0,090 3,6 t M2 40 x 0,012 0,48 t
Total: Mx 0,381 + 3,6 3,981 t M2 0,48 t

Du fait de la flexion longitudinale du tablier, le hourdis est soumis
ä une compression longitudinale teile que la decompression due au
moment M2 n'est generalement pas dangereuse. Nous verifierons uniquement

la resistance sous le moment Mi.

M 3 981
Effort de precontrainte F necessaire: — — 24,9 t/m. lin.

f 0,16

9 ± 900x2Contrainte n du beton (d 7,5 cm) n — 66,4 k/cm2.
100x7,5

Dans le cas oü la charge peut se trouver sur un panneau de

rive, f — X 0,075 + — x 0,065 0,105.
3 3

F 37,9 t/m. lin. et n 100 k/cm2

REMARQUE

Nous verifions ainsi que, meme si le fonctionnement suppose, qui
admet la fissuration, se produisait, il resterait une large securite vis ä vis
de la fissuration prejudiciable.
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RESUME

Methode de calcul de hourdis tenant compte de la possibilite d'un
deuxieme fonctionnement elastique.

SUMMARY

Method of calculation of a slab taking into account the possibility
of a second elastic behaviour.

ZUSAMMENFASSUNG

Berechnungsmethode von Brückenträgern unter Berücksichtigung
der Möglichkeit eines weiteren elastischen Verhaltens.

RESUMO

Metodo para o calculo de lages entrando em conta com a possibilidade
de existencia de um segundo comportamento elästico.
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