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General Report

GEORGE WINTER
Prof., Ph. D., Ithaca, N.Y.

The diversity of contributions to the Theme of Steel Framed Buildings 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 structure, the problem
of fire proofing, and others.



204 G. WINTER ITT
I. Structural Design

In the Preliminary General Report it has been emphasized in some detail
that the question of frame instability (side-sway buckling) is becoming
increasingly important. This is so because of two simultaneous tendencies. On
the one hand, the reduction in dead loads achieved with modern wall and
floor construction, as well as improved methods of design, analysis, and
construction have resulted in much lighter steel frames than were current,
say, in the 1930. The resulting greater slenderness of the columns makes
buckling phenomena more important than before. It can be predicted that
this tendency will 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 range of strengths. On the other hand,
the present-day light curtain walls and partitions contribute little, if anything,
toward the lateral stability of the structure, 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 wall bracing
greatly accentuates the problem of lateral buckling.

Prof. GOLDBERG s discussion represents a further contribution to this topic.
Its urgency is illustrated by the following significant quotation from that
contribution: “Calculations made upon some recently designed building frames
for the sidesway mode of buckling 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.
MEercHANT and A. H. SALEM in the Preliminary Publication, 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 realistic
methods of analysis, or else decidedly unsafe situations may result.

The substance of Prof. GOLDBERG’s contribution is concerned with struc-
tures which are braced against side-sway not by the stiffness of the frame
itself, but by shear walls, truss bracing, or other special vertical bracing
systems. Methods are shown for calculating the minimum stiffness so that
such bracing systems will prevent side-sway buckling. Once such lateral
instability is prevented, the only remaining buckling mode is that in which
the two ends of each column do not move laterally with respect to one another;
this mode results in much larger buckling 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 similar problems of lateral bracing [1]1). In that paper

1) References p. 211.
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the type of bracing required to prevent side-sway buckling, and analyzed by
Mr. GOLDBERG, has been called “‘full bracing’’. The rigidity required for full
bracing of an ideally aligned frame subject to vertical loads only can be
designated by k;;. It is this value which is analyzed by Mr. GoLpBERG. On
the other hand, any real member or frame is affected by inevitable defects of
alignment, straightness, etc., and by the further possibility of transverse loads
from wind and other sources. It is shown in [1] that the actual rigidity %,
which is required to prevent sidesway buckling in the presence of these ine-
vitable factors, is larger than k,; and can be computed if these factors are
known or reasonably assumed. It follows 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 func-
tion of these bracing systems to resist definite horizontal forces, chiefly wind
loads, and it is for these loads that such bracing is chiefly designed. It seems
likely for most buildings of significant height that a bracing system adequate
to resist wind and other horizontal forces will be more than adequate to resist
side-sway buckling, 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 k;; obtained from Mr. GOLDBERG’s and similar calculations,
then it becomes necessary to enter upon a second order analysis for deter-
mining that actual rigidity which is required to prevent side-sway failure due
to the combined action of the buckling tendency from vertical loads plus the
lateral deflections produced by wind and other horizontal loads. It will then
be found that k,,, for these actual conditions exceeds k;; by very considerable
amounts.

Mr. H. Beck elaborates on Mr. P. DuBas’ investigation of the effect of
axial shortening on moments in tier building frames. He analyzes a cantilever
Vierendeel frame as representing the action of a building 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. BOouMER 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 availability 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 eco-
nomical 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. BoaMER’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 subject to bending moments.

A
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¢ Fig. 1. Types of stress-strain diagrams.
S
A: Sharp-yielding (annealed steel)
P-y g
B: Gradual-yielding (with residual stresses)
Strain &

Mr. BoaMER’s contribution is a convincing example of a situation where
elastic calculations would be entirely misleading, and where a rational and
realistic analysis can be achieved only by including the effects of the plastic
properties of steel. The writer would merely like to add the following obser-
vations to Mr. BOHMER’s ingenious method. It is assumed in this method that
the column strength curve o, vs. A is of a type determinded by presumptive
initial curvature, such as in DuTHEIL’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 range 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 rolled shapes these are caused by the
cooling process, in welded members by the residual temperature stresses, and
in cold-formed members by the localized 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. THURLIMANN [2], from tests carried out at Lehigh University,
reports the following ratios for o,,/o, for columns with slenderness ratio A = 90,
made of standard mild structural steel: annealed WEF shapes —0.9, riveted
I-section —0.85, as-rolled WF shape —0.75, welded I-section —0.60. This is
a dramatic illustration 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. BOEMER is carried out by welding, it is practically certain that the
resulting cooling stresses will affect the effective stress-strain curve of both
materials, the I-shaped core as well as the reinforcing plates in a manner
similar to the quoted figures. This remark by no means invalidates the basic
concept of Mr. BOEMER’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 negligible,
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 full continuity, but do develop
moments which are sufficiently large to make their utilization economically
attractive. This method of design has not found wide application, primarily
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. MaveH
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 establish by full
scale frame testing whether the analysis so obtained gives results which are
adequately realistic.

II. Erection

Mr. Scamip describes French developments toward lightweight, pre-
fabricated floors and curtain walls similar to, but not entirely identical with
those in the U.S.A., which were discussed in the Preliminary General Report
and described in detail in the Preliminary Publication by Mr. KRAPFENBAUER
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 “lift 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 building 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. ScaMID’s procedure
the individual slabs are of smaller size, each supported only by four columns
at the corners. This makes possible the relatively simple lifting and mounting
procedure described by the contributor, and apparently enables this type of
construction to be used for buildings as high as twelve stories. It might be
added that under favorable conditions the American lift slab method has been
used for apartment buildings 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
structure of this kind in Ann Arbor, Michigan [7], and was lifted by 36 elec-
tronically controlled, 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 certainly
unusual and requires skillful erection procedures and careful checking of
erection stresses. While space limitations will generally prevent this method
from being used in crowded city conditions, it seems to have considerable
possibilities 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 illustrated 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 economically appropriate.

The problems and methods of wind bracing described by Mr. ScaMip also
parallel those discussed in the Preliminary Publication. Clearly, regardless
of country, the same problems arise and similar solutions present themselves
for structures of similar type.

III. Fire Protection

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

Both in the field of structural safety and in that of fire protection, there
exists certain objective information of a basic nature. Thus if a structure 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 structure and to determine the so-called safety factor inherent
in the design. Likewise, from numerous fire tests and other information. for a
structure 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
inaccuracies affect internal stresses, design calculations are only approximate
since they are based on certain idealizing assumptions, and consequences o f
structural failures, in terms of loss of life and property, vary over a wide
range. Some of these influences can be evaluated statistically and their results
incorporated in a probabilistic concept of structural safety. For others, engi-
neering judgement must be used because either the necessary data for statisti-
cal treatment are not available or because the factors themselves are of a
non-statistical nature. — In a similar 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 available; the actual
efficacy 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 range as those of structural failures.

It would seem, therefore, that a probabilistic approach, tempered by
engineering judgement applied to the non-statistical features of the problem,
is equally appropriate in the field of fire safety as it is in the field of structural
safety. It is no accident that the point system of evaluating fire protection,
as proposed in the contributions by Mr. Bout 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
subjectivity and tend to produce greater uniformity. They result in definite
numbers which characterize the given situation. One should not forget, how-
ever, 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 probabilistic significance as have quantities of known
statistical distribution, such as certain materials properties, load intensities,
etc. Point or rating systems are basically numerical codifications of engi-
neering judgement based on so-called common sense. When this limitation 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 all industrial countries. They have
developed somewhat earlier in the U.S.A. where the tall building, from 15 to
40 stories and more, has been the normal metropolitan structure 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 revolu-
tion in functional and structural aspects; again with some differences in speed
of development, the features of this revolution are similar in the various
countries.

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

Structurally, the demand for economy and speed of erection has resulted
in the preponderant use of prefabrication, not only of the elements of struc-
tural framing, but also of floors, walls, partitions, and other units. In the
course of these developments, lightweight construction has replaced the tra-
ditional, heavy installations, with corresponding savings in time, and in cost
of framing and foundations. New connection methods, welding and high
strength bolting, have all but eliminated riveting. New approaches to fire
protection have further intensified the trend toward weight reduction. Demands
for internal flexibility have led to large column spacings and often to complete
elimination of interior columns.

Reduction in dead load, lightening 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 buckling, 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 struc-
tural performance under load, as distinct 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-walled, coldformed steel members, to research on frame stability and on
the ultimate strength of steel 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 live loads,
both vertical and horizontal, becomes of increasing importance. The degree
of safety of a structure 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 live 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 fully effective, must be
supplemented by corresponding investigations on conditions of loading.

2. The immediate effects of the above mentioned, large-scale research
undertakings have all too often been limited to the countries where the research
was done. This has retarded development and led to superfluous duplication
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. All too often, however, such cross fertilization is
absent.

Here is an area in which the I.A.B.S.E. could provide increased service.
This would consist in the systematic publication of summary articles, that is,
of papers which review and summarize in a systematic manner new develop-
ments in a specific country and field. Precedents for this are the papers by
Mr. SteriNa and by Mr. Rapp which were written on the specific request
of President Stirss1. Other examples are those of [2] and [5]. In this manner
the Congresses as well as the annual Publications could be of increased assis-
tance to the openminded and unprejudiced reader who wishes to utilize new
technological developments regardless of national origin.
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Rapport général

La diversité des contributions au théme 111, concernant les ossatures métal-
liques, reflete bien la diversité des exigences et des connaissances techniques
dont seule la combinaison permet de réaliser des ossatures satisfaisantes. De
cette diversité, 1’étude statique n’est que l'un des aspects. Il convient que
quelques autres aspects au moins du probléme apparaissent dans la discussion,
par exemple les particularités fonctionnelles et économiques (par opposition au
point de vue statique) des parois, planchers et toitures, I'influence des procédés
de montage sur le colit d’un ouvrage, le probleme de la protection contre
I'incendie et d’autres encore.

I. Etude et calcul des ossatures

Dans la « Publication Préliminaire», j’ai souligné a diverses reprises I'impor-
tance croissante du probléme de l'instabilité des portiques (flambage par
déplacement latéral). Deux tendances simultanées sont ici en cause. La dimi-
nution du poids mort, due a l'utilisation de parois et de planchers modernes,
ainsi que des méthodes améliorées d’étude, de calcul et de construction, d’une
part, permettent de réaliser des ossatures métalliques bien plus légéres que
celles courantes vers 1930, par exemple. Il en résulte un plus grand élancement
des poteaux, ce qui accroit 'importance des phénomeénes de flambage. Il est
a prévoir que cette tendance s’accentuera lorsque l'on utilisera de l'acier a
haute résistance pour des ossatures méme peu importantes. Aux Ktats-Unis,
cette évolution vient de se manifester avec la récente introduction de plusieurs
nouvelles nuances d’acier, couvrant un important domaine de résistance. Les
cloisons et murs-rideaux légers actuels, d’autre part, comparés aux anciens
types de murs lourds trés rigides, ne contribuent que peu, ou pas du tout, a
augmenter la stabilité latérale de I'ossature. Cette évolution simultanée vers
des poteaux plus élancés et une diminution de l'effet de contreventement des
parois ne peut qu'augmenter considérablement I'importance du probleme du
flambement latéral.
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Le mémoire de M. le professeur GOLDBERG apporte une nouvelle contri-
bution & I’étude de ce probleme. L’urgence en est illustrée par la citation sui-
vante, extraite de I’article en question: «Le calcul au flambement par déplace-
ment latéral de quelques ossatures récemment projetées a montré que la
longueur de flambement d'un poteau pouvait atteindre la hauteur de trois
étages. Ce résultat différe totalement de I'hypothése de I’étage unique qui a
été, jusqu’a présent, une base de dimensionnement commode et, semble-t-il,
appropriée.» Dans leur mémoire paru dans la «Publication Préliminaire» et
cité dans le rapport général, MM. W. MErcHANT et A. H. SALEM avaient donné
des indications semblables. De toute évidence, il est donc indispensable de
remplacer les procédés usuels de dimensionnement des poteaux, procédés qui
n’envisageaient pas la possibilité d’un déplacement des nceuds, par des métho-
des de calcul plus poussées et tenant mieux compte des données réelles; sinon,
la sécurité pourra étre nettement insuffisante dans certains cas.

En substance, ’article de M. GOLDBERG traite d’ossatures dont la stabilité
latérale est assurée, non par la rigidité propre des portiques, mails par des
voiles verticaux, des contreventements triangulés ou d’autres contrevente-
ments spéciaux, disposés dans des plans verticaux. Pour ces systémes de
contreventement, l’auteur expose des procédés permettant de calculer la
rigidité minimum apte & prévenir un flambement par déplacement latéral. Ce
danger une fois écarté, la seule forme de flambage a craindre est celle pour
laquelle les tétes des poteaux ne se déplacent pas latéralement I'une par rapport
a l'autre, forme de flambage a laquelle correspondent des charges critiques
bien plus élevées que pour un flambage latéral.

En réfléchissant & 'importance du mémoire de M. GOLDBERG pour le
dimensionnement, deux remarques s’'imposent, fondées sur un récent article
du rapporteur traitant de problémes similaires relatifs au contreventement
latéral des ossatures (réf. 1)1). Dans cet article, le type de contreventement
apte & prévenir un flambement latéral et analysé par M. GOLDBERG était
appelé «contreventement total» (full bracing). Désignons par k;; la rigidité
minimum qui assure le «contreventement total» d'un portique idéalement
parfait et soumis uniquement a des efforts verticaux: c’est la valeur déterminée
par M. GoLDBERG. En réalité toute piéce, ou portique, présente inévitablement
des imperfections géométriques et de structure; de plus, elle peut étre sollicitée
par des charges transversales dues au vent ou a d’autres causes. L’article pré-
cité (réf. 1) montre que la rigidité k,,, effective, apte a prévenir un flambage
latéral lorsque l'on tient compte de ces facteurs inévitables, est plus grande
que k;4; elle peut étre calculée pour autant que ces facteurs soient connus ou
estimés de fagon plausible. Les criteres de M. GOLDBERG représentent donc
des limites inférieures quant a la rigidité au cisaillement nécessaire de ces
contreventements et il faut prévoir des rigidités supérieures dans nos ouvrages.

1) Voir & la fin du texte anglais, p. 211.
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N’oublions pas, d’autre part, quun contreventement est essentiellement

destiné a reprendre des efforts horizontaux bien définis, spécialement ceux
dus au vent, et que ce sont surtout ces efforts qui en déterminent le dimen-
sionnement. Pour la plupart des immeubles élevés, il est probable qu’un contre-
ventement capable de reprendre les efforts dus au vent et aux autres charges
horizontales assurera sans autre la stabilité latérale de 1'ossature, pour autant
que chaque portique soit lié aux voiles de contreventement par les planchers
habituels, formant des plans rigides. Toutefois, pour un contreventement pré-
sentant une rigidité effective ne dépassant que peu la valeur k;; calculée
d’aprés M. GOLDBERG ou des théories analogues, ¢’est par un calcul du second
ordre qu’il conviendra de déterminer la rigidité effective minimum apte a
prévenir une instabilité latérale sous I'influence combinée d’'une tendance au
flambage, due aux efforts verticaux, et des déplacements latéraux provoqués
par le vent et les autres charges horizontales. Dans ce cas, la valeur de
dépassera considérablement celle de £,.
M. H. Becg, partant du mémoire de M. P. Dusas relatif a I'influence des
déformations dues aux efforts axiaux sur les sollicitations des portiques étagés
multiples, étudie une poutre en console Vierendeel, systéme représentant un
portique d’immeuble soumis aux charges du vent; il montre que I'influence
des déformations axiales est d’autant plus marquée que le rapport de la
rigidité de la traverse a celle des poteaux est plus élevé et que 'immeuble
comprend plus d’étages. Puisque cette influence est particulierement sensible
pour les poteaux élancés, il faut se demander si un autre facteur, généralement
négligé, ne joue pas un réle aussi grand ou méme plus important: il s’agit de
la perte de rigidité effective des poteaux due a leurs efforts axiaux et de
I’'augmentation des déformations et des moments sous I'effet du vent qui en
résulte, par rapport aux valeurs calculées en négligeant ce facteur.

M. BOHMER traite un probléme d’un intérét pratique considérable, celui
de la résistance d'un poteau renforcé par des semelles dont le matériau présente
une résistance supérieure a celle du poteau primitif. Le probléme, a vrai dire,
ne se limite pas a ce seul cas. Comme on dispose maintenant, ainsi que nous
I’'avons déja indiqué, d’aciers présentant des résistances plus variées, on cons-
truit actuellement des ossatures comportant plusieurs nuances d’acier, déter-
minées selon les fonctions de la piéce considérée. Pour des éléments qui doivent
étre avant tout rigides, par exemple des poteaux tres élancés, le matériau le
plus économique est évidemment un acier doux peu cotiteux. Lorsque la limite
élastique est déterminante, par contre, un acier & haute résistance sera indiqué.
Dans ce méme ordre d’idée, on a réalisé dernierement des poutres & ame pleine
pour des ponts de grande portée en utilisant une gamme de différents aciers
dans la méme poutre maitresse, c’est-a-dire des aciers doux dans les régions
peu sollicitées proches des points d’inflexion et des aciers & plus haute résis-
tance, spécialement pour les membrures, dans les régions trés sollicitées. Par
analogie, il est donc possible que I'idée de M. BOHMER, qui consiste a augmenter
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la résistance d’un poteau en renforcant des profilés I ou a larges ailes par des
semelles réalisées en acier a haute résistance, s’avere économique non seulement
lorsqu’il s’agit de renforcer aprés coup des ossatures existantes, mais aussi
pour l’étude d’ossatures nouvelles, spécialement lorsque les poteaux sont
également soumis & des moments de flexion.

Le mémoire de M. BOHMER est un exemple convaincant d'un cas pour
lequel le calcul élastique conduirait & un résultat erroné; une étude rationnelle
et réaliste doit dans ce cas tenir compte des propriétés plastiques de l'acier.
En ce qui concerne la méthode ingénieuse présentée par M. BOHMER, le rap-
porteur aimerait ajouter les remarques suivantes. On admet dans cette méthode
que la courbe de flambage o, =f(A) est du type déterminé en supposant des
imperfections initiales, comme le fait la méthode DuTHEIL et d’autres encore.
Tl s’ensuit que le renforcement d’un poteau a I'aide d’éléments en acier a haute
résistance changerait les ordonnées mais non I'allure de la courbe de flambe-
ment. Des recherches de grande envergure (réf. 2, 3, 4, 5, 6) entreprises ces der-
niéres années ont cependant montré que l'allure des diagrammes de flambe-
ment, dans le domaine des élancements moyens et petits, ne dépend pas
d’excentricités initiales fictives ou admises mais bien de I'influence des tensions
résiduelles, réelles et mesurables. Dans les poutrelles laminées, elles sont dues
au processus de refroidissement; dans les piéces soudées, aux contraintes de
retrait et dans les profilés formés a froid, aux effets locaux de I’écrouissage.
Ces facteurs ont pour effet principal de modifier le diagramme effectif con-
trainte-allongement du matériau de 'élément; ce diagramme ne présente plus
un raccordement brusque entre le domaine de HoOKE et le palier d’écoulement
comme l’acier recuit (fig. 1, diagramme A)?), mais un raccordement progressif
du type B. Il en résulte une diminution du module effectif et, en conséquence,
la courbe de flambage s’écarte de I’hyperbole d’EULER dans le domaine des
élancements moyens et petits. M. THURLIMANN, lors d’essais effectués a 1'Uni-
versité de Lehigh, a trouvé, pour des poteaux en acier doux présentant un
élancement A =90, les rapports suivants entre la contrainte critique o,, et la
limite élastique: poutrelles laminées a larges ailes, apres recuit —0,9; poteau I,
composé rivé —0,85; poutrelles laminées & larges ailes, non traitées —0,75;
poteau I, composé soudé —0,60. Cela montre bien l'influence de I'intensité
des tensions résiduelles et ne saurait étre expliqué par l'une quelconque des
théories admettant des fleches ou des excentricités initiales. Si donc le ren-
forcement envisagé par M. BOEMER est réalisé par soudure, il est presque cer-
tain que les contraintes de retrait modifieront comme indiqué & la figure 1 le
diagramme effectif contrainte-allongement des deux matériaux, c’est-a-dire
du profilé I et des semelles de renfort. Cela n’infirme en aucune fagon la con-
ception fondamentale de 'étude de M. BOHMER. Il s’agit simplement de sou-
ligner I'importance d’un facteur supplémentaire qui peut influencer sensible-

2) Voir page 206,
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ment la résistance au flambement réelle de poteaux renforcés de cette
maniere.

En plus des attaches courantes, sans résistance appréciable a la flexion,
et des attaches parfaitement rigides, utilisées lorsque I'on désire obtenir une
continuité totale, élastique ou plastique, les attaches semi-rigides ont fait
I'objet, ces derniers temps, d’'importantes recherches. Elles ne permettent pas
de réaliser une continuité totale mais elles peuvent supporter un moment assez
grand pour que leur utilisation s’avere économique. Ce procédé n’a guére été
utilisé en pratique, principalement pour deux raisons: d’une part, chaque type
et modele d’attache a ses propres caractéristiques moment-rotation, que l'on
est obligé de connaitre pour en tenir compte dans le calcul; il faut done dis-
poser d’un grand nombre de résultats expérimentaux. Les complications dans
le calcul résultant de cette continuité partielle, d’autre part, sont importantes
et prennent du temps. Le professeur L. C. MAUGH propose un procédé expéri-
mental simple permettant de déterminer la relation moment-rotation de tous
les types d’attache qu’il est prévu d’utiliser dans un ouvrage. Il rend ensuite
linéaire cette relation en réalité fortement non linéaire et I'introduit dans une
méthode des déformations modifiée. Il serait souhaitable que ’on contréle, a

I’aide d’essais en vraie grandeur, si les résultats de ce calcul correspondent a
la réalité.

II. Montage

M. Scamip décrit I’évolution qui s’est produite en France dans le domaine
des planchers préfabriqués légers et des murs-rideaux; il s’agit d’éléments
semblables, mais non identiques aux réalisations américaines discutées dans le
Rapport Général préliminaire et traitées en détail par M. KRAPFENBAUER et
M. SteTiNA dans la «Publication Préliminaire». Le principe décrit par M.
SCcHMID, qui consiste a couler au sol une pile de dalles puis & les monter au
niveau voulu, ressemble au procédé «lift slab», utilisé avec succes aux Etats-
Unis durant de longues années. Il existe cependant des différences. Selon la
méthode américaine, on coule et on léve en une piéce des dalles de beaucoup
plus grandes dimensions, couvrant souvent toute la surface de 'immeuble et
supportées par un nombre quelconque de poteaux. Ceci demande des poteaux
autostables et une grande précision dans les opérations de levage, exécutées
a 'aide de vérins disposés dans chaque poteau et agissant simultanément.
Aussi cette méthode ne s’est avérée pratique que pour des immeubles peu
élevés. Le procédé décrit par M. ScHMID, par contre, comporte des éléments
de plancher de dimensions réduites, reposant uniquement sur quatre poteaux, un
a chaque angle. Cela permet le levage et le montage relativement simples décrits
par 'auteur; on peut ainsi employer cette méthode pour des immeubles allant
jusqu’a douze étages. Ajoutons cependant que, dans des conditions favorables, le
procédé «lift slaby a été utilisé pour des immeubles d’habitation comportant jus-



(8]
o
~1

RAPPORT GENERAL

qu’a 12 et 14 étages. Dans le dernier batiment de ce type (réf. 7), & Ann Arbor
(Michigan), chaque dalle couvrait toute la surface de plancher (65,5m x 21 m),
en une piéce; elle a été levée a 'aide de 36 vérins agissant simultanément et
controlés électroniquement.

L’assemblage au sol des palées de l'ossature sur toute leur hauteur puis
leur mise en place par dressage, comme le décrit M. ScaMID, est un procédé
certainement peu commun, qui demande un montage bien mené et un contrdle
soigneux des contraintes de montage. Dans nos centres urbains encombrés, le
manque de place empéchera généralement de recourir a cette méthode; elle
pourra par contre trouver de nombreuses applications quand ces restrictions
n’existent pas. Lors du montage des deux premiéres palées, le mat inclinable
qui sert alternativement de fleche et de mat présente quelques ressemblances
avec le «derrick haubané grimpant» («jumping guy derrick») décrit par M.
RAPP et qui est représenté dans ses remarquables photographies. Ce derrick
est probablement plus simple & manceuvrer et permet une plus grande précision,
ce qui est indiqué lorsque tout le montage est réalisé & ’aide de cet engin. Le
mat décrit par M. ScHMID, par contre, ne sert qu’a monter les deux premiéres
palées et, pour cet emploi restreint, cet engin simple mais relativement peu
commode est probablement économique.

Les problémes et les procédés de contreventement décrits par M. ScHMID
sont analogues & ceux qui ont déja été discutés dans la «Publication Préli-
minaire». Ceci montre bien que, dans tous les pays, les mémes problémes se
posent et sont résolus de facon semblable pour des types d’ossature similaires.

II1. Protection contre I’incendie

Dans sa conception, le probléme de la protection contre I'incendie a bien
des points en commun avec le probléme de la sécurité des ouvrages. Ces simili-
tudes apparaissent trés nettement lorsque I'on examine les contributions de
M. C. F. KoLLBRUNNER et de M. P. Bout dans la «Publication Préliminaire»
et dans le «Rapport Final».

Dans les deux cas, qu’il s’agisse de la sécurité des ouvrages ou de la pro-
tection contre I'incendie, il existe certaines données objectives de base. Il est
ainsi possible, au moins dans les cas simples, de calculer avec une précision
remarquable la résistance effective d’un ouvrage et de déterminer le facteur
dit de sécurité inhérent au projet, cela pour autant que 'ouvrage soit réalisé
conformément aux plans d’exécution, en utilisant un matériau dont les pro-
priétés exactes sont connues, et qu’il soit soumis effectivement aux charges
admises dans le calcul. De facon analogue, en se fondant sur les résultats de
nombreux essais au feu et d’autres données, on peut prévoir assez justement
le comportement au feu d’un ouvrage et exprimer de fagon définie sa sécurité
a 'incendie, cela pour un ouvrage présentant une résistance au feu bien déter-
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minée et pour lequel on connait exactement le pourcentage des matiéres
combustibles et le diagramme temps-température.

D’autre part, en ce qui concerne la sécurité des ouvrages, un grand nombre
de facteurs importants sont de caractére incertain et au mieux statistique.
Les propriétés des matériaux présentent une dispersion considérable; les
charges effectives différent en grandeur et méme en nature de celles admises
dans le calcul; des imprécisions dans la construction, humainement inévitables,
influent sur les tensions internes: les calculs ne sont qu’approchés, puisqu’ils
sont fondés sur certaines hypotheses simplificatrices; la ruine d'un ouvrage
enfin entraine, en ce qui concerne les pertes en vies humaines et en biens
matériels, des conséquences fort variables. Certaines influences peuvent étre
évaluées de facon statistique et on peut tenir compte de ces résultats par une
conception probabiliste de la sécurité. Pour d’autres facteurs, c’est au bon
sens de l'ingénieur a intervenir lorsqu’il n’existe pas de données permettant
d’établir une statistique ou que les facteurs eux-mémes ne sont pas de carac-
tére statistique. — De facon analogue, en ce qui concerne le probléme de la
sécurité au feu, il existe des facteurs semblables qui, eux aussi, sont de carac-
tére incertain et au mieux statistique. Comme le fait remarquer M. KoLr-
BRUNNER, dans les incendies réels les diagrammes temps-température varient
fortement et ne correspondent pas aux diagrammes-types, tirés des essais; le
pourcentage effectif de matiéres combustibles varie également et seules des
données statistiques sont disponibles, lorsqu’il en existe; I'efficacité réelle des
mesures de protection contre l'incendie dépend de nombreux facteurs alé-
atoires dont 'influence ne ressort pas des essais au feu; enfin, les dommages
résultant d’un incendie varient dans un domaine aussi grand que ceux dus
a 'effondrement d’un ouvrage.

Il semblerait donc quune méthode probabiliste, tempérée — en ce qui
concerne les facteurs de caractére non-statistique — par le bon sens de 1'ingé-
nieur, soit aussi bien indiquée dans le domaine de la sécurité aux incendies que
dans celui de la sécurité des ouvrages. Ce n’est pas par hasard que le systéme
de classification par points, proposé par M. Boug et M. KOLLBRUNNER pour
servir a I’évaluation du danger d’incendie, est apparenté au systéme de taxa-
tion, servant a déterminer la sécurité des ouvrages, préconisé par '« Institution
of Structural Engineers» de Londres (réf. 8). Ces systémes de classification par
points ou de taxation présentent un avantage incontesté: réduire les influences
subjectives et tendre a réaliser une uniformité plus grande. On obtient des
chiffres bien définis qui caractérisent la situation donnée. Il ne faut cependant
pas oublier que ces chiffres n’ont ni le méme degré de validité que des grandeurs
objectivement mesurables, comme les contraintes, les déformations, ete., ni la
méme importance, du point de vue probabiliste, que des grandeurs dont on
connait la répartition statistique, comme certaines propriétés des matériaux,
certaines intensités de charge, etc. Ces systémes de classification par points ou
de taxation sont au fond une codification numérique du bon sens de I'ingénieur,
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fondé lui-méme sur le sens commun. Pour autant que l'on tienne compte de
cette restriction et que l'on ne considére pas ces systémes comme la vérité
objective, ils sont d’'un avantage incontestable et représentent une étape
valable dans la recherche de méthodes plus réalistes et plus uniformes.

IV. Conclusions et recommandations

Les conditions sociales et économiques qui poussent a construire des ossa-
tures étagées multiples sont les mémes dans tous les pays industriels. Elles
sont apparues plus tét aux Etats-Unis, pays ol les immeubles élevés, compor-
tant de 15 a 40 étages et plus, sont le type métropolitain normal depuis des dé-
cennies, mais une évolution semblable se manifeste maintenant presque partout.
En méme temps, depuis la seconde guerre mondiale, ce type de batiment a subi
une révolution mineure du point de vue fonctionnel et constructif; les carac-
téristiques de cette révolution, a part la rapidité de sa propagation, ont été
les mémes dans les divers pays.

D™un point de vue, la nature fonctionnelle de ces batiments a changé et
continue d’évoluer. Alors qu’auparavant ils servaient essentiellement & fournir
un abri et que leur forme et leur disposition restaient pratiquement les mémes
durant toute leur vie, ces immeubles deviennent maintenant des machines de
plus en plus compliquées, largement adaptées a leurs fonctions individuelles
et présentant une élasticité et des possibilités d’adaptation maxima.

Du point de vue constructif, les exigences économiques et la nécessité d'un
montage rapide se sont traduites par une utilisation prépondérante de la pré-
fabrication, non seulement pour les éléments de 1'ossature mais aussi pour les
planchers, les parois, les cloisons et autres éléments. Au cours de cette évolution,
la construction légére a remplacé les installations lourdes traditionnelles, ce
qui a permis de gagner du temps et de réduire le coit des fondations et de
I'ossature. De nouveaux moyens d’assemblage, la soudure et les boulons a
haute résistance, ont pratiquement éliminé le rivetage. De nouveaux développe-
ments dans le domaine de la protection contre I'incendie ont encore intensifié
cette évolution vers une réduction du poids mort. L’exigence d'une grande
élasticité intérieure a conduit a augmenter l'espacement des poteaux et,
souvent, a supprimer les poteaux intérieurs.

Cette diminution du poids mort, I'allégement des cadres et la faible rigidité
des murs-rideaux et des cloisons flexibles ont accru I'importance du probleme
de la reprise des efforts horizontaux dus au vent, aux tremblements de terre,
etc. En ce qui concerne la stabilité de ces immeubles, le lambage par déplace-
ment latéral prend une importance toujours croissante, alors qu’il était d'usage
de ne pas en tenir compte dans le calcul classique des poteaux. D’autres pro-
cédés d’étude et de calcul mettent ’accent sur la résistance effective et le
comportement véritable de ’ouvrage chargé, par opposition au calcul formel,
purement élastique.
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En bonne partie, ces progreés n’ont été rendus possibles que grace a des
recherches étendues et systématiques, a grande échelle. Pensons au comporte-
ment des assemblages réalisés par soudure ou par des boulons & haute résis-
tance, au développement d’éléments métalliques minces, formés a froid, aux
recherches relatives a linstabilité des cadres et a la résistance limite des
ouvrages métalliques (souvent assez faussement appelé «calcul en plasticitéy),
aux procédés de protection contre 'incendie et a leurs effets, etc. A cet égard,
deux recommandations s’imposent:

1. La diminution spectaculaire du poids mort a augmenté I'importance des
surcharges, tant verticales qu’horizontales. Le degré de sécurité d'un ouvrage
dépend intimement du degré d’exactitude de notre connaissance des charges.
A mon avis, il est nécessaire d’entreprendre un effort concerté afin de déter-
miner, par des mesures directes et un dépouillement statistique, 'intensité et
la répartition des surcharges, y compris les efforts du vent, qui agissent sur
les immeubles élevés. Les grands efforts déployés dans le domaine de la déter-
mination des contraintes, des déformations et de la résistance des ouvrages ne
porteront tous leurs fruits que lorsqu’ils seront complétés par des recherches
correspondantes dans le domaine des conditions de charge.

2. Les recherches entreprises & grande échelle dont nous venons de parler
n’ont trop souvent été suivies de résultats effectifs que dans les pays ou elles
avaient été effectuées. Cela a retardé I’évolution et a conduit a des répétitions
superflues. Il est certain que la tradition et les conditions spécifiques empéchent
souvent de transplanter sans changement des progres techniques d’un pays
a l'autre. Cependant, une connaissance plus compléte de ces progrés est dans
I'intérét de tous. C’est ainsi que les Etats-Unis, avant d’amorcer leur propre
évolution, ont tiré grand profit des recherches systématiques entreprises en
Europe dans le domaine du béton précontraint. Trop souvent, toutefois, cet
enrichissement réciproque ne se produit pas.

(C’est 1a un domaine dans lequel ’AIPC pourrait rendre de plus grands
services encore. Il s’agirait de publier régulierement des articles condensés,
c’est-a-dire des communications qui analysent et résument systématiquement
les progrés nouveaux réalisés dans un certain pays et dans un domaine déter-
miné. Les contributions de M. STeETINA et M. Rapp, écrites a la demande
expresse de Monsieur le Président Stiissi, en sont un précédent; d’autres
exemples, les articles 2 et 5 en référence. De cette fagon, les congres et les
publications annuelles pourraient rendre de plus grands services au lecteur,
sans préjugés et d'un esprit ouvert, qui désire tirer profit des récents progres
techniques, sans se soucier de leur pays d’origine.
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Generalbericht

Die Verschiedenheit der Beitrage zum Thema der Stahlskelettbauweise ist
ein direkter Widerschein der Verschiedenheit der bautechnischen Bediirfnisse
und Kenntnisse, die fiir ein befriedigendes Bauwerk dieses Typs kombiniert
werden miissen. Bei dieser Vielfalt umfalt der statische Entwurf nur einen
beschrinkten Bereich. Es ist nur natiirlich, dafl mindestens einige der anderen
Bereiche in diese Diskussion eingreifen, wie z. B. die funktionellen und wirt-
schaftlichen (im Gegensatz zu den statischen) Aspekte von Wand-, Boden-
und Dachkonstruktionen, die Auswirkung von Montagemethoden auf die
Wirtschaftlichkeit des Bauwerkes, das Problem der Feuerverhiitung und
anderes mehr.

I. Statischer Entwurf

Im Generalreferat des «Vorberichtes» wurde in einigen Punkten betont,
daBl das Problem der Rahmeninstabilitat (seitliches Ausknicken) immer wich-
tiger wird. Dies ergibt sich aus zwei gleichzeitig auftretenden Tendenzen.
Einerseits fiihrt 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 Stahl-
skeletten, als solche, wie sie zum Beispiel in den dreiliger Jahren erstellt
wurden. Dadurch, daf} die Stiitzen so viel schlanker werden, spielen Knick-
erscheinungen eine immer entscheidendere Rolle. Es lait sich voraussehen,
daf} diese Tendenz noch durch die Verwendung von Stidhlen hoherer Festigkeit
fiir normale Konstruktionen eine Beschleunigung erfahren wird. Diese Ent-
wicklung hat jetzt eben in den USA begonnen mit der vor kurzem erfolgten
Einfiihrung von verschiedenen Baustidhlen mit einem beachtlichen Festigkeits-
bereich. Andererseits tragen die heutigen leichten Vorhang- und Trennwinde
wenig oder gar nichts fiir die seitliche Stabilitit eines Bauwerkes bei, im
Gegensatz zu der viel hoheren Steifigkeit der &lteren, schwereren Wandtypen.
Eindeutig ergibt sich aus dieser gleichzeitigen Entwicklung zu schlankeren
Stiitzen und verminderter Wandversteifung ein starkes Hervortreten des
Problems der seitlichen Steifigkeit.

Der Diskussionsbeitrag von Prof. GoLpBeEBe behandelt ebenso diesen
Gegenstand, dessen Wichtigkeit veranschaulicht wird durch folgende Aussage
in dieser Abhandlung: «Berechnungen fiir die seitliche Knickform an einigen
vor kurzem entworfenen Gebduderahmen zeigen, dall die Knicklinge bis
zu drei Stockwerken hoch sein kann. Dies weicht weit ab von der 1-Stockwerk-
Annahme, die bis anhin eine bequeme und scheinbar berechtigte Entwurfs-
grundlage war.» Diese Angabe stimmt voll iiberein mit derjenigen von W.
MEercHANT und A. H. SALEM im « Vorbericht», die auch im Generalreferat Ein-
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gang gefunden hat. Es ist dies eine klare Warnung, da die iiblichen Metho-
den der Stiitzenberechnung, die die Mdglichkeit einer seitlichen Bewegung
vernachlissigten, durch verfeinerte und der Wirklichkeit besser angepalite
Berechnungsmethoden ersetzt werden miissen, wenn nicht eindeutig geféihrliche
Situationen entstehen sollen.

In seinem Beitrag behandelt Prof. GoLDBERG Tragsysteme, die gegen seit-
liches Ausknicken nicht durch die eigene Rahmensteifigkeit, sondern durch
schubfeste Winde, Fachwerkverbinde oder andere besondere senkrechte Ver-
binde gesichert sind. Es werden einige Methoden erliutert zur Berechnung
der minimalen Steifigkeit, damit ein solches Versteifungssystem das seitliche
Ausknicken verhindert. Wenn die Gefahr der seitlichen Instabilitit gebannt
ist, bleibt nur diejenige Knickform, bei welcher die beiden Enden jeder Stiitze
sich nicht gegenseitig verschieben; diese Knickform ergibt aber viel hohere
kritische Lasten als das seitliche Ausweichen.

Bei der Betrachtung der Bedeutung des Beitrags von J. E. GoLpBERG fiir
die Entwurfspraxis sind noch zwei Bemerkungen anzubringen, die beide von
einer kiirzlich erschienenen Publikation des Verfassers iiber déhnliche Probleme
der seitlichen Aussteifung ausgehen [1]1). In dieser Publikation wurde der
Aussteifungstyp, der das seitliche Ausknicken verhindern soll und von Gorp-
BERG untersucht wurde, «volle Aussteifung» (full bracing) genannt. Die not-
wendige Steifigkeit fiir die volle Aussteifung eines Rahmens mit idealer
Achsenzentrierung unter alleinigen Vertikallasten kann mit £;; bezeichnet
werden. Dies ist der von GOLDBERG untersuchte Wert. Andererseits mull be-
riicksichtigt werden, dafl jedes wirkliche Tragglied und jeder reelle Rahmen
mit unvermeidbaren Fehlern in Ausrichtung, Geradheit usw. behaftet ist und
daf3 mit der weiteren Moglichkeit von Querbelastungen aus Wind- und anderen
Griinden zu rechnen ist. In der erwiahnten Schrift [1] wird gezeigt, dal} die
effektiv notwendige Steifigkeit £k,,,, die zur Vermeidung von seitlichem Aus-
knicken bei Beriicksichtigung dieser unvermeidbaren Faktoren erforderlich
ist, groBler ist als k;; und auch berechnet werden kann, wenn diese Einfliisse
bekannt sind oder in verniinftigen Grenzen vorausgesetzt werden. Aus dem
Gesagten ergibt sich, dafl die von GoLDBERG aufgestellten Kriterien effektiv
untere Grenzwerte fiir die Schubfestigkeit des Verbandes darstellen und daf
fiir wirkliche Tragwerke hohere Steifigkeiten vorgesehen werden miissen.

Andererseits mull nicht vergessen werden, dafl es die primdre Funktion
dieser Verbénde ist, bestimmte horizontale Lasten, hauptsidchlich Windlasten,
aufzunehmen und diese auch im wesentlichen fiir diese Kraftaufnahme ent-
worfen werden. Fiir die meisten Gebdude mit einer bedeutenden Hohe ist es
sehr wahrscheinlich, daf3 die Verbande, die fiir Wind- und andere Krifte ent-
worfen wurden, weitaus gentigen, um ein seitliches Ausknicken zu verhindern,
selbstverstindlich unter der Voraussetzung, dal die einzelnen Rahmen mit

1) Literaturangaben s. S. 112.
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den schubfesten Wianden durch die iiblichen steifen Deckenscheiben verbun-
den sind. Immerhin, sollte ein Fall auftreten, wo die effektive Steifigkeit des
Versteifungssystems nicht viel gréfer ist als der Wert %£;; von GOLDBERG oder
von #@hnlichen Berechnungen. dann wird es notwendig, auf eine Untersuchung
2. Ordnung einzugehen zur Bestimmung der wirklichen Steifigkeit, die erfor-
derlich ist, um das seitliche Ausweichen unter der Zusammenwirkung der
Knicktendenz aus den vertikalen Lasten und der seitlichen Verschiebungen,
die durch Wind und andere horizontale Lasten entstehen. zu verhindern. Der
Wert k,,,, den man unter diesen tatsichlichen Bedingungen bestimmt, wird
k;; um ein betrichtliches iibersteigen.

Herr BEck bearbeitet die Untersuchung von P. DuBas iiber die Aus-
wirkung der Axialverkiirzung auf die Momente in Stockwerkrahmen. Er unter-
sucht einen auskragenden Vierendeelrahmen als idealisierten Gebduderahmen
unter Windlast und zeigt, dafl der Einflul} der axialen Forménderung grofler
wird mit steigendem Verhiltnis von Riegelsteifigkeit zu Pfostensteifigkeit und
mit der Stockwerkzahl. Da der Einflul besonders fiir schlanke Stiitzen bedeu-
tend wird, wire es interessant zu wissen, ob nicht ein anderer, im Entwurf
meistens vernachlissigter Faktor nicht von gleicher, wenn nicht groBerer
Bedeutung wire. Dies ist der effektive Steifigkeitsverlust in den Stiitzen auf
Grund ihrer Axiallasten und die entsprechende Erhohung der Windmomente
und Durchbiegungen iiber die Werte, die man bei Vernachlissigung dieses
Faktors errechnet.

J. F. BoaMER behandelt ein Problem von bedeutendem praktischem Inter-
esse, nimlich die Festigkeit einer Stiitze, die mit Zusatzlamellen aus einem
Stahl mit hoherer Festigkeit als diejenige des Originalelements verstirkt
wird. Tatsdchlich ist dieses Problem nicht nur auf diesen Fall beschrinkt. Mit
der weiter oben erwiahnten Verbreitung von Baustihlen mit verschiedenen
Festigkeiten konnen nun Bauten errichtet werden, wo verschiedene Stéhle
kombiniert Verwendung finden je nach der Funktion, die ein bestimmtes
Tragglied oder Element erfiillen soll. Natiirlich ist fiir ein Element, dessen
priméres Erfordernis die Steifigkeit ist, wie zum Beispiel in sehr schlanken
Stiitzen, ein billiger Stahl mit niedriger Festigkeit die wirtschaftlichste Losung.
Andererseits, wo die Streckgrenze die primére Bedeutung einnimmt, sind
Stihle hoherer Festigkeit angebracht. In diesem Sinne wurden kiirzlich weit-
gespannte Vollwandtriger fiir Briicken gebaut, bei welchen, im gleichen
Haupttriger, eine ganze Reihe Stahle Verwendung fanden, d. h. Stihle niedri-
ger Festigkeit in den schwach beanspruchten Bereichen in der Nihe der
Wendepunkte und hochwertigere Stéhle, hauptsichlich fiir die Flanschen, in
den Bereichen mit hohen Momentengrenzwerten. Aus Analogie ist es mdglich,
dafl Boamers Idee der Konstruktion einer Stiitze mit hoherer Tragfiahigkeit
durch Verstiarkung eines Normal- oder Breitflanschprofils mit hochwertigen
Stahllamellen sich als wirtschaftlich erweisen diirfte, nicht nur zur nachtrig-
lichen Verstdrkung von vorhandenen Bauten, sondern auch im Entwurf von
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neuen Konstruktionen, besonders wenn die Stiitzen auch Biegemomente auf-
nehmen miissen.

Der Beitrag von J. F. BOHMER ist ein {iberzeugendes Beispiel fiir einen
Fall, wo eine elastische Berechnung absolut in die Irre fithren kann und wo
eine verniinftige und realistische Untersuchung nur durch Beriicksichtigung
der plastischen Stahleigenschaften moglich ist. Der Verfasser moéchte zur
originellen Methode von BOEMER nur noch folgende Bemerkungen hinzufiigen.
Die diesem Verfahren zu Grunde gelegte Kurve der Knickspannung oy, in
Funktion von A ergibt sich durch Annahme einer mutmaflichen Anfangs-
ausbiegung, wie z. B. DuTHEIL und andere vorgegangen sind. Daraus wiirde
sich ergeben, dafl die Verstirkung mit hochwertigeren Stidhlen nur die Ordi-
naten, aber nicht die Form der Kurven éndern wiirde. Es ergibt sich jedoch
aus umfangreichen Versuchen der letzten Jahre [2], [3]. [4], [5], [6], daB} die
Form der Knickkurven im Bereich von kleinen und mittleren Schlankheiten
nicht von gedachten oder angenommenen Anfangsexzentrizititen abhéingt,
sondern sich aus tatsidchlichen und meflbaren Eigenspannungen ergibt. In
Walzprofilen sind diese durch den Abkiihlungsvorgang, in geschweiliten Glie-
dern durch die bleibenden Temperaturspannungen und in kaltgeformten Ele-
menten durch die lokalen Auswirkungen der Kaltverformung bedingt. Die
Hauptauswirkung dieser Faktoren zeigt sich in der Verédnderung der tatsich-
lichen Spannungsdehnungskurve des Werkstoffes im Tragelement, die den
scharfen FlieBiibergang des geglithten Stahles (Fig. 12%), Kurve A) verliert
und in eine gleichmifBige FlieBkurve (Kurve B) iibergeht. Die entsprechen-
de Reduktion des vorhandenen Moduls liegt dem Abweichen der Knick-
kurve der Stiitze von der elastischen Eulerkurve im Bereiche der kleinen
und mittleren Schlankheiten zu Grunde. B. THURLIMANN [2] gibt aus Ver-
suchen, die an der Lehigh University ausgefithrt wurden, folgende Ver-
hiltnisse fir o,,/op fiir Stitzen aus normalem Baustahl mit einem Schlank-
heitsgrad A=90 an: gegliihte WF-Profile —0,9, genietete I-Profile —0,85,
gewalzte WF-Profile ohne Behandlung —0,75, geschweillite I-Querschnitte
—0,60. Dies ergibt ein dramatisches Bild des Einflusses der Grofe der Eigen-
spannungen und kann sicher nicht durch irgendwelche Knicktheorie, basierend
auf einer angenommenen Anfangskriimmung oder auf einer Exzentrizitit,
erklirt werden. Wenn nun die von Béhmer vorgesehene Verstirkung mittels
SchweiBBung ausgefiihrt wird, kann als praktisch sicher angenommen werden,
daBl die daraus hervorgehenden Schrumpfspannungen die Spannungsdeh-
nungsdiagramme beider Werkstoffe, des I-formigen Kerns wie auch der ver-
stirkenden Lamellen, analog den vorstehenden Figuren, beeinflussen werden.
Diese Bemerkung soll auf keinen Fall die Grundidee der BorMERschen Unter-
suchung abwerten, sondern nur einen weiteren Faktor betonen, der sicher
wesentlich die tatsidchliche Knickfestigkeit solcher Stiitzen mitbestimmen wird.

2) S. S. 206.
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Zusdtzlich zu den einfachen Anschliissen, deren Biegewiderstand ver-
nachliassigbar ist, und zu den absolut steifen Anschliissen, die dort verwendet
werden, wo volle elastische oder plastische Kontinuitidt erwiinscht ist. wurden
neuerdings halbsteife Verbindungen intensiv untersucht. Sie bringen nicht
volle Kontinuitat: ihr Biegewiderstand ist aber so grof3, dall ihre Ver-
wendung wirtschaftlich interessant werden kann. Diese Entwurfsmoglichkeit
hat keine weite Verbreitung gefunden, hauptsichlich aus zwei Griinden:
Einerseits hat jede Art und Grol3e einer solchen Verbindung ihre eigene Biege-
moment-Drehwinkel-Beziehung, die bekannt sein mufl, um im Entwurf be-
riicksichtigt werden zu kénnen: dies bedeutet, dal} eine gro3e Menge Versuchs-
werte zur Verfiigung stehen mull. Andererseits ist die Komplikation, die in
der Berechnung durch die teilweise vorhandene Kontinuitit eintritt, ziemlich
grofl und zeitraubend. Prof. Mavea schligt eine einfache Versuchsmethode
vor, um die Moment-Drehwinkel-Beziehung irgendeiner besonderen Verbin-
dung fiir einen bestimmten Entwurf zu erhalten. Dann linearisiert er die stark
von der Linearitit abweichende Beziehung und fiihrt sie in eine Abwandlung
der Deformationsmethode ein. Es wire wiinschenswert, durch Versuche in
wahrer GroBe herauszufinden, ob die so gefiihrte theoretische Untersuchung
hinreichend realistische Ergebnisse zeitigt.

II. Montage

A. ScamiD beschreibt die franzosische Entwicklung zu leichten, vorfabri-
zierten Decken und Vorhangwinden 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 dhnlich sind. Scamips Verfahren, einen Stof3
Betonplatten am Boden aufeinanderzubetonieren, um sie dann an ihren Be-
stimmungsort heraufzuziehen, ist dem “lift-slab’’-Verfahren dhnlich, das seit
langem und erfolgreich in den Vereinigten Staaten Verwendung findet. Jedoch
bestehen einige Unterschiede. Im amerikanischen Verfahren werden Platten
mit viel grofleren Abmessungen, die oft die ganze Deckenfliche eines Gebiu-
des erfassen und durch eine beliebige Anzahl Stiitzen getragen werden, beto-
niert und dann in einem Stiick heraufgezogen. Dies verlangt freistehende
Stiitzen und eine sehr hohe Genauigkeit wihrend des Aufzugvorganges, der
durch die gleichzeitige Arbeit einer Reihe von Pressen, je eine auf jeder Stiitze,
bewerkstelligt wird. Diese Methode hat sich darum auch meistens nur fir
wenige Stockwerke hohe Geb#dude als praktisch erwiesen. Im Gegensatz dazu
sind die Plattenelemente in Scumips Verfahren bedeutend kleiner und jede
nur von 4 Stiitzen getragen, so dal} die im genannten Beitrag beschriebene
relativ einfache Aufzugs- und Montagemethode méglich wird und sich sogar
Hohen bis zu 12 Stockwerken damit erreichen lassen. Man kann noch hinzu-
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fiigen, daf unter giinstigen Umstédnden die amerikanische “lift-slab’’-Methode
fir GroBwohnbauten bis zu 12 und 14 Stockwerke eingesetzt wurde. Im
letzten in dieser Art ausgefithrten Gebaude in Ann Arbor (Michigan) iiberdeckte
jede Betonplatte den ganzen Grundrif3 als monolithische, 65,5 21,0 messende
Einheit [7]. Der Aufzugmechanismus bestand aus 36 parallel arbeitenden
Pressen mit elektronischer Steuerung.

Der Zusammenbau von mehrstéckigen Rahmen am Boden und deren defi-
nitive Montage durch Aufziehung in die Senkrechte, wie es Scumip beschreibt,
ist sicher aulergewohnlich und verlangt geschickte Montageverfahren wie auch
sorgfiltige Uberpriifung der Montagespannungen. Im Gedringe der heutigen
Stadtkerne kommt dieses Verfahren wegen der Raumnot sicher nicht in Frage;
wo aber keine solche Einschrinkung vorhanden ist, diirfte sich ein breites
Anwendungsgebiet ergeben. Bei der Aufstellung der ersten Joche hat der
alleinige Pylon, der abwechselnd als Ausleger und als Mast dient, verschiedene
Ziige gemeinsam mit dem springenden Trossenderrick (jumping guy derrick),
den Rapp beschrieben und durch seine glinzenden Photographien illustriert
hat. Der letztere ist wahrscheinlich einfacher und genauer zu handhaben, wie
es auch angebracht ist, wenn die ganze Montage durch diesen Derrick aus-
gefiihrt wird. Hingegen fiir die Aufstellung der wenigen ersten Joche mag der
einfachere, aber etwas unhandlichere alleinige Pylon von ScHMID sich als
wirtschaftlich interessant erweisen.

Die Probleme und Verfahren der Windversteifung, die ScHMID beschreibt,
sind denjenigen, die im «Vorbericht» behandelt wurden, ebenso analog. Ein-
deutig ergeben sich bei dhnlichen Bauten in allen Léndern ahnliche Probleme,
die auch auf parallele Losungswege fiihren.

II1. Feuerschutz

KonzeptionsmiBig ist das Problem des Feuerschutzes stark mit der Trag-
werkssicherheit verwandt. Diese Ahnlichkeit tritt erst recht hervor, wenn man
die Beitrige von C. F. KoLLBRUNNER und P. Bouk im «Vor- und Schlul3-
bericht» betrachtet.

In beiden Gebieten, demjenigen der Tragwerkssicherheit wie in demjenigen
des Feuerschutzes, existieren gewisse objektive Angaben mit grundlegendem
Charakter. So ist es moglich, wenn ein Tragwerk genau nach den Entwurfs-
plinen und aus Werkstoffen mit genau bekannten Eigenschaften gebaut ist
und auch genau von den in Rechnung gefithrten Lasten beansprucht wird,
wenigstens in einfacheren Fillen mit grofer Genauigkeit die effektive Trag-
fihigkeit 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, fiir ein Gebdude
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 lifit sich mit eindeutigen Angaben die
Brandsicherheit ausdriicken.

Andererseits sind, was die Tragwerkssicherheit betrifft, eine groe Anzahl
von entscheidenden Faktoren von ungewisser und, im besten Fall, statistischer
Natur. Die Werkstoffeigenschaften variieren iiber betrichtliche Bereiche. die
tatsichlich auftretenden Lasten sind in Gréfe und sogar ihrer Art nach von
den Entwurfsannahmen verschieden, menschlich bedingte unvermeidbare
Unsorgfiltigkeiten in der Konstruktion beeinflussen die inneren Spannungen,
die Berechnungen sind nur Nédherungen, da sie auf gewissen idealisierenden
Grundlagen fuBlen, und die Folgen von Tragwerksversagen, ausgedriickt in
Verlustzahlen an Leib und Gut, variieren iiber einen sehr breiten Bereich.
Einige dieser Einfliisse konnen statistisch erfaflt werden und die Ergebnisse
konnen in eine wahrscheinlichkeitstheoretische Konzeption der Tragwerks-
sicherheit eingebaut werden. Fiir andere mull das Urteilsvermogen des Inge-
nieurs einspringen, da entweder die erforderlichen Angaben fiir eine statistische
Behandlung fehlen, oder die Faktoren selber keiner statistischen Krfassung
zuginglich sind. In dhnlicher Weise, in bezug auf Feuersicherheit, existieren
analoge Faktoren, die ebenso unsicher sind und im besten Fall statistischen
Charakter haben. Wie KoLLBRUNNER feststellt, variiert bei tatsachlichen Bran-
den die Zeit-Temperaturkurve sehr stark und weicht von der in Brandver-
suchen aufgenommenen Standardkurve ab; die tatsichlichen Brennstoff-
mengen variieren ebenso und man kann, wenn iiberhaupt, nur statistische
Angaben zusammenstellen; die tatséichliche Wirksamkeit von Feuerschutz-
mafBnahmen hidngt von einer ganzen Anzahl von zufilligen Einfliissen ab, die
in Brandversuchen gar nicht zur Geltung kommen; und iiber einen ebenso
weiten Bereich wie beim Tragwerksversagen variieren hier die Folgen eines
Brandes.

Mit diesen Uberlegungen scheint es, daf3 ein probabilistisches Verfahren,
mit dem Urteil des Ingenieurs fiir die statistisch nicht erfalbaren Seiten
des Problems erginzt, ebenso angebracht ist im Gebiet des Feuerschut-
zes wie in demjenigen der Tragwerkssicherheit. Es ist kein Zufall, dal
das Punktsystem zur Erfassung der Brandgefahr, wie es von Boux und KoLL-
BRUNNER in ihren Beitrigen vorgeschlagen wird, gewissermallen analog aus-
sieht wie das Taxierungssystem fiir Tragwerkssicherheit, das von der Insti-
tution of Structural Engineers in London [8] aufgestellt wurde. Die Vermin-
derung des subjektiven Einflusses und die Tendenz zu einer stirkeren Aus-
geglichenheit ist der sichere Vorteil eines solchen Punkt- oder Taxierungs-
systems. Es ergibt eine klare numerische Charakterisierung des vorhandenen
Falles. Immerhin darf nicht vergessen werden, daf3 solche Zahlen nicht den
gleichen Wert haben wie objektiv melbare Groflen, wie z. B. Spannungen,
Forminderungen usw. Auch haben sie nicht das gleiche wahrscheinlichkeits-
theoretische Gewicht, wie es Groflen mit bekannten statistischen Verteilungs-
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gesetzen wie z. B. gewisse Werkstoffeigenschaften, Belastungsintensititen usw.
haben. Punkt- oder Taxierungssysteme basieren auf einer numerischen Kodi-
fizierung der ingenieurmifigen Einschitzung, die sich auf den sogenannten
gesunden Menschenverstand stiitzen soll. Wenn man diese Einschrinkung
nicht vergilit und wenn diese Systeme nicht als objektive Tatsachen entgegen-
genommen werden, dann sind sie von eindeutigem Vorteil und stellen eine
wertvolle Entwicklung zu realistischeren und einheitlicheren Verfahren dar.

IV. SchluBifolgerungen und Empfehlungen

Die wirtschaftlichen und sozialen Bedingungen, die zu hohen Stockwerk-
bauten fiihren, sind in allen Lidndern gleich. Sie sind etwas frither in den USA
entstanden, wo das hohe Gebdude mit 15 bis 40 und mehr Stockwerken
seit Jahrzehnten die iibliche grofstidtische Bauform darstellte, aber fast tiberall
kann man nun die gleiche Entwicklung beobachten. Gleichzeitig hat diese
Bauform seit dem zweiten Weltkrieg eine Umwilzung in funktioneller und
konstruktiver Hinsicht erfahren; wiederum zeigt sich mit verschiedener Ge-
schwindigkeit ein dhnlicher Umwilzungsvorgang in verschiedenen Lindern.

In einer Hinsicht hat sich die funktionelle Natur dieser Bauten gedndert
und verdndert sich immer noch. Wahrend frither die primdre Funktion die-
jenige des Obdaches war und Form und Grundril praktisch wihrend der
ganzen Lebensdauer des Gebdudes konstant blieben, werden diese Hoch-
héduser heute immer kompliziertere Maschinen, die zu einem sehr hohen Grade
den individuellen Zwecken angepallt sind, die aber gleichzeitig die maximale
innere Flexibilitit und Anpassung aufweisen.

Konstruktiv fiihrte das Erfordernis von Wirtschaftlichkeit und rascher
Montage zu einer iiberragenden Verwendung der Vorfabrikation, nicht nur
fiir die Tragsystemelemente, sondern auch fir Boden, Wiinde, Trennwinde
und andere Einheiten. Im Laufe dieser Entwicklung hat die Leichtbauweise
die klassischen, schweren Einrichtungen verdringt mit entsprechender Ver-
kiirzung der Arbeitszeiten und Einsparungen an Rahmen- und Fundations-
kosten. Neue Verbindungsmethoden, Schweilen und HV-Verschraubung,
haben die Nietung fast vollstdndig verdringt. Neue Wege in der Brandver-
hiitung haben die Tendenz zur Gewichtseinsparung noch verstirkt. Die For-
derung der neueren Flexibilitdt fithrt zu groBlen Stiitzenabstinden und oft
sogar zur vollstindigen Elimination der inneren Stiitzen.

Die Verminderung des Eigengewichts, die leichteren Rahmen und die
ungeniigende Steifigkeit der flexiblen Vorhang- und Zwischenwinde geben
der Art, wie solche Gebdude zur Aufnahme von Windlasten, Erdbeben und
anderes ausgeriistet werden, eine entscheidende Bedeutung. Was die Stabilitéit
betrifft, wird das seitliche Ausknicken, das in der konventionellen Stiitzen-
entwurfspraxis vernachléssigt wurde, immer wichtiger. Neue Ansitze in Ent-
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wurf und Berechnung betonen die effektive Festigkeit und das tatséichliche
Verhalten des Tragwerkes unter der Last im Gegensatz zur formellen, rein
elastischen Spannungsberechnung.

Der Weg fiir all diese Entwicklungen wurde durch umfassende und syste-
matische Forschung auf breiter Basis geebnet. Dies betrifft das Verhalten von
geschweillten und hochfest verschraubten Verbindungen, die Entwicklung
von diinnwandigen, kaltgeformten Stahlelementen, die Forschung iiber Rah-
menstabilitit und Traglast von Stahlkonstruktionen (oft irrtiimlicherweise
«plastisches Bemessungsverfahren» genannt), die Verfahren und Wirkungen
der Feuerverhiitung 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 Sicher-
heitsgrad eines Bauwerkes ist eng verbunden mit der Genauigkeit, mit welcher
die Lasten bekannt sind. Es scheint, daf3 eine allgemeine Anstrengung gemacht
werden sollte, um durch direkte Messung und statistische Auswertung die
GrofBe und Verteilung von Nutzlasten inkl. Windlasten, die auf hohe viel-
stockige Gebidude wirken, zu bestimmen. Die riesigen Bemiihungen, die in der
Erforschung von Spannung, Dehnung und Festigkeit verausgabt wurden.
miissen, um ihre volle Wirkung zeitigen zu kénnen, durch eine entsprechende
Untersuchung der Belastungsbedingungen ergénzt werden.

2. Die direkten Auswirkungen der obgenannten grolangelegten Forschungs-
programme sind allzu oft auf die ausfithrenden Lander beschrinkt geblieben.
Dies hat die Entwicklung gebremst und verschiedentlich zu Doppelspurig-
keiten gefiihrt. Es ist natiirlich klar, daf} die Tradition wie auch besondere
Bedingungen oft die unverinderte Ubertragung von technischen Entwicklun-
gen von einem Land in das andere verunmoglichen. Immerhin wire eine ver-
tiefte Kenntnis solcher Entwicklungen fiir jedermann von Vorteil. So haben
die USA, bevor sie sich selbst damit befaBten, weitgehenden Profit aus dem
systematischen Studium der européischen Entwicklung im Vorspannbeton
gezogen. Allzu oft fehlt aber eine solche gegenseitige Befruchtung total.

Dieses ist ein Gebiet, in welchem die IVBH einen noch grofleren Dienst
erweisen konnte. Sehr wertvoll wire die regelmiflige Verdffentlichung von
zusammenfassenden Artikeln, d. h. Schriften, die in systematischer Weise einen
umfassenden Uberblick iiber die neueren Entwicklungen in bestimmten Ldn-
dern und auf bestimmten Gebieten ermoglichten. Richtungweisend sind z. B.
die Beitrige von STETINA und Rapp, die auf besonderen Wunsch von Prof.
Stirsst geschrieben wurden. Weitere solche Beispiele sind die Beitrige [2] und
[5]. Auf diese Art konnten die Kongresse wie auch die jahrlichen «Abhand-
lungen» eine groflere Unterstiitzung demjenigen Leser bieten, der aufgeschlos-
sen und unvoreingenommen die neuen technischen Entwicklungen, unge-
achtet aus welchem Herkunftsland, verwenden will.



Leere Seite
Blank page
Page vide



IIIal

On the Lateral Buckling of Multi-Story Building Frames with Shear

Bracing

Sur le flambage latéral des portiques étagés multiples munis de
contreventements (shear bracing)

Uber das seitliche Auskmwicken eines mehrstockigen Gebiudes mit Wind-
verbdnden (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 tall buildings, it is likely that questions of general instability will assume
greater importance than they have had in the past. In particular, the lurching,
sidesway or translational mode of buckling of tall buildings may demand
greater attention than it has been given in the past.

In the past, skeleton-type tall building frames have been sheathed by
rather substantial walls 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 buckling. In place of the masonry envelope which, in the past, obviated
or at least minimized the necessity for considering the translational mode of
buckling, the present architectural trend seems to be toward the use of light
and often prefabricated panels having considerably reduced shear stiffness
and hence much less effective in bracing the frame against buckling in a sides-
way 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 will always occur at lower loads than the symmetrical case.
Unbraced unsymmetrical frames will, in general, buckle in a mode involving
some lateral displacement of the joints.

When bracing is provided against lateral displacement, either in the form
of shear panels or supplementary bracing members, the critical loads for the
lurching mode of buckling are, naturally, 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 will 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 preliminary 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 buckling. For our immediate purpose it is
sufficient to consider a single column and, in order to establish the requirement
under the most severe condition, we shall first take the case corresponding to
infinitely rigid girders.

We consider a single story and we assume that the bracing force is applied
in a horizontal direction at the top of the column. This corresponds essentially
to a situation in which the bracing is in the form of a broad shear-resistant
panel in the plane of buckling, 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. Buckling 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
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where a is the arbitrary amplitude. Setting the bending strain 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

B, . 8kL
E‘ =1 +ﬁ, (1)
where P, = critical load
P, = Euler load = n*E I|L*
k = spring rate of bracing
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 line ABC. It would appear from Eq. (1)
that the critical load will increase without limit as the stiffness, k, of the
lateral bracing is increased. This, however, does not follow since, under any
circumstances if the column is not braced at intermediate points, the critical
load cannot exceed the magnitude corresponding to the buckling mode shown
in Fig. 1¢. The criterion for the latter mode is shown in Fig. 2 as the line BF.
Tt is thus seen that, in the case of very stiff girders, the column will buckle
in the lurching mode when the buckling parameter has a value less than three,
and will buckle without lateral displacement of its ends when the value of the
buckling parameter exceeds three. That is to say, the column which 1is res-
trained by very stiff girders will not buckle in the lurching mode if
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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 collection of columns in any
one story of a frame with very stiff girders laterally 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
available to each column. In particular, a lurching or translational mode
cannot develop in that story if

2
D B %ZPC (very stiff girders) (3)

provided that the condition on availability is satisfied. One may infer further
that if the lateral support is an ¢deal (but not necessarily uniform) shear beam
for the entire height of the building frame and attached only at the top and
bottom of each story, the lurching mode of buckling will not develop if the
total stiffness at each story satisfies Inequality (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 limiting
case of a frame having girders with negligible flexural stiffness. For simplicity,
we shall assume that each story segment of the multi-story column under
consideration is precisely in the same state relative to the possibility 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. Buckling 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

I)crsz
B, _kL
or -P:_ 2 (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 increas-
ing 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 will buckle in the mode shown in Fig. 3c. Thus, the line
P /P, =1 is an upper limit to the buckling 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 sup-
ports 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

k> %Z P (hinged columns) (5)

provided again that each element of lateral stiffness is directly available to
each column.
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Fig. 4. Portion of Frame in Lurching Mode.

If the premises or assumptions upon which the foregoing analyses were
based valid, the critical loads for each column segment in an actual frame
would fall in the region MHOABF of Fig. 2. However, while the curve ABF
is a reliable upper bound on the critical loads, it cannot be said that the curve
OHM is an equally reliable 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
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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
buckling modes is possible. When, in such frames, the stiffness of the bracing
is less than this value, the frame will 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 develop-
ment 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=%F,/8 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, 3#2F,/8 L, at each story but the girders
are less than infinitely rigid, the frame will tend to buckle in a “symmetrical’’
mode and the lurching mode generally will not have to be considered.

One additional point is in order and may be discussed at this time. The
line OA includes all frames, broadly speaking, for which no lateral bracing is
provided. To neglect any appreciable lateral bracing which actually may exist
is to restrict the design to the line OA when, in fact, the design may lie any-
where in the area MHOABF. In such cases, if general instability is a considera-
tion, the design may be seriously penalized as a result of neglecting the lateral
bracing.

General Method of Analysis

For more accurate determination of the critical loads in cases of moderate
stiffness of the girders, a more comprehensive approach must be employed.
The generalized 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 will be as exact as one wishes. The results will be
equally exact if the column is one of a set of identical, identically 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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Combining pertinent expressions for column moments with expressions
for girder moments into a rotational equilibrium equation for a typical joint

yields
KTC;Bn Brl—1+ [KgAn +K€+1An+l . i 6 (1 +8) ]{g] Hn +‘K'g+1 Bn+1 9!1+1

Y. .
_]{TCL'(A"_{_ ’Bn) zﬂ —Kg+l (All+1+ Bn+1) z"-ﬂl =0 ’ (7)
n n+

where K¢ is the stiffness of the girder at the top of the n-th story column, the
n+ lst story is above this girder and
5 { 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

S, = ! KS(A +Bn)(2_1i_9n"0n—l)—Pn'gi' (8)
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The shearing force in the lateral bracing system may be taken as
H,=k,yn (9)

where £k, is the spring rate of the shear panel at the n-th story.
Since the total shear at each story must be zero, or

S'n+Hn =0,
the substitution of Egs. (8) and (9) yields

K%’(AII + Bl’)) (01‘! + 011—1) - [21{5 (A n + BM) _‘PH LI! + A‘ll L?{]

Yn i
i =0. (10

Eliminating the ’s in Eq. (7) by means of Eq. (10) yields the recursion
formula

KS(BN - On Ez) 8n—1+ [KS'AH +Kg+1An-‘.—1_]{gCn Et (1 1)
_KSJ.-I Cn—:—l El—]-l + 6(1 + 8) Kg'] Bn +K-i({‘+1 (Bn+1 - Cih—l Ez—i—l) 9:1‘—1 = 0?
where C,=4,+1B8,,
-Dn — kn L%/Kgcn = “Tz kn Ln/'F:: Cn t
1
F=—0
2-&. +D,

It may be noted that the dimensionless term D, should be computed with the
true value of K¢ =EI|L,, but all other K’s may be taken as relative values.

Egs. (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 deter-
mined. There will be a number of such multiples or eigenvalues which satisfy
the equilibrium 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 bracing, the frame will 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

]{g Bn 9n—1+ [](E'An +I{§+1An+l +2 (1 +8) ]{7(1;} Bn +1{g+1 Bn+1 Bn+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 will show whether the frame will 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 regular character which would permit solution by difference
equation methods. In other cases, a small adjustment of these coefficients
may put these equations in regular form and thus permit at least an approxi-
mate solution by difference equation methods.

In the usual case, the most practical method for either desk or electronic
computer will be a trial-and-error procedure in which the magnitudes of the
loads are assumed. The corresponding values of 4, and B,, are then substituted
into Eqgs. (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, eliminating unknowns in the successive equations down to 6, in terms
of 6,. The rotation, §,, at the base is defined by a stated boundary condition
and we may therefore dispose of ¢, as an unknown in the equation for the
first level above the base. With the sequential substitution and elimination
of rotations, Eq. (11) for the first level above the base becomes homogeneous
in 6,. Now, the left-hand side of Eq. (11) is in fact equal to the external moment
required to maintain equilibrium at the joint. Therefore, in view of the homo-
geneous form, if the coefficient of 6, 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, available 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 available, 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-
alized 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 com-
puter, 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 building
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
negligible girder stiffness. Equations for a more comprehensive theory founded
upon the slope-deflection method are presented and comments are made upon
methods of solution.

Résumé

L’auteur décrit tout d’abord I'influence des voiles de contreventement sur
les charges critiques d’un portique étagé multiple. Pour les deux cas limites
— rigidité de la traverse infinie et pratiquement négligeable —, I'auteur
indique les formules permettant de déterminer les charges critiques des élé-
ments de montants. De plus, il présente des équations découlant d’une théorie
plus compléte, basée sur la méthode des déformations et il commente quelques
procédés de résolution de ces équations.

Zusammenfassung

Zunichst wird der Einflul von schubfesten Tafeln auf die kritischen Lasten
eines mehrstockigen Rahmens besprochen. Fiir die beiden Grenzfille des Tri-
gers mit unendlich groBer und mit vernachlassigbarer Steifigkeit werden die
Formeln fiir die kritischen Lasten von Stiitzenabschnitten angegeben. Ebenso
wurden Gleichungen fiir eine umfassendere Theorie, basierend auf der Defor-
mationsmethode, dargestellt und dazu einige Losungsmethoden besprochen.
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Uber den EinfluBl der Normalkraftverformungen bei
Stockwerkrahmen

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

L’influence des déformations dues aux efforts axiaux dans U'étude des portiques
étagés multiples

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

Der EinfluB der Normalkraftverformungen der Rahmenstiele auf die
Beanspruchungsgroen mehrgeschossiger Rahmen ist nicht nur um so aus-
geprigter je schlanker die Rahmen sind [1], sondern er wichst auch mit zu-
nehmendem Steifigkeitsverhiltnis der Riegel zu den Stielen. Diesen Sachverhalt
zeigen die nachstehend mitgeteilten Ergebnisse, die aus einer ausfiihrlichen
Untersuchung des Einflusses der Normalkraftverformungen auf die inneren
Kriifte eines zweistieligen, symmetrischen Vierendeeltrigers resultieren, wie
er zur Aufnahme von Windkriften im Stahlbetonskelettbau héufig vor-
kommt [2].

Bei der Untersuchung des an seinem Fulle fest eingespannten Vierendeel-
triigers gemi Fig. 1 habe ich von einem bereits frither verdffentlichten Ver-
fahren Gebrauch gemacht, wonach die Einzelbiegesteifigkeiten der diskreten
Verbindungsriegel durch die Biegesteifigkeiten kontinuierlich angeordneter
Lamellen ersetzt werden [3], [4]. Die mit Hilfe eines solchen Ersatzsystems
ermittelten inneren Kriifte ergeben sich in Abhingigkeit eines Systempara-
meters « und eines weiteren Parameters y, der die Beriicksichtigung der
Normalkraftverformungen in den beiden Stielen beinhaltet.

Im Systemparameter « tritt neben den Abmessungen [/, (Lidnge der Stiele),
I, (verformbare Liange der Riegel), a; (Systemlinienabstand der Stiele) und a,
(Systemlinienabstand der Riegel) auch das Verhiltnis /,//, der Steifigkeiten
von Riegeln und Stielen auf. Wir erkennen aus dem Aufbau von «, dafl der
Wert dieses Parameters sowohl mit wachsender Stiellinge [, als auch mit
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wachsendem Steifigkeitsverhéltnis 7,//; zunimmt. Wachsende Stiellinge [;
bedeutet unter Beibehaltung aller iibrigen Abmessungen Schlankerwerden des
Rahmens, wachsendes Steifigkeitsverhiltnis /,/I; bedeutet den allméhlichen
Ubergang vom einfachen Balken zur geschlossenen Scheibe. Der Balken ist
nimlich durch den unteren Grenzwert I, =0 gekennzeichnet, der mechanisch
das Fehlen von Verbindungsriegeln beinhaltet, d.h. die Stiele wirken als ein-
zelne Kragtriager. Die Scheibe ist durch den oberen Grenzwert /,=co gekenn-
zeichnet, der mechanisch eine starre Verdiibelung der beiden Stiele beinhaltet,
d.h. die Verformungen des auskragenden Gesamtsystems geniigen dem
Bernoulli-Navierschen Geradliniengesetz.
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Die Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen liefert einen Wert
y> 1, ihre Vernachlidssigung den Wert y=1, wie sich aus dem Aufbau dieses
Parameters sofort ergibt, wenn die Stielquerschnittsfliche F,=oco0 gesetzt
wird.

Wir wollen nun den Einflu} der Normalkraftverformungen auf die inneren
Krifte an einem symmetrischen Vierendeeltriger aufzeigen, an dessen beiden
Stielen eine gleich grofle, konstante, horizontalgerichtete Linienlast wirkt.
Aus der Vielzahl der auftretenden BeanspruchungsgroBen greifen wir das
Einspannmoment der beiden Stiele heraus und bezeichnen es mit

M,  bei Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen,

My . bei Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen und starrer Ver-
diibelung (o= 00),
M3 ohne Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen.

Fig. 2 zeigt in Abhidngigkeit von dem Systemparameter o und fiir ver-
schiedene y-Werte den Unterschied zwischen dem Einspannmoment mit und
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demjenigen ohne Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen, bezogen
auf das Einspannmoment mit Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen,
d.h. also (Mz—M#%)/My. Wir erkennen, dall dieser Unterschied mit wach-
sendem « zunimmt. Die drei angegebenen Kurven haben die gemeinsame
Asymptote 1, da M % («=00)=0 ist.
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Fig. 3 zeigt in Abhéngigkeit von « und fiir verschiedene y-Werte das Ver-
hialtnis des Einspannmomentes bei Beriicksichtigung der Normalkraftverfor-
mungen zu seinem Grenzwert fiir o =co, d.h. also Mz/My .. Wir erkennen
aus dem Anschmiegen der drei Kurven an ihre gemeinsame Asymptote 1, wie
schnell sich die Verhiltnisse mit wachsendem « denjenigen des starr ver-
diibelten Balkens, d.h. also der geschlossenen Scheibe annédhern.

Fig. 4 zeigt fiir verschiedene Werte von « die Spannungsverteilung iiber
die beiden Stielquerschnitte an der Einspannstelle, und zwar fiir den linken
Querschnitt mit Beriicksichtigung der Normalkraftverformungen (am Bei-
spiel ¥=1,05) und fiir den rechten Querschnitt ohne Beriicksichtigung der-
selben (y=1). Fir «=0 ist die Spannungsverteilung in beiden Fillen gleich.
Fiir « # 0 ist ein Unterschied vorhanden, der sich mit wachsendem « vergroflert.
Fiir « = oo schlieflich entspricht das linke Spannungsbild jenem der Scheibe,
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wihrend das rechte den mechanisch gegenstandslosen Verlauf zeigt, wonach
das gesamte duBere Moment durch ein Kriaftepaar aufgenommen wird.

Mit wachsendem « wird also der Einflul der Normalkraftverformungen
groBer. Auf Grund eingehender numerischer Untersuchungen kann bei dem
hier als Beispiel gezeigten Rahmensystem fiir « 3 5 der Einflul der Normal-
kraftverformungen vernachlissigt werden, wihrend er fiir « 2 5 zu beriick-
sichtigen ist. Wenn « %, 20 ist, so kann die Spannungsverteilung der geschlos-
senen Scheibe als gute Niherung benutzt werden.
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Fig. 4.

Es sei noch darauf hingewiesen, dal} fiir mehrstielige Stockwerkrahmen
analoge Verhaltnisse vorliegen; dies ist ohne weiteres schon daraus zu ersehen,
daB die mechanischen Grenzfille des einfachen Balkens (/,=0) und der ge-
schlossenen Scheibe (I, =o0) die gleichen sind.
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[2] H. Beck: «Ein Beitrag zur Berticksichtigung der Dehnungsverformungen bei Rah-
men mit schlanken und gedrungenen Konstruktionsgliedern». Die Bautechnik 36
(1959), Seite 178—184.

[3] H. BEck: «Ein Beitrag zur Berechnung regelmifig gegliederter Scheiben». Ingenieur-

~ Archiv 26 (1958), Seite 343—357.

[4] H. Beck: «Ein neues Berechnungsverfahren fir gegliederte Scheiben, dargestellt
am Beispiel des Vierendeeltrigers». Der Bauingenieur 31 (1956), Seite 436—443.
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Zusammenfassung

Der EinfluB der Normalkraftverformung auf die inneren Krifte eines
Stockwerkrahmens wichst sowohl mit dessen Schlankheit als auch mit dem
Steifigkeitsverhiltnis der Riegel zu den Stielen. Dies wird fiir den zweistieligen,
symmetrischen und am FuBle fest eingespannten Stockwerkrahmen aufgezeigt.
Hierbei ist von einer vom Verfasser bereits frither verdffentlichten Berech-
nungsmethode 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.

Résumé

L’influence des déformations dues aux efforts axiaux sur les sollicitations
d’un portique étagé multiple est d’autant plus grande que le portique est plus
élancé et que le rapport entre moments d’inertie des traverses et des mon-
tants est plus grand. C’est ce que démontrent les calculs d’un portique symé-
trique, & deux montants totalement encastrés a leur base. Les calculs ont été
effectués & l'aide d’une méthode que l’auteur avait déja exposée lors d’une
publication précédente.
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Comments on Semi-rigid Connections in Steel Frames

Commentaires sur Uutilisation d’attaches semi-rigides dans les ossatures métalliques

Einige Bemerkungen zu halbsteifen Verbindungen beir Stahlrahmen

& 8 b~y Ry

O D &

o

L. C. MAUGH

Professor of Civil Engineering, University of Michigan

Notation

Total load on the specimen.
Modulus of elasticity.
Moment of inertia of beam.
Assumed length of elastic portion.
Assumed length of inelastic portion.
1/, span of specimen.
1/, column width.
Measured vertical displacement at center.
Theoretical displacement at center due to deformation over
elastic range.
Angle change over one-half of inelastic range (assumed at face
of column).
Bending moment at face of column.
Slope of M —¢ curve (assumed constant over working range).
End moments.
Fixed-end moments for ¥ =co.
Fixed-end moments for ¥+ 0.
Span length of any beam.
ET
. 3K
1+ 5 -
Coefficients of slope deflection equations.
End rotations.
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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 accurate for measuring the
rotational restraint of beam connections.

1. The elastic portion @ of a typical test specimen as shown in Fig. 1 is
assumed to extend within three inches of the edge of the connection. Strain
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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-linear.
This region is called inelastic although such a description is open to question.

2. The resultant angle changes ¢, Fig. 2, for the inelastic range 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 4 at the center of the
span. This displacement can be measured with ordinary dial gages.

5. The numerical value of the rotation ¢ for the inelastic zone can now be
determined by substracting the calculated displacement 4, at the center due
to the strain in the elastic portions ¢ from the total measured deflection 4.
Thus, from Fig. 2, the following relations can be established.

Pa3
P.a? (1)
ai ¢=A—6EI
L—-d ’



where
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= total load on the specimen,
= modulus of elasticity,
moment of inertia,

= length of elastic portion,
1/, span of specimen,

= 1/, width of column.
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6. The values of ¢ that are determined from the measured value of 4 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, ) curves as
shown in Fig. 3. In the diagrams are also shown corresponding rotations ¢
(see broken lines) which are obtained from the horizontal movement between
two reference points that were established 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 ¢.

Results of Typical Tests

The test procedure as described above was used on three different speci-
mens but, due to lack of space, only one (Fig. 4) is shown. An initial load was
applied through a movable head with a spherical bearing and removed several
times before the final measurements were made.

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

The load-deflection curves for each specimen were drawn from the measured
values of 4. From such diagrams the angle change ¢ in the inelastic zone was
calculated for each specimen by means of Eq. (1). The values of ¢ 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 all specimens.

Use of M, ¢ Curves in Design

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

M=V,
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where ¥ is the slope of the M,¢ diagram. The quantity M /¥ is therefore
Mdax

EI
In any frame where the steel girders support a reinforced concrete floor, the

actual flexural rigidity I of the beam is uncertain. However, when only
steel members of constant cross-section are considered in determining the
beam coefficients, the following assumptions are recommended for design
calculations:

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

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

b) When the connection stiffness ¥ is the same for both ends of the beam,
the coefficients 4 and 2, and the fixed-end moments M, and M,, in the
slope-deflection equations

EI
Mub=T(49u+20b)+MFab’ (3&)
My, =21 (20,440 + M, (3b)
can be replaced by
EI ,
M, = T(Ol 0, +Cy0,) + Mz, (4a)
My, = Z1(0,0,+€,6,)+ My, (4D)

1
in which, assuming that ¥, =¥, =¥
12 4

=@ 8
6
C'2 = m, (5b)
SEIT 3K
where A = 1+—W=l 7 (5¢)
ko L
l
in which | = distance center to center of columns.
Also, Mpw = $[Mpa (20, —Cy) + Mgy, (20, —C))], (6a)
Mippy = $ [ Mpuy (20, —C1) + My, (20, - C,)], (6b)

where M 5, and M 5, are the usual fixed-end moments in Egs. (3a) and (3b)
that is for ¥ equals infinity and 4 equal to one. For a symmetrical loading

such that
MFab == MFba s

then My = [Mpa, (20, —C,—2C,+ ()]
or Mz =3 (C1—C) Mpy,.
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Important Features of Semi-Rigid Connections

Asvariationsin the coefficients C; , Cy, M 5, . and M 3, 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 small K/¥ value, but
relatively little if the beam has a large K /¥ value. The variation of the coeffi-
cients (/; and ', with respect to K /¥ are shown in Fig. 5. A disturbing feature
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Fig. 5. Values of C;, C> and M.

of these diagrams is the rapid change that may occur in the values of ('}, C,,
and M7, for small changes in K/¥. The changes in the fixed-end moments M,
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 small changes in the
K|¥ 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 ¥ of 385 < 108 in-lbs is obtained
from the slope of the M, ¢ curve. When this connection is used on a 12 WF 36
beam of 17 feet length the value of K/¥ is

K EI 29.10%.280.8
¥ T T irazassae - O
From Fig. 5 or from Egs. (5a, 5b, 5¢) we obtain,
C, = 2.68, C, = 1.02,
, w L? .
My = (2,68 1.02) My = (0.83) (=5-] = 0.069w L2,
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Summary

In this paper the importance of considering the deformation of beam con-
nections in the design of steel frames has been emphasized. A laboratory pro-
cedure for determining the M, ¢ 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 ¥ 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 struc-
tural analysis.

Résumé

L’auteur montre qu’il est important de tenir compte des déformations des
attaches des traverses dans le calcul et 1'étude des cadres métalliques. Pour
des attaches quelconques, I’auteur présente une méthode qui permet de déter-
miner le diagramme de M en fonction de ¢, au laboratoire.

L’auteur indique des méthodes analytiques permettant de tenir compte des
propriétés des attaches dans les équations de la méthode des déformations. Il
montre aussi que le facteur ¥ de l'attache (angle d’inclinaison de la courbe
M — ) influence fortement la rigidité et les moments d’encastrement total de
la traverse. Les coefficients caractéristiques et les moments d’encastrement
total de la traverse, nécessaires au calcul du systéme, devraient donc étre dé-
terminés par des essais pour la poutre considérée et le type d’attache utilisé.

Zusammenfassung

In diesem Beitrag wird die Bedeutung der Beriicksichtigung der Nach-
giebigkeit von Trigerverbindungen im Entwurf von Stahlrahmen betont. Fur
die Bestimmung des M-¢-Diagramms fiir jeden méglichen Trigeranschlufl
wird ein Laboratoriumsverfahren dargestellt.

Die Eigenschaften der StoBe werden dann analytisch in den Gleichungen
der Deformationsmethode beriicksichtigt. Es zeigt sich, dafi der Einspannungs-
grad die Trigersteifigkeit und die Grofle der Endmomente wesentlich beein-
flult. Somit sollten die tatséchlichen Trigerbeiwerte und die Volleinspann-
momente fiir einen besonderen Triger und seinem Anschluf} aus einem Versuch
bestimmt und dann in die Tragwerksberechnung eingesetzt werden.
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Beurteilung der Feuersicherheit von Stahlhochbauten
Evaluation of the Fire Resistance of Steel Structures

Appréciation de la sécurité des ouvrages métalliques contre ’incendie

CURT F. KOLLBRUNNER
Dr. sc. techn., Ing. Direktor der A.G. Conrad Zschokke, Zirich

Dem Beamten der Feuerpolizei und dem Architekten mull ein einfaches,
klares und tibersichtliches Punktsystem in die Hand gegeben werden, aus wel-
chem er sofort ersieht, ob die Stahlkonstruktion zu verkleiden ist oder nicht.

Das Brandrisiko setzt sich aus verschiedenen Faktoren zusammen: Zind-
quellen, Brennbarkeit, Feuerbelastung, Branddauer, Brandausbreitungsmog-
lichkeit, Verqualmung, Luftzutritt, Schadenanfilligkeit, Einsatz der Feuer-
wehr etc. — Die Feuerpolizei wehrt sich mit Recht dagegen, dal} als einziges
Kriterium fiir die Brandgefihrdung die Feuerbelastung eingefithrt wird. Dies
war jedoch auch nie die Meinung, denn schon im Jahre 1950 ist durch E. GEI-
LINGER und C. F. KOLLBRUNNER ein Punktsystem eingefithrt worden, welches
damals 15 Positionen umfalBte, wobei die Feuerbelastung lediglich als Position
Nr. 7 aufgefiithrt wurde?).

Auch heute ist das Punktsystem noch nicht endgiiltig. Bis jetzt handelte
es sich lediglich darum, die verschiedenen Meinungen zusammenzufassen und
auf einen gemeinsamen Nenner zu bringen, damit dariiber diskutiert werden
kann. — Was wir wollen, ist ein wvereinfachtes Punktsystem, welches in der
Praxis ohne grole Arbeit angewandt werden kann, ein Punktsystem, welches
der neuzeitlichen Feuerbelastung Rechnung trégt. (Schlulendlich handelt es
sich beim Punktsystem um Tabellen und graphische Darstellungen, die von
E. GeEmLiNGER und C. F. KoLLBRUNNER 1950 entworfen, durch P. Boug und

1) E. GELINGER und C. F. KoLLBRUNNER: Feuersicherheit der Stahlkonstruktionen,
I. Teil. Mitteilungen der T.K.V.S.B., Heft 3. Leemann, Ziirich, Mai 1950.
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W. Havrpaap erweitert und heute als Diskussionsbasis aufgestellt wurden 2).)
Die Brandversuche werden in den meisten Landern unter &hnlichen Be-
dingungen ausgefiihrt. Prinzipiell mufl jedoch zwischen den Standardkurven
und der Wirklichkeit ein klarer Trennungsstrich gezogen werden.

Fir Ofenversuche, d.h. fir die Beurteilung der Widerstandsfihigkeit von
Verkleidungsmaterialien etc., mufl streng nach einer Standardkurve vorge-
gangen werden, denn die verschiedenen Materialien miissen unter den genau
gleichen Bedingungen untersucht werden, damit ein Vergleich moglich ist. —
Ein Brand entwickelt sich jedoch nie nach einer Standardkurve, sondern je
nach den ortlichen Verhiltnissen und Gegebenheiten, bei viel Luftzutritt
rasch, bei wenig Luft langsam, eventuell auch nur mottend.

Die absoluten Temperaturen beim Naturbrand liegen im allgemeinen viel
tiefer als die Normkurve. Nur ganz kurze Zeit wird dieselbe iiberschritten. —
Zudem wissen die Feuerwehrfachleute, dafl es auch bei grofler Feuerbelastung
nur unter besonderen Verhiltnissen moglich ist, iiber lingere Zeit hinweg
Temperaturen, wie sie die Standardkurve angibt, zu erzeugen.

Die Zeit-Temperatur-Kurve verlduft in der Praxis meist so, dal nach
dem Feuersprung ein rascher Anstieg der Temperatur mit einer iiber der
Standard-Kurve liegenden Spitze erfolgt, worauf ein flacher, langgezogener
Abfall stattfindet. Dies liegt daran, daf die idealen Liiftungs- und Feuerungs-
verhiiltnisse der «Versuchsofen» in den wenigsten Fillen in der Praxis vor-
handen sind.

Fig. 1 zeigt die EMPA-Standard-Kurve fiir Ofenversuche und die Tem-
peratur-Zeit-Kurven bei «natiirlichem» Brand und langsamem Brand bei
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2) P. Boug: Der Feuerschutz im Stahlhochbau, insbesondere von Stahlstiitzen.
Berichte des Deutschen Ausschusses fur Stahlbau, Heft 21. Stahlbau-Verlags GmbH.,
Koln, 1959.

W. Harrpaar: 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/m?2 Bei mottendem Brand verliuft die Kurve
noch viel flacher.

Betreffend die neuesten publizierten Punktsysteme wird auf die Fullnote
verwiesen 3). Aus der Tabelle ersieht man die Klassifikation der Stahlhoch-
bauten, wobei hier eindeutig angegeben ist, dafl bis zu einer Feuerbelastung

von 25 kg/m? die Punktzahl keine Rolle spielt.

Tabelle. Klassifikation der Stahlhochbauten

Gefah- | Feuer- |p. 1 47ah1 Stahl- )
ren- belastung roinimal] | keonstralcion Art der Gebaude
klasse kg/m?
1 bis 25 spielt unverkleidet | Wohnhéuser, Geschafts- u. Bureau-
keine héauser, kleine Hotels und Schulhéu-
Rolle ser, Hallen
2 uber 25 uber 15 | unverkleidet, | mittlere Verkaufslokale, gréBere
bis 50 teilw. leicht Hotels und Schulhduser, Lager-
verkleidet rdume mit nicht sehr viel brenn-
(Kernfullung) | barem Material
3 tber 50 tber 25 leicht ver- grofle Verkaufslokale, Warenhéduser,
bis 100 kleidet Spitaler, Lagerrdume groBer Ge-
schéaftshauser
4 uber 100 | tuber 35 stark ver- groBe Hotels, Theater, Kinos, grofle
bis 150 kleidet Versammlungslokale, GroBgaragen,
Lagerhauser mit viel brennbarem
Material oder leicht brennbaren
Stoffen

Festgehalten werden mul}, dafl es grundsétzlich falsch ist, nur nach Punk-
ten zu bewerten. (Extremfall: Viele Punkte, jedoch keine Feuerbelastung.)

In den Feuerpolizeivorschriften gelten meist als «feuerbestindig» Bauteile
aus nicht brennbaren Baustoffen, die wihrend mindestens 90 Minuten unter
der Einwirkung des Feuers und des Loschwassers ihr Gefiige nicht wesentlich
dndern und damit ihre Tragfahigkeit und ihre Standsicherheit nicht {iber das
zuldssige Mafl verlieren. — Schon ein Laie erkennt, dafl es unlogisch ist, bei
modernen Bureau- und Geschiftshausern, mit einer Feuerbelastung von 8
bis maximal 25 kg/m?, d.h. einer fiir den Einzelraum maximalen Branddauer
von ca. 20 Minuten (sofern man als Branddauer die Zeit des Erreichens und

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

P. Boug: Beitrag zur Frage des Feuerschutzes von Stahlhochbauten. I.V.B.H.,
sechster KongreB, Stockholm 1960, Vorbericht, S. 421.
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S

teilweise Uberschreitens der maximalen Temperaturen in der Hohe der
Standardkurve annimmt), eine Brandsicherheit fiir 90 Minuten zu verlangen.
Eine so lange Branddauer kann in modernen Bureau- und Geschiftshiusern
iiberhaupt nicht mehr auftreten.

Fig. 2 zeigt ein vereinfachtes Punktsystem. (Einfache graphische Dar-
stellung, wobei iber die GroBle der +- und — - Punkte noch verhandelt werden
kann.)
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Fig. 2.

Wichtig ist, da3 aus diesem vereinfachten Punktsystem abgelesen werden
kann, daf3 bis zu 25 kg/m? Feuerbelastung die Stahlkonstruktionen wnverkleidet
ausgefithrt werden konnen. (Alle Stahlkonstruktionen, Aullenstiitzen, Innen-
stiitzen etc.)

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

Erginzungen zu den Artikeln IITa 1l (Pavr Boug) und IITa3 (C. F. KoLL-
BRUNNER) des « Vorberichtes».

Bewertung der Stahlhochbauten nach einem vereinfachten, fiir die Praxis
entwickelten Punktsystem, welches gestattet, sofort anzugeben, ob die Stahl-
konstruktion unverkleidet ausgefiihrt oder verkleidet werden muf3.

Summary

Complements to the contributions IITal (PavrL Bovug) and IITa3 (C. F.
KOLLBRUNNER) in the “‘Preliminary Publication’’.

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

Résumé

Compléments a ’article I11al (PaurL Boug) et I1T1a3 (C. F. KOLLBRUNNER)
de la «Publication Préliminaire».

Appréciation des ouvrages métalliques d’aprés un systéeme simplifié déve-
loppé pour la pratique et permettant d’indiquer immédiatement si la cons-
truction métallique doit étre revétue ou non.
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Discussion on theme IIlal)
Remarques concernant le theme I11a?)

Diskussionsbeitrag zu Thema I11at)

DONOVAN H. LEE
London

The paper by Mr. PIcCKWORTH on American practice with steel framed tier
buildings is a valuable summary of current practice there, especially 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 buildings 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 will 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 construc-
tion. It is true of course that long span floors of light construction increase
the need for other ways to obtain the necessary resistance to the transmission
of sound, but the general use of false ceilings helps. It seems important to
reduce the reflection of sound in offices and the widespread use of acoustic
tile ceilings in America will, the writer suggests, have to be copied more in the
United Kingdom, where generally speaking the building owners are not easily
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 structure is an
excellent supplement to the stresses found by the British Building Research

1) See ‘“‘Preliminary Publication” — voir «Publication Préliminairey — siehe «Vor-
bericht», p. 433, 467, 479, 493.



262 D. H. LEE IITa 5

Station with the Government offices in Whitehall 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 live 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 parti-
cular to the various types of welded connections used in recent tier building
frames in Canada, there would seem much to favour the type of detail 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 structure 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 14 th
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
structure would be one in which a beam can be lowered into position and be
immediately safe against being hit accidentally. 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 clip near the top of the beam
connection which would have only needed one bolt.

Summary

The author gives some remarks on the papers I11a 2,5,6,7. (Prelim. Publ.)

Résumé

L’auteur fait quelques remarques concernant les contributions IIla 2,5,
6, 7. (Publ. Prél.)

Zusammenfassung

Dieser kurze Diskussionsbeitrag enthidlt Bemerkungen zu den Arbeiten
I1Ta2,5,6,7. (Vorbericht.)
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Discussion - Discussion - Diskussion

Two Problems Relating to the Design of Framed Tier Buildings
(Pierre Dubas, IIIa2) 1)

Deux probléemes relatifs a 'étude des portiques étagés multiples

(Pierre Dubas, I11a2)?)

Zwei theoretische Untersuchungen an mehrstieligen Stockwerkrahmen
(Pierre Dubas, I11a2)?)

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 building; in this
case the lower 6 storeys of a future 26 storey structure.

While wind moments are one cause of differential axial strain in columns,
variation in superimposed load is another and generally affects internal columns
more than external. For steel frames with conventional external walls it seems
unlikely the full axial strains occur in columns due to wind; the walls take
some, even most, of the compression. With curtain walling 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 incidence of the superimposed
loading can be greatest at the top and will never be the least there.

The columns of the authors example would shorten under full 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 believe the floor constructions tend to

1) See ‘‘Preliminary Publication” — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», p. 433.
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equalise the column strains, so that the authors moment diagrams Figs. 2
and 3 will 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 building referred to is founded on rock.

Summary
The author reminds us of the effect in steel framed tier buildings of con-
ventional walls, curtain walls, stiff floors and foundation-settlements.
Résumé
Pour les portiques étagés multiples, 1’auteur rappelle I'influence des parois
traditionnelles, des murs-rideaux, des dalles rigides et des tassements des
fondations.

Zusammenfassung

Der Autor erinnert an die Auswirkung in Stahlstockwerkrahmen von kon-
ventionellen Wianden, Vorhangwinden, steifen Decken und Fundaments-
setzungen.



IIIb1

Procédés modernes dans les ossatures métalliques
Moderne Verfahren im Stahlskelettbau

Modern Procedure in Steel Skeletons

A. SCHMID

Paris

Les immeubles hauts (10/15 étages) ou tres hauts (15/20 étages) se déve-
loppent soit pour les immeubles administratifs & cause du prix du terrain soit
dans les immeubles d’habitations afin de permettre de ménager des espaces
verts et des parcs a voitures entre les immeubles tout en gardant une densité
de population & I’hectare compatible avec 1’économie générale du projet.

Dans ces immeubles, 1’ossature métallique se justifie mais toutefois pour
lutter efficacement contre la concurrence du béton armé elle doit évoluer.

La préfabrication est un des moyens permettant de réaliser des économies
de prix de revient tout en diminuant les délais de chantier, par contre elle
demande généralement des engins de manutention plus puissants, car elle
conduit & réaliser au sol avec le maximum d’outillage et de facilités des élé-
ments de plus en plus importants tels que: palée métallique transversale de
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toute la hauteur d’un béatiment, fagade, mur de refend ou plancher compléte-
ment terminés y compris leur enduit sur les 2 faces, le travail a la pose se
limitant & un dispositif d’attache soudé ou boulonné et a un remplissage de
béton autour de ce dispositif d’accrochage.

Dans ces immeubles hauts et principalement dans ceux d’habitation ou
la double orientation d’un logement est généralement exigée, I'épaisseur, une
dizaine de meétres au plus, est faible par rapport a sa hauteur, les effets du
vent transversal sont tres importants et nécessitent un dispositif de contre-
ventement bien étudié.

Dans ces immeubles, 1’Architecte ménage généralement une possibilité de
triangulation dans les plans séparatifs des logements; les contreventements
triangulés sont les plus économiques et les plus rigides, ils nécessitent évidem-
ment que le plancher de chaque étage constitue une poutre horizontale trans-
mettant les efforts horizontaux aux plans verticaux contreventés.

Dans les immeubles administratifs ot il faut admettre une possibilité de
modification des distributions de cloisons, ces plans triangulés ne peuvent se
trouver qu’en certaines parties particuliéres telles que: locaux sanitaires, cages
d’escaliers, gaines d’ascenseurs.

En conséquence, on voit souvent apparaitre la superposition de cadres
rigides.

La technique du plancher est également influencée par la destination de
I'immeuble.

Pour I'immeuble d’habitation, I’insonorité et la modicité du prix de revient
étant primordiales, la solution la plus simple parait alors étre celle du plancher
en béton plein d’une quinzaine de centimeétres d’épaisseur ou plus épais allégé
par des blocs inertes, lourds, insonores, et économiques, les éléments de tels
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planchers pouvant étre préfabriqués au sol par empilage a l’aplomb de leur
emplacement de pose ou dans un atelier voisin.

Dans les immeubles d’habitation ne comportant qu’un sous-sol au plus, le
poids de ces planchers n’est pas trées défavorable car localement, il limite les
efforts de soulévement dans les plans contreventés.

Par contre, dans les batiments administratifs, il est généralement demandé
au plancher de servir de passage de gaines pour divers usages, il augmente
alors d’épaisseur et sa composition se complique, souvent il est plus léger,
généralement constitué a partir d une tole pliée ou emboutie.

f
.‘t';if ‘r'.‘” ‘.Il

La technique du mur-rideau qui recherche ’allegement et la rapidité de
montage des fagades est venue influencer la conception des ossatures, jusqu’ici
ces facades qui sont généralement plus onéreuses ont été surtout appliquées
aux batiments administratifs; quand ils sont completement indépendants de
I’ossature, les Architectes ont été conduits a écarter les poteaux de la fagade
donc & laisser aux planchers des porte-a-faux importants; dans ce cas, des
encastrements entre poteaux et poutres sont recherchés pour réaliser la con-
tinuité des uns et des autres.

Le mur-rideau par sa légéreté évite alors de trop surcharger l'extrémité
des consoles de planchers; au contraire, si le mur-rideau est fixé aux poteaux
de fagade, ceux-ci y sont alors incorporés et leur écartement est celui du
module de la fagade.

Résumé

Le développement des immeubles hauts ou trés hauts et celui des murs-
rideaux influent sur la conception des ossatures, I’auteur en montre quelques
exemples.
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Zusammenfassung

Die Entwicklung von hohen und iiberhohen Gebduden und der Vorhang-
winde beeinflut den Entwurf der Tragskelette. Der Autor zeigt dazu einige
Beispiele.

Summary

The development of tall and even very tall buildings and of the curtain
walls affects the conception of the structures. The author shows some examples.
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La sécurité dans le montage des immeubles hauts
Die Sicherheit bev der Montage von hohen Gebduden (10 bis 12 Sticke)

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

A. SCHMID

Paris

Pour ces immeubles de 10 ou 12 étages, il apparait du point de vue éco-
nomique qu’il y a intérét & réaliser au sol le maximum possible de travail
ainsi les pertes de temps, fatigue et risques d’accidents sont pour une partie
évités.

L’ossature métallique est constituée par des palées transversales de la
largeur du batiment, comportant chacune 3 ou 4 poteaux en profil H avec entre-
toises et triangulation définitive ou provisoire; ces palées sont assemblées au
sol sur toute leur hauteur puis dressées verticalement et assemblées a celles
précédemment montées (fig. 1).

Pour les planchers, le méme principe conduit & les réaliser en dalles de
béton armé par élément correspondant a la maille du batiment, mais en cou-
lant tous les éléments d’une méme maille au sol les uns au-dessus des autres,
une dalle formant fond de moule pour la dalle suivante; puis griace & un treuil
situé en haut de 1’ossature a élever successivement toutes ces dalles et a les
fixer & ’ossature métallique au niveau voulu et en commencant par le haut.

Ces dalles ayant été sur leur face supérieure soigneusement lissées ne
nécessiteront plus aucun enduit quand elles seront montées & leur niveau
définitif et en coulant les bandes transversales et longitudinales raccordant
deux dalles voisines, le plancher sera terminé tant sur sa face supérieure que
sur sa face inférieure.

Le méme treuil de levage sert a dresser les palées et & monter les dalles.
Il comporte généralement 3 tambours solidaires chacun comportant un cable
amarré a chacun des poteaux de la palée a dresser; étant donné la légereté
des poteaux et les moments de flexion lors du dressage, cette attache est
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réalisée par l'intermédiaire d'une élingue attachée en des points convenable-
ment choisis, le tirage se faisant par un réa se déplagant sur cette élingue.

Les 2 premieres palées constituant le début du montage peuvent étre mon-
tées par des moyens dérivés des procédés traditionnels. c’est-a-dire par élé-
ments de 3 ou 4 étages, d’abord a 'aide d’une grue automobile roulant au sol
puis a 'aide d’un mat inclinable fixé dans I’ossature.

Les premiers troncons de poteaux montés avec la grue automobile sont
munis d’échelles et leur montage ainsi que celui des entretoises et diagonales
les réunissant ne présente pas de difficultés.

im.‘l"

ot

@zsli.'"ll[]

Le mat destiné au montage ultérieur est alors dressé avec ses 2 entretoises
en forme de 7', A et B; elles sont munies de mains courantes et sont fixées
aux 3 poteaux voisins au niveau des 3e et 4e étages (fig. 2).

Au moyen du cabestan de la grue automobile et d'une poulie fixée sur
I’entretoise B le mat est remonté de 3 étages en coulissant dans les entretoises
A et B formant guide.

Des haubans fixés a la téte du mat sont attachés a des treuils.

Avec le crochet de service du mat, I’entretoise B est descendue pour reposer
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sur I'entretoise 4, le mat peut alors par le jeu des haubans étre incliné dans
toutes les directions et effectuer le montage de tous les éléments sur 3 ou 4
étages (fig. 3). Ces 2 premiéres palées sont munies de toutes les barres d’entre-
toisement et de triangulation nécessaires a leur stabilité, elles sont munies des
échelles de chantier avec leurs paliers et garde-corps. Cette premiére travée
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Fig. 2. Mat de montage. Position Fig. 3. Mat de montage haubané

de départ. et mis en service.



272 A. SCHMID IIlc 1

contreventée sur toutes ses faces permettra le montage ultérieur des autres
travées avec le minimum de haubans ou autre engin de sécurité.

Le méme méat de montage, aprés avoir monté tous les troncons de ces 2 palées,
sert 4 monter sur le sommet de cette ossature, le treuil & 3 ou 4 tambours
solidaires qui en premier lieu va servir & monter les dalles de plancher des
premiéres mailles; ces dalles ont été coulées au sol par superposition, elles
sont soulevées par leurs quatre angles par les pieces scellées dans ces dalles
qui serviront a les fixer aux poteaux et mises en place en commencant par le
niveau le plus élevé; pour éviter tout accrochage au cours de la montée, un
monteur est placé a chaque angle, il surveille la montée qui se fait a une
vitesse assez lente 3 cm par seconde pour une dalle pesant environ 6 tonnes

(fig. 4).
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Fig. 4.

Pour assurer la sécurité de ces monteurs en cas de rupture d'un organe
entrainant la chute de la dalle, ceux-ci sont par leur ceinture de sécurité
attachés & un treuil a cliquet manceuvré de la plateforme du treuil au fur et
a mesure de la montée de la dalle de plancher.

Toutes les dalles de la premiére travée étant posées, il est facile d’accéder
a tous les étages, les échelles provisoires étant a proximité immédiate de ces
planchers.

La 3e palée est alors préparée au sol avec ses entretoises et triangulations
provisoires, elle est attachée aux cables du treuil supérieur, et munie des
pieces de liaison provisoires de la téte des poteaux.
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La palée est dressée comme il a été dit précédemment, fixée par les entre-
toises provisoires a la téte des poteaux des travées montées précédemment,
ce travail s’effectuant sans risque, I’assemblage étant a exécuter a proximité
immeédiate de la plateforme du treuil supérieur.

Pour permettre I’assemblage des autres entretoises, la plateforme du treuil
comporte 2 potences accessibles avec échelons et mains-courantes et suppor-
tant chacune un échafaudage volant permettant a 2 monteurs d’accéder aux
différents niveaux des poteaux, ces monteurs sont bien placés pour détacher
les cables ayant servi a dresser les palées (fig. 5).

Toutes les liaisons étant établies, le treuil supérieur qui est muni de galets
est déplacé d’une travée, il roule sur les entretoises supérieures de la charpente,
il est amené en position de levage des dalles et les dalles sont montées comme
nous l’avons vu précédemment et le montage continue avec la palée suivante
et ainsi de suite.

Les pieces d’appui scellées dans les dalles sont soudées sur les supports
fixés aux poteaux afin de constituer avec I'ensemble des dalles un plan rigide,
qui sera consolidé par le coulage en béton des bandes existantes entre les dalles.

Afin de réduire le délai de construction, les piles de dalles sont coulées
pendant 1'usinage de la charpente métallique. A cet effet, un premier troncon
de poteau d’une hauteur de 2 & 3 m (un peu plus que la hauteur de I’empilage
de dalles a constituer) est mis préalablement en place et c’est sur ce premier
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élément, et apres coulage des dalles que la palée sera dressée. Pour que la
rotation s’effectue correctement, un dispositif de charniére est fixé aux poteaux,
il évite tout risque de déplacement au cours du levage de la palée.

Deés le montage des premiéres dalles, ’acces des ouvriers est en tous points
facile et sans danger malgré la hauteur de tels immeubles (30 & 40 m).

Résumé

Dans les immeubles hauts (10 étages environ) le montage de la charpente
doit étre économique et exempt de danger pour le personnel; I’auteur décrit
un procédé employé.

Zusammenfassung

Der Autor beschreibt ein beim Bau von hohen Gebduden (ca. 10 Stock-
werken) angewendetes Verfahren, um die Skelettmontage wirtschaftlich, aber
auch gefahrlos fiir die Ausfithrenden zu gestalten.

Summary

The author describes a new procedure for the erection of the steel skeleton
of tall buildings (about 10 stories high), that has to be economic and without
danger for the erecting staff.
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Erection and Accident Prevention on Tier Buildings *)
Méthodes de montage pour les ossatures métalliques des batiments a étages multiples

Montage-Verfahren bei grofien Stockwerkrahmen aus Stahl

WILLIAM G. RAPP
Asst. to General Manager of Erection, Bethlehem Steel Company, Bethlehem Pa., U.S.A.

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 consi-
derably below ground level.

*) Supplement to ‘“‘Preliminary Publication’ IIlc I,kpage 539.

bo
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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 structure.

Fig. 6. Tiers are usually two floors but the Fig. 7. To jump guy derrick, boom is

top tier can be three floors to eliminate separated from mast, guyed as a pole to

one derrick jump. 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 structure more efficiently than one, heavy rig.

5

Fig. 10. Erecting trusses completely assembled on the working floor, eliminates 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,
uncomplicated  erection
diagram aids in safe, effi-
cient, economical erec-
tion.

Fig. 13. With several
derricks erecting, stag-
gering the time of jump-
ing results in better deli-
very of steel. Working
floors should be comple-
tely planked for safety.

Fig. 14. Stiffleg derricks
are sometimes used as
travelers to erect heavy
steel bhelow street level,
then setting up guy der-
ricks for the upper,
lighter structure.
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Fig. 15. With guy der- =
ricks, entire floors are :f.‘m
available for construct- e
ing walls and floors close
behind the erectors.

Fig. 16. Low tier-build-
Ings are sometimes erect-
ed with crawler cranes
or truck cranes.

Fig. 17. Safety meetings
should be held regularly,
and safe operations re-
sult in efficient and eco-
nomical production.
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LWAYS {NSPECT SCAFFOLDS AND

~ FLOATS BEFORE GETTING

| ON THEM,AND MAKE SURE 8“;;121‘
THAT ALL LINES ARE .. Fig. 18. Safety Codes and posters — serious
PROPERLY TIED. rmerzs 0 orfl;umorous — remind the men to work

safely.

Summary
Photographs are presented to illustrate and clarify original paper to show
erection practices on large steel-framed tier buildings.
Résumé
Les présentes photographies illustrent la contribution parue dans la « Publi-
cation préliminaire»; elles montrent des procédés de montage pour les ossatures
métalliques des batiments a étages multiples.
Zusammenfassung
Die vorgelegten Photographien, die den urspriinglichen Beitrag illustrie-

ren und veranschaulichen sollen, zeigen Montage-Verfahren bei groen Stock-
werkrahmen aus Stahl.



Discussion libre - Freie Diskussion - Free Discussion

Strengthening a Steel Column with Initial Stress (oy) by Means of Steel
of a Superior Grade

Renforcement d’une colonne métallique, sollicitée par des contraintes initiales (o),
a Uaide d’un acier de résistance plus élevée

Verstirkung einer durch eine Grundspannung (o,) beanspruchten Stahlstiitze mit
einem Stahl hoherer Festigkeit

JOHAN F. BOHMER
tekn. lic., Kjessler & Mannerstrale 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 of the initial stress.
The computation is therefore based on the theory of plasticity considering
directly the safety of the structure.

Primary yielding of the initially stressed steel is unimportant, and the
safety factor must be related either to repeated yielding or complete failure.
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Three factors make the problem complicated: Initial stress, the difference
in steel grade and buckling.

We first ignore buckling 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 4 A will follow 0-3-0; for A, with initial stress ¢, it will follow
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: s, = (1 —&) Y (la)
C’yz U'nom
against repeated yielding: s, = Tz (1b)
Unom
against complete failure : 8y = ; ;1’” g (Lc)
1+ = O nom
0

Eq. (lc) gives the relation between the two safety factors S, and S§;. 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,,=2200) reinforced by SIS 1510

(0,,=3100) and 25 =1, 5,/s,=0,83.

The Exact Method

For the combined section (4,+4 A4) we introduce the “average yield stress’

- _A00y2+AAGy1 c
=" A, +d4 (2)

buckling is now taken into account. The critical stress is determined partly
by the pure elastic buckling stress o, and partly by the yield stress o,. Purely
elastic buckling is independent of the steel grade and is determined by the
slenderness ratio.
The effect of varying o, while the section remains constant is seen in Fig. 2.
The connection between o,, ¢, and o, is given by among others Aas-
JAKOBSEN and DUTHEIL. According to DUTHEIL we have1):
w2 E 4.8712E'] m K
= —0,—5

Og — gy [Gu+ A2 + 105 A2 (3)

1) DuTHEIL’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 slender-
ness ratio.
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By inserting o, from (2) in (3) we get the corresponding critical stress (the
indexes () have been ommitted) and the critical load is given by:

P, =0, (Ad,+44). (4)

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

-120-10-% =12, Gy, +2200
&\?.

10P 20 - A= 3350

G, = 1540
e i
Fig. 2. Fig. 3.
The Approximate Method
For the total section in yielding we have
P,=Ayo,,+440,, = (Ag+44)0,,, (5)
where Al = AO%? and (d,+A4A4)
y1

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 :

F, = (Ag+4 4) 0. (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) Ezact method

Slenderness ratio A =60
v _ 7, A} =33.5-0.7 =235
the reduced area: A, +4A4=23.5+24.0=47.5; the average yield stress
Ag+4A4 47.5
— LT e = 27,2200 = 1819.
%= 4, A4 " 575 200 = 1819
DurnEL’s Eq. (3) gives with ¢, =1819 and A =60
o, = 1575

and P, = 1575-57.5 = 90562.

cr

b) Approximate method

Ay +44 =47.5.
According to the appropriate curve based on DuTHEIL’S Eq. (3) we have for
o,1 = 2200 and A=60
o, = 1762
P, =1762-47.5 = 83695,
the difference is 6867 kg i.e. 7,6 9%, on the safe side.
In Table 1 below, P, has been calculated also for A=100 and 140. When

A — 0 the methods give the same result; when A — 0, ¢, — o, and the error
in Parvr — g, (Ag—4,)-

Table 1. P according to exact and approximate method.

Slender- Exact method Approx. method Difference
ness ratio
A oor |Ao+44| P oor | Afg+A4A| P dkg | 49
60 1575 57,5 90562 1762 47,5 83695 6867 7,6
100 960 57,5 55200 1091 47,5 51823 3377 6,1
140 593 57,5 34098 645 47,5 30638 3460 10,2
Notations
A, original cross section of steel column (with the lower steel grade),
4, reduced original cross section (=A0:—y?) ;
v1

44 additional reinforcing cross section (with the higher steel grade),
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Sy, 8,,8; safety factors against primary yielding, repeated yielding and com-
plete failure,

ultimate (critical) load in compression,

ultimate tensile load,

oy initial stress of steel column (stress in 4,),

o, yield stress,

o1 yield stress of 44,

Oy yield stress of 4,

. allowable stress for the combined section (4,+4 A4).

Gy average yield stress for the combined section,

o, purely elastic buckling stress (= 7:2 ),

Opr ultimate (critical) stress in compression (e. g. &.,),

- ultimate (critical) stress in compression; the higher steel grade,
A slenderness ratio (= —l{’) )

Summary

Using the theory of plasticity as a bases, formule 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.

Résumé

En se basant sur la théorie de la plasticité, I’auteur développe des formules
servant & déterminer le coefficient de sécurité pour des sollicitations répétées
dépassant la limite élastique et le coefficient de sécurité a la rupture.

Il s’agit de deux méthodes: 1’'une exacte, l’autre approximative, qui per-
mettent de calculer la charge de rupture d’une colonne renforcée. L’exemple
numérique montre que la méthode approximative donne des valeurs appro-
chées par défaut; la sécurité réelle est done supérieure.

Zusammenfassung

Mittels der Plastizitatstheorie wurden die Sicherheitsfaktoren fiir wieder-
holtes Flielen und fiir die Tragfihigkeit gefunden. Es wurden zwei Verfahren,
ein exaktes und ein angenéhertes, fiir die Traglastberechnung einer verstirk-
ten Saule entwickelt. Das Naherungsverfahren gibt Werte auf der sicheren
Seite, wie aus dem Zahlenbeispiel hervorgeht.
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Zum Traglastverfahren
On the Plastic Design

Sur la méthode de I’ équilibre plastique

F. STUSSI
Prof. Dr., Prasident der IVBH, ETH, Zurich

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 Léndern ist fiir gewisse Bauteile eine
Bemessung nach dem Traglastverfahren erlaubt.

Analoge Tendenzen zeigten sich vor etwa dreiflig Jahren auch in Mittel-
europa, besonders im deutschen Sprachgebiet und die Fragen der plastischen
Bemessungsmethoden fanden damals allgemeinstes Interesse. Es sei mir gestat-
tet, hier auf Untersuchungen und Versuche hinzuweisen, die Dr. C. F. KoLL-
BRUNNER und ich vor etwa einem Vierteljahrhundert ausgefithrt haben?).
Untersucht wurden durchlaufende Balken iiber drei Felder, bei denen das
Mittelfeld I, durch eine Einzellast P belastet wurde (Fig. 1). Variiert wurde
die Spannweite [, der Seitenfelder; als Vergleichsgrundlage wurden auch ein-
fache Balken der Spannweite /, unter der Einzellast P untersucht.

A )
] I
AR i 1 o/ 1,

=x & n & =

8 0
= |
. |
| |
| |

|

|

1) F. Sttsst und C. F. KoLLBRUNNER: Beitrag zum Traglastverfahren. «Die Bau-
technik» 1935, H. 21.
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Nach der elastischen Theorie statisch unbestimmter Systeme betragen die
Stiitzenmomente X des durchlaufenden Balkens nach Fig. 1 (unter Vernach-
lissigung von Schubverformung und Stiitzensenkungen):

31,

X”=“44+6g

My=—aM,;
da hier das Feldmoment M,

M=(1-a)M;=(l—a) ilg,

mafgebend ist, betrigt somit die Tragfiahigkeit P des durchlaufenden Balkens
1

l—o

P = P,.

wenn wir mit F, die Tragfihigkeit des einfachen Balkens bezeichnen. Nach
der Theorie des Momentenausgleichs (Traglastverfahren) miilite dagegen

P=2FP,

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

Tragles’verloheen,

| MI’
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. | ’ﬁﬂ“\d‘“i
| Qs !
| | |
[ | |
w i | }
I : I
| 1 | ]
| | | S
$ | | ' §
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s ..: N: P -
-~ o~ b ) [ =
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11 ]l 1
0 120 1w 160 160 1“1& 200
Fig. 2.

durchlaufenden Trigers erreicht niemals den doppelten Wert der Traglast des
einfachen Balkens; dies ist auch aus Stetigkeitsgriinden zu erwarten, denn die
Traglast kann bei langen Seitenfeldern /,, « — 0, nicht plotzlich von 2 £, auf
P, absinken. Der Momentenausgleich ist nicht vollstindig; wohl zeigt sich
nach Erreichen der Fliegrenze unter der Last P eine deutliche Tendenz gegen
diesen Ausgleich hin, aber nur solange, als die Stiitzenquerschnitte noch nicht
bis zur FlieBgrenze beansprucht sind (Fig. 3).

Unsere Versuche wurden anschlieBend von Prof. MAIER-LEIBNITZ in
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Stuttgart in gréferem Mallstab wiederholt?) und das wesentliche Ergebnis,
daf kein vollstaindiger Momentenausgleich eintrete, ist dabei eindeutig besti-
tigt worden.

Uber diese Ergebnisse wurde am Berliner KongreB 1936 der IVBH ein-
gehend diskutiert, auch auBlerhalb der offiziellen Arbeitssitzungen. Man hat
damals erkannt, dal} statisch unbestimmte Tragwerke bei einer Bemessung
nach dem Traglastverfahren eine kleinere Sicherheit aufweisen als statisch
bestimmte Vergleichstragwerke, und diese Verkleinerung der Sicherheit mul,
bei der groBen Verantwortung fiir Menschenleben und Sachwerte, die der
Konstrukteur zu tragen hat, abgelehnt werden. Es ist denn auch nach 1936
mindestens im deutschen Sprachgebiet rasch recht still geworden um diese
Bemiihungen um eine «plastische Bemessung» im Stahlbau.

s

Ho i

,)'/ Hof?

s Minemt

/ :/ o 5325
y o 537

/!// +534[8

Ay
Yz

0 }
/ L y Momentenverlauf
: fir 1/ =2 11
l’g iz -f0cm
’ 1 2 J Pint
Fig. 3

Ich habe vor einigen Jahren unsere fritheren Versuche wieder aufgenom-
men und auch auf wiederholte Belastung (Ursprungsbelastung) ausgedehnt ?).
Dabei zeigte sich zwischen 10 und 10° Lastwechseln eine rasche Angleichung
an die nach der Elastizitatstheorie zu erwartenden Werte der Bruchlasten
(Fig. 4).

Seit dem zweiten Weltkrieg wird das Traglastverfahren wieder erneut pro-
pagiert, und zwar vor allem in England und Amerika, aber auch in den Lén-
dern des Ostblocks. Soweit ich feststellen kann, kommen diese Vorschlige
jedoch diesmal nicht aus den Kreisen der Konstruktionspraxis, sondern viel-
mehr von Vertretern der theoretischen Mechanik. Es ist wahrscheinlich niitz-
lich, die Standpunkte von mechanischer Theorie und Konstruktionspraxis im
Gebiet der allgemeinen Plastizititstheorie einander gegeniiberzustellen: die

2) H. Maier-LeiBNITZ: Versuche zur weiteren Klarung der Frage der tatsichlichen
Tragfiahigkeit durchlaufender Tréger aus Baustahl. « Der Stahlbau» 1936, H. 20.

3) F. Stussi: Theorie und Praxis im Stahlbau. Zweite Schweiz. Stahlbautagung,
Ziirich 1956. Mitteilungen der TKVSB, H. 16.
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theoretische Mechanik fithrt hier als eine der grundlegenden Voraussetzungen
die Volumenkonstanz unter plastischen Forménderungsanteilen ein. Unsere
eingehenden Versuche an Priifkorpern aus Stahl und Leichtmetall zeigen ein-
deutig, daB} die auf Grund der Volumenkonstanz berechneten Querdehnungen
€y imeor. fir Beanspruchungen o, deutlich von den gemessenen Werten ¢, ab-
weichen (Fig. 5).

Traglastrerfahren
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Die theoretische Mechanik hat selbstverstindlich das Recht, sich durch
Definition (z. B. Volumenkonstanz, voller Momentenausgleich u. a.) idealisierte
Werkstoffe und Bauelemente zu schaffen und theoretisch zu untersuchen. Sie
hat aber nicht das Recht, die Folgerungen aus solchen idealisierten Unter-
suchungen der Konstruktionspraxis als Bemessungsregeln vorzuschreiben. Der
Konstrukteur ist gezwungen, mit den wirklichen Baustoffen zu arbeiten und
er hat auch die volle Verantwortung fiir seine Bauwerke zu iibernehmen. Von

dieser Verantwortung kann ihn niemand entlasten, auch die theoretische
Mechanik nicht.
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Die Einfithrung des Traglastverfahrens in die Bemessungspraxis wiirde
nicht nur eine Uberschitzung der Sicherheit in bezug auf Festigkeit und
Stabilitdt bedeuten, sondern auch einen wesentlichen Riickschritt gegentiber
der gliicklicherweise heute vorherrschenden Tendenz, der Beurteilung unserer
durch zeitlich verdnderliche Belastungen beanspruchten Tragwerke nicht die
Ergebnisse eines einmaligen statischen Versuchs, sondern das wirkliche Dauer-
verhalten 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. StaBILINT, *) und
Herr Prof. Dr. K. Sa1TLER ®) hat kiirzlich gezeigt, daf3, mindestens fiir unsere
Verhiltnisse, die Anwendung des Traglastverfahrens auch héufig nicht auf die
wirtschaftlichsten Losungen fiihrt.

Zusammenfassung

Es wird auf frithere Versuche hingewiesen, die zeigen, dafl der beim Trag-
lastverfahren vorausgesetzte Momentenausgleich nur teilweise eintritt. Das
Traglastverfahren tiberschitzt somit die Sicherheit und ist deshalb als Bemes-
sungsgrundlage im Stahlbau abzulehnen.

Summary

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

Résumé

Des essais, exécutés il y a déja plusieurs années, montrent que les moments
dans une poutre continue ne s’égalisent pas completement, contrairement a
ce que suppose la méthode de 1’équilibre plastique. Ce procédé surestime par
conséquent la sécurité et ne devrait donc pas étre utilisé comme base du
dimensionnement.

4) L. StaB1LINT: Die Plastizitéat und der Bauingenieur. « Der Bauingenieur» 1960, H. 6.
5) K. SaArTLER: Uber die sinnvolle Berechnung zur Konstruktion. «Stahlbautagung
Berlin 1960», Veroffentlichungen des Deutschen Stahlbauverbandes, H. 14.
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Nouvelles régles pour le calcul en plasticité des ossatures en acier doux

en Belgique

Eunfihrung von Normen fir die plastische Berechnung von Stahlstabwerken in
Belgien

New Belgian Standards for Plastic Design in Steel Frameworks

CH. MASSONNET
Liége

Dans son Rapport général, le Professeur WINTER a noté comme développe-
ment important depuis le dernier Congrés de I’ATPC que la Grande-Bretagne
et les Etats-Unis avaient adopté le calcul en plasticité des ossatures en acier
doux.

Puis-je ajouter que cette méthode est également sur le point d’étre adoptée
en Belgique. Une Commission Nationale dont ’auteur était le rapporteur a
élaboré des regles qui ont été transmises a 1'Institut Belge de Normalisation.
Ce projet est a I’enquéte publique depuis de ler octobre 1960, et a été adopté,
moyennant quelques modifications, le 31 décembre 1960.

Les régles belges font de tres larges emprunts aux régles de 1’American
Institute of Steel Construction, mais en different par deux modifications
importantes. La premieére se rapporte aux déformations prises par la structure
dans le stade de ruine. Au cours de la discussion libre, Monsieur le Président
Stisst a rappelé les résultats de ses expériences entreprises avec Monsieur
KOLLBRUNNER sur des poutres continues et montré que dans certains cas
exceptionnels, la charge-limite d’une structure ne pourrait pas étre effective-
ment atteinte.

Pour se prémunir contre ce danger tres réel, les regles belges stipulent que
les fleches de la structure a la ruine ne peuvent pas dépasser deux pour cent
de la portée des éléments correspondants. Si cette condition n’est pas remplie,
on doit adopter comme charge de ruine la valeur (réduite) pour laquelle la
condition de fleche ci-dessus est strictement atteinte.

L’opinion des techniciens belges est que cette précaution, jointe aux regles
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qui prémunissent contre le danger de déversement, suffisent pour se mettre
4 D’abri des cas exceptionnels mis en évidence par MM. Sti'sst et KOLL-
BRUNNER. Cette méme limitation de la fleche a la ruine a pour résultat d’éviter,
dans les structures courantes, que des rotules plastiques ne se forment sous
des charges de service et garantit par conséquent un comportement de la
construction parfaitement élastique en service.

Le second point sur lequel les regles belges différent des regles américaines
est le dimensionnement des barres soumises au flambement. Nous avons
trouvé nécessaire de tenir compte du danger de flambement latéral par flexion
et torsion, alors que le Réglement américain ne considere que le flambement
par exces de flexion dans le plan de sollicitation.

Le Professeur WINTER a également mentionné, dans son rapport général,
que de grands progrés avaient été réalisés dans le domaine des phénomeénes
d’instabilité et que le « Column Research Council» avait élaboré, en vue d’aider
les praticiens, un «Design Guide» contenant un résumé des développements
récents dans ce domaine. Les développements majeurs ont été récemment
résumés par le professeur B. G. JomxstoN dans les Proceedings A.S.C.E.,
Journal of the Structural Division, avril 1960. L'un des plus importants se
rapporte a l'influence trés considérable que les tensions résiduelles ont sur la
stabilité des barres courtes comprimées centriquement, a tel point que I’inten-
sité de ces tensions et leur mode de répartition dans la section droite sont en
fait le principal facteur agissant sur la forme de la courbe o, =7 (A) qui donne
la variation de la tension critique de flambement avec 1'élancement de la barre.
Puis-je, a cette occasion, attirer votre attention sur le Colloque qui s’est tenu
a Liege le 17 juin 1960, dans le cadre du Congres de I’Institut International
de la Soudure. Les mémoires présentés a ce Colloque ont tous mis en évidence
I’effet considérable des tensions résiduelles.

En particulier, une étude signée du Professeur Louis, de 'auteur et de
trois de leurs assistants a montré qu’en modifiant la répartition des tensions
résiduelles dans une poutrelle laminée ou composée soudée en déposant des
cordons de soudure sur les bords des ailes ou simplement en chauffant ces
bords au chalumeau, on peut faire varier la charge critique d'une méme barre
d’élancement 80 entre 95 tonnes et 155 tonnes.

La Commission 8 de la Convention Européenne des Associations de la
Construction métallique a organisé un programme international de recherches
statistiques sur le comportement au flambement des barres chargées centrique-
ment auquel participent 1’Allemagne, la Belgique, la France et la Yougoslavie.
Les résultats de ces recherches permettront de préciser 1’effet des tensions
résiduelles sur la charge critique et de définir éventuellement les moyens pra-
tiques d’en tenir compte dans le dimensionnement des piéces.
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REGLES POUR LE CALCUL EN PLASTICITE DES OSSATURES
Résumé

L’auteur signale que la Belgique est sur le point d’admettre le calcul en
plasticité des ossatures métalliques et donne des renseignements sur le contenu
des nouvelles Reégles Belges correspondantes.

Par ailleurs, il attire 1’attention sur I'influence considérable des tensions
résiduelles sur la charge critique de flambement centrique et mentionne a ce
sujet, quelques résultats de recherches non encore publiées.

Zusammenfassung

Der Verfasser macht darauf aufmerksam, dal} in Belgien in Kiirze die
plastische Berechnung von Stahlstabwerken angenommen wird und gibt
einige Angaben iiber den Inhalt der entsprechenden neuen belgischen Normen.

Weiterhin weist der Verfasser anhand einiger noch nicht veroffentlichter
Versuchsergebnisse auf den bedeutenden Einflull 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 infor-
mation regarding the content of the corresponding new Belgian Regulations.

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