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The diveraity of contributions to the Theme of Steel Framed Buüdings is

a reflection of the diversity of engineering requirements and skills which must
combine to produce efficient structures of this type. Among this diversity, the
structural design is only one facet. It is fitting that at least some of the other
facets are reflected in the discussion, such as: the functional and economic (in
contrast to structural) features of wall, floor, and roof construction, the manner
in which erection procedures affect the economy of the strueture, the problem
of fire proofing, and others.
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I. Structural Design

In the Preliminary General Report it has been emphasized in some detaü
that the question of frame instability (side-sway buckhng) is becoming
increasingly important. This is so because of two simultaneous tendencies. On
the one hand, the reduction in dead loads achieved with modern wah and
floor construction, as weü as improved methods of design, analysis, and
construction have resulted in much hghter steel frames than were current,
say, in the 1930. The resulting greater slenderness of the columns makes
buckhng phenomena more important than before. It can be predicted that
this tendency wül be further accentuated by the forthcoming use of higher
strength steels for ordinary construction. This development is just now making
its appearance in the U.S.A. with the recent introduction of several new
structural steels covering a considerable ränge of strengths. On the other hand,
the present-day hght curtain walls and partitions contribute httle, if anything,
toward the lateral stability of the strueture, in contrast to the much greater
rigidity of the older types of heavy walls. It is evident that the simultaneous
development toward more slender columns and toward reduced wah bracing
greatly accentuates the problem of lateral buckhng.

Prof. Goldberg's discussion represents a further contribution to this topic.
Its urgency is ülustrated by the following significant quotation from that
contribution: "Calculations made upon some recently designed buüding frames
for the sidesway mode of buckhng show that the equivalent or effective column
length may be as much as three story heights. This is far from the one-story
assumption which, in the past, has been a convenient and apparently adequate
basis of design." This information is consistent with that provided by W.
Merchant and A. H. Salem in the Preliminary Pubhcation, and described
in the General Report. It represents a definite warning to the effect that
conventional methods of column design, which used to disregard the possi-
bility of lateral displacement, must be supplanted by more refined and reahstic
methods of analysis, or eise decidedly unsafe situations may result.

The substance of Prof. Goldberg's contribution is concerned with structures

which are braced against side-sway not by the stiffness of the frame
itself, but by shear walls, truss bracing, or other special vertical brachig
Systems. Methods are shown for calculating the rmnimum stiffness so that
such bracing Systems wül prevent side-sway buckling. Once such lateral
instabihty is prevented, the only remaining buckhng mode is that in which
the two ends of each column do not move laterahy with respect to one another;
this mode results in much larger buckhng loads than the side-sway mode.

In contemplating the design significance of Mr. Goldberg's contribution,
two observations should be made which are both based on a recent paper by
the present reporter on simüar problems of lateral bracing [l]1). In that paper

*) References p. 211.
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the type of brachig required to prevent side-sway buckling, and analyzed by
Mr. Goldberg, has been cahed "füll bracing". The rigidity required for füll
brachig of an ideally aligned frame subjeet to vertical loads only can be

designated by kid. It is this value which is analyzed by Mr. Goldberg. On
the other hand, any real member or frame is affected by inevitable defects of
ahgnment, straightness, etc., and by the further possibüity of transverse loads
from wind and other sources. It is shown in [1] that the actual rigidity lcreq

which is required to prevent sidesway buckhng in the presence of these
inevitable factors, is larger than kid and can be computed if these factors are
known or reasonably assumed. It foUows from this that Mr. Goldberg's
criteria actually represent lower limits for the required shear rigidity of the
bracing Systems and that for actual structures larger rigidities must be provided.

On the other hand, it should not be forgotten that it is the primary function

of these bracing Systems to resist definite horizontal forces, chiefly wind
loads, and it is for these loads that such brachig is chiefly designed. It seems

likely for most buüdings of significant height that a bracing system adequate
to resist wind and other horizontal forces wül be more than adequate to resist
side-sway buckhng, provided that the individual frames are connected to the
shear walls by the customary, rigid floor diaphragms. However, should there
be a case where the actual rigidity of the bracing system is not greatly in
excess of the value kid obtained from Mr. Goldberg's and similar calculations,
then it becomes necessary to enter upon a second order analysis for
determining that actual rigidity which is required to prevent side-sway faüure due
to the combined action of the buckhng tendency from vertical loads plus the
lateral deflections produced by wind and other horizontal loads. It wül then
be found that kreq for these actual conditions exceeds kid by very considerable
amounts.

Mr. H. Beck elaborates on Mr. P. Dtjbas' investigation of the effect of
axial shortening on moments in tier buüding frames. He analyzes a cantüever
Vierendeel frame as representing the action of a buüding frame under wind
load and shows that the influence of axial deformation increases with increasing
ratio of girder stiffness to column stiffness and with the number of stories.
Since the influence is particularly significant for slender columns one wonders
whether another factor, mostly neglected in design, would not be found of
equal or greater consequence. This is the loss in effective rigidity of the columns
caused by their axial loads, and the corresponding increase of wind deflections
and moments over those calculated by neglecting this factor.

Mr. Böhmer deals with a problem of considerable practical interest,
namely with the strength of a column which has been reinforced by means of
added plates of a steel of higher strength than that of the original member.
The problem, however, is not restricted to this Situation. With the above
mentioned wider avaüabiüty of structural steels of a variety of strengths,
structures are now being erected where several steels are used in combination,
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depending on the functions of the particular member or element. Evidently,
for a member where rigidity is the primary requirement, such as in columns of
considerable slenderness, an inexpensive low-strength steel is the most
economical material. On the other hand, where yield strength is the primary
requirement, higher strength steels are appropriate. Along this line of thought,
long-span plate girders for bridges have recently been built where, within the
same main girder, a variety of steels have been used, i. e. lower strength steels
in the lowly stressed portions near inflection points, and higher strength
steels, particularly for the flanges, in high-moment regions. By analogy it is

possible that Mr. Böhmer's idea of obtaining a higher strength column by
reinforcing I or WF section with high strength flange plates could prove to be

economical not only for subsequent strengthening of existing structures, but
also in the original design of new structures, particularly if the columns are
also subjeet to bending moments.

Fig. 1. Types of stress-strain diagrams.

A: Sharp-yielding (annealed steel)
B: Gradual-yielding (with residual stresses)

Mr. Böhmer's contribution is a convincing example of a Situation where
elastic calculations would be entirely misleading, and where a rational and
reahstic analysis can be achieved only by including the effects of the plastic
properties of steel. The writer would merely like to add the following
observations to Mr. Böhmer's ingenious method. It is assumed in this method that
the column strength curve o-CT vs. A is of a type determinded by presumptive
initial curvature, such as in DtjtheEli's method, among several others. From this
it would follow that strengthening with higher strength steel would change the
ordinates, but not the shape of this column curve. However, it has been shown
in recent years by very extensive research [2], [3], [4], [5], [6] that the shape
of column curves in the ränge of low and medium slendernesses depends not
on fictitious or presumptive initial eccentricities, but on the influence of very
real and measurable residual stresses. In rohed shapes these are caused by the
cooling process, in welded members by the residual temperature stresses, and
in cold-formed members by the locahzed effects of cold working. The main
effect of these factors is to change the effective stress-strain curve of the
material in the member from the sharp yielding character of annealed steel

(Fig. 1, curve A) to the gradual yielding type of curve B. The corresponding
reduction of the effective modulus is the reason for the departure of the
column curve from the elastic Euler curve in the region of low and medium
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slendernesses. Thürlimann [2], from tests carried out at Lehigh University,
reports the foüowing ratios for a^jcty for columns with slenderness ratio A 90,
made of Standard müd structural steel: annealed WF shapes —0.9, riveted
I-section —0.85, as-rohed WF shape —0.75, welded I-section —0.60. This is

a dramatic ülustration of the influence of the magnitude of residual stresses
and cannot be explained by any of the column theories based on presumed
initial curvature or eccentricity. Now, if the strengthening process envisaged
by Mr. Böhmer is carried out by welding, it is practicaüy certain that the
resulting cooling stresses wül affect the effective stress-strain curve of both
materials, the I-shaped core as well as the reinforcing plates in a manner
simüar to the quoted figures. This remark by no means invalidates the basic

concept of Mr. Böhmer's analysis. It only emphasizes an additional factor
which may significantly affect the real buckling strength of such reinforced
columns.

In addition to simple connections whose moment resistance is neghgible,
and to fully rigid connections which are utilized where complete continuity,
elastic or plastic, is desired, semi-rigid connections have at times been inten-
sively investigated. They do not provide fuü continuity, but do develop
moments which are sufficiently large to make their utilization economicaüy
attractive. This method of design bas not found wide appheation, primarüy
for two reasons: On the one hand, each type and size of connection has its own
moment-rotation characteristics which must be known in order to be incor-
porated in design; this requires a large amount of experimental information
to be available. On the other hand, the complications in analysis produced
by partial continuity are quite considerable and time consuming. Prof. Maugh
proposes a simple test method for obtaining the moment-rotation relation of
any particular connection for use in the given design. He then linearizes the
strongly non-linear relationship and incorporates it in a modification of the
slope deflection method of analysis. It might be desirable to estabhsh by fuü
scale frame testing whether the analysis so obtained gives results which are
adequately realistic.

II. Erection

Mr. Schmid describes French developments toward hghtweight,
prefabricated floors and curtain wahs similar to, but not entirely identical with
those in the U.S.A., which were discussed in the Prehminary General Report
and described in detaü in the Preliminary Pubhcation by Mr. Krapfenbatjer
and Mr. Stetina. Mr. Schmid's process of casting a stack of concrete floor
slabs on the ground and then lifting them into place is similar to the "hft slab"
procedure which has been long and successfully used in the United States.
Differences, however, exist. In the American procedure slabs of much larger
area, often covering the entire floor area of the buüding and supported on any
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number of columns, are cast and then lifted in one piece. This requires free

standing columns and high precision in the lifting process, which is carried
out by the simultaneous action of a number of jacks, one each for every
column. As a consequence, this method has been found practical mostly for
structures only a few stories high. In contrast, in Mr. Schmid's procedure
the individual slabs are of smaüer size, each supported only by four columns
at the corners. This makes possible the relatively simple hfting and mounting
procedure described by the contributor, and apparently enables this type of
construction to be used for buüdings as high as twelve stories. It might be
added that under favorable conditions the American lift slab method has been
used for apartment buüdings up to 12 and 14 stories high. Each concrete slab
covered the entire floor area as one monolithic unit, 215 x 69 ft. in the latest
strueture of this kind in Ann Arbor, Michigan [7], and was lifted by 36 elec-

tronieahy controhed, simultaneously acting jacks.
The assembly of entire multi-story frames on the ground and their final

placement by tipping them up as described by Mr. Schmid, is certahüy
unusual and requires skihful erection procedures and careful checking of
erection stresses. Whüe space limitations wül generally prevent this method
from being used in crowded city conditions, it seems to have considerable
possibihties where no such restrictions exist. In the erection of the initial
bents, the single mast which alternatively serves as boom and as pole has
certain features in common with the jumping guy derrick described by Mr.
Rapp and ülustrated in his splendid photographs. The latter is probably
simpler in Operation and capable of greater precision, which is appropriate
since the entire erection is carried out by means of this derrick. Mr. Schmid 's

single boom, on the other hand, is used only for mounting the initial bents,
and in view of this modest task this simpler, but somewhat more cumbersome
tool is probably economicahy appropriate.

The problems and methods of wind bracing described by Mr. Schmid also

parahel those discussed in the Prehminary Pubhcation. Clearly, regardless
of country, the same problems arise and simüar Solutions present themselves
for structures of simüar type.

HI. Fire Protection

Conceptually, the problem of fire protection has much in common with the
problem of structural safety. This simüarity becomes very apparent when one
examines the contributions to this theme by Dr. Kollbrunner and Mr. Botje
in the Preliminary and the Final Pubhcation.

Both in the field of structural safety and in that of fire protection, there
exists certain objeetive information of a basic nature. Thus if a strueture is
made precisely to the design drawings, and of materials of precisely known
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properties, and is acted upon precisely by the design loads then, at least in
simpler cases, it is possible to calculate with considerable precision the actual
strength of the strueture and to determine the so-cahed safety factor inherent
in the design. Likewise, from numerous fire tests and other information, for a

strueture with precisely known fire resistance, precisely known combustible

content, and precisely known time-temperature curve, the fire Performance
becomes highly predictable and the degree of fire safety can be expressed in
definite terms.

On the other hand, in regard to structural safety, a large number of decisive

factors are of an uncertain and, at best, Statistical nature. Materials properties

vary over considerable ranges, actual loads are different in magnitude and

even in nature from assumed design loads, humanly inevitable construction
inaecuracies affect internal stresses, design calculations are only approximate
since they are based on certain idealizing assumptions, and consequences o f
structural faüures, in terms of loss of life and property, vary over a wide

ränge. Some of these influences can be evaluated statistically and their results

incorporated in a probabüistic concept of structural safety. For others,
engineering judgement must be used because either the necessary data for Statistical

treatment are not available or because the factors themselves are of a

non-statistical nature. — In a simüar manner, in regard to fire safety, analogous
factors exist which are also of an uncertain and, at best, Statistical nature.
As Mr. Kollbrunner points out, in actual fires the time-temperature curves

vary widely and differ from those standardized in fire tests; actual combustible
contents also vary and only Statistical data, if any, are avaüable; the actual
efficaey of fire protection measures depends on a number of random influences
which may not be reflected in fire tests; and the consequences of fire damage

vary over a similarly wide ränge as those of structural faüures.

It would seem, therefore, that a probabüistic approach, tempered by
engineering judgement apphed to the non-statistical features of the problem,
is equahy appropriate in the field of fire safety as it is in the field of structural
safety. It is no aeeident that the point System of evaluating fire protection,
as proposed in the contributions by Mr. Bouis and Mr. Kollbrunner, is

somewhat analogous to the rating system for structural safety advanced by
the Institution of Structural Engineers in London [8]. It is the undoubted
advantage of such point or rating Systems that they reduce the influence of
subjeetivity and tend to produce greater uniformity. They result in definite
numbers which characterize the given Situation. One should not forget, however,

that these numbers do not have the same degree of validity as have

objectively measurable quantities, such as stresses, deformations, etc. Nor do

they have the same probabüistic significance as have quantities of known
Statistical distribution, such as certain materials properties, load intensities,
etc. Point or rating Systems are basieahy numerical codifications of
engineering judgement based on so-cahed common sense. When this hmitation is
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kept in mind, and when they are not regarded as objective truth, they are of
undoubted advantage and represent valuable developments toward more
realistic and uniform procedures.

IV. Conclusions and Recommendations

The economic and social conditions which promote the need for high
multi-story tier buildings are the same in aü industrial countries. They have
developed somewhat earlier in the U.S.A. where the tall buüding, from 15 to
40 stories and more, has been the normal metropohtan strueture for decades,
but similar developments are now found almost everywhere. At the same
time this structural type, since World War II, has undergone a minor revolution

in functional and structural aspects; again with some differences in speed
of development, the features of this revolution are simüar in the various
countries.

For one thing, the functional nature of these structures has changed and
continues to change. Whüe formerly their primary function was that of shelters,
and their shape and layout were practicaüy permanent throughout the life
of the strueture, they are now becoming increasingly complex machines,
highly adapted to their individual purposes and at the same time endowed
with maximum internal flexibility and adaptabihty.

StructuraUy, the demand for economy and speed of erection has resulted
in the preponderant use of prefabrication, not only of the elements of structural

framing, but also of floors, walls, partitions, and other units. In the
course of these developments, hghtweight construction has replaced the tra-
ditional, heavy instaüations, with corresponding savings in time, and in cost
of framing and foundations. New connection methods, welding and high
strength bolting, have aü but ehminated riveting. New approaches to fire
protection have further intensified the trend toward weight reduction. Demands
for internal flexibihty have led to large column spacings and often to complete
ehmination of interior columns.

Reduction in dead load, hghtening of the frame, and lack of rigidity of
flexible curtain walls and partitions are imparting decisive importance to the
manner in which such structures are made to resist horizontal loads from
wind, earthquake and other causes. In regard to stability, the side-sway mode
of buckhng, which used to be disregarded in conventional column design,
takes on increasing importance. Other new departures in methods of design
and analysis place increasing emphasis on actual strength and actual structural

Performance under load, as distinet from formal, purely elastic stress
analysis.

Many of these developments were possible only on the basis of extensive
and systematic research efforts on a large scale. This refers to the behaviour
of welded and of high strength bolted connections, to the development of
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thin-waüed, coldformed steel members, to research on frame stability and on
the ultimate strength ofsteel structures (often somewhat mistakenly designated
as "plastic design"), to methods and effects of fire protection, and others. In
this respect, two recommendations come to mind:

1. With the radical reduction in dead loads, the influence of hve loads,
both vertical and horizontal, becomes of increasing importance. The degree
of safety of a strueture is intimately related to the degree of certainty with
which the loads are known. It would seem that a concerted effort should be

made to investigate, by actual measurement and Statistical evaluation, the
intensity and distribution of hve loads, including wind loads, which act on
tall, multi-story structures. The large efforts which have been expended in
research on stress, strain, and strength, to be made fuüy effective, must be

supplemented by corresponding investigations on conditions of loading.
2. The immediate effects of the above mentioned, large-scale research

undertakings have aü too often been hmited to the countries where the research

was done. This has retarded development and led to superfluous dupheation
of effort. It is realized that traditions as well as specific conditions often make

it impossible to transfer without change technical developments of one country
to another. Yet, more complete knowledge of such developments is advan-

tageous to all. Thus, the U.S.A. has greatly profited from a systematic study
of European developments in prestressed concrete prior to embarking on its
own evolution in this field. Ah too often, however, such cross fertihzation is
absent.

Here is an area in which the I.A.B.S.E. could provide increased service.
This would consist in the systematic pubhcation of summary articles, that is,
of papers which review and summarize in a systematic manner new developments

in a specific country and field. Precedents for this are the papers by
Mr. Stetina and by Mr. Rapp which were written on the specific request
of President Stüssi. Other examples are those of [2] and [5]. In this manner
the Congresses as weh as the annual Pubhcations could be of increased assis-

tance to the openminded and unprejudiced reader who wishes to utihze new
technological developments regardless of national origin.
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Rapport general

La diversity des contributions au theme III, concernant les ossatures metalliques,

reflete bien la diversite des exigences et des connaissances techniques
dont seule la combinaison permet de realiser des ossatures satisfaisantes. De

cette diversite, l'etude statique n'est que Tun des aspects. H convient que
quelques autres aspects au moins du probleme apparaissent dans la discussion,

par exemple les particularites fonctionneües et economiques (par Opposition au

point de vue statique) des parois, planchers et toitures, rinfluence des procedes
de montage sur le coüt d'un ouvrage, le probleme de la protection contre
l'incendie et d'autres encore.

I. Etude et calcul des ossatures

Dans la «Pubhcation Prehminaire», j'ai souligne ä diverses reprises l'importance

croissante du probleme de Tinstabüite des portiques (flambage par
deplacement lateral). Deux tendances simultanees sont ici en cause. La
diminution du poids mort, due ä l'utilisation de parois et de planchers modernes,
ainsi que des möthodes amehorees d'etude, de calcul et de construction, d'une

part, permettent de realiser des ossatures metalliques bien plus legeres que
cehes courantes vers 1930, par exemple. II en resulte un plus grand elancement
des poteaux, ce qui accroit l'importance des phenomenes de flambage. II est
ä prevoir que cette tendance s'accentuera lorsque l'on utilisera de l'acier ä

haute resistance pour des ossatures meme peu importantes. Aux Etats-Unis,
cette Evolution vient de se manifester avec la rezente introduction de plusieurs
nouvelles nuances d'acier, couvrant un important domaine de resistance. Les
cloisons et murs-rideaux legers actuels, d'autre part, compares aux anciens

types de murs lourds tres rigides, ne contribuent que peu, ou pas du tout, ä

augmenter la stabüit6 laterale de l'ossature. Cette evolution simultanee vers
des poteaux plus 61anc6s et une diminution de reffet de contreventement des

parois ne peut qu'augmenter considerablement l'importance du probleme du
flambement lateral.
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Le memoire de M. le professeur Goldberg apporte une nouveüe contribution

ä l'etude de ce probleme. L'urgence en est ülustree par la citation
suivante, extraite de l'article en question: «Le calcul au flambement par deplacement

lateral de quelques ossatures recemment projetees a montre que la
longueur de flambement d'un poteau pouvait atteindre la hauteur de trois
etages. Ce resultat differe totalement de l'hypothese de l'etage unique qui a

ete, jusqu'a present, une base de dimensionnement commode et, semble-t-il,
appropriee.» Dans leur memoire paru dans la «Pubhcation Preliminaire» et
cite* dans le rapport geheral, MM. W. Merchant et A. H. Salem avaient donne
des indications semblables. De toute evidence, ü est donc indispensable de

remplacer les procedes usuels de dimensionnement des poteaux, procedes qui
n'envisageaient pas la possibüite d'un deplacement des nceuds, par des methodes

de calcul plus poussees et tenant mieux compte des donnees reeües; sinon,
la securite pourra §tre nettement insuffisante dans certains cas.

En substance, l'article de M. Goldberg traite d'ossatures dont la stabilite
laterale est assuree, non par la rigidite propre des portiques, mais par des

voües verticaux, des contreventements trianguies ou d'autres contreventements

speciaux, disposes dans des plans verticaux. Pour ces systemes de

contreventement, l'auteur expose des proceaes permettant de calculer la
rigidite nhnimum apte ä prevenir un flambement par deplacement lateral. Ce

danger une fois ecarte, la seule forme de flambage ä craindre est celle pour
laquehe les totes des poteaux ne se deplacent pas lateralement l'une par rapport
ä l'autre, forme de flambage ä laquehe correspondent des charges critiques
bien plus 61evees que pour un flambage lateral.

En refiechissant ä l'importance du memoire de M. Goldberg pour le

dimensionnement, deux remarques s'imposent, fondees sur un recent article
du rapporteur traitant de problemes similaires relatifs au contreventement
lateral des ossatures (r6f. I)1). Dans cet article, le type de contreventement
apte ä prevenir un flambement lateral et analyse par M. Goldberg etait
appeie «contreventement total» (füll bracing). Designons par kid la rigidite
minimum qui assure le «contreventement total» d'un portique idealement

parfait et soumis uniquement a des efforts verticaux: c'est la valeur determinee

par M. Goldberg. En realite toute piece, ou portique, presente inevitablement
des imperfections geometriques et de strueture; de plus, ehe peut etre solheitee

par des charges transversales dues au vent ou ä d'autres causes. L'article pre-
cite (ref. 1) montre que la rigidite krea effective, apte ä prevenir un flambage
lateral lorsque l'on tient compte de ces facteurs inevitables, est plus grande
que kid; ehe peut etre calculee pour autant que ces facteurs soient connus ou
estimes de facon plausible. Les criteres de M. Goldberg representent donc
des limites inferieures quant ä la rigidite au cisaülement necessaire de ces

contreventements et ü faut prevoir des rigidites superieures dans nos ouvrages.

1) Voir ä la fin du texte anglais, p. 211.
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N'oubhons pas, d'autre part, qu'un contreventement est essentiellement

destine ä reprendre des efforts horizontaux bien definis, specialement ceux
dus au vent, et que ce sont surtout ces efforts qui en determinent le
dimensionnement. Pour la plupart des immeubles eleves, ü est probable qu'un
contreventement capable de reprendre les efforts dus au vent et aux autres charges
horizontales assurera sans autre la stabilite laterale de l'ossature, pour autant
que chaque portique soit he aux voües de contreventement par les planchers
habituels, formant des plans rigides. Toutefois, pour un contreventement pre-
sentant une rigidite effective ne depassant que peu la valeur kid calculee

d'apres M. Goldberg ou des theories analogues, c'est par un calcul du second

ordre qu'ü conviendra de determiner la rigidite effective minimum apte a

prevenir une instabilite laterale sous l'influence combinee d'une tendance au
flambage, due aux efforts verticaux, et des deplacements lateraux provoques
par le vent et les autres charges horizontales. Dans ce cas, la valeur de

krea depassera considerablement ceüe de kid.
M. H. Beck, partant du memoire de M. P. Dubas relatif ä l'influence des

deformations dues aux efforts axiaux sur les sollicitations des portiques etages

multiples, etudie une poutre en console Vierendeel, Systeme representant un
portique d'immeuble soumis aux charges du vent; ü montre que rinfluence
des deformations axiales est d'autant plus marquee que le rapport de la

rigidite de la traverse ä celle des poteaux est plus eieve et que Fimmeuble
comprend plus d'etages. Puisque cette influence est particulierement sensible

pour les poteaux eiances, ü faut se demander si un autre facteur, generalement
neglige, ne joue pas un role aussi grand ou meme plus important: il s'agit de

la perte de rigidite effective des poteaux due ä leurs efforts axiaux et de

l'augmentation des deformations et des moments sous l'effet du vent qui en
resulte, par rapport aux valeurs calculees en neghgeant ce facteur.

M. Böhmer traite un probleme d'un interet pratique considerable, celui
de la resistance d'un poteau renforce par des semeües dont le materiau presente
une resistance superieure ä ceüe du poteau primitif. Le probleme, ä vrai dire,
ne se limite pas a ce seul cas. Comme on dispose maintenant, ainsi que nous
l'avons dejä indique, d'aeiers presentant des resistances plus variees, on construit

actuehement des ossatures comportant plusieurs nuances d'acier,
determinees selon les fonctions de la piece consideree. Pour des eiements qui doivent
etre avant tout rigides, par exemple des poteaux tres eiances, le materiau le

plus economique est evidemment un acier doux peu coüteux. Lorsque la limite
elastique est determinante, par contre, un acier a haute r6sistance sera indique.
Dans ce meme ordre d'idee, on a realise dernierement des poutres ä äme pleine

pour des ponts de grande portee en utilisant une gamme de differents aciers
dans la meme poutre maitresse, c'est-ä-dire des aciers doux dans les regions

peu sohicitees proches des points d'inflexion et des aciers ä plus haute
resistance, specialement pour les membrures, dans les regions tres sohicitees. Par
analogie, il est donc possible que Pidee de M. Böhmer, qui consiste ä augmenter
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la resistance d'un poteau en renforcant des profiles I ou ä larges aües par des

semeües realisees en acier ä haute resistance, s'avere economique non seulernent

lorsqu'ü s'agit de renforcer apres coup des ossatures existantes, mais aussi

pour l'etude d'ossatures nouveües, specialement lorsque les poteaux sont
egalement soumis ä des moments de flexion.

Le memoire de M. Böhmer est un exemple convaincant d'un cas pour
lequel le calcul elastique conduirait ä un resultat errone; une etude rationneüe
et realiste doit dans ce cas tenir compte des proprietes plastiques de l'acier.
En ce qui concerne la methode ingenieuse presentee par M. Böhmer, le

rapporteur aimerait ajouter les remarques suivantes. On admet dans cette methode

que la courbe de flambage crcr /(A) est du type determine en supposant des

imperfections initiales, comme le fait la methode Dutheil et d'autres encore.
H s'ensuit que le renforcement d'un poteau ä l'aide d'elements en acier ä haute
resistance changerait les ordonnees mais non l'allure de la courbe de flambement.

Des recherches de grande envergure (ref. 2, 3, 4, 5, 6) entreprises ces

dernieres annees ont cependant montre que l'allure des diagrammes de flambement,

dans le domaine des eiancements moyens et petits, ne depend pas
d'excentricites initiales fictives ou admises mais bien de rinfluence des tensions
residueües, reeües et mesurables. Dans les poutreües laminees, eües sont dues

au processus de refroidissement; dans les pieces soudees, aux contraintes de

retrait et dans les profiles formes ä froid, aux effets locaux de l'ecrouissage.
Ces facteurs ont pour effet prineipal de modifier le diagramme effectif con-
trainte-aüongement du materiau de l'element; ce diagramme ne presente plus
un raecordement brusque entre le domaine de Hooke et le palier d'ecoulement
comme l'acier recuit (fig. 1, diagramme A)2), mais un raecordement progressif
du type B. H en resulte une diminution du module effectif et, en consequence,
la courbe de flambage s'ecarte de l'hyperbole d'EuLER dans le domaine des

eiancements moyens et petits. M. Thürlimann, lors d'essais effectues ä
l'Universite de Lehigh, a trouve, pour des poteaux en acier doux presentant un
elancement A 90, les rapports suivants entre la contrainte critique o-cr et la
limite elastique: poutrehes laminees ä larges aües, aprfes recuit —0,9; poteau I,
compose rive —0,85; poutreües laminees ä larges aües, non traitees —0,75;

poteau I, compose soude —0,60. Cela montre bien l'influence de l'intensite
des tensions residueües et ne saurait etre exphque par l'une quelconque des

theories admettant des fleches ou des excentricites initiales. Si donc le
renforcement envisage par M. Böhmer est realise par soudure, ü est presque
certain que les contraintes de retrait modifieront comme indique ä la figure 1 le
diagramme effectif contrainte-allongement des deux materiaux, c'est-ä-dire
du profile I et des semeües de renfort. Cela n'infirme en aucune facon la
conception fondamentale de l'etude de M. Böhmer. II s'agit simplement de sou-

hgner l'importance d'un facteur supplementaire qui peut influencer sensible-

*) Voir page 206,
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ment la resistance au flambement reeüe de poteaux renforces de cette
maniere.

En plus des attaches courantes, sans resistance appreciable ä la flexion,
et des attaches parfaitement rigides, utüisees lorsque l'on desire obtenir une
continuite totale, elastique ou plastique, les attaches semi-rigides ont fait
l'objet, ces derniers temps, d'importantes recherches. EUes ne permettent pas
de realiser une continuite totale mais eües peuvent supporter un moment assez

grand pour que leur utilisation s'avere economique. Ce procede n'a guere ete

utilise en pratique, principalement pour deux raisons: d'une part, chaque type
et modele d'attache a ses propres caracteristiques moment-rotation, que l'on
est oblige de connaitre pour en tenir compte dans le calcul; ü faut donc

disposer d'un grand nombre de resultats experimentaux. Les comphcations dans

le calcul resultant de cette continuite partieüe, d'autre part, sont importantes
et prennent du temps. Le professeur L. C. Maugh propose un procede
experimental simple permettant de determiner la relation moment-rotation de tous
les types d'attache qu'ü est prevu d'utüiser dans un ouvrage. II rend ensuite
lineaire cette relation en realite fortement non lineaire et l'introduit dans une
methode des deformations modifiee. H serait souhaitable que l'on contröle, ä
l'aide d'essais en vraie grandeur, si les resultats de ce calcul correspondent ä

la realite.

II. Montage

M. Schmid decrit revolution qui s'est produite en France dans le domaine
des planchers prefabriques legers et des murs-rideaux; ü s'agit d'elements
semblables, mais non identiques aux realisations americaines discutees dans le

Rapport General preiiminahe et traitees en detaü par M. Krapeenbauer et
M. Stetina dans la «Publication Prehminahe». Le principe decrit par M.

Schmid, qui consiste ä couler au sol une püe de daües puis ä les monter au
niveau voulu, ressemble au procede «lift slab», utilise avec succes aux Etats-
Unis durant de longues annees. H existe cependant des differences. Selon la
methode americaine, on coule et on leve en une piece des dahes de beaucoup
plus grandes dimensions, couvrant souvent toute la surface de Fimmeuble et
supportees par un nombre quelconque de poteaux. Ceci demande des poteaux
autostables et une grande precision dans les Operations de levage, executees
ä l'aide de verins disposes dans chaque poteau et agissant simultanement.
Aussi cette methode ne s'est averee pratique que pour des immeubles peu
eleves. Le procede decrit par M. Schmid, par contre, comporte des eiements
de plancher de dimensions reduites, reposant uniquement sur quatre poteaux, un
ä chaque angle. Cela permet le levage et le montage relativement simples decrits

par l'auteur; on peut ainsi employer cette methode pour des immeubles allant
jusqu'a douze etages. Ajoutons cependant que, dans des conditions favorables, le

procede «lift slab» a ete utilise pour des immeubles d'habitation comportant jus-
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qu'ä 12 et 14 etages. Dans le dernier batiment de ce type (ref. 7), ä Ann Arbor
(Michigan), chaque dahe couvrait toute la surface de plancher (65,5 m X 21 m),
en une piece; ehe a ete levee ä l'aide de 36 verins agissant simultanement et
controles eiectroniquement.

L'assemblage au sol des pak4es de l'ossature sur toute leur hauteur puis
leur mise en place par dressage, comme le decrit M. Schmid, est un procede
certainement peu commun, qui demande un montage bien mene et un contröle
soigneux des contraintes de montage. Dans nos centres urbains encombres, le

manque de place empechera generalement de recourir ä cette methode; ehe

pourra par contre trouver de nombreuses applications quand ces restrictions
n'existent pas. Lors du montage des deux premieres pahies, le mät inclinable
qui sert alternativement de fleche et de mät presente quelques ressemblances

avec le «derrick haubane grimpant» («jumping guy derrick») decrit par M.
Rapp et qui est represente dans ses remarquables photographies. Ce derrick
est probablement plus simple ä manceuvrer et permet une plus grande precision,
ce qui est indique lorsque tout le montage est realise ä l'aide de cet engin. Le
mät decrit par M. Schmid, par contre, ne sert qu'ä monter les deux premieres
palees et, pour cet emploi restreint, cet engin simple mais relativement peu
commode est probablement economique.

Les problemes et les procedes de contreventement decrits par M. Schmid
sont analogues ä ceux qui ont dejä ete discutes dans la «Pubhcation
Prehminaire». Ceci montre bien que, dans tous les pays, les memes problemes se

posent et sont resolus de facon semblable pour des types d'ossature simüaires.

IQ. Protection contre l'incendie

Dans sa conception, le probleme de la protection contre l'incendie a bien
des points en commun avec le probleme de la securite des ouvrages. Ces simili-
tudes apparaissent tres nettement lorsque l'on examine les contributions de

M. C. F. Kollbrunner et de M. P. Boue dans la «Pubhcation Prehminaire»
et dans le «Rapport Final».

Dans les deux cas, qu'ü s'agisse de la securite des ouvrages ou de la
protection contre l'incendie, ü existe certaines donnees objectives de base. II est
ainsi possible, au moins dans les cas simples, de calculer avec une precision
remarquable la resistance effective d'un ouvrage et de determiner le facteur
dit de securite inherent au projet, cela pour autant que l'ouvrage soit realise
conformement aux plans d'execution, en utilisant un materiau dont les

proprietes exactes sont connues, et qu'ü soit soumis effectivement aux charges
admises dans le calcul. De fa9on analogue, en se fondant sur les resultats de

nombreux essais au feu et d'autres donnees, on peut prevoir assez justement
le comportement au feu d'un ouvrage et exprimer de facon definie sa securite
ä l'incendie, cela pour un ouvrage Präsentant une resistance au feu bien deter-
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minee et pour lequel on connait exactement le pourcentage des matieres
combustibles et le diagramme temps-temperature.

D'autre part, en ce qui concerne la securite des ouvrages, un grand nombre
de facteurs importants sont de caractere incertain et au mieux statistique.
Les proprietes des materiaux presentent une dispersion considerable; les

charges effectives different en grandeur et meme en nature de ceües admises
dans le calcul; des hnprecisions dans la construction, humainement inevitables,
influent sur les tensions internes; les calculs ne sont qu'approches, puisqu'üs
sont fondes sur certaines hypotheses simplificatrices; la ruine d'un ouvrage
enfin entraäne, en ce qui concerne les pertes en vies humaines et en biens
materiels, des consequences fort variables. Certaines influences peuvent etre
evaluees de facon statistique et on peut tenir compte de ces resultats par une
conception probabiliste de la securite. Pour d'autres facteurs, c'est au bon
sens de l'ingenieur ä interverur lorsqu'ü n'existe pas de donnees permettant
d'etablir une statistique ou que les facteurs eux-memes ne sont pas de caractere

statistique. — De facon analogue, en ce qui concerne le probleme de la
securite au feu, il existe des facteurs semblables qui, eux aussi, sont de caractere

incertain et au mieux statistique. Comme le fait remarquer M.
Kollbrunner, dans les incendies reels les diagrammes temps-temperature varient
fortement et ne correspondent pas aux diagrammes-types, tires des essais; le
pourcentage effectif de matieres combustibles varie egalement et seules des
donnees statistiques sont disponibles, lorsqu'ü en existe; Fefficacite reeüe des

mesures de protection contre l'incendie depend de nombreux facteurs
aleatoires dont l'influence ne ressort pas des essais au feu; enfin, les dommages
resultant d'un incendie varient dans un domaine aussi grand que ceux dus
ä Feffondrement d'un ouvrage.

II semblerait donc qu'une methode probabiliste, temperee — en ce qui
concerne les facteurs de caractere non-statistique — par le bon sens de l'ingenieur,

soit aussi bien indiquee dans le domaine de la securite aux incendies que
dans celui de la securite des ouvrages. Ce n'est pas par hasard que le Systeme
de Classification par points, propose par M. Boulü et M. Kollbrunner pour
servir ä Fevaluation du danger d'incendie, est apparente au Systeme de taxa-
tion, servant ä determiner la securite des ouvrages, preconise par F« Institution
of Structural Engineers» de Londres (ref. 8). Ces systemes de Classification par
points ou de taxation presentent un avantage inconteste: reduire les influences
subjectives et tendre ä realiser une uniformite plus grande. On obtient des
chiffres bien definis qui caracterisent la Situation donnee. II ne faut cependant
pas oubher que ces chiffres n'ont ni le meme degre de validite que des grandeurs
objectivement mesurables, comme les contraintes, les deformations, etc., ni la
möme importance, du point de vue probabiliste, que des grandeurs dont on
connait la repartition statistique, comme certaines proprietes des materiaux,
certaines intensites de charge, etc. Ces systemes de Classification par points ou
de taxation sont au fond une codification numerique du bon sens de l'ingenieur,
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fonde lui-meme sur le sens commun. Pour autant que Fon tienne compte de
cette restriction et que l'on ne considere pas ces systemes comme la verite
objective, ils sont d'un avantage incontestable et representent une etape
valable dans la recherche de methodes plus realistes et plus uniformes.

J\. Conclusions et recommandations

Les conditions sociales et economiques qui poussent ä construire des
ossatures etagees multiples sont les memes dans tous les pays industriels. Ehes
sont apparues plus tot aux Etats-Unis, pays oü les immeubles eleves, comportant

de 15 ä 40 etages et plus, sont le type metropohtain normal depuis des de-
cennies, mais une evolution semblable se manifeste maintenant presque partout.
En meme temps, depuis la seconde guerre mondiale, ce type de batiment a subi
une revolution mineure du point de vue fonctionnel et construetif; les
caracteristiques de cette revolution, ä part la rapidite de sa propagation, ont ete
les memes dans les divers pays.

D'un point de vue, la nature fonctionnelle de ces bätiments a change et
continue d'evoluer. Alors qu'auparavant üs servaient essentieüement ä fournir
un abri et que leur forme et leur disposition restaient pratiquement les memes
durant toute leur vie, ces immeubles deviennent maintenant des machines de

plus en plus compliquees, largement adaptees ä leurs fonctions individueües
et präsentant une elasticite et des possibilites d'adaptation maxima.

Du point de vue construetif, les exigences economiques et la necessite d'un
montage rapide se sont traduites par une utilisation präponderante de la prä-
fabrication, non seulernent pour les eiements de l'ossature mais aussi pour les

planchers, les parois, les cloisons et autres eiements. Au cours de cette evolution,
la construction legere a remplace les installations lourdes traditionnehes, ce

qui a permis de gagner du temps et de räduire le coüt des fondations et de
l'ossature. De nouveaux moyens d'assemblage, la soudure et les boulons ä
haute r6sistance, ont pratiquement ehmine le rivetage. De nouveaux developpements

dans le domaine de la protection contre l'incendie ont encore intensifie
cette evolution vers une räduetion du poids mort. L'exigence d'une grande
elasticite interieure a conduit ä augmenter Fespacement des poteaux et,
souvent, ä supprimer les poteaux interieurs.

Cette diminution du poids mort, Fahegement des cadres et la faible rigidite
des murs-rideaux et des cloisons flexibles ont aceru l'importance du probleme
de la reprise des efforts horizontaux dus au vent, aux tremblements de terre,
etc. En ce qui concerne la stabilite de ces immeubles, le flambage par deplacement

lateral prend une importance toujours croissante, alors qu'ü etait d'usage
de ne pas en tenir compte dans le calcul classique des poteaux. D'autres
procedes d'etude et de calcul mettent Faccent sur la resistance effective et le
comportement veritable de l'ouvrage charge, par Opposition au calcul formel,
purement elastique.
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En bonne partie, ces progres n'ont ete rendus possibles que gräce ä des

recherches etendues et systematiques, ä grande echeüe. Pensons au comportement

des assemblages räahses par soudure ou par des boulons ä haute
resistance, au developpement d'elements metalliques minces, formes ä froid, aux
recherches relatives ä l'instabilite des cadres et ä la resistance limite des

ouvrages metalliques (souvent assez faussement appeie «calcul en plasticite»),
aux procedes de protection contre l'incendie et ä leurs effets, etc. A cet egard,
deux recommandations s'imposent:

1. La diminution spectaculaire du poids mort a augmente l'importance des

surcharges, tant verticales qu'horizontales. Le degre de securite d'un ouvrage
depend intimement du degre d'exactitude de notre connaissance des charges.
A mon avis, ü est necessaire d'entreprendre un effort concerte afin de
determiner, par des mesures directes et un depouülement statistique, l'intensite et
la räpartition des surcharges, y compris les efforts du vent, qui agissent sur
les immeubles eleves. Les grands efforts deployes dans le domaine de la
determination des contraintes, des deformations et de la räsistance des ouvrages ne
porteront tous leurs fruits que lorsqu'üs seront compietes par des recherches

correspondantes dans le domaine des conditions de charge.
2. Les recherches entreprises ä grande echelle dont nous venons de parier

n'ont trop souvent ete suivies de räsultats effectifs que dans les pays oü eües

avaient ete effectuees. Cela a retarde Involution et a conduit ä des räpetitions
superflues. II est certain que la tradition et les conditions specifiques empechent
souvent de transplanter sans changement des progres techniques d'un pays
ä l'autre. Cependant, une connaissance plus complete de ces progres est dans
Finteret de tous. C'est ainsi que les Etats-Unis, avant d'amorcer leur propre
evolution, ont the grand profit des recherches systematiques entreprises en
Europe dans le domaine du beton precontraint. Trop souvent, toutefois, cet
enrichissement räciproque ne se produit pas.

C'est lä un domaine dans lequel l'AIPC pourrait rendre de plus grands
Services encore. H s'agirait de pubher rägulierement des articles condenses,
c'est-ä-dire des Communications qui analysent et räsument systematiquement
les progres nouveaux räahses dans un certain pays et dans un domaine determine.

Les contributions de M. Stetina et M. Rapp, ecrites ä la demande

expresse de Monsieur le Präsident Stüssi, en sont un präcedent; d'autres
exemples, les articles 2 et 5 en räference. De cette facon, les congres et les

pubhcations annueües pourraient rendre de plus grands Services au lecteur,
sans präjuges et d'un esprit ouvert, qui desire tirer profit des räcents progräs
techniques, sans se soucier de leur pays d'origine.
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Generalbericht

Die Verschiedenheit der Beiträge zum Thema der Stahlskelettbauweise ist
ein direkter Widerschein der Verschiedenheit der bautechnischen Bedürfnisse
und Kenntnisse, die für ein befriedigendes Bauwerk dieses Typs kombiniert
werden müssen. Bei dieser Vielfalt umfaßt der statische Entwurf nur einen
beschränkten Bereich. Es ist nur natürlich, daß mindestens einige der anderen
Bereiche in diese Diskussion eingreifen, wie z.B. die funktioneUen und
wirtschaftlichen (im Gegensatz zu den statischen) Aspekte von Wand-, Boden -

und Dachkonstruktionen, die Auswirkung von Montagemethoden auf die
Wirtschaftlichkeit des Bauwerkes, das Problem der Feuerverhütimg und
anderes mehr.

I. Statischer Entwurf

Im Generalreferat des «Vorberichtes» wurde in einigen Punkten betont,
daß das Problem der Rahmeninstabilität (seithches Ausknicken) immer wichtiger

wird. Dies ergibt sich aus zwei gleichzeitig auftretenden Tendenzen.
Einerseits führt die Verminderung des Eigengewichts, die sich aus modernen
Wand- und Bodenkonstruktionen ergibt, wie auch die verbesserten Verfahren
in Entwurf, Berechnung und Konstruktion zu bedeutend leichteren
Stahlskeletten, als solche, wie sie zum Beispiel in den dreißiger Jahren ersteht
wurden. Dadurch, daß die Stützen so viel schlanker werden, spielen
Knickerscheinungen eine immer entscheidendere Roüe. Es läßt sich voraussehen,
daß diese Tendenz noch durch die Verwendung von Stählen höherer Festigkeit
für normale Konstruktionen eine Beschleunigung erfahren wird. Diese
Entwicklung hat jetzt eben in den USA begonnen mit der vor kurzem erfolgten
Einführung von verschiedenen Baustählen mit einem beachthchen Festigkeitsbereich.

Andererseits tragen die heutigen leichten Vorhang- und Trennwände
wenig oder gar nichts für die seithche Stabilität eines Bauwerkes bei, im
Gegensatz zu der viel höheren Steifigkeit der älteren, schwereren Wandtypen.
Eindeutig ergibt sich aus dieser gleichzeitigen Entwicklung zu schlankeren
Stützen und verminderter Wandversteifung ein starkes Hervortreten des
Problems der seitlichen Steifigkeit.

Der Diskussionsbeitrag von Prof. Goldbebg behandelt ebenso diesen

Gegenstand, dessen Wichtigkeit veranschaulicht wird durch folgende Aussage
in dieser Abhandlung: «Berechnungen für die seithche Knickform an einigen
vor kurzem entworfenen Gebäuderahmen zeigen, daß die Knicklänge bis
zu drei Stockwerken hoch sein kann. Dies weicht weit ab von der 1-Stockwerk-
Annahme, die bis anbin eine bequeme und scheinbar berechtigte Entwurfsgrundlage

war.» Diese Angabe stimmt voü überein mit derjenigen von W.
Merchant und A. H. Salem im «Vorbericht», die auch im Generalreferat Ein-
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gang gefunden hat. Es ist dies eine klare Warnung, daß die übhchen Methoden

der Stützenberechnung, die die Möglichkeit einer seitlichen Bewegung
vernachlässigten, durch verfeinerte und der Wirklichkeit besser angepaßte
Berechnungsmethoden ersetzt werden müssen, wenn nicht eindeutig gefährliche
Situationen entstehen sohen.

In seinem Beitrag behandelt Prof. Goldberg Tragsysteme, die gegen
seitliches Ausknicken nicht durch die eigene Rahmensteifigkeit, sondern durch
schubfeste Wände, Fachwerkverbände oder andere besondere senkrechte
Verbände gesichert sind. Es werden einige Methoden erläutert zur Berechnung
der minimalen Steifigkeit, damit ein solches Versteifungssystem das seithebe
Ausknicken verhindert. Wenn die Gefahr der seithehen Instabilität gebarmt
ist, bleibt nur diejenige Knickform, bei welcher die beiden Enden jeder Stütze
sich nicht gegenseitig verschieben; diese Knickform ergibt aber viel höhere
kritische Lasten als das seithche Ausweichen.

Bei der Betrachtung der Bedeutung des Beitrags von J. E. Goldberg für
die Entwurfspraxis sind noch zwei Bemerkungen anzubringen, die beide von
einer kürzlich erschienenen Publikation des Verfassers über ähnliche Probleme
der seithehen Aussteifung ausgehen [l]1). In dieser Publikation wurde der
Aussteifungstyp, der das seithche Ausknicken verhindern soü und von Goldberg

untersucht wurde, «voüe Aussteifung» (fuü bracing) genannt. Die
notwendige Steifigkeit für die voüe Aussteifung eines Rahmens mit idealer
Achsenzentrierung unter aheinigen VertikaUasten kann mit kiä bezeichnet
werden. Dies ist der von Goldberg untersuchte Wert. Andererseits muß
berücksichtigt werden, daß jedes wirkliche Tragglied und jeder reeüe Rahmen
mit unvermeidbaren Fehlern in Ausrichtung, Geradheit usw. behaftet ist und
daß mit der weiteren Möglichkeit von Querbelastungen aus Wind- und anderen
Gründen zu rechnen ist. In der erwähnten Schrift [1] wird gezeigt, daß die
effektiv notwendige Steifigkeit kreg, die zur Vermeidung von seithehem
Ausknicken bei Berücksichtigung dieser unvermeidbaren Faktoren erforderheh
ist, größer ist als ku und auch berechnet werden kann, wenn diese Einflüsse
bekannt sind oder in vernünftigen Grenzen vorausgesetzt werden. Aus dem
Gesagten ergibt sich, daß die von Goldberg aufgesteüten Kriterien effektiv
untere Grenzwerte für die Schubfestigkeit des Verbandes darstehen und daß
für wirkliche Tragwerke höhere Steifigkeiten vorgesehen werden müssen.

Andererseits muß nicht vergessen werden, daß es die primäre Funktion
dieser Verbände ist, bestimmte horizontale Lasten, hauptsächlich Windlasten,
aufzunehmen und diese auch im wesentlichen für diese Kraftaufnahme
entworfen werden. Für die meisten Gebäude mit einer bedeutenden Höhe ist es
sehr wahrscheinlich, daß die Verbände, die für Wind- und andere Kräfte
entworfen wurden, weitaus genügen, um ein seithehes Ausknicken zu verhindern,
selbstverständlich unter der Voraussetzung, daß die einzelnen Rahmen mit

J) Literaturangaben s. S. 112.
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den schubfesten Wänden durch die übhchen steifen Deckenscheiben verbunden

sind. Immerhin, sohte ein Fall auftreten, wo die effektive Steifigkeit des

Versteifungssystems nicht viel größer ist als der Wert kid von Goldberg oder
von ähnlichen Berechnungen, dann wird es notwendig, auf eine Untersuchung
2. Ordnung einzugehen zur Bestimmung der wirkhchen Steifigkeit, die
erforderlich ist, um das seithche Ausweichen unter der Zusammenwirkung der
Knicktendenz aus den vertikalen Lasten und der seithehen Verschiebungen,
die durch Wind und andere horizontale Lasten entstehen, zu verhindern. Der
Wert krea, den man unter diesen tatsächlichen Bedingungen bestimmt, wird
kid um ein beträchthehes übersteigen.

Herr Beck bearbeitet die Untersuchung von P. Dubas über die
Auswirkung der Axialverkürzung auf die Momente in Stockwerkrahmen. Er untersucht

einen auskragenden Vierendeehahmen als idealisierten Gebäuderahmen
unter Windlast und zeigt, daß der Einfluß der axialen Formänderung größer
wird mit steigendem Verhältnis von Riegelsteifigkeit zu Pfostensteifigkeit und
mit der Stockwerkzahl. Da der Einfluß besonders für schlanke Stützen bedeutend

wird, wäre es interessant zu wissen, ob nicht ein anderer, im Entwurf
meistens vernachlässigter Faktor nicht von gleicher, wenn nicht größerer
Bedeutung wäre. Dies ist der effektive Steifigkeitsverlust in den Stützen auf
Grund ihrer Axiallasten und die entsprechende Erhöhung der Windmomente
und Durchbiegungen über die Werte, die man bei Vernachlässigung dieses
Faktors errechnet.

J. F. Böhmer behandelt ein Problem von bedeutendem praktischem Interesse,

nämlich, die Festigkeit einer Stütze, die mit Zusatzlamellen aus einem
Stahl mit höherer Festigkeit als diejenige des Originalelements verstärkt
wird. Tatsächlich ist dieses Problem nicht nur auf diesen Fall beschränkt. Mit
der weiter oben erwähnten Verbreitung von Baustählen mit verschiedenen

Festigkeiten können nun Bauten errichtet werden, wo verschiedene Stähle
kombiniert Verwendung finden je nach der Funktion, die ein bestimmtes
Tragghed oder Element erfüllen soü. Natürlich ist für ein Element, dessen

primäres Erfordernis die Steifigkeit ist, wie zum Beispiel in sehr schlanken
Stützen, ein billiger Stahl mit niedriger Festigkeit die wirtschaftlichste Lösung.
Andererseits, wo die Streckgrenze die primäre Bedeutung einnimmt, sind
Stähle höherer Festigkeit angebracht. In diesem Sinne wurden kürzlich
weitgespannte Voüwandträger für Brücken gebaut, bei welchen, im gleichen
Hauptträger, eine ganze Reihe Stähle Verwendung fanden, d. h. Stähle niedriger

Festigkeit in den schwach beanspruchten Bereichen in der Nähe der
Wendepunkte und hochwertigere Stähle, hauptsächlich für die Flanschen, in
den Bereichen mit hohen Momentengrenzwerten. Aus Analogie ist es möghch,
daß Böhmers Idee der Konstruktion einer Stütze mit höherer Tragfähigkeit
durch Verstärkung eines Normal- oder Breitflanschprofils mit hochwertigen
Stahhameüen sich als wirtschaftlich erweisen dürfte, nicht nur zur nachträglichen

Verstärkung von vorhandenen Bauten, sondern auch im Entwurf von
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neuen Konstruktionen, besonders wenn die Stützen auch Biegemomente
aufnehmen müssen.

Der Beitrag von J. F. Böhmer ist ein überzeugendes Beispiel für einen
Faü, wo eine elastische Berechnung absolut in die Irre führen kann und wo
eine vernünftige und reahstische Untersuchung nur durch Berücksichtigung
der plastischen Stahleigenschaften möghch ist. Der Verfasser möchte zur
originellen Methode von Böhmer nur noch folgende Bemerkungen hinzufügen.
Die diesem Verfahren zu Grunde gelegte Kurve der Knickspannung o-^. in
Funktion von A ergibt sich durch Annahme einer mutmaßhchen
Anfangsausbiegung, wie z. B. Dutheil und andere vorgegangen sind. Daraus würde
sich ergeben, daß die Verstärkung mit hochwertigeren Stählen nur die
Ordinaten, aber nicht die Form der Kurven ändern würde. Es ergibt sich jedoch
aus umfangreichen Versuchen der letzten Jahre [2], [3], [4], [5], [6], daß die
Form der Knickkurven im Bereich von kleinen und mittleren Schlankheiten
nicht von gedachten oder angenommenen Anfangsexzentrizitäten abhängt,
sondern sich aus tatsächlichen und meßbaren Eigenspannungen ergibt. In
Walzprofilen sind diese durch den Abkühlungsvorgang, in geschweißten Gliedern

durch die bleibenden Temperaturspannungen und in kaltgeformten
Elementen durch die lokalen Auswirkungen der Kaltverformung bedingt. Die
Hauptauswirkung dieser Faktoren zeigt sich in der Veränderung der tatsächlichen

Spannungsdehnungskurve des Werkstoffes im Tragelement, die den
scharfen FheßÜbergang des geglühten Stahles (Fig. I2), Kurve A) verliert
und in eine gleichmäßige Fließkurve (Kurve B) übergeht. Die entsprechende

Reduktion des vorhandenen Moduls hegt dem Abweichen der Knickkurve

der Stütze von der elastischen Eulerkurve im Bereiche der kleinen
und mittleren Schlankheiten zu Grunde. B. Thürlimann [2] gibt aus
Versuchen, die an der Lehigh University ausgeführt wurden, folgende
Verhältnisse für o-j^/ct^ für Stützen aus normalem Baustahl mit einem
Schlankheitsgrad A 90 an: geglühte WF-Profile -0,9, genietete I-Profile -0,85,
gewalzte WF-Profile ohne Behandlung —0,75, geschweißte I-Querschnitte
— 0,60. Dies ergibt ein dramatisches Büd des Einflusses der Größe der

Eigenspannungen und kann sicher nicht durch irgendwelche Knicktheorie, basierend
auf einer angenommenen Anfangskrümmung oder auf einer Exzentrizität,
erklärt werden. Wenn nun die von Böhmer vorgesehene Verstärkung mittels
Schweißung ausgeführt wird, kann als praktisch sicher angenommen werden,
daß die daraus hervorgehenden Schrumpfsparinungen die Spannungsdeh-
nungsdiagramme beider Werkstoffe, des I-förmigen Kerns wie auch der
verstärkenden Lamehen, analog den vorstehenden Figuren, beeinflussen werden.
Diese Bemerkung soh auf keinen Faü die Grundidee der BÖHMERschen
Untersuchung abwerten, sondern nur einen weiteren Faktor betonen, der sicher
wesenthch die tatsächliche Knickfestigkeit solcher Stützen mitbestimmen wird.

2) S. S. 206.
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Zusätzhch zu den einfachen Anschlüssen, deren Biegewiderstand
vernachlässigbar ist, und zu den absolut steifen Anschlüssen, die dort verwendet
werden, wo voüe elastische oder plastische Kontinuität erwünscht ist, wurden
neuerdings halbsteife Verbindungen intensiv untersucht. Sie bringen nicht
voüe Kontinuität; ihr Biegewiderstand ist aber so groß, daß ihre
Verwendung wirtschaftlich interessant werden kann. Diese Entwurfsmöghchkeit
hat keine weite Verbreitung gefunden, hauptsächlich aus zwei Gründen:
Einerseits hat jede Art und Größe einer solchen Verbindung ihre eigene Biege-
moment-Drehwinkel-Beziehung, die bekannt sein muß, um im Entwurf
berücksichtigt werden zu können; dies bedeutet, daß eine große Menge Versuchswerte

zur Verfügung stehen muß. Andererseits ist die Komplikation, die in
der Berechnung durch die teüweise vorhandene Kontinuität eintritt, ziemlich
groß und zeitraubend. Prof. Maugh schlägt eine einfache Versuchsmethode

vor, um die Moment-Drehwinkel-Beziehung irgendeiner besonderen Verbindung

für einen bestimmten Entwurf zu erhalten. Dann hnearisiert er die stark
von der Linearität abweichende Beziehung und führt sie in eine Abwandlung
der Deformationsmethode ein. Es wäre wünschenswert, durch Versuche in
wahrer Größe herauszufinden, ob die so geführte theoretische Untersuchung
hinreichend reahstische Ergebnisse zeitigt.

II. Montage

A. Schmid beschreibt die französische Entwicklung zu leichten, vorfabrizierten

Decken und Vorhangwänden hin, die denjenigen in den USA, wie sie
im Generalreferat des «Vorberichtes» behandelt und im «Vorbericht» selber
durch R. Krapfenbauer und H. J. Stetina im Detail beschrieben wurden,
bis zu einem gewissen Grade ähnlich sind. Schmids Verfahren, einen Stoß

Betonplatten am Boden aufeinanderzubetonieren, um sie dann an ihren
Bestimmungsort heraufzuziehen, ist dem "lift-slab "-Verfahren ähnlich, das seit
langem und erfolgreich in den Vereinigten Staaten Verwendung findet. Jedoch
bestehen einige Unterschiede. Im amerikanischen Verfahren werden Platten
mit viel größeren Abmessungen, die oft die ganze Deckenfläche eines Gebäudes

erfassen und durch eine behebige Anzahl Stützen getragen werden, betoniert

und dann in einem Stück heraufgezogen. Dies verlangt freistehende
Stützen und eine sehr hohe Genauigkeit während des Aufzugvorganges, der
durch die gleichzeitige Arbeit einer Reihe von Pressen, je eine auf jeder Stütze,
bewerkstelligt wird. Diese Methode hat sich darum auch meistens nur für
wenige Stockwerke hohe Gebäude als praktisch erwiesen. Im Gegensatz dazu
sind die Plattenelemente in Schmids Verfahren bedeutend kleiner und jede
nur von 4 Stützen getragen, so daß die im genannten Beitrag beschriebene
relativ einfache Aufzugs- und Montagemethode möghch wird und sich sogar
Höhen bis zu 12 Stockwerken damit erreichen lassen. Man kann noch hinzu-
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fügen, daß unter günstigen Umständen die amerikanische "lift-slab "-Methode
für Großwohnbauten bis zu 12 und 14 Stockwerke eingesetzt wurde. Im
letzten in dieser Art ausgeführten Gebäude in Ann Arbor (Michigan) überdeckte
jede Betonplatte den ganzen Grundriß als monolithische, 65,5x21,0 messende

Einheit [7]. Der Aufzugmechanismus bestand aus 36 parahel arbeitenden
Pressen mit elektronischer Steuerung.

Der Zusammenbau von mehrstöckigen Rahmen am Boden und deren
definitive Montage durch Aufziehung in die Senkrechte, wie es Schmid beschreibt,
ist sicher außergewöhnlich und verlangt geschickte Montageverfahren wie auch

sorgfältige Überprüfung der Montagespannungen. Im Gedränge der heutigen
Stadtkerne kommt dieses Verfahren wegen der Raumnot sicher nicht in Frage;
wo aber keine solche Einschränkung vorhanden ist, dürfte sich ein breites

Anwendungsgebiet ergeben. Bei der Aufstehung der ersten Joche hat der
aüeinige Pylon, der abwechselnd als Ausleger und als Mast dient, verschiedene

Züge gemeinsam mit dem springenden Trossenderrick (jumping guy derrick),
den Rapp beschrieben und durch seine glänzenden Photographien illustriert
hat. Der letztere ist wahrscheinlich einfacher und genauer zu handhaben, wie
es auch angebracht ist, wenn die ganze Montage durch diesen Derrick
ausgeführt wird. Hingegen für die Aufstehung der wenigen ersten Joche mag der
einfachere, aber etwas unhandhchere aüeinige Pylon von Schmid sich als

wirtschafthch interessant erweisen.
Die Probleme und Verfahren der Windversteifung, die Schmid beschreibt,

sind denjenigen, die im «Vorbericht» behandelt wurden, ebenso analog.
Eindeutig ergeben sich bei ähnlichen Bauten in ahen Ländern ähnliche Probleme,
die auch auf parahele Lösungswege führen.

HI. Feuerschutz

Konzeptionsmäßig ist das Problem des Feuerschutzes stark mit der Trag-
werkssicherheit verwandt. Diese Ähnlichkeit tritt erst recht hervor, wenn man
die Beiträge von C. F. Kollbrunner und P. Boue im «Vor- und
Schlußbericht» betrachtet.

In beiden Gebieten, demjenigen der Tragwerkssicherheit wie in demjenigen
des Feuerschutzes, existieren gewisse objektive Angaben mit grundlegendem
Charakter. So ist es möghch, wenn ein Tragwerk genau nach den Entwurfsplänen

und aus Werkstoffen mit genau bekannten Eigenschaften gebaut ist
und auch genau von den in Rechnung geführten Lasten beansprucht wird,
wenigstens in einfacheren Fähen mit großer Genauigkeit die effektive
Tragfähigkeit der Konstruktion zu berechnen und den sogenannten, dem Entwurf
innewohnenden Sicherheitsfaktor zu bestimmen. Analog kann man, ausgehend

von einer Vielzahl von Brandversuchen und anderen Angaben, für ein Gebäude

mit genau bekanntem Feuerwiderstand, mit genau bekannter Brennstoff-
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menge und ebenso genau festgelegter Zeit-Temperaturkurve das Verhalten
im Feuer sehr gut voraussagen und es läßt sich mit eindeutigen Angaben die
Brandsicherheit ausdrücken.

Andererseits sind, was die Tragwerkssicherheit betrifft, eine große Anzahl
von entscheidenden Faktoren von ungewisser und, im besten Faü, statistischer
Natur. Die Werkstoffeigenschaften variieren über beträchthche Bereiche, die
tatsächlich auftretenden Lasten sind in Größe und sogar ihrer Art nach von
den Entwurfsannahmen verschieden, menschlich bedingte unvermeidbare
Unsorgfältigkeiten in der Konstruktion beeinflussen die inneren Spannungen,
die Berechnungen sind nur Näherungen, da sie auf gewissen idealisierenden

Grundlagen fußen, und die Folgen von Tragwerksversagen, ausgedrückt in
Verlustzahlen an Leib und Gut, variieren über einen sehr breiten Bereich.

Einige dieser Einflüsse können statistisch erfaßt werden und die Ergebnisse
können in eine wabrscheinhchkeitstheoretische Konzeption der Tragwerkssicherheit

eingebaut werden. Für andere muß das Urteilsvermögen des

Ingenieurs einspringen, da entweder die erforderlichen Angaben für eine statistische
Behandlung fehlen, oder die Faktoren selber keiner statistischen Erfassung
zugänglich sind. In ähnlicher Weise, in bezug auf Feuersicherheit, existieren
analoge Faktoren, die ebenso unsicher sind und im besten Fah statistischen
Charakter haben. Wie Kollbrunner feststeht, variiert bei tatsächlichen Bränden

die Zeit-Temperaturkurve sehr stark und weicht von der in Brandversuchen

aufgenommenen Standardkurve ab; die tatsächlichen Brennstoffmengen

variieren ebenso und man kann, wenn überhaupt, nur statistische
Angaben zusammenstehen; die tatsächliche Wirksamkeit von Feuerschutzmaßnahmen

hängt von einer ganzen Anzahl von zufälligen Einflüssen ab, die
in Brandversuchen gar nicht zur Geltung kommen; und über einen ebenso

weiten Bereich wie beim Tragwerksversagen variieren hier die Folgen eines

Brandes.
Mit diesen Überlegungen scheint es, daß ein probabüistisches Verfahren,

mit dem Urteü des Ingenieurs für die statistisch nicht erfaßbaren Seiten
des Problems ergänzt, ebenso angebracht ist im Gebiet des Feuerschutzes

wie in demjenigen der Tragwerkssicherheit. Es ist kein Zufaü, daß
das Punktsystem zur Erfassung der Brandgefahr, wie es von Boue und
Kollbrunner in ihren Beiträgen vorgeschlagen wird, gewissermaßen analog
aussieht wie das Taxierungssystem für Tragwerkssicherheit, das von der
Institution of Structural Engineers in London [8] aufgesteüt wurde. Die Verminderung

des subjektiven Einflusses und die Tendenz zu einer stärkeren
Ausgeglichenheit ist der sichere Vorteü eines solchen Punkt- oder Taxierungssystems.

Es ergibt eine klare numerische Charakterisierung des vorhandenen
Falles. Immerhin darf nicht vergessen werden, daß solche Zahlen nicht den

gleichen Wert haben wie objektiv meßbare Größen, wie z.B. Spannungen,
Formänderungen usw. Auch haben sie nicht das gleiche wahrscheinlichkeits-
theoretische Gewicht, wie es Größen mit bekannten statistischen Verteüungs-



228 G. WINTER III
gesetzen wie z. B. gewisse Werkstoffeigenschaften, Belastungsintensitäten usw.
haben. Punkt- oder Taxierungssysteme basieren auf einer numerischen
Kodifizierung der ingenieurmäßigen Einschätzung, die sich auf den sogenannten
gesunden Menschenverstand stützen soh. Wenn man diese Einschränkung
nicht vergißt und wenn diese Systeme nicht als objektive Tatsachen
entgegengenommen werden, dann sind sie von eindeutigem Vorteü und steüen eine
wertvohe Entwicklung zu reahstischeren und einheitlicheren Verfahren dar.

IV. Schlußfolgerungen und Empfehlungen

Die wirtschaftlichen und sozialen Bedingungen, die zu hohen Stockwerkbauten

führen, sind in aüen Ländern gleich. Sie sind etwas früher in den USA
entstanden, wo das hohe Gebäude mit 15 bis 40 und mehr Stockwerken
seit Jahrzehnten die übhche großstädtische Bauform darsteüte, aber fast überaü
kann man nun die gleiche Entwicklung beobachten. Gleichzeitig hat diese
Bauform seit dem zweiten Weltkrieg eine Umwälzung in funktioneüer und
konstruktiver Hinsicht erfahren; wiederum zeigt sich mit verschiedener
Geschwindigkeit ein ähnlicher Umwälzungsvorgang in verschiedenen Ländern.

In einer Hinsicht hat sich die funktioneüe Natur dieser Bauten geändert
und verändert sich immer noch. Während früher die primäre Funktion
diejenige des Obdaches war und Form und Grundriß praktisch während der

ganzen Lebensdauer des Gebäudes konstant bheben, werden diese
Hochhäuser heute immer komphziertere Maschinen, die zu einem sehr hohen Grade
den individuehen Zwecken angepaßt sind, die aber gleichzeitig die maximale
innere Flexibihtät und Anpassung aufweisen.

Konstruktiv führte das Erfordernis von Wirtschaftlichkeit und rascher
Montage zu einer überragenden Verwendung der Vorfabrikation, nicht nur
für die Tragsystemelemente, sondern auch für Böden, Wände, Trennwände
und andere Einheiten. Im Laufe dieser Entwicklung hat die Leichtbauweise
die klassischen, schweren Einrichtungen verdrängt mit entsprechender
Verkürzung der Arbeitszeiten und Einsparungen an Rahmen- und Fundations-
kosten. Neue Verbindungsmethoden, Schweißen und HV-Verschraubung,
haben die Nietung fast vollständig verdrängt. Neue Wege in der Brandverhütung

haben die Tendenz zur Gewichtseinsparung noch verstärkt. Die
Forderung der neueren Flexibihtät führt zu großen Stützenabständen und oft
sogar zur vollständigen Elimination der inneren Stützen.

Die Verminderung des Eigengewichts, die leichteren Rahmen und die
ungenügende Steifigkeit der flexiblen Vorhang- und Zwischenwände geben
der Art, wie solche Gebäude zur Aufnahme von Windlasten, Erdbeben und
anderes ausgerüstet werden, eine entscheidende Bedeutung. Was die Stabilität
betrifft, wird das seithche Ausknicken, das in der konventionehen
Stützenentwurfspraxis vernachlässigt wurde, immer wichtiger. Neue Ansätze in Ent-
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wurf und Berechnung betonen die effektive Festigkeit und das tatsächliche
Verhalten des Tragwerkes unter der Last im Gegensatz zur formehen, rein
elastischen Spannungsberechnung.

Der Weg für aü diese Entwicklungen wurde durch umfassende und
systematische Forschung auf breiter Basis geebnet. Dies betrifft das Verhalten von
geschweißten und hochfest verschraubten Verbindungen, die Entwicklung
von dünnwandigen, kaltgeformten Stahlelementen, die Forschung über Rah-
menstabüität und Traglast von Stahlkonstruktionen (oft irrtümlicherweise
«plastisches Bemessungsverfahren» genannt), die Verfahren und Wirkungen
der Feuerverhütung usw. In diesem Zusammenhang kommen einem zwei

Empfehlungen in den Sinn:
1. Mit der radikalen Verminderung der Eigengewichtslasten steigt die

Bedeutung der Nutzlast, ob sie nun horizontal oder vertikal sei. Der
Sicherheitsgrad eines Bauwerkes ist eng verbunden mit der Genauigkeit, mit welcher
die Lasten bekannt sind. Es scheint, daß eine allgemeine Anstrengung gemacht
werden soüte, um durch direkte Messung und statistische Auswertung die
Größe und Verteilung von Nutzlasten inkl. Windlasten, die auf hohe viel-
stöckige Gebäude wirken, zu bestimmen. Die riesigen Bemühungen, die in der

Erforschung von Spannung, Dehnung und Festigkeit verausgabt wurden,
müssen, um ihre voüe Wirkung zeitigen zu können, durch eine entsprechende
Untersuchung der Belastungsbedingungen ergänzt werden.

2. Die direkten Auswirkungen der obgenannten großangelegten Forschungsprogramme

sind allzu oft auf die ausführenden Länder beschränkt gebheben.
Dies hat die Entwicklung gebremst und verschiedentlich zu Doppelspurigkeiten

geführt. Es ist natürlich klar, daß die Tradition wie auch besondere

Bedingungen oft die unveränderte Übertragung von technischen Entwicklungen

von einem Land in das andere verunmöghchen. Immerhin wäre eine
vertiefte Kenntnis solcher Entwicklungen für jedermann von Vorteü. So haben
die USA, bevor sie sich selbst damit befaßten, weitgehenden Profit aus dem

systematischen Studium der europäischen Entwicklung im Vorspannbeton
gezogen. Allzu oft fehlt aber eine solche gegenseitige Befruchtung total.

Dieses ist ein Gebiet, in welchem die IVBH einen noch größeren Dienst
erweisen könnte. Sehr wertvoll wäre die regelmäßige Veröffentlichung von
zusammenfassenden Artikeln, d. h. Schriften, die in systematischer Weise einen
umfassenden Überbhck über die neueren Entwicklungen in bestimmten Ländern

und auf bestimmten Gebieten ermöglichten. Richtungweisend sind z.B.
die Beiträge von Stetina und Rapp, die auf besonderen Wunsch von Prof.
Stüssi geschrieben wurden. Weitere solche Beispiele sind die Beiträge [2] und
[5]. Auf diese Art könnten die Kongresse wie auch die jährlichen «Abhandlungen»

eine größere Unterstützung demjenigen Leser bieten, der aufgeschlossen

und unvoreingenommen die neuen technischen Entwicklungen,
ungeachtet aus welchem Herkunftsland, verwenden wül.
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On the Lateral Buckhng of Multi-Story Building Frames with Shear

Bracing

Sur le flambage latiral des portiques etages multiples munis de

contreventements (shear bracing)

über das seitliche Ausknicken eines mehrstöckigen Gebäudes mit Wind¬
verbänden (shear bracing)

JOHN E. GOLDBERG
Ph. D., Professor of Structural Engineering, Purdue University, Lafayette, Indiana

Introduction

With the trends which seem to be developing in the architectural design
of tau buildings, it is likely that questions of general instability wül assume
greater importance than they have had in the past. In particular, the lurching,
sidesway or translational mode of buckling of tau buildings may demand
greater attention than it has been given in the past.

In the past, skeleton-type tau buüding frames have been sheathed by
rather substantial waüs or wall panels of masonry construction and it is quite
likely that these were sufficiently stiff to brace the frame against a lurching
mode of buckhng. In place ofthe masonry envelope which, in the past, obviated
or at least minimized the necessity for considering the translational mode of
buckhng, the present architectural trend seems to be toward the use of hght
and often prefabricated panels having considerably reduced shear stiffness
and hence much less effective in bracing the frame against buckhng in a sidesway

mode. Calculations made upon some recently designed bulding frames for
the sidesway mode show that the equivalent or effective column length may
be as much as three stories. This is far from the one story assumption which,
in the past, has been a convenient and apparently adequate basis of design.

Unbraced symmetrical frames under symmetrical loads may buckle in
either the symmetrical mode, which does not involve translation of the joints,
or in the anti-symmetrical mode involving lateral displacement or lurching.
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However, by considering the limiting cases of unbraced frames with infinitely
stiff girders and with infinitely flexible girders, it can be shown that the
lurching mode wül always occur at lower loads than the symmetrical case.
Unbraced unsymmetrical frames wül, in general, buckle in a mode involving
some lateral displacement of the joints.

When brachig is provided against lateral displacement, either in the form
of shear panels or supplementary bracing members, the critical loads for the
lurching mode of buckhng are, naturaüy, increased over the corresponding
loads for the unbraced frame. As the stiffness of this bracing is increased

continuously, the critical loads for the lurching mode wül increase until, in
the symmetrical case, these loads become greater than those associated with
a mode which does not involve translation of the joints.

The present paper contains some results which have been obtained during
a prehminary and exploratory study of the general problem.

Limiting Cases

It is of interest to determine the stiffness required in the lateral bracing
to preclude the lurching mode of buckhng. For our immediate purpose it is
sufficient to consider a single column and, in order to estabhsh the requirement
under the most severe condition, we shah first take the case corresponding to
infinitely rigid girders.

We consider a single story and we assume that the bracing force is apphed
in a horizontal direction at the top of the column. This corresponds essentiahy
to a Situation in which the bracing is in the form of a broad shear-resistant
panel in the plane of buckhng, the panel being attached to the frame only at
its Upper and lower edges. The equivalent arrangement is indicated in Fig. 1.

The critical load of a single column in the lurching mode may be determined
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Fig. 1. Bückling Modes of Laterally Braced Columns with Infinite Rotational Restraint.
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by the energy method. We take the deflections of the column as

a /, itx\

where a is the arbitrary amphtude. Setting the bending strahl energy of the

column plus the extensional strain energy of the spring equal to the work
done by the critical load during the buckling process leads to the stability
criterion. This may be written in the form

Per i.ML (1)

where P^ critical load
Pe Euler load ir2 EIjLr
k spring rate of brachig

and E is the appropriate modulus.
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Fig. 2. Relation of Critical Load to Buckling Parameter for Limiting Cases.

Eq. (1) is plotted in Fig. 2 as the hne ABC. It would appear from Eq. (1)

that the critical load wül inerease without limit as the stiffness, k, of the

lateral bracing is increased. This, however, does not foüow since, under any
circumstances if the column is not braced at intermediate points, the critical
load cannot exceed the magnitude corresponding to the buckhng mode shown

in Fig. lo. The criterion for the latter mode is shown in Fig. 2 as the line BF.

It is thus seen that, in the case of very stiff girders, the column wül buckle

in the lurching mode when the buckling parameter has a value less than three,

and wül buckle without lateral displacement of its ends when the value of the

buckling parameter exceeds three. That is to say, the column which is res-

trained by very stiff girders wül not buckle in the lurching mode if
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*>8i7P« (2)

The complete criterion for the case of very stiff girders is represented in Fig. 2

as the curve ABF.
The foregoing analysis was developed for an individual column. However,

certain conclusions can be drawn for the case of several columns in a given
story and for complete frames. Clearly, for the coüection of columns in any
one story of a frame with very stiff girders lateraüy supported by ideal shear
panels which are connected at the top and bottom of the story, the required
stiffness of the lateral supports is the sum of the stiffnesses required for each
of the columns, provided that each element of lateral stiffness is directly
avaüable to each column. In particular, a lurching or translational mode
cannot develop in that story if

2 k > —j- 2 Pe (very stiff girders) (3)

provided that the condition on avaüabüity is satisfied. One may infer further
that if the lateral support is an ideal (but not necessarily uniform) shear beam
for the entire height of the buüding frame and attached only at the top and
bottom of each story, the lurching mode of buckling wül not develop if the
total stiffness at each story satisfies Inequahty (3).

In the foregoing analysis, we have considered the limiting case of a frame
with very stiff girders. For comparison, we may consider the lower hmiting
case of a frame having girders with neghgible flexural stiffness. For simphcity,
we shall assume that each story segment of the multi-story column under
consideration is precisely in the same state relative to the possibüity of
buckling; that is, the relation between axial load on each story segment and
its critical load is such that no story segment either tends to support or to be

supported by its neighbouring segments. This is equivalent to assuming that
each story segment may be treated as hinged at each end.
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Fig. 3. Bückling Modes of a Laterally Supported Column with Negligible Rotational
Restraint.
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In the lurching mode of buckling shown in Fig. 3b, no bending occurs
and it can be shown that the stability criterion for this mode is

TT "IT (4)

Eq. (4) is plotted in Fig. 2 as the line OHJ. As in the case of extremely
stiff girders, this equation implies that the critical load increases with increasing

stiffness of the lateral support. However, when the critical load reaches

or exceeds the magnitude of the Euler load computed with the appropriate
modulus, the column wül buckle in the mode shown in Fig. 3 c. Thus, the line
PerfPe =1 is an upper hmit to the buckhng strength of the column and is
shown as AHM in Fig. 2. Hence, the complete criterion for the case of very
flexible girders is represented in that figure as the curve OHM.

As in the previous case, the stiffness which is required in the lateral
supports for the collection of columns in any one story of a frame is the sum of
the stiffnesses required for each column. In particular, a lurching mode cannot
develop in that story if the spring rates of the lateral supports are such that

2 * > 4-2 Pe (hinged columns) (5)
Li

provided again that each element of lateral stiffness is directly available to
each column.

t1 sr level

Fig. 4. Portion of Frame in Lurching Mode.

If the premises or assumptions upon which the foregoing analyses were
based vahd, the critical loads for each column segment in an actual frame
would faü in the region MHOABF of Fig. 2. However, while the curve ABF
is a rehable upper bound on the critical loads, it cannot be said that the curve
OHM is an equaüy rehable lower bound. The assumption of very stiff girders
in the first case prevented propagation of buckling deformation from story to
story without violating continuity. An analogous uncoupling was assumed in
the second case so that the column segments could again be treated indi-
vidually. Instead of merely assuming that the girders are infinitely weak in
flexure, the second case corresponds to assuming that the column segments



236 J. E. GOLDBEBG III a 1

are hinged at the joints. In real structures, however, the columns are continuous
and the segments cannot be treated on this individual basis. Curve OHM is
not an entirely dependable lower bound on the critical loads.

In the case of frames with infinitely stiff girders, we were able to establish
a value for the stiffness of the lateral bracing at which bifurcation of the
buckhng modes is possible. When, in such frames, the stiffness of the bracing
is less than this value, the frame wih buckle in the lurching mode; and when
the stiffness of the bracing exceeds this value, the stories will tend to buckle
in a "symmetrical" mode not involving translation. Although the development

postulated infinitely stiff girders, this case is of more than academic
interest since the results which have been obtained might serve as a basis for
approximate design in cases where the girders are relatively, but somewhat
less than infinitely, stiff. Furthermore, it is clear that the critical or bifurcation
value of the shear stiffness, k 3 irz PJS L, for the case of infinitely stiff girders
is also an upper bound to the critical value of the stiffness for a case in which
the girders are less than infinitely stiff. Thus, when the stiffness of the shear
bracing exceeds the stated value, Ztt2PJ8L, at each story but the girders
are less than irifinitely rigid, the frame wül tend to buckle in a "symmetrical"
mode and the lurching mode generally wih not have to be considered.

One additional point is in order and may be discussed at this time. The
line OA includes aü frames, broadly speaking, for which no lateral bracing is
provided. To neglect any appreciable lateral bracing which actuahy may exist
is to restrict the design to the line OA when, in fact, the design may he any-
where in the area MHOABF. In such cases, if general instabihty is a consideration,

the design may be seriously penahzed as a result of neglecting the lateral
bracing.

General Method of Analysis

For more aecurate determination of the critical loads in cases of moderate
stiffness of the girders, a more comprehensive approach must be employed.
The generahzed slope deflection theory may be taken as the basis for this
approach. We consider a single column, continuous through the entire height
of the frame and rigidly connected to the intersecting girders at each story.
We may think of this column as one of the two columns of a symmetrical
plane frame, and the results wül be as exact as one wishes. The results wül be
equaüy exact if the column is one of a set of identical, identicaüy loaded and
identically restrained columns of a multi-bay frame; and thus, without further
generalization or refinement, this approach may be used in determining
approximately the critical loads of such a frame.

The displacements and loads acting upon a column segment are shown in
Fig. 5. The bending moments at the top and bottom of this column segment are
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where

MC — —Kc

M° — — K°

AnOn + Bnen_x-{An + Bn)

^n6n-l + Snen-{An + Bn)

K° EIfLn,
sinpL—pLcospLA~ —

(1 — cospi) — sinp-ZypL

B„ pL — sin p L

pL
pL TT Vp,
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Fig. 5. Column Buckled in Lurching Mode. MÄU

(6)

Combining pertinent expressions for column moments with expressions
for girder moments into a rotational equüibrium equation for a typical Joint
yields

K%Bn 6n_x + [K°An +K°+1An+1 + 6(1 + 8) Kf\ 6n+K°+1 Bn+1 ÖBH

Vn VnA-KSiAn +Bjf^-K^ (An+1 + Bn+1)f*± 0, 7)

where K% is the stiffness of the girder at the top of the n-th story column, the
n + Ist story is above this girder and

8
0 when number of bays 1

1 when number of bays is large.

Taking moments about one end of the column shown in Fig. 5 leads to an
expression for the transverse shear

sn j-K°(An+Bj(2^-en-en_^-pn?£- (8)
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The shearing force in the lateral bracing system may be taken as

Sn knyn (9)

where kn is the spring rate of the shear panel at the ?i-th story.
Since the total shear at each story must be zero, or

Sn+Hn 0,

the Substitution of Eqs. (8) and (9) yields

Kc(An + Bn)(en + dn_1)-[2K^An + Bn)-PnLn + knLl]^ 0. (10)
J-'n

Ehminating the y's in Eq. (7) by means of Eq. (10) yields the recursion
formula

K°(Bn-CnFn)9n_1 + [K°An+K°+1An+1-K°CnFn (11)

-#£+i Cn+1 Fn+1 + 6 (1 + 8) K°] 6n + K%+1 (Bn+1 - Cn+1 Fn+1) 8n+1 0,

where Cn An + Bn,
Dn kn LlfK°Cn n* kn LJPe Cn,

1
F

It may be noted that the dimensionless term Dn should be computed with the
true value of K% EIjLn, but aü other K'a may be taken as relative values.

Eqs. (7) and (10) or Eq. (11), written for each story, are a homogeneous
set of linear algebraic equations in the lateral and angular displacements of
the joints. These equations, together with the boundary conditions at the
base form an eigenvalue problem in which the appropriate multiple of a pres-
cribed pattern of column loads may be treated as the eigenvalue to be
determined. There wül be a number of such multiples or eigenvalues which satisfy
the equihbrium equations and boundary conditions. However, only the lowest
of the non-zero eigenvalues is of engineering interest.

In the case of low shear stiffness of the brachig, the frame wül buckle in a

lurching mode. When sufficient shear bracing is provided, the critical loads
for the lurching mode may be greater than those for a "symmetrical" mode
which does not involve translation of the joints. This mode involves a different
bending configuration of the girders and leads to the single recursion formula

^Bnen_1 + iKUn+ ^+1An+1 + 2(l+8)K^]en+KO+1Bn+ien+1 0, (12)

when the symmetrical mode is being investigated. Eq. (12) is to be written
for every story. The lowest eigenvalue for this set defines the critical loads
for the symmetrical mode, and comparison with the results for the lurching
mode wül show whether the frame wül buckle with or without lurching.
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Remarks on Method of Solution

Because of the highly transcendental manner in which the loads enter into
the equations, ordinarily it is not feasible to extract the eigenvalues directly
from the sets of equations. In rare cases, the coefficients of the displacements

may have the regulär character which would permit Solution by difference
equation methods. In other cases, a smaü adjustment of these coefficients

may put these equations in regulär form and thus permit at least an approximate

Solution by difference equation methods.
In the usual case, the most practical method for either desk or electronic

Computer wül be a trial-and-error procedure in which the magnitudes of the
loads are assumed. The corresponding values of An and Bn are then substituted
into Eqs. (7) and (10) or (11) or into Eq. (12) and it is determined whether
or not these equations and the base condition can be satisfied.

The Solution of the equations for trial values of the loads can be obtained
by any of several techniques. For example, we observe that Eq. (11) for the
top level contains two unknowns, the rotation at that level and at the next
lower level. We may solve this equation for the rotation at the top level in
terms of the rotation at the next lower level. We use this result to eliminate
the topmost rotation from the next lower equation and solve this equation
for the second rotation in terms of the third from the top. We proceed in this
manner, ehminating unknowns in the successive equations down to ö2 in terms
of #!. The rotation, ö0, at the base is defined by a stated boundary condition
and we may therefore dispose of 60 as an unknown in the equation for the
first level above the base. With the sequential Substitution and ehmination
of rotations, Eq. (11) for the first level above the base becomes homogeneous
in 6X. Now, the left-hand side of Eq. (11) is in fact equal to the external moment
required to maintain equihbrium at the Joint. Therefore, in view ofthe
homogeneous form, if the coefficient of 0X vanishes, the loads form an eigenvalue
set; if the coefficient is positive the frame is stable in the configuration which
has been developed; if the coefficient is negative, the frame is unstable in this
configuration.

Other procedures are, of course, avaüable for effecting a Solution of the
set of equations. However, space does not permit a more general discussion
at this time.

It may be remarked that, if an electronic Computer is avaüable, it becomes
feasible to handle the exact problem of a multi-story frame having several

spans. To formulate the larger problem, Eqs. (7), (10), (11) and (12) are gener-
aüzed in a straightforward manner to include different rotations at each Joint
of each level. The resulting equations can be solved, with the aid of the
Computer, by relatively simple partitioning of the set and an external moment
can again be computed as a criterion of stability or instability for a trial set
of loads.
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Summary

The effect of shear bracing upon the critical loads of a multi-story buüding
frame is discussed and formulas are presented for the critical loads of column
segments in the two limiting cases of infinite girder bending stiffness and

neghgible girder stiffness. Equations for a more comprehensive theory founded

upon the slope-deflection method are presented and comments are made upon
methods of Solution.

Resume

L'auteur decrit tout d'abord l'influence des voües de contreventement sur
les charges critiques d'un portique etage multiple. Pour les deux cas limites
— rigidite de la traverse infinie et pratiquement neghgeable —, l'auteur
indique les formules permettant de determiner les charges critiques des 616-

ments de montants. De plus, ü presente des equations decoulant d'une thebrie
plus complete, bas^e sur la methode des deformations et ü commente quelques
procedes de resolution de ces equations.

Zusammenfassung

Zunächst wird der Einfluß von schubfesten Tafeln auf die kritischen Lasten
eines mehrstöckigen Rahmens besprochen. Für die beiden Grenzfäüe des Trägers

mit unendlich großer und mit vernachlässigbarer Steifigkeit werden die
Formeln für die kritischen Lasten von Stützenabschnitten angegeben. Ebenso
wurden Gleichungen für eine umfassendere Theorie, basierend auf der
Deformationsmethode, dargesteüt und dazu einige Lösungsmethoden besprochen.
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Über den Einfluß der Normalkraftverformungen bei
Stockwerkrahmen

The Effect of the Deformations Due to Axial Forces in the Design of Multi-
Storey Portal Frames

L'influence des deformations dues aux efforts axiaux dans Vetude des portiques
etagis multiples

H. BECK
Privatdozent, Dr.-Ing., beratender Ingenieur VBI, Frankfurt am Main

Der Einfluß der Normalkraftverformungen der Rahmenstiele auf die

Beanspruchungsgrößen mehrgeschossiger Rahmen ist nicht nur um so

ausgeprägter je schlanker die Rahmen sind [1], sondern er wächst auch mit
zunehmendem Steifigkeitsverhältnis der Riegel zu den Stielen. Diesen Sachverhalt
zeigen die nachstehend mitgeteüten Ergebnisse, die aus einer ausführheben

Untersuchung des Einflusses der Normalkraftverformungen auf die inneren
Kräfte eines zweistiehgen, symmetrischen Vierendeelträgers resultieren, wie
er zur Aufnahme von Windkräften im Stahlbetonskelettbau häufig
vorkommt [2].

Bei der Untersuchung des an seinem Fuße fest eingespannten Vierendeelträgers

gemäß Fig. 1 habe ich von einem bereits früher veröffentlichten
Verfahren Gebrauch gemacht, wonach die Einzelbiegesteifigkeiten der diskreten
Verbindungsriegel durch die Biegesteifigkeiten kontinuierlich angeordneter
Lamehen ersetzt werden [3], [4]. Die mit Hufe eines solchen Ersatzsystems
ermittelten inneren Kräfte ergeben sich in Abhängigkeit eines Systemparameters

a und eines weiteren Parameters y, der die Berücksichtigung der

Normalkraftverformungen in den beiden Stielen beinhaltet.
Im Systemparameter « tritt neben den Abmessungen lx (Länge der Stiele),

Z2 (verformbare Länge der Riegel), ax (Systemhnienabstand der Stiele) und a2

(Systemlinienabstand der Riegel) auch das Verhältnis 72/^i der Steifigkeiten
von Riegeln und Stielen auf. Wh erkennen aus dem Aufbau von a, daß der
Wert dieses Parameters sowohl mit wachsender Stieüänge lx als auch mit
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wachsendem SteifigkeitsVerhältnis 72/A zunimmt. Wachsende Stiellänge lx

bedeutet unter Beibehaltung aüer übrigen Abmessungen Schlankerwerden des

Rahmens, wachsendes Steifigkeitsverhältnis IJIx bedeutet den allmählichen
Übergang vom einfachen Balken zur geschlossenen Scheibe. Der Balken ist
nämlich durch den unteren Grenzwert Za 0 gekennzeichnet, der mechanisch
das Fehlen von Verbindungsriegeln beinhaltet, d. h. die Stiele wirken als
einzelne Kragträger. Die Scheibe ist durch den oberen Grenzwert I2 oo

gekennzeichnet, der mechanisch eine starre Verdübelung der beiden Stiele beinhaltet,
d.h. die Verformungen des auskragenden Gesamtsystems genügen dem
Bernoulh-Navierschen Geradliniengesetz.

GEGEBENES SYSTEM ERSATZSySTEH
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Fig. 1.

Die Berücksichtigung der Normalkraftverformungen hefert einen Wert
y> 1, ihre Vernachlässigung den Wert y= 1, wie sich aus dem Aufbau dieses

Parameters sofort ergibt, wenn die Stielquerschnittsfläche Fx co gesetzt
wird.

Wh woüen nun den Einfluß der Normalkraftverformungen auf die inneren
Kräfte an einem symmetrischen Vierendeelträger aufzeigen, an dessen beiden
Stielen eine gleich große, konstante, horizontalgerichtete Linienlast wirkt.
Aus der Vielzahl der auftretenden Beanspruchungsgrößen greifen wir das

Einspannmoment der beiden Stiele heraus und bezeichnen es mit

MB, oo

M$

bei Berücksichtigung der Normalkraftverformungen,
bei Berücksichtigung der Normalkraftverformungen und starrer
Verdübelung (a co),

ohne Berücksichtigung der Normalkraftverformungen.

Fig. 2 zeigt in Abhängigkeit von dem Systemparameter a und für
verschiedene y-Werte den Unterschied zwischen dem Einspannmoment mit und
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demjenigen ohne Berücksichtigung der Normalkraftverformungen, bezogen
auf das Einspannmoment mit Berücksichtigung der Normalkraftverformungen,
d.h. also (ME — M%)fME. Wh erkennen, daß dieser Unterschied mit
wachsendem a zunimmt. Die drei angegebenen Kurven haben die gemeinsame
Asymptote 1, da M% (a oo) 0 ist.

1"
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Jr />
A<z> -*"

Fig. 2.

\—I

Fig. 3.

Fig. 3 zeigt in Abhängigkeit von a und für verschiedene y-Werte das
Verhältnis des Einspannmomentes bei Berücksichtigung der Normalkraftverformungen

zu seinem Grenzwert für a co, d.h. also MEjMB><0. Wh erkennen
aus dem Anschmiegen der drei Kurven an ihre gemeinsame Asymptote 1, wie
schnell sich die Verhältnisse mit wachsendem a denjenigen des starr
verdübelten Balkens, d. h. also der geschlossenen Scheibe annähern.

Fig. 4 zeigt für verschiedene Werte von a die Spannungsverteüung über
die beiden Stielquerschnitte an der Einspannstelle, und zwar für den hnken
Querschnitt mit Berücksichtigung der Normalkraftverformungen (am
Beispiel y l,0ö) und für den rechten Querschnitt ohne Berücksichtigung
derselben (y l). Für a 0 ist die Spannungsverteüung in beiden Fähen gleich.
Für oc +- 0 ist ein Unterschied vorhanden, der sich mit wachsendem a vergrößert.
Für a co schließlich entspricht das linke Spannungsbüd jenem der Scheibe,
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während das rechte den mechanisch gegenstandslosen Verlauf zeigt, wonach
das gesamte äußere Moment durch ein Kräftepaar aufgenommen wird.

Mit wachsendem <x wird also der Einfluß der Normalkraftverformungen
größer. Auf Grund eingehender numerischer Untersuchungen kann bei dem
hier als Beispiel gezeigten Rahmensystem für a ^ 5 der Einfluß der
Normalkraftverformungen vernachlässigt werden, während er für a^5 zu
berücksichtigen ist. Wenn a ^ 20 ist, so kann die Spannungsverteüung der geschlossenen

Scheibe als gute Näherung benutzt werden.

'05

!,50

V-

Fig. 4.

Es sei noch darauf hingewiesen, daß für mehrstiehge Stockwerkrahmen
analoge Verhältnisse vorhegen; dies ist ohne weiteres schon daraus zu ersehen,
daß die mechanischen Grenzfähe des einfachen Balkens (72 0) und der
geschlossenen Scheibe (I2 oo) die gleichen sind.
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Zusammenfassung

Der Einfluß der Normalkraftverformung auf die inneren Kräfte eines
Stockwerkrahmens wächst sowohl mit dessen Schlankheit als auch mit dem

Steifigkeitsverhältnis der Riegel zu den Stielen. Dies wird für den zweistiehgen,
symmetrischen und am Fuße fest eingespannten Stockwerkrahmen aufgezeigt.
Hierbei ist von einer vom Verfasser bereits früher veröffenthchten
Berechnungsmethode Gebrauch gemacht.

Summary

The effect of the deformations due to axial forces on the stresses in a

multi-storey portal frame grows with increasing slenderness and increasing
ratio between the moments of inertia of the cross-members and the uprights.
This is demonstrated by the calculations for a symmetrical portal frame with
two uprights completely fixed at the base. These calculations were made by
means of a method which the author has already described in a previous paper.

Resume

L'influence des deformations dues aux efforts axiaux sur les sollicitations
d'un portique etag6 multiple est d'autant plus grande que le portique est plus
elance et que le rapport entre moments d'inertie des traverses et des

montants est plus grand. C'est ce que demontrent les calculs d'un portique syme-
trique, ä deux montants totalement encastres ä leur base. Les calculs ont 6t6
effectues ä l'aide d'une methode que l'auteur avait dejä exposee lors d'une
pubhcation precedente.
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III a 3

Comments on Semi-rigid Connections in Steel Frames

Commentaires sur l'utilisation d'attaches semi-rigides dans les ossatures metalliques

Einige Bemerkungen zu halbsteifen Verbindungen bei Stahlrahmen

L. C. MAUGH
Professor of Civil Engineering, University of Michigan

Notation

P Total load on the specimen.
E Modulus of elasticity.
I Moment of inertia of beam.

a Assumed length of elastic portion.
b Assumed length of inelastic portion.
L x/2 span of specimen.
d */2 column width.
A Measured vertical displacement at center.

At Theoretical displacement at center due to deformation over
elastic ränge.

<f> Angle change over one-half of inelastic ränge (assumed at face
of column).

M Bending moment at face of column.
W Slope of M—<f> curve (assumed constant over working ränge).
Maf,, Mba End moments.
MFab, MFöa Fixed-end moments for !P=co.
M'Fab, M'Fba Fixed-end moments for W4=00.

I Span length of any beam.
m
l '

ZK
f "

Cx, Ca Coefficients of slope deflection equations.
6„, 9h End rotations.

K
A
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Test Procedure for Measuring Beam Connection Properties

The following laboratory procedures and Interpretation of the data has
been found to be convenient and sufficiently aecurate for measuring the
rotational restraint of beam connections.

1. The elastic portion a of a typical test specimen as shown in Fig. 1 is
assumed to extend within three inches of the edge of the connection. Strain

10AO P THROUGH SPHERICAL HEAD

tyL—ElasHc asashc o

— ;¦

TTRAIU GAGES

fs

m SA6ES TO MEASURE OEELECTIOHA

BASE OE MACHINE

Fig. 1. Arrangement of Specimens in Testing Machine.

gage measurements have shown that between this section and the face of the
column, the strain distribution across any transverse section is non-hnear.
This region is caüed inelastic although such a description is open to question.

2. The resultant angle changes <f>, Fig. 2, for the inelastic ränge is assumed

to occur at each face of the column for purposes of reference.
3. A laboratory test specimen as shown in Fig. 1 is therefore divided into

two elastic zones a and inelastic zones L — a which contain the connecting
elements and column section.

4. The specimen is loaded as shown in Fig. 1 and the only measurement
needed besides the central load P is the displacement A at the center of the

span. This displacement can be measured with ordinary dial gages.
5. The numerical value of the rotation <f> for the inelastic zone can now be

determined by substracting the calculated displacement Ae at the center due

to the strain in the elastic portions a from the total measured deflection A.
Thus, from Fig. 2, the foüowing relations can be estabhshed.

U)

or <r

Po3
GEI

L-d '
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where P total load on the specimen,
E modulus of elasticity,
I moment of inertia,
a length of elastic portion,
L 1/2 span of specimen,
d width of column.

,'

A
i \

T \ P
T

'r 1

—Zd —

- 2L —

LOCATION A/Hi VALUE OF %i

elastic
region

MOMENT DIASRAM

DEFLECTION DlAGRAH

Fig. 2. Location of Angle <f> and Displacement A.
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Fig. 3. Jkf—^ Diagram Determined from Displacement Am



250 L. C. MAUGH HIa 3

6. The values of cf> that are determined from the measured value of A by
means of Eq. (1), when plotted as abscissae against the moment at the face
of the column as ordinate, provide typical moment-rotation (M, <f>) curves as
shown in Fig. 3. In the diagrams are also shown corresponding rotations ^
(see broken hnes) which are obtained from the horizontal movement between
two reference points that were estabhshed in each flange at the edges of the
inelastic zone. These gage distances are shown by points 1, 2, 3, and 4 in
Fig. 1. The sum of the horizontal displacements between points 1 and 2 and
between 3 and 4 divided by the vertical distance between the points was used
to check the value of <f>.

Results of Typical Tests

The test procedure as described above was used on three different specimens

but, due to lack of Space, only one (Fig. 4) is shown. An initial load was
apphed through a movable head with a spherical bearing and removed several
times before the final measurements were made.

SPECIMEN Nc.2

r *T W'S'-O

e 10 wwr-ä
* N* hl

< TYP

tk<* HT i (* BOLTS
^^-~~'STShc4?5l# ^**s

Tz'W¦n
lt hr SO 'S • 0

SHTg r BOLTS
ST äW 25

SFH
j-v-at
Giro

BAR Ul

Fig. 4. Connection Details of Specimen No. 2.

The load-deflection curves for each specimen were drawn from the measured
values of A. From such diagrams the angle change <f> in the inelastic zone was
calculated for each specimen by means of Eq. (1). The values of <f> are shown
in Fig. 3. The magnitude of the inelastic portions a is 46, 43, and 46 inches
for specimens 1, 2, and 3, respectively. L is equal to 60 inches and d is 5 inches
for aü specimens.

Use of M, <f> Curves in Design

If the actual M, <f> curves in Fig. 3 are approximated by a straight line
the moment M can be expressed in terms of the rotation <f> by the relation

M Y<f>,
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where W is the slope of the M, <f> diagram. The quantity MjW is therefore

equivalent to „. in a beam and can be treated as such in the calculations.

In any frame where the steel girders support a reinforced concrete floor, the
actual flexural rigidity EI of the beam is uncertain. However, when only
steel members of constant cross-section are considered in determining the
beam coefficients, the foUowing assumptions are recommended for design
calculations:

a) Consider the beam as a member with constant EI except at the ends
where a concentrated angle change of M/W occurs.

b) When the connection stiffness W is the same for both ends of the beam,
the coefficients 4 and 2, and the fixed-end moments MFab and -My&a in the
slope-deflection equations

Mab ^(4:6a+ 2eb) + MFab, (3a)

Mba ^(29a+ 49b) + MFba (3 b)

can be replaced by

Mab -^ (Cx 9a + C2 9b) + M'Fab, (4a)

Mba ^(C29a + Cx9b)+M'Fba, (4b)

(5 a)

(5b)

(5c)

in which, assuming that ^0 ^6 ^
Cx

12,4

~4^2-l'
c*

6
~ 4=A*-1'

where A 3EI1+ IW
1 *K

K EI
~ l '

in which 1 distance center to center of columns.

Also, M'Fl lö 6 \MFab Vla-cj+M,i'ba (2 C72 — C (6 a)

M'Fba * [MFab (2 G2 -Cj) + MFba (2 Cx - C2)], (6b)

where MFab and MFba are the usual fixed-end moments in Eqs. (3a) and (3b)
that is for W equals infinity and A equal to one. For a symmetrical loading
such that

¦M-Pab — —MFba,

then M'Fab - l [MFab (2 Cx- C2 - 2 tf2 + Cx)]

or Jf>a6 i(C1-C2)ifFa6.
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Important Features of Semi-Rigid Connections

As variations in the coefficients CX,CZ, M'Fab, and M'Fba are important factors
in a structural design, it is interesting to note that a particular end connection

may provide considerable restraint for a beam with a smah KfW value, but
relatively httle if the beam has a large KfW value. The Variation of the coefficients

Gx and G2 with respect to KfW are shown in Fig. 5. A disturbing feature

ff ¦ICC,-C,IMr

/—e

\ i'-*
^-^_

Fig. 5. Values of d, Gz and M'F.

of these diagrams is the rapid change that may occur in the values of Gx, C2,
and M'F for smaü changes in KfW. The changes in the fixed-end moments M'F
are indicated in Fig. 5 for a uniform load over the entire span. It is apparent
that the fixed-end moments may change rapidly for even smah changes in the
KfW values.

If a semi-rigid connection such as in specimen 3 (Fig. 3) is used instead
of a rigid connection then a constant value of W of 385 X IO6 in-lbs is obtained
from the slope of the M, <f> curve. When this connection is used on a 12 WF 36
beam of 17 feet length the value of KfW is

W
EI
l

29-IO6-280.8
17-12-385-IO6

0.104.

From Fig. 5 or from Eqs. (5a, 5b, 5c) we obtain,

C1 2.68, <72 1.02,

M'F J (2.68-1.02) Jf, (0.83) (^\ 0.069 wL*.
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Summary

In this paper the importance of considering the deformation of beam
connections in the design of steel frames has been emphasized. A laboratory
procedure for determining the M, <f> diagram for any type of beam connection has
been discussed.

Analytical methods for incorporating the properties of the connections
into the slope-deflection equations are presented. It has been shown that the
stiffness of the beam and the magnitude of the end couples may be modified
considerably by the rotational restraint factor W of the connections. Therefore
the actual beam coefficients and fixed-end moments, for the particular beam
and connection, should be determined from test results and used in the structural

analysis.

Resume

L'auteur montre qu'ü est important de tenir compte des deformations des

attaches des traverses dans le calcul et l'etude des cadres metalliques. Pour
des attaches quelconques, l'auteur presente une methode qui permet de determiner

le diagramme de M en fonetion de <f>, au laboratoire.
L'auteur indique des methodes analytiques permettant de tenir compte des

propri6tes des attaches dans les equations de la methode des delormations. II
montre aussi que le facteur W de l'attache (angle d'inclinaison de la courbe
M — <p) influence fortement la rigidite et les moments d'encastrement total de
la traverse. Les coefficients caracteristiques et les moments d'encastrement
total de la traverse, necessaires au calcul du Systeme, devraient donc etre
determines par des essais pour la poutre consideree et le type d'attache utilise.

Zusammenfassung

In diesem Beitrag wird die Bedeutung der Berücksichtigung der
Nachgiebigkeit von Trägerverbindungen im Entwurf von Stahlrahmen betont. Für
die Bestimmung des Jf-t^-Diagramms für jeden möghehen Trägeranschluß
wird ein Laboratoriumsverfahren dargesteh11.

Die Eigenschaften der Stöße werden dann analytisch in den Gleichungen
der Deformationsmethode berücksichtigt. Es zeigt sich, daß der Einspannungsgrad

die Trägersteifigkeit und die Größe der Endmomente wesenthch beeinflußt.

Somit soüten die tatsächlichen Trägerbeiwerte und die Voüeinspann-
momente für einen besonderen Träger und seinem Anschluß aus einem Versuch
bestimmt und dann in die Tragwerksberechnung eingesetzt werden.
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III a 4

Beurteilung der Feuersicherheit von Stahlhochbauten

Evaluation of the Fire Resistance of Steel Structures

Appreciation de la securite' des ouvrages metalliques contre l'incendie

CTJPvT F. KOLLBRUNNER
Dr. sc. techn., Ing. Direktor der A.G. Conrad Zschokke, Zürich

Dem Beamten der Feuerpolizei und dem Architekten muß ein einfaches,
klares und übersichthches Punktsystem in die Hand gegeben werden, aus
welchem er sofort ersieht, ob die Stahlkonstruktion zu verkleiden ist oder nicht.

Das Brandrisiko setzt sich aus verschiedenen Faktoren zusammen: Zünd-
quehen, Brennbarkeit, Feuerbelastung, Branddauer, Brandausbreitungsmög-
hchkeit, Verqualmung, Luftzutritt, Schadenanfälhgkeit, Einsatz der Feuerwehr

etc. — Die Feuerpohzei wehrt sich mit Recht dagegen, daß als einziges
Kriterium für die Brandgefährdung die Feuerbelastung eingeführt wird. Dies
war jedoch auch nie die Meinung, denn schon im Jahre 1950 ist durch E. Gei-
ltnger und C. F. Kollbrunner ein Punktsystem eingeführt worden, welches
damals 15 Positionen umfaßte, wobei die Feuerbelastung lediglich als Position
Nr. 7 aufgeführt wurde1).

Auch heute ist das Punktsystem noch nicht endgültig. Bis jetzt handelte
es sich lediglich darum, die verschiedenen Meinungen zusammenzufassen und
auf einen gemeinsamen Nenner zu bringen, damit darüber diskutiert werden
kann. — Was wir woüen, ist ein vereinfachtes Punktsystem, welches in der
Praxis ohne große Arbeit angewandt werden kann, ein Punktsystem, welches
der neuzeithchen Feuerbelastung Rechnung trägt. (Schlußendhch handelt es

sich beim Punktsystem um Tabeüen und graphische Darsteüungen, die von
E. Geilinger und C. F. Kollbrunner 1950 entworfen, durch P. Boue und

x) E. Gexjcingeb und C. F. Kollbbunner : Feuersicherheit der Stahlkonstruktionen,
I. Teil. Mitteilungen der T.K.V.S.B., Heft 3. Leemann, Zürich, Mai 1950.
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W. Halpaap erweitert und heute als Diskussionsbasis aufgesteüt wurden2).)
Die Brandversuche werden in den meisten Ländern unter ähnhchen
Bedingungen ausgeführt. Prinzipieü muß jedoch zwischen den Standardkurven
und der Wirklichkeit ein klarer Trennungsstrich gezogen werden.

Für Ofenversuche, d. h. für die Beurteüung der Widerstandsfähigkeit von
Verkleidungsmateriahen etc., muß streng nach einer Standardkurve
vorgegangen werden, denn die verschiedenen Materiahen müssen unter den genau
gleichen Bedingungen untersucht werden, damit ein Vergleich möghch ist. —
Ein Brand entwickelt sich jedoch nie nach einer Standardkurve, sondern je
nach den örtlichen Verhältnissen und Gegebenheiten, bei viel Luftzutritt
rasch, bei wenig Luft langsam, eventueh auch nur mottend.

Die absoluten Temperaturen beim Naturbrand hegen im aügemeinen viel
tiefer als die Normkurve. Nur ganz kurze Zeit wird dieselbe überschritten. —
Zudem wissen die Feuerwehrfachleute, daß es auch bei großer Feuerbelastung
nur unter besonderen Verhältnissen möghch ist, über längere Zeit hinweg
Temperaturen, wie sie die Standardkurve angibt, zu erzeugen.

Die Zeit-Temperatur-Kurve verläuft in der Praxis meist so, daß nach
dem Feuersprung ein rascher Anstieg der Temperatur mit einer über der
Standard-Kurve hegenden Spitze erfolgt, worauf ein flacher, langgezogener
AbfaÜ stattfindet. Dies hegt daran, daß die idealen Lüftungs- und
Feuerungsverhältnisse der «Versuchsöfen» in den wenigsten Fäüen in der Praxis
vorbanden sind.

Fig. 1 zeigt die EMPA-Standard-Kurve für Ofenversuche und die
Temperatur-Zeit-Kurven bei «natürlichem» Brand und langsamem Brand bei

IMPA Standard furre rpr
OlerttersuC^r

'amparahir -2a,l
nalärlicnem Brand und
TevdrtxlBShjng i Wi 2SkgJ

<ZL

/L 'empararur r/eir -ntme Aar
langsamem Brom} und
retAeriielast^ w tun /S/rp/fn'

Fig. 1.

2) P. Boue : Der Feuerschutz im Stahlhochbau, insbesondere von Stahlstützen.
Berichte des Deutschen Ausschusses für Stahlbau, Heft 21. Stahlbau-Verlags GmbH.,
Köln, 1959.

W. Hau*aap: Die Bestimmung des notwendigen Schutzes wesentlicher Bauteile
nach Punkten. VFDB-Zeitschrift, Heft 4, S. 124, November 1959.
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Feuerbelastungen von 25 kg/m2. Bei mottendem Brand verläuft die Kurve
noch viel flacher.

Betreffend die neuesten publizierten Punktsysteme wird auf die Fußnote
verwiesen 3). Aus der Tabeüe ersieht man die Klassifikation der Stahlhochbauten,

wobei hier eindeutig angegeben ist, daß bis zu einer Feuerbelastung
von 25 kg/m2 die Punktzahl keine Rohe spielt.

Tabelle. Klassifikation der Stahlhochbauten

renklasse

Feuerbelastung

kg/m2

Punktzahl
(minimal) Stahlkonstruktion Art der Gebäude

1 bis 25 spielt
keine
Rolle

unverkleidet Wohnhäuser, Geschäfts- u. Bureau¬
häuser, kleine Hotels und Schulhäuser,

Hallen

2 über 25 über 15 unverkleidet, mittlere Verkaufslokale, größere
bis 50 teüw. leicht

verkleidet
(Kernfüllung)

Hotels und Schulhäuser, Lagerräume

mit nicht sehr viel brennbarem

Material

3 über 50 über 25 leicht vergroße Verkaufslokale, Warenhäuser,
bis 100 kleidet Spitäler, Lagerräume großer Ge¬

schäftshäuser

4 über 100 über 35 stark vergroße Hotels, Theater, Kinos, große
bis 150 kleidet Versammlungslokale, Großgaragen,

Lagerhäuser mit viel brennbarem
Material oder leicht brennbaren
Stoffen

Festgehalten werden muß, daß es grundsätzlich falsch ist, nur nach Punkten

zu bewerten. (Extremfaü: Viele Punkte, jedoch keine Feuerbelastung.)
In den Feuerpohzeivorschriften gelten meist als «feuerbeständig» Bauteüe

aus nicht brennbaren Baustoffen, die während mindestens 90 Minuten unter
der Einwirkung des Feuers und des Löschwassers ihr Gefüge nicht wesenthch
ändern und damit ihre Tragfähigkeit und ihre Standsicherheit nicht über das

zulässige Maß verhören. — Schon ein Laie erkennt, daß es unlogisch ist, bei
modernen Bureau- und Geschäftshäusern, mit einer Feuerbelastung von 8

bis maximal 25 kg/m2, d. h. einer für den Einzelraum maximalen Branddauer
von oa. 20 Minuten (sofern man als Branddauer die Zeit des Erreichens und

8) C. F. Koixbbtxnheb: Bewertung des Feuerschutzes des Stahlkonstruktionen nach
dem Punktsystem. Schweiz. Bauzeitung, Heft 9, S. 142, 3. März 1960.

P. Boue: Beitrag zur Frage des Feuerschutzes von Stahlhochbauten. I.V.B.H.,
sechster Kongreß, Stockholm 1960, Vorbericht, S. 421.
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teüweise Überschreitens der maximalen Temperaturen in der Höhe der
Standardkurve annimmt), eine Brandsicherheit für 90 Minuten zu verlangen.
Eine so lange Branddauer kann in modernen Bureau- und Geschäftshäusern
überhaupt nicht mehr auftreten.

Fig. 2 zeigt ein vereinfachtes Punktsystem. (Einfache graphische
Darstellung, wobei über die Größe der + - und —Punkte noch verhandelt werden
kann.)

6 £

5-.?

8Si6ost><
5 »S

füll

Pi 'nitre R/~
Fev frnehrAnmorschz tl

Alarmer jngsa
ollgong.

se/osrrolig¦ Bn
Onunlerbro tferx
Sprinklera> 'logt
RouCn-um' Wo

25 SO

Feueroelosiung

150 kgim

VEREINFACHTES PUNKTSYSTEM

Fig. 2.

Wichtig ist, daß aus diesem vereinfachten Punktsystem abgelesen werden
kann, daß bis zu 25 kg/m2 Feuerbelastung die Stahlkonstruktionen unverkleidet
ausgeführt werden können. (Alle Stahlkonstruktionen, Außenstützen,
Innenstützen etc.)

Wir stehen heute vor der Verwhkhchung eines einfachen Punktsystems.
In Zukunft müssen viel weniger Stahlkonstruktionen verkleidet werden als
bisher.
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Zusammenfassung

Ergänzungen zu den Artikeln III a 1 (Paul Boue) und IIIa 3 (C. F.
Kollbrunner) des «Vorberichtes».

Bewertung der Stahlhochbauten nach einem vereinfachten, für die Praxis
entwickelten Punktsystem, welches gestattet, sofort anzugeben, ob die
Stahlkonstruktion unverkleidet ausgeführt oder verkleidet werden muß.

Summary

Complements to the contributions IIIal (Paul Boue) and IIIa3 (C. F.
Kollbrunner) in the "Prehminary Pubhcation".

Evaluation of steel structures according to a simphfied point method
developed for practical use, indicating immediately whether the steel
construction can be executed uncased or if casing should be provided.

Resume

Complements äl'article IIIal (PaulBouIs) et IIIa3 (C. F. Kollbrunner)
de la «Pubhcation Prehminaire».

Appreciation des ouvrages metalliques d'apres un Systeme simphfie deve-
lopp6 pour la pratique et permettant d'indiquer immediatement si la
construction metallique doit etre rev^tue ou non.
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Discussion on theme lila1)

Remarques concernant le theme III a1)

Diskussionsbeitrag zu Thema lila1)

DONOVAN H. LEE
London

The paper by Mr. Pickworth on American practice with steel framed tier
buildings is a valuable summary of current practice there, especiaüy taken in
conjunction with the paper by Mr. Stetina covering American practice with
floor constructions. Possibly however, the remark that the saving of weight
in high buildings is important for economy although true can be misleading
as the cost of carrying extra weight even for fairly high buüdings is seldom
sufficient to pay for much increase in the cost of a floor construction.

The writer has shown the cost of carrying weight in the form of a chart,
which can be prepared for any particular design stresses for columns and
beams, on the assumption that the designer wül work closely to the permissible
stresses, and the extra cost of the steel per ton of extra weight carried can be
read directly in cost per ton. On the whole, comparisons in this way tend to
show that American practice is based to a large extent on speed of construction.

It is true of course that long span floors of hght construction increase
the need for other ways to obtain the necessary resistance to the transmission
of sound, but the general use of false ceihngs helps. It seems important to
reduce the reflection of sound in offices and the widespread use of acoustic
tue ceihngs in America wül, the writer suggests, have to be copied more in the
United Kingdom, where generaüy speaking the buüding owners are not easüy
persuaded to incur the extra cost.

With regard to the paper by Sparkes, Chapman and Cassel, the valuable
data on stresses measured in this particular steel framed strueture is an
exceüent Supplement to the stresses found by the British Buüding Research

x) See "Preliminary Publication" — voir «Publication Pröliminaire» — siehe
«Vorbericht», p. 433, 467, 479, 493.



262 d.h.lee III a 5

Station with the Government offices in WhitehaU a few years back. In both
cases the stresses found are on the whole lower than would have been expected
by ordinary calculations, particularly so as regards the hve load. However, it
would be of interest if the authors could explain the comparatively large
initial stress mentioned of 3 tons per square inch caused in erection and by
welding.

Referring to the paper by Messrs. Wright and Gooderham and in particular

to the various types of welded connections used in recent tier buüding
frames in Canada, there would seem much to favour the type of detaü shown
by Fig. 5, not only for the advantages mentioned by the authors on page 499,
but also because excessively large negative moments can be prevented, which
might for example be due to relative settlement of foundations or to increased
stiffness of some parts of the strueture by composite action or even by relative
axial strains in columns. The writer dealt briefly with this matter from the
point of view of safety in connections in "Engineering News Record" May 14th
1959. Nevertheless on foundations in which relative settlement is not to be
expected as in the case of the tower frame shown by Fig. 7 on page 501, such
objections might not be of much consequence.

The writer would like to know if the authors agree that the ideal steel
strueture would be one in which a beam can be lowered into position and be

immediately safe against being hit accidentaüy. It is assumed that the long
web cleats shown on Fig. 8 is the alternative needed in that case because of
desire to avoid a landing cleat and a safety chp near the top of the beam
connection which would have only needed one bolt.

Summary

The author gives some remarks on the papers III a 2,5, 6,7. (Prelim. Publ.)

Resume

L'auteur fait quelques remarques concernant les contributions IIIa 2,5,
6, 7. (Publ. Prel.)

Znsammenfassung

Dieser kurze Diskussionsbeitrag enthält Bemerkungen zu den Arbeiten
IIIa 2,5,6,7. (Vorbericht.)
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Discussion - Discussion - Diskussion

Two Problems Relating to the Design of Framed Tier Buildings
(Pierre Dubas, nia2) *)

Deux problemes relatifs ä l'etude des portiques etages multiples
(Pierre Dubas, IIIa2Jl)

Zwei theoretische Untersuchungen an mehrstieligen Stockwerkrahmen

(Pierre Dubas, IIIa2)1)

DONOVAN H. LEE
London

The author has reminded us of the effect of change of length due to axial
forces on the moments in the members of a steel framed tier buüding; in this
case the lower 6 storeys of a future 26 storey strueture.

Wbile wind moments are one cause of differential axial strain in columns,
Variation in superimposed load is another and generaüy affects internal columns
more than external. For steel frames with conventional external walls it seems

unlikely the fuü axial strains occur in columns due to wind; the waüs take
some, even most, of the compression. With curtain walhng however, this is
not to be expected.

As the author mentions, the effect on moments in external columns due
to axial strain is greatest at the top when caused by wind force, however
in the case of internal columns moment due to ineidence of the superimposed
loading can be greatest at the top and wül never be the least there.

The columns of the authors example would shorten under füll load about
30 mm so with no load on the floors the internal columns might shorten only
some fraction of that. The writer has never seen cracks from either cause of
axial strain, and it seems reasonable to beheve the floor constructions tend to

x) See "Preliminary Publication" — voir «Publication Preliminaire» — siehe
«Vorbericht», p. 433.
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equahse the column strains, so that the authors moment diagrams Figs. 2

and 3 wül be modified for cases of stiff floors.
Of course, variable settlement of foundations could have more effect on

the moments than the strain due to either wind or incidence of loading, but
it is assumed the buüding referred to is founded on rock.

Summary

The author reminds us of the effect in steel framed tier buüdings of
conventional waüs, curtain walls, stiff floors and foundation-settlements.

Resume

Pour les portiques etages multiples, l'auteur rappeüe l'influence des parois
traditionneües, des murs-rideaux, des daües rigides et des tassements des

fondations.

Zusammenfassung

Der Autor erinnert an die Auswirkung in Stahlstockwerkrahmen von kon-
ventioneüen Wänden, Vorhangwänden, steifen Decken und Fundamentssetzungen.
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Procedes modernes dans les ossatures metalliques

Moderne Verfahren im Stahlskelettbau

Modern Procedure in Steel Skeletons

A. SCHMID
Paris

Les immeubles hauts (10/15 etages) ou tres hauts (15/20 etages) se deVe-

loppent soit pour les immeubles administratifs ä cause du prix du terrain soit
dans les immeubles d'habitations afin de permettre de menager des espaces
verts et des parcs ä voitures entre les immeubles tout en gardant une densite
de population ä l'hectare compatible avec l'economie generale du projet.

Dans ces immeubles, l'ossature metallique se justifie mais toutefois pour
lutter efficacement contre la concurrence du beton arm.6 eüe doit evoluer.

La prefabrication est un des moyens permettant de realiser des Economies
de prix de revient tout en dirninuant les delais de chantier, par contre eüe
demande generalement des engins de manutention plus puissants, car eüe

conduit ä realiser au sol avec le maximum d'outülage et de facilites des
Clements de plus en plus importants tels que: palee metallique transversale de

i"^p^ frf^-3i

v 4t

Fig. 1. Fig. 2.
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toute la hauteur d'un batiment, facade, mur de refend ou plancher completement

termines y compris leur enduit sur les 2 faces, le travaü ä la pose se

limitant ä un dispositif d'attache soude ou boulonne et ä un remphssage de

beton autour de ce dispositif d'accrochage.
Dans ces immeubles hauts et principalement dans ceux d'habitation oü

la double orientation d'un logement est generalement exigee, l'epaisseur, une
dizaine de metres au plus, est faible par rapport ä sa hauteur, les effets du
vent transversal sont tres importants et necessitent un dispositif de
contreventement bien EtudiE.

Dans ces immeubles, l'Architecte menage generalement une possibilite de

triangulation dans les plans separatifs des logements; les contreventements
trianguies sont les plus Economiques et les plus rigides, ils necessitent Evidemment

que le plancher de chaque Etage constitue une poutre horizontale
transmettant les efforts horizontaux aux plans verticaux contreventEs.

Dans les immeubles acLministratifs oü ü faut admettre une possibihtE de

modification des distributions de cloisons, ces plans triangulEs ne peuvent se

trouver qu'en certaines parties particulieres tehes que: locaux sanitaires, cages
d'escahers, gaines d'ascenseurs.

UiPS

BBSi
-¦': VS.MbWÄim

Fig. 3.

En consEquence, on voit souvent apparaitre la superposition de cadres

rigides.
La technique du plancher est Egalement influencEe par la destination de

1'immeuble.
Pour l'immeuble d'habitation, 1'insonoritE et la modicitE du prix de revient

Etant primordiales, la Solution la plus simple parait alors etre ceüe du plancher
en beton plein d'une quinzaine de centimetres d'Epaisseur ou plus Epais aUEgE

par des blocs inertes, lourds, insonores, et Economiques, les Elements de tels
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planchers pouvant Etre prEfabriquEs au sol par empüage ä l'aplomb de leur
emplacement de pose ou dans un ateher voisin.

Dans les immeubles d'habitation ne comportant qu'un sous-sol au plus, le
poids de ces planchers n'est pas tres dEfavorable car localement, ü hmite les

efforts de soulevement dans les plans contreventEs.
Par contre, dans les bätiments administratifs, il est generalement demande

au plancher de servir de passage de gaines pour divers usages, ü augmente
alors d 'Epaisseur et sa composition se comphque, souvent ü est plus lEger,
gEneralement constitue ä partir d'une töle pliEe ou emboutie.

ismws

Fig. 4.

La technique du mur-rideau qui recherche l'allegement et la rapiditE de

montage des facades est venue influencer la conception des ossatures, jusqu'ici
ces facades qui sont gEnEralement plus onEreuses ont Ete surtout appliquEes
aux bätiments administratifs; quand üs sont completement indEpendants de

l'ossature, les Architectes ont EtE conduits ä Ecarter les poteaux de la facade
donc ä laisser aux planchers des porte-ä-faux importants; dans ce cas, des

encastrements entre poteaux et poutres sont recherches pour rEaliser la con-
tinuitE des uns et des autres.

Le mur-rideau par sa legerete Evite alors de trop surcharger l'extrEmite
des consoles de planchers; au contraire, si le mur-rideau est fixE aux poteaux
de facade, ceux-ci y sont alors incorporEs et leur Ecartement est celui du
module de la facade.

Resume

Le dEveloppement des immeubles hauts ou tres hauts et celui des murs-
rideaux influent sur la conception des ossatures, l'auteur en montre quelques
exemples.
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Zusammenfassung

Die Entwicklung von hohen und überhohen Gebäuden und der Vorhangwände

beeinflußt den Entwurf der Tragskelette. Der Autor zeigt dazu einige
Beispiele.

Summary

The development of tau and even very tau buüdings and of the curtain
walls affects the conception ofthe structures. The author shows some examples.
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La securite dans le montage des immeubles hauts

Die Sicherheit bei der Montage von hohen Gebäuden (10 bis 12 Stöcke)

Safety During the Erection of Tall Buildings (10 to 12 Stories)

A. SCHMID
Paris

Pour ces immeubles de 10 ou 12 Etages, ü apparait du point de vue
Economique qu'ü y a interet ä rEaliser au sol le maximum possible de travaü
ainsi les pertes de temps, fatigue et risques d'aeeidents sont pour une partie
EvitEs.

L'ossature mEtalhque est constituEe par des palEes transversales de la
largeur du batiment, comportant chacune 3 ou 4 poteaux en profil H avec entretoises

et triangulation dEfinitive ou provisoire; ces palEes sont assemblees au
sol sur toute leur hauteur puis dressEes verticalement et assemblEes ä cehes

prEcEdemment montEes (fig. 1).

Pour les planchers, le meme principe conduit ä les rEaliser en dahes de

bEton armE par ElEment correspondant ä la maüle du batiment, mais en cou-
lant tous les ElEments d'une meme maüle au sol les uns au-dessus des autres,
une daüe formant fond de moule pour la daüe suivante; puis gräce ä un treuil
situe en haut de l'ossature ä Elever successivement toutes ces dahes et ä les

fixer ä l'ossature mEtalhque au niveau voulu et en commencant par le haut.
Ces daües ayant EtE sur leur face supErieure soigneusement lissEes ne

nEcessiteront plus aucun enduit quand eües seront montEes ä leur niveau
dEfinitif et en coulant les bandes transversales et longitudinales raecordant
deux daües voisines, le plancher sera terminE tant sur sa face supErieure que
sur sa face inferieure.

Le meme treuü de levage sert ä dresser les palEes et ä monter les daües.

II comporte genEralement 3 tambours solidaires chacun comportant un cäble
amarrE ä chacun des poteaux de la palEe ä dresser; Etant donnE la lEgeretE
des poteaux et les moments de flexion lors du dressage, cette attache est
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rEalisEe par 1'intermEdiahe d'une Elingue attachEe en des points convenable-
ment choisis, le tirage se faisant par un rEa se dEplacant sur cette Elingue.

Les 2 premieres palEes constituant le debut du montage peuvent etre montEes

par des moyens derivEs des procEdEs traditionnels, c'est-ä-dire par E1E-

ments de 3 ou 4 Etages, d'abord ä l'aide d'une grue automobile roulant au sol

puis ä l'aide d'un mät inchnable fixE dans l'ossature.
Les premiers troncons de poteaux montEs avec la grue automobüe sont

munis d'Echeües et leur montage ainsi que celui des entretoises et diagonales
les rEunissant ne prEsente pas de difficultes.

'

L-Js»

I '15-H

N"38BKHIi.Hi

«L

Fig. 1.

Le mät destinE au montage ultErieur est alors dressE avec ses 2 entretoises

en forme de T, ^4 et 5; elles sont munies de mains courantes et sont fixEes

aux 3 poteaux voisins au niveau des 3e et 4e Etages (fig. 2).

Au moyen du cabestan de la grue automobüe et d'une pouhe fixEe sur
l'entretoise B le mät est remontE de 3 etages en couhssant dans les entretoises

A et B formant guide.
Des haubans fixEs ä la tete du mät sont attachEs ä des treuils.
Avec le crochet de service du mät, l'entretoise B est descendue pour reposer
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sur l'entretoise A, le mät peut alors par le jeu des haubans etre inclinE dans
toutes les directions et effectuer le montage de tous les ElEments sur 3 ou 4

Etages (fig. 3). Ces 2 premieres palEes sont munies de toutes les barres d'entre-
toisement et de triangulation nEcessaires ä leur stabihtE, eües sont munies des

Echehes de chantier avec leurs paliers et garde-corps. Cette premiere travEe

Fig. 2. M&t de montage. Position
de depart.

Fig. 3. Mat de montage haubane
et mis en service.
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contreventEe sur toutes ses faces permettra le montage ultErieur des autres
travEes avec le minimum de haubans ou autre engin de securite.

Le meme mät de montage, apres avoir montE tous les troncons de ces 2 palees,
sert ä monter sur le sommet de cette ossature, le treuü ä 3 ou 4 tambours
solidaires qui en premier heu va servir ä monter les daües de plancher des

premieres maüles; ces daües ont EtE coulEes au sol par superposition, elles

sont soulevEes par leurs quatre angles par les pieces sceUEes dans ces dalles

qui serviront ä les fixer aux poteaux et mises en place en commencant par le

niveau le plus ElevE; pour Eviter tout accrochage au cours de la montee, un
monteur est placE ä chaque angle, ü surveüle la montEe qui se fait ä une
vitesse assez lente 3 cm par seconde pour une daüe pesant environ 6 tonnes

(%• 4).

^ÖSÖnSP*^

Hill 1
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Fig. 4.

Pour assurer la securitE de ces monteurs en cas de rupture d'un organe
entrainant la chute de la dalle, ceux-ci sont par leur ceinture de sEcuritE

attachEs ä un treuü ä chquet manceuvrE de la plateforme du treuü au für et
ä mesure de la montEe de la daüe de plancher.

Toutes les daües de la premiere travEe Etant posEes, ü est facüe d'accEder
ä tous les Etages, les Echeües provisoires Etant ä proximitE immEdiate de ces

planchers.
La 3e palee est alors prEparee au sol avec ses entretoises et triangulations

provisoires, eile est attacb.Ee aux cäbles du treuü supErieur, et munie des

pieces de liaison provisoires de la tete des poteaux.
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La palee est dressEe comme ü a Ete dit prEcEdemment, fixee par les entretoises

provisoires ä la tete des poteaux des travees montees prEcEdemment,
ce travail s'effectuant sans risque, l'assemblage etant ä executer ä proximite
immediate de la plateforme du treuü supErieur.

Pour permettre l'assemblage des autres entretoises, la plateforme du treuü
comporte 2 potences accessibles avec Echelons et mains-courantes et supportant

chacune un echafaudage volant permettant ä 2 monteurs d'acceder aux
diffErents niveaux des poteaux, ces monteurs sont bien placEs pour detacher
les cäbles ayant servi ä dresser les palEes (fig. 5).

^Mra

-

Fig. 5.

Toutes les haisons Etant Etabhes, le treuü superieur qui est muni de galets
est dEplacE d'une travee, ü roule sur les entretoises supErieures de la charpente,
il est amene en position de levage des daües et les dalles sont montees comme
nous 1'avons vu prEcEdemment et le montage continue avec la palEe suivante
et ainsi de suite.

Les pieces d'appui sceUEes dans les daües sont soudEes sur les supports
fixEs aux poteaux afin de constituer avec l'ensemble des dalles un plan rigide,
qui sera consohdE par le coulage en bEton des bandes existantes entre les daües.

Afin de reduire le dElai de construction, les pües de daües sont coulees

pendant l'usinage de la charpente mEtalhque. A cet effet, un premier troncon
de poteau d'une hauteur de 2 ä 3 m (un peu plus que la hauteur de l'empilage
de daües ä constituer) est mis prealablement en place et c'est sur ce premier
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ElEment et apres coulage des daües que la palEe sera dressEe. Pour que la
rotation s'effectue oorrectement, un dispositif de charniere est fixE aux poteaux,
il Evite tout risque de dEplacement au cours du levage de la palEe.

Des le montage des premieres daües, 1'acces des ouvriers est en tous points
facüe et sans danger malgrE la hauteur de tels immeubles (30 ä 40 m).

Resume

Dans les immeubles hauts (10 Etages environ) le montage de la charpente
doit etre Economique et exempt de danger pour le personnel; l'auteur dEcrit
un procEde employE.

Zusammenfassung

Der Autor beschreibt ein beim Bau von hohen Gebäuden (ca. 10

Stockwerken) angewendetes Verfahren, um die Skelettmontage wirtschaftlich, aber
auch gefahrlos für die Ausführenden zu gestalten.

Summary

The author describes a new procedure for the erection of the steel skeleton
of tau buüdings (about 10 stories high), that has to be economic and without
danger for the erecting staff.
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Erection and Aeeident Prevention on Tier Buildings *)

Methodes de montage pour les ossatures metalliques des bätiments ä etages multiples

Montage-Verfahren bei großen Stockwerkrahmen aus Stahl

"WILLIAM G. RAPP
Asst. to General Manager of Erection, Bethlehem Steel Company, Bethlehem Pa., U.S.A.
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Fig. 1. Guy derrick consists essen-
tially of boom, mast, falls for
raising or lowering boom and load,
and guys to hold mast upright.

Fig. 2. An unloading or sorting
yard is necessary for most efficient
tier building erection.

Fig. 3. A ramp is often needed at
the site when foundation is
considerably below ground level.
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*).Supplement to "Preliminary Pubhcation" IIIc 1, page 539.
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Fig. 4. Use of a crane is advisable to unload tools
and equipment, and then to assemble and set up
guy derrick.

Fig. 5. As steel is delivered, derricks distribute the
individual pieces safely about the area, beneath
their final locations in the strueture.
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Fig. 6. Tiers are usually two floors but the
top tier can be three floors to eliminate
one derrick jump.

Fig. 7. To jump guy derrick, boom is
separated from mast, guyed as a pole to
lift mast to upper floor. Mast then picks
boom up to itself.
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Fig. 8. Two smaller guy derricks are often more efficient for a large area than one derrick
with longer boom and mast.

Fig. 9. Two lighter capacity derricks together can pick a few heavy pieces and erect the
balance of the strueture more efficiently than one, heavy rig.

Fig. 10. Erecting trusses completely assembled on the working floor, ehminates falsework.

Fig. 11. Steel is erected from the perimeter in towards the derrick which is then jumped
to the top of the last steel erected.
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Fig. 12. A clearly drawn,
uneomplicated erection
diagram aids in safe,
efficient, economical erection.
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Fig. 13. With several
derricks erecting, stag-
gering the time of jumping

results in better
dehvery of steel. Working
floors should be completely

planked for safety.
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Fig. 14. Stiffleg derricks
are sometimes used as
travelers to erect heavy
steel below street level,
then setting up guy
derricks for the upper,
lighter strueture.
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Fig. 15. With guy
derricks, entire floors are
available for construct-
ing walls and floors close
behind the erectors.
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Fig. 16. Low tier-build-
ings are sometimes erected

with crawler cranes
or truck cranes.
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Fig. 17. Safety meetings
should be held regularly,
and safe Operations
result in efficient and
economical production.
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Llways inspect scaffoldsand
FLOATS BEFÖgE GETTlNG
ON THEM. AND MAKE SURE
THAT ALL LINES ARE
PROPERLY TlEK*t
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Fig. 18. Safety Codes and posters — serious
or humorous — remind the men to work
safely.

Summary

Photographs are presented to ülustrate and clarify original paper to show
erection practices on large steel-framed tier buüdings.

Resume

Les prEsentes photographies ülustrent la contribution parue dans la «Pubhcation

prEliminaire»; eües montrent des procedEs de montage pour les ossatures
metalliques des bätiments ä Etages multiples.

Zusammenfassung

Die vorgelegten Photographien, die den ursprünglichen Beitrag ülustrie-
ren und veranschaulichen soüen, zeigen Montage-Verfahren bei großen
Stockwerkrahmen aus Stahl.



Discussion libre - Freie Diskussion - Free Discussion

Strengthening a Steel Column with Initial Stress (<Xq) by Means of Steel

of a Superior Grade

Renforcement d'une colonne metallique, sollicitee par des contraintes initiales (a0),
ä l'aide d'un acier de resistance plus Hevee

Verstärkung einer durch eine Grundspannung (a0) beanspruchten Stahlstütze mit
einem Stahl höherer Festigkeit

JOHAN F. BÖHMER
tekn. lic., Kjessler & Mannersträle AB, Bridge department, Stockholm, Sweden

The usual design practice on allowable stresses can hardly be used in this
case and may give rise to uneconomical dimensions because ofthe initial stress.
The computation is therefore based on the theory of plasticity considering
directly the safety of the strueture.

Primary yielding of the initiaüy stressed steel is unimportant, and the
safety factor must be related either to repeated yielding or complete failure.

L?a5 7

l 1

A0 » Original ssction wfNt ffff 1

i 0*t*Q**
aA • Additional sechon, wlrh Orl ]

Ev. Initial stress für A.-O, J lg. 1.
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Three factors make the problem comphcated: Initial stress, the difference

in steel grade and buckhng.
We first ignore buckhng and regard the column as being in tension. See

the stress-strain diagram Fig. 1.

When loaded up to the ultimate carrying capacity and then unloaded, the
stress for AA wül foüow 0—3-0; for A0 with initial stress o-0 it wül foüow
1-2-7-8 and for no initial stress 0-2-5-6. After primary yielding the initial
stress has vanished.

The safety factors are:

against primary yielding: sx (1 —) ——, (1 a)
\ ay2/ anom

against repeated yielding: s2= v (lb)

1+^fSi a
against complete failure: s3

° °?2 ——. (lc)
1 J anom+ Ao

Eq. (lc) gives the relation between the two safety factors S2 and S3. The
question which of them that is to be taken as the nominal safety factor is not
important for this discussion, and in any case the difference is not great.

For the Swedish steel grade SIS 1310 (o-„2 2200) reinforced by SIS 1510

(ayX 3100) and 4p=l, s2/s3 0,83.

The Exact Method

For the combined section (A0+AA) we introduce the "average yield stress"

A0crV2+AAavx
Aa+AA

(2)

buckhng is now taken into account. The critical stress is determined partly
by the pure elastic buckhng stress oe and partly by the yield stress oy. Purely
elastic buckhng is independent of the steel grade and is determined by the
slenderness ratio.

The effect of varying av while the section remains constant is seen in Fig. 2.

The connection between ae, ay and a^. is given by among others Aas-
Jakobsen and Dtjtheil. According to Dutheix we have x):

n*E 4.8 it2 E
* A2 ' IO5

TT E
av-^r- (3)

x) Dutheix's Eq. (3) is based on assumptions as to initial curvature of the column,
and the nominal safety factor can therefore be chosen a constant independent of slenderness

ratio.
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By inserting ay from (2) in (3) we get the corresponding critical stress (the
indexes (~) have been ommitted) and the critical load is given by:

Pcr ocr(Aü+AA). (4)

The exact method is not very practical because of the quadratic Eq. (3).

r-izoiO,-^-fZ. GYf'XO0
r*> -\ 1

IIP 20 ¦ »• 33,50

Fig. 2. Fig. 3.

The Approximate Method

For the total section in yielding we have

Pv A0ary2 + A AayX {A'Q + AA)ayX:

where °"l/2A' — A v and (Aq + AA)
>y\

(5)

is the reduced area. Consequently the critical stress for the higher grade can
be used.

This stress is taken from some curve or specification based on Eq. (3) for
the actual steel grade and the critical load is given by:

Pcr {A'^AA)aerX. (6)

In order to compare the two methods, a numerical example is given below.

Numerical Example

A rolled steel joist INP 20 is reinforced with 2 plates — 120.10 as shown

Fig. 3. The original section is assumed to have a very low yield stress and is
to be reinforced by steel SIS 1310.
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a) Exact method

Slenderness ratio A 60

°"l/2 0.7, A'0 33.5-0.7 23.5
'yl

the reduced area: A'0 +A.4 23.5 + 24.0 47.5; the average yield stress

47.5A^+AA
v A0+AA vl 57.5

Dtjtheil's Eq. (3) gives with 0-^ 1819 and A 60

2200 1819.

and
aa 1575

P„ 1575-57.5 90562.

b) Approximate method

A'0+AA 47.5.

According to the appropriate curve based on Dtjtheil's Eq. (3) we have for

2200 and A 60"yl
a„ 1762

Pcr= 1762-47.5 83695,

the difference is 6867 kg i. e. 7,6 % on the safe side.

In Table 1 below, PCT has been calculated also for A= 100 and 140. When
A -»¦ 0 the methods give the same result; when A -*¦ oo, o-^. —»- o-e and the error
inP%>v-^ae(A0-A'0).

Table 1. Per according to exact and approximate method.

Slenderness

ratio
A

Exact method Approx. method Difference

"er Ao + AA Per "er A'0 + AA Per Jkg ^ %

60
100
140

1575
960
593

57,5
57,5
57,5

90562
55200
34098

1762
1091
645

47,5
47,5
47,5

83695
51823
30638

6867
3377
3460

7,6
6,1

10,2

AA

Notations

original cross section of steel column (with the lower steel grade),

reduced original cross section =.40—I,
additional reinforcing cross section (with the higher steel grade),
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SX,S2, S3 safety factors against primary yielding, repeated yielding and com¬

plete faüure,
P„ ultimate (critical) load in compression,
Py ultimate tensile load,
a0 initial stress of steel column (stress in A0),

ay yield stress,

ay\ yield stress oi AA,
°V 2 yield stress of A0,
o-nom aüowable stress for the combined section (A0+AA),
ÖL average yield stress for the combined section,

are purely elastic buckhng stress I -Tg-),

ag, ultimate (critical) stress in compression (e. g. ÖL,),

acrl ultimate (critical) stress in compression; the higher steel grade,
A slenderness ratio -?\.

Summary

Using the theory of plasticity as a bases, formulae are developed for the
safety factors against repeated yielding and complete failure. Two methods
for calculating the carrying capacity of a reinforced column are developed,
one exact and one approximate. The approximate method gives values always
on the safe side as demonstrated in a numerical example.

Resume

En se basant sur la theorie de la plasticite, l'auteur developpe des formules
servant ä determiner le coefficient de securite' pour des sollicitations r6p6t£es
depassant la hrnite elastique et le coefficient de securite' ä la rupture.

II s'agit de deux methodes: l'une exacte, l'autre approximative, qui
permettent de calculer la charge de rupture d'une colonne renforcee. L'exemple
numerique montre que la methode approximative donne des valeurs appro-
chees par defaut; la securite reeüe est donc superieure.

Zusammenfassung

Mittels der Plastizitätstheorie wurden die Sicherheitsfaktoren für wiederholtes

Fließen und für die Tragfähigkeit gefunden. Es wurden zwei Verfahren,
ein exaktes und ein angenähertes, für die Traglastberechnung einer verstärkten

Säule entwickelt. Das Näherungsverfahren gibt Werte auf der sicheren
Seite, wie aus dem Zahlenbeispiel hervorgeht.
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Zum Traglastverfahren

On the Plastic Design

Sur la mithode de l'equilibre plastique

F. STÜSSI

Prof. Dr., Präsident der IVBH, ETH, Zürich

Herr Prof. Dr. G. Winter weist in seinem Generalreferat eingehend auf die
zunehmende Bedeutung hin, die dem Traglastverfahren heute in Amerika und
England beigemessen wird; in diesen Ländern ist für gewisse Bauteüe eine

Bemessung nach dem Traglastverfahren erlaubt.
Analoge Tendenzen zeigten sich vor etwa dreißig Jahren auch in

Mitteleuropa, besonders im deutschen Sprachgebiet und die Fragen der plastischen
Bemessungsmethoden fanden damals aügemeinstes Interesse. Es sei mir gestattet,

hier auf Untersuchungen und Versuche hinzuweisen, die Dr. C. F.
Kollbrunner und ich vor etwa einem Viertel]ahrhundert ausgeführt haben1).
Untersucht wurden durchlaufende Balken über drei Felder, bei denen das
Mittelfeld l2 durch eine Einzeüast P belastet wurde (Fig. 1). Varüert wurde
die Spannweite lx der Seitenfelder; als Vergleichsgrundlage wurden auch
einfache Balken der Spannweite l2 unter der Einzeüast P untersucht.

^ 3"_a_ a.
WMW

3-

Fig. 1.

x) F. Stüssi und C. F. Kollbrunner: Beitrag zum Traglastverfahren. «Die Bau-
teohnik» 1935, H. 21.
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Nach der elastischen Theorie statisch unbestimmter Systeme betragen die

Stützenmomente X des durchlaufenden Balkens nach Fig. 1 (unter
Vernachlässigung von Schubverformung und Stützensenkungen):

X - if0 -aJf0;
4ZX-|-6Z

da hier das Feldmoment M,

M (l-a)Mn=(l PL

maßgebend ist, beträgt somit die Tragfähigkeit P des durchlaufenden Balkens

P--1-P
1 —a

wenn wir mit P0 die Tragfähigkeit des einfachen Balkens bezeichnen. Nach
der Theorie des Momentenausgleichs (Traglastverfahren) müßte dagegen

P 2P0

sein. Fig. 2 zeigt die damals gefundenen Versuchsergebnisse; die Traglast des

froß/oj'yerfä/ii'c'n^
ZW

SEfc
I 1

H^
»" i

^

i-«

Fig. 2.

durchlaufenden Trägers erreicht niemals den doppelten Wert der Traglast des

einfachen Balkens; dies ist auch aus Stetigkeitsgründen zu erwarten, denn die

Traglast kann bei langen Seitenfeldern lx, a -> 0, nicht plötzlich von 2 P0 auf
P0 absinken. Der Momentenausgleich ist nicht voüständig; wohl zeigt sich
nach Erreichen der Fheßgrenze unter der Last P eine deuthche Tendenz gegen
diesen Ausgleich hin, aber nur solange, als die Stützenquerschnitte noch nicht
bis zur Fheßgrenze beansprucht sind (Fig. 3).

Unsere Versuche wurden anschließend von Prof. Maier-Leibnttz in
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Stuttgart in größerem Maßstab wiederholt2) und das wesenthche Ergebnis,
daß kein vollständiger Momentenausgleich eintrete, ist dabei eindeutig bestätigt

worden.
Über diese Ergebnisse wurde am Berliner Kongreß 1936 der IVBH

eingehend diskutiert, auch außerhalb der offizieüen Arbeitssitzungen. Man hat
damals erkannt, daß statisch unbestimmte Tragwerke bei einer Bemessung
nach dem Traglastverfahren eine kleinere Sicherheit aufweisen als statisch
bestimmte Vergleichstragwerke, und diese Verkleinerung der Sicherheit muß,
bei der großen Verantwortung für Menschenleben und Sachwerte, die der
Konstrukteur zu tragen hat, abgelehnt werden. Es ist denn auch nach 1936
mindestens im deutschen Sprachgebiet rasch recht stül geworden um diese

Bemühungen um eine «plastische Bemessung» im Stahlbau.

M,
y II

i //y*7*
X

Y
.Ulli
o«J/7
+ W//I

i

Y>

Momeotetmiio

Gr 1,-11,
ifttm

f

1

Fig. 3.

\ t P int i

Ich habe vor einigen Jahren unsere früheren Versuche wieder aufgenommen

und auch auf wiederholte Belastung (Ursprungsbelastung) ausgedehnt3).
Dabei zeigte sich zwischen 10* und IO5 Lastwechseln eine rasche Angleichung
an die nach der Elastizitätstheorie zu erwartenden Werte der Bruchlasten
(Fig. 4).

Seit dem zweiten Weltkrieg wird das Traglastverfahren wieder erneut
propagiert, und zwar vor aüem in England und Amerika, aber auch in den Ländern

des Ostblocks. Soweit ich feststehen kann, kommen diese Vorschläge
jedoch diesmal nicht aus den Kreisen der Konstruktionspraxis, sondern
vielmehr von Vertretern der theoretischen Mechanik. Es ist wahrscheinlich nützlich,

die Standpunkte von mechanischer Theorie und Konstruktionspraxis im
Gebiet der aügemeinen Plastizitätstheorie einander gegenüberzustehen: die

*) H. Maier-Leibnitz: Versuche zur weiteren Klärung der Frage der tatsächlichen
Tragfähigkeit durchlaufender Träger aus Baustahl. «Der Stahlbau» 1936, H. 20.

s) F. Stüssi: Theorie und Praxis im Stahlbau. Zweite Schweiz. Stahlbautagung,
Zürich 1956. Mitteilungen der TKVSB, H. 16.
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theoretische Mechanik führt hier als eine der grundlegenden Voraussetzungen
die Volumenkonstanz unter plastischen Formänderungsanteüen ein. Unsere
eingehenden Versuche an Prüfkörpern aus Stahl und Leichtmetall zeigen
eindeutig, daß die auf Grund der Volumenkonstanz berechneten Querdehnungen
ey theor. für Beanspruchungen ax deuthch von den gemessenen Werten ey
abweichen (Fig. 5).

Traglostyerrahren

t&

&•»

Fig. 4.

t, -6

t*

lt ^ tt^
\ \

\\
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at

62

\

j

Fig. 5.

Die theoretische Mechanik hat selbstverständlich das Recht, sich durch
Definition (z. B. Volumenkonstanz, voüer Momentenausgleich u. a.) ideahsierte
Werkstoffe und Bauelemente zu schaffen und theoretisch zu untersuchen. Sie
hat aber nicht das Recht, die Folgerungen aus solchen idealisierten
Untersuchungen der Konstruktionspraxis als Bemessungsregeln vorzuschreiben. Der
Konstrukteur ist gezwungen, mit den wirklichen Baustoffen zu arbeiten und
er hat auch die volle Verantwortung für seine Bauwerke zu übernehmen. Von
dieser Verantwortung kann ihn niemand entlasten, auch die theoretische
Mechanik nicht.
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Die Einführung des Traglastverfahrens in die Bemessungspraxis würde
nicht nur eine Überschätzung der Sicherheit in bezug auf Festigkeit und
Stabilität bedeuten, sondern auch einen wesenthchen Rückschritt gegenüber
der glücklicherweise heute vorherrschenden Tendenz, der Beurteüung unserer
durch zeithch veränderhche Belastungen beanspruchten Tragwerke nicht die
Ergebnisse eines einmaligen statischen Versuchs, sondern das wirkliche
Dauerverhalten der Baustoffe zu Grunde zu legen. Erfreulicherweise mehren sich
heute doch wieder die Stimmen erfahrener Fachleute, die vor der Anwendung
des Traglastverfahrens warnen, wie etwa Herr Prof. Dr. L. Stabilini, 4) und
Herr Prof. Dr. K. Sattler6) hat kürzlich gezeigt, daß, mindestens für unsere
Verhältnisse, die Anwendung des Traglastverfahrens auch häufig nicht auf die
wirtschaftlichsten Lösungen führt.

Zusammenfassung

Es wird auf frühere Versuche hingewiesen, die zeigen, daß der beim
Traglastverfahren vorausgesetzte Momentenausgleich nur teüweise eintritt. Das

Traglastverfahren überschätzt somit die Sicherheit und ist deshalb als
Bemessungsgrundlage im Stahlbau abzulehnen.

Summary

Tests carried out several years ago show that the moments in a continuous
beam do not become completely equahsed, contrary to the assumption made
in the method of plastic equihbrium. Consequently, this procedure overesti-
mates the degree of safety and should therefore not be used as a basis for
determining dimensions.

Resume

Des essais, executes ü y a dejä plusieurs annees, montrent que les moments
dans une poutre continue ne s'egalisent pas completement, contrairement ä

ce que suppose la mefhode de l'equilibre plastique. Ce procede surestime par
consequent la securite' et ne devrait donc pas etre utüis4 comme base du
dimensionnement.

4) L. Stabilini: Die Plastizität und der Bauingenieur. «Der Bauingenieur» 1960, H. 6.

6) K. Sattler: Über die sinnvolle Berechnung zur Konstruktion. «Stahlbautagung
Berlin 1960», Veröffentlichungen des Deutschen Stahlbauverbandes, H. 14.
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Nouvelles regles pour le calcul en plasticite des ossatures en acier doux
en Belgique

Einführung von Normen für die plastische Berechnung von Stahlstabwerken in
Belgien

New Belgian Standards for Plastic Design in Steel Frameworks

CH. MASSONNET

Liege

Dans son Rapport general, le Professeur Winter a note comme developpement

important depuis le dernier Congres de l'AIPC que la Grande-Bretagne
et les Etats-Unis avaient adopte le calcul en plasticite des ossatures en acier
doux.

Puis-je ajouter que cette methode est egalement sur le point d'ßtre adoptee
en Belgique. Une Commission Nationale dont l'auteur etait le rapporteur a
elabore des regles qui ont 6t6 transmises ä lTnstitut Beige de Normahsation.
Ce projet est ä l'enquete pubhque depuis de 1er octobre 1960, et a 6t6 adopte,
moyennant quelques modifications, le 31 debembre 1960.

Les regles beiges fönt de tres larges emprunts aux regles de 1'American
Institute of Steel Construction, mais en different par deux modifications
importantes. La premiere se rapporte aux deformations prises par la strueture
dans le stade de ruine. Au cours de la discussion hbre, Monsieur le President
Stüssi a rappele les resultats de ses experiences entreprises avec Monsieur
Kollbrunner sur des poutres continues et montee" que dans certains cas
exceptionnels, la charge-hmite d'une strueture ne pourrait pas etre effective-
ment atteinte.

Pour se preinunir contre ce danger tres r£el, les regles beiges stipulent que
les fleches de la strueture ä la ruine ne peuvent pas depasser deux pour cent
de la portee des elöments correspondants. Si cette condition n'est pas remphe,
on doit adopter comme charge de ruine la valeur (reduite) pour laquehe la
condition de fleche ci-dessus est strictement atteinte.

L'opinion des techniciens beiges est que cette precaution, jointe aux regles
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qui preinunissent contre le danger de deversement, suffisent pour se mettre
ä l'abri des cas exceptionnels mis en Evidence par MM. Stüssi et
Kollbrunner. Cette meme limitation de la fleche ä la ruine a pour resultat d'eviter,
dans les structures courantes, que des rotules plastiques ne se forment sous
des charges de service et garantit par consequent un comportement de la
construction parfaitement elastique en service.

Le second point sur lequel les regles beiges different des regles americaines
est le dimensionnement des barres soumises au flambement. Nous avons
trouve necessaire de tenir compte du danger de flambement lateral par flexion
et torsion, alors que le Reglement americain ne considere que le flambement
par exces de flexion dans le plan de sollicitation.

Le Professeur Winter a egalement mentionne, dans son rapport general,
que de grands progres avaient ete räahses dans le domaine des phenomenes
d'instabüite et que le «Column Research Councü» avait elaborä, en vue d'aider
les praticiens, un «Design Guide» contenant un resume des developpements
rebents dans ce domaine. Les developpements majeure ont ete räcemment
resumes par le professeur B. G. Johnston dans les Proceedings A.S.C.E.,
Journal of the Structural Division, avril 1960. L'un des plus importants se

rapporte ä l'influence tres considerable que les tensions residueües ont sur la
stabilite des barres courtes comprimees centriquement, ä tel point que l'intensite

de ces tensions et leur mode de repartition dans la section droite sont en
fait le prineipal facteur agissant sur la forme de la courbe o-cr=/(A) qui donne
la Variation de la tension critique de flambement avec l'elancement de la barre.
Puis-je, ä cette occasion, attirer votre attention sur le Cohoque qui s'est tenu
ä Liege le 17 juin 1960, dans le cadre du Congres de l'Institut International
de la Soudure. Les memoires presentes ä ce Cohoque ont tous mis en evidence
l'effet considerable des tensions residuelles.

En particulier, une etude signee du Professeur Louis, de l'auteur et de

trois de leurs assistants a montre qu'en modifiant la repartition des tensions
residuelles dans une poutrehe laminee ou composee soudee en deposant des
cordons de soudure sur les bords des aües ou simplement en chauffant ces
bords au chalumeau, on peut faire varier la charge critique d'une meme barre
d'eiancement 80 entre 95 tonnes et 155 tonnes.

La Commission 8 de la Convention Europeenne des Associations de la
Construction metaflique a organise un programme international de recherches
statistiques sur le comportement au flambement des barres chargees centriquement

auquel partieipent l'AUemagne, la Belgique, la France et la Yougoslavie.
Les resultats de ces recherches permettront de preciser l'effet des tensions
residueües sur la charge critique et de definir eventuellement les moyens
pratiques d'en tenir compte dans le dimensionnement des pieces.
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Resume

L'auteur Signale que la Belgique est sur le point d'admettre le calcul en

plasticite des ossatures metalliques et donne des renseignements sur le contenu
des nouveües Regles Beiges correspondantes.

Par aüleurs, ü attire l'attention sur rinfluence considerable des tensions
residuelles sur la charge critique de flambement centrique et mentionne ä ce

sujet quelques resultats de recherches non encore publiees.

Zusammenfassung

Der Verfasser macht darauf aufmerksam, daß in Belgien in Kürze die

plastische Berechnung von Stahlstabwerken angenommen wird und gibt
einige Angaben über den Inhalt der entsprechenden neuen belgischen Normen.

Weiterhin weist der Verfasser anhand einiger noch nicht veröffentlichter
Versuchsergebnisse auf den bedeutenden Einfluß von Restspannungen auf die

kritische Last bei zentrischem Knicken hin.

Summary

The author points out that Belgium is about to adopt the calculation of
steel frameworks on the basis of their plastic behaviour and gives some
information regarding the content of the corresponding new Belgian Regulations.

He also draws attention to the marked effect of residual stresses on the
critical buckhng load and indicates some of the results of researches on this
subjeet that have not yet been published.
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