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Rapport général

Le but essentiel du rapport général paraissant dans le Rapport Final est de
présenter les résultats de la discussion et les progrés constatés, pour en tirer
les conclusions principales. Pour certains des sujets appartenant au théme II,
la discussion n’a cependant pas été utilisée tandis que pour d’autres il s’agissait
avant tout de points particuliers. Il sera donc difficile d’établir des conclusions
de caractére général et on se limitera aux aspects des problémes qui ont
spécialement retenu l'attention lors du congres.
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a) Aciers a haute résistance et leur mise en ceuvre

Le probléeme de la mise en ceuvre des aciers & haute résistance n’a mal-
heureusement pas soulevé un grand intérét: seule une contribution a été pré-
sentée pour la Publication Préliminaire et la discussion n’a pas été utilisée lors
du congres?).

Quelle est la situation actuelle en matiére d’aciers & haute résistance? Sans
s’arréter aux procédés d’élaboration, en particulier aux traitements ther-
miques, qui appartiennent au domaine de la métallurgie, on peut affirmer que
les problémes principaux relatifs & la mise en ceuvre sont en grande partie
résolus; ceci vaut en particulier pour le soudage, puisqu’on dispose d’électrodes
de nuance appropriée2) et que l’on connait les précautions a prendre (tempéra-
ture de préchauffage, réglage de I'apport d’énergie lors du soudage, etc.) pour
éviter, en particulier pour les aciers trempés et revenus, une modification
inadmissible de la micro-structure, conduisant & une diminution de la tenacité
(effet de trempe) ou de la résistance.

Du point de vue économique, il faut bien constater que, tout au moins
dans les conditions européennes, le supplément de prix des aciers & haute
résistance est souvent du méme ordre de grandeur que 'augmentation de la
limite élastique. Comme cela a déja été indiqué dans la Publication Prélimi-
naire, nous ne parlons pas ici des aciers de la nuance 50 & 52 dont le prix est
souvent peu différent de celui des aciers doux dés que 1’on demande pour ces .
derniers un essai de résilience assez sévére, ce qui conduit automatiquement
& une élaboration plus soignée et & une normalisation. Pour les aciers dont la
limite élastique atteint ou dépasse 40 kg/mm?, le gain sur le prix de la matiere
sera donc modeste méme pour les éléments dont la limite élastique est pratique-
ment la seule base de dimensionnement (réservoirs sous pression ou conduites
forcées, barres tendues de treillis soumis & des sollicitations statiques, etc.).
Pour les poutres & 4me pleine, la situation est encore moins favorable puisque
I’ame n’est utilisée que sur ses bords et que le probléme du voilement est
déterminant pour le choix de I’épaisseur. Pour résoudre cette difficulté, on
envisage d’ailleurs aux Etats-Unis de prévoir des 4mes d’une nuance inférieure
a celle des semelles, ce qui pose d’autres problémes.

En ce qui concerne la mise en ceuvre en atelier, les avantages économiques
sont également assez limités: le tonnage & fabriquer est certes inférieur mais
la main-d’ceuvre unitaire est notablement plus élevée, en particulier a cause

1) La contribution intitulée « Utilisation d’aciers & haute résistance dans deux ouvrages
suisses», paraissant dans le présent Rapport Final, était incluse dans le rapport général
oral présenté au congres.

2) Voir par exemple R. NITTKA: «Schweillen hoherfester Feinkornbaustéhle unter
besonderer Beriicksichtigung neuartiger vergiiteter Baustdhle», Oerlikon Schweil3-
mitteilungen, Nr. 53 (1965).
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des précautions plus grandes & prendre tant pour la préparation que pour le
soudage.

On comprend dés lors facilement que le domaine d’application des aciers &
haute résistance soit assez limité & I’heure actuelle, surtout si I’on ne tient pas
compte de l'utilisation en grosse chaudronnerie, qui ne rentre pas directement
dans le cadre des activités de I’AIPC. La situation parait différente au Japon
ou I'on utilise semble-t-il largement les aciers a haute résistance (traités ther-
miquement ou autres) pour la construction des ponts3). Peut-étre les surprix
de qualité pour ces nuances sont-ils moins élevés au Japon?

On peut dire en conclusion que ce sont principalement des considérations
d’ordre économique, et non des difficultés techniques, qui s’opposent actuelle-
ment & une mise en ceuvre accrue des aciers a haute résistance. C’est donc
avant tout aux producteurs qu’il appartient de réexaminer le probléme, bien
entendu en contact étroit avec les utilisateurs.

b) Boulons a haute résistance

Assemblages a recouvrement (boulons cisaillés)

En complément a sa contribution parue dans la Publication Préliminaire,
M. KonisHI apporte d’intéressantes précisions aux essais qu’il a entrepris. Il
indique en particulier que, lors des essais de fatigue sous des sollicitations
proches de la charge de glissement, la fréquence des pulsations a joué un role
important.

Nous nous permettrons de relever ici encore une fois les divergences assez
importantes qui subsistent entre les divers pays en ce qui concerne le calcul
des assemblages et spécialement I’évaluation de la sécurité. Ce point est sou-
ligné également par M. FavrTus a la fin de son important exposé. Certaines de
ces différences s’expliquent logiquement par des conditions économiques diffé-
rentes: aux Etats-Unis, par exemple, le colit élevé de la main-d’ceuvre rend
peu économique un traitement des surfaces de contact destiné & augmenter
le coefficient de friction. Ce point est relevé dans I’exposé de MM. FisHER et
BEEDLE qui montre le développement des recherches américaines relatives
aux assemblages par boulons HR et l’évolution des regles d’application
correspondantes.

3) Voir par exemple I'article de MM. G. Tanaka et S. Hasecawa paru dans la Publi-
cation Préliminaire, IIc 3, p. 457, ou le rapport introductif de MM. H. KiHarA et
T. OxumuRrA & la Commission I, Ouvrages de franchissement, du Congrés sur I’utilisation
de l'acier de la CECA, Luxembourg octobre 1964; traduction en italien sous le titre
«Stato attuale della tecnica di costruzioni dei ponti in acciaio in Giappone», Costruzioni
metalliche, 1965, n° 2.



140 PIERRE DUBAS II

De méme, dans certains cas de sollicitations statiques, le glissement peut
étre considéré comme un incident mineur, ce qui a conduit & la notion d’assem-
blage par «pression». Il s’agit d’un simple développement des assemblages
par boulons ordinaires, avec cependant I’avantage de déformations minimes
en service (la charge de glissement n’étant normalement pas atteinte) et d’un
nombre de boulons réduit par suite de leur résistance élevée.

Ce qui s’explique moins c¢’est, comme nous ’avons déja relevé dans la Publi-
cation Préliminaire, la trés grande variation des coefficients de sécurité relatifs
a la charge de glissement (en se limitant aux assemblages par friction) ainsi
que des valeurs adoptées pour le coefficient de frottement dans des conditions
analogues. Comme l'indique également M. FALTUs, il conviendrait deés lors
d’approfondir nos connaissances relatives au phénomene de la friction.

La sécurité effective dépend largement de la précontrainte du boulon et il
convient de relever & ce sujet les deux conceptions qui s’opposent pour la mise
en ceuvre:

— serrage par clef dynamométrique, avec les incertitudes dues aux frottements
internes, aux irrégularités de contact, & la précision de la mesure du moment
de serrage, etc.

— serrage par la méthode au tour d’écrou, avec la diminution de réserve
plastique qu’elle entraine ainsi que la possibilité de phénomenes de relaxa-
tion (assez faibles selon MM. FisHER et BEEDLE, sur la base d’essais de
durée relativement courte).

M. KErRENSKY attire ’attention sur le probléeme de la corrosion des sur-
faces en contact, avant et aprés assemblage, et des boulons eux-mémes. Il est
certain que ’expérience dans ce domaine est encore maigre et qu’une coopéra-
tion internationale serait souhaitable.

Pour les assemblages & recouvrement, on peut donc dire que les difficultés
principales sont résolues mais qu’il reste encore certains points & éclaircir en
particulier en ce qui concerne la mise en ceuvre et le comportement en service.

Assemblages par boulons tendus

Pour les assemblages & boulons tendus, les recherches théoriques et expéri-
mentales ne sont pas aussi avancées et les applications pratiques sont plus
réduites.

Comme nous ’avons indiqué dans la Publication Préliminaire, le probléme
de I'augmentation de la contrainte dans le boulon lors de la mise en charge
de I'assemblage ne peut étre résolu correctement que si I’on tient compte du
mode d’introduction effectif des efforts appliqués. Les essais effectués pour les
attaches tendues de la tour du port de Kobé et décrits par MM. HipEYUKI
Tapa et TAREO Nara (Publication Préliminaire) illustrent bien ce fait. En
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effet, dans leur formule (1) qui donne 'augmentation de la contrainte du
boulon, les auteurs ont di introduire un facteur correctif de I’ordre de 0,6 pour
tenir compte du fait que les piéces de liaison ne se décompriment pas compléte-
ment lorsque l'effort extérieur leur est appliqué directement. Lors de la mise
en précontrainte du boulon, par contre, la déformation des piéces de liaison
s’ajoute a celle de la tige du boulon et les auteurs ont ainsi considéré dans leur
formule (3) un coefficient supérieur & 1 (probablement un peu par hasard égal
a l'inverse du coefficient précité). M. FALTUS montre comment on peut tenir
compte de ces diverses influences de fagon théorique et il compare les valeurs
calculées & celles données par des essais.

M. FavLtus reléve également l'importance de leffet de levier dont on a
parlé dans la Publication Préliminaire.

Les problémes posés par les assemblages & boulons tendus ne peuvent donc
pas étre considérés comme étant résolus de facon satisfaisante & I’heure actuelle,
surtout si I’on pense aux sollicitation dynamiques et de plus aux attaches
soumises non & une traction pure mais a la flexion et au cisaillement.

Le présent congrés n’a pu apporter une réponse définitive & ces questions;
il a cependant montré la voie a suivre et indiqué les recherches qu’il reste a
effectuer tant du point de vue théorique que des applications pratiques. Il me
semble d’ailleurs personnellement que les assemblages & boulons tendus
devraient rester l’exception car ils conduisent nécessairement & une pertur-
bation importante du jeu des forces puisque les efforts, d’abord répartis sur la
section de la piéce attachée, viennent ensuite déviés pour se concentrer dans
les boulons; on est donc bien loin de la jonction directe telle qu’elle est réalisée
dans la soudure bout-a-bout.

c) Soudage et collage

Soudage

L’utilisation des nouveaux procédés de soudage en construction métallique
a été exposée par divers auteurs dans la Publication Préliminaire tandis que
M. KOLLBRUNNER en présente les grandes lignes dans son exposé.

Ici encore, ce sont surtout des raisons économiques — salaires toujours
plus élevés et manque de personnel qualifié — qui poussent & un emploi plus
étendu des procédés semi-automatiques ou automatiques, qu’il s’agisse du
soudage sous flux ou du soudage sous protection gazeuse, en particulier de CO,.

Bien qu’ils aient parfois conduit & des mécomptes, ces procédés donnent
en général satisfaction en ce qui concerne la qualité des soudures et I'on com-
prend dés lors que I'on tente d’étendre leur domaine d’application, soit pour
le soudage au montage, soit pour la mise en ceuvre des aciers spéciaux a haute
résistance dont nous avons parlé sous a). Pour les nuances les plus élevées, le
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probléme n’est pas complétement résolu mais il convient d’ajouter que, méme
pour le soudage manuel, ces aciers demandent certaines précautions si ’on
veut éviter de graves ennuis. Il importe par exemple de ne pas pointer des
gabarits de montage ou autres piéces ne devant pas étre soudées ultérieure-
ment. De plus les amorgages d’arc ne doivent pas avoir lieu en dehors des
chanfreins; on évite ainsi un effet d’entaille nuisible aussi bien en ce qui con-
cerne la fatigue que le danger de rupture fragile.

Un autre probléme qui mériterait de retenir 'attention est celui de la
conception des constructions soudées et de leurs joints. On pense en parti-
culier aux grandes poutres & A&me pleine pour lesquelles, dans certains pays,
on prévoit des membrures comportant un paquet de semelles reliées par des
cordons d’angle, comme cela s’impose en construction rivée. L’adoption d’une
seule semelle, d’épaisseur et de largeur variables suivant les sollicitations,
parait cependant plus conforme aux exigences spécifiques du soudage. Le
probléme de la sécurité a la rupture fragile conduira certes normalement au
choix d’une qualité d’acier répondant, pour la semelle épaisse, a des essais de
résilience plus séveéres. Le 1éger supplément de prix qui en résulte est toutefois
plus que compensé par la suppression des cordons longitudinaux. De plus, on
évite les cordons transversaux au début des semelles, toujours défavorables
pour la résistance a la fatigue.

Collage

Dans le domaine de la construction métallique proprement dite, on en est
toujours, en ce qui concerne le collage, aux premiéres recherches et au début
des applications. Bien que le collage présente des avantages certains puisqu’il
n’influence pas les propriétés du métal de base et conduit a une introduction
bien répartie des efforts, il n’est guére vraisemblable que I'on assiste a un
développement trés rapide, du moins en ce qui concerne les assemblages unique-
ment collés. Une combinaison collage-boulons HR pourrait par contre avoir
un certain avenir, du moins s’il était possible ainsi d’augmenter les sollicitations
admissibles et surtout d’éviter quelques-unes des difficultés que présente une
mise en ceuvre correcte de ces boulons: nécessité du décapage des surfaces en
contact, tolérances de fabrication assez sévéres pour éviter des pertes de
serrage dues aux mauvais contacts des pieéces assemblées, protection anti-
corrosive, etc.

d) Résistance a la fatigue des éléments de construction

Soulevé dans la Publication Préliminaire, le probleme de la résistance a la
fatigue des aciers & haute résistance (y compris les aciers de la nuance 50—52),
comparée a celle des aciers doux, a été largement discuté par MM. FISHER et
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Viest, M. Sttssi, M. BEer et M. Kerensky. Il faut bien constater que les
opinions sont fort divergentes.

Ce qui parait certain, c’est que les aciers & haute résistance sont plus sen-
sibles aux effets d’entaille que les aciers doux. Comme l'indique M. BEER, on
doit tenir compte également des entailles dues & la microstructure du métal,
elle-méme directement influencée par les procédés d’élaboration. On sait
d’ailleurs que la résistance & la fatigue des aciers 52 produits avant-guerre
était inférieure & celle des aciers & grain fin actuels?). Comme le demande
M. Stissi, c’est donc aux métallurgistes qu’il appartient de réaliser des aciers
dont les caractéristiques mécaniques élevées ne soient pas acquises aux dépens
d’un bon comportement a la fatigue.

Que cette condition puisse étre remplie non seulement pour le métal de
base mais également pour les cordons bout-a-bout soigneusement exécutés et
meulés, les essais effectués avec ’'acier 60 T pour le pont de Chamoson3) et
ceux relatifs aux aciers ALDURGS®) le prouvent: dans les deux cas, la résis-
tance a des efforts ondulés atteint (ou dépasse légérement) 609, de la résis-
tance a la rupture statique, comme pour l’acier doux.

Pour les soudures caractérisées par des entailles trés vives, comme les
cordons d’angle longitudinaux & I'extrémité d’une semelle dépourvue de sou-
dure frontale meulée (disposition réalisée dans les ponts des essais AASHO,
présentés par MM. FisHER et VIEST dans la Publication Préliminaire, et qui
correspond & la courbe F, la plus basse, des régles des Chemins de Fer Alle-
mands), la différence entre l'acier 52 et ’acier doux est effectivement trés
faible; on remarquera toutefois que I’on utilise les mémes électrodes dans les
deux cas et que la résistance (statique) des cordons ne dépend pratiquement
pas de la nuance du métal de base?). Dans un essai & la fatigue également, on
peut se demander si 'on ne détermine pas la résistance a la fatigue du métal
d’apport plutét que celle du métal de base, ce dernier n’intervenant que pour
la propagation de la fissure.

De toutes fagons, il n’est pas étonnant qu’une disposition défavorable des

4) Pour certains aciers alliés, il semble méme exister un parallélisme entre les valeurs
de la résilience et celles de la résistance aux efforts alternés, comme I'indiquent M. PoMEY
et M. Misson dans un article intitulé «Der kontinuierliche Stranggul von Baustidhlen
fir die Kraftfahrzeugindustrie in Frankreich», Technisches Informationsblatt der Wirt-
schaftsabteilung des franz. Generalkonsulates in Zirich, Nr. 11, 1364.

5) « Utilisation d’aciers & haute résistance dans deux ouvrages suisses», dans le présent
Rapport Final, ITa 1.

6) F. WALLNER: «Hochfeste schweilbare Baustédhle», Rapport Préliminaire du pré-
sent congres, fig. 2, courbe B, p. 355. On constatera que les aciers américains cités par
M. WALLNER (méme figure) sont plus sensibles & la fatigue, ce qui pourrait expliquer en
partie les conclusions de MM. FISHER et VIEST.

7) Lors du congres de la CECA mentionné a la note 3, M. BORNSCHEUER a d’ailleurs
proposé d’adopter, dans les cordons d’angle, les mémes contraintes admissibles pour
I’acier doux et ’acier 52.
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soudures entraine une résistance & la fatigue insuffisante et la conclusion est
évidente: pour conserver, méme dans le cas de sollicitations & la fatigue, les
avantages indéniables des aciers & haute résistance, il convient de soigner
particulierement la conception des constructions soudées et leur exécution,
de fagon & réduire au minimum les concentrations de contraintes et en général
les effets d’entaille.

M. Beer, M. HENDERsON et M. KERENSKY apportent une contribution
intéressante & la question du comportement de nos ouvrages sous les sollicita-
tions & la fatigue effectives. Deux problémes sont ici & considérer:

— 'endommagement d’un élément soumis & un spectre de contraintes et non
& des cycles d’amplitude constante comme dans les essais & la fatigue
classiques;

— la variation effective des sollicitations dans les ouvrages en service.

Le premier probléme n’est certes pas complétement résolu mais il a déja
fait I’objet de nombreuses recherches expérimentales et théoriques et, comme
I'indique M. HENDERSON, on peut espérer obtenir prochainement une solution
valable.

En ce qui concerne les conditions effectives de sollicitation, on en est encore
au début. Indiquons & ce sujet que les Chemins de Fer Allemands ont procédé
& des mesures de cet ordre sur un pont-rail fortement chargé?) et qu’il a été
décidé, au sein de la commission tripartite UIC-RILEM-AIPC, d’étendre ces
recherches & des ouvrages de types divers. L’interprétation des résultats ne
sera certes pas aisée puisqu’il s’agira de dégager les grandes lignes et d’obtenir
ainsi des bases & la fois mieux fondées et suffissamment simples pour le dimen-
sionnement & la fatigue. M. HENDERSON indique qu’on tente en Grande-
Bretagne, pour les ponts-routes, d’arriver & ce résultat par une analyse sta-
tistique des données relatives aux véhicules en circulation. Dans la seconde
partie de son exposé, M. HENDERSON propose de dimensionner les éléments
spécialement soumis & la fatigue pour une durée de vie limitée. Bien que cela
se fasse dans certaines industries mécaniques, on voit mal une application de
ce principe aux ouvrages d’art, ne serait-ce que pour des raisons économiques.

MM. van DouweN et VEERMAN décrivent un appareil électronique per-
mettant de détecter des déformations plastiques & la surface d’un métal, ce qui
permettra peut-étre d’évaluer le risque de rupture par fatigue sans devoir
recourir & des essais destructifs.

On obtiendrait ainsi plus rapidement les données expérimentales qui
manquent encore et qui, complétées par des lois empiriques telles celles bien
connues de M. StUssI, permettraient de parfaire nos connaissances dans le
domaine si important de la résistance a la fatigue.

8) Ces premiers essais montrent nettement que les grandes amplitudes et les con-
traintes max. ne se produisent que rarement.
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e) Calcul plastique dans le domaine des aciers a haute résistance et des moyens
d’assemblage récents

La contribution de MM. ANSLIJN, JaNss, Mas et MASSONNET compléte
heureusement le travail paru dans la Publication Préliminaire. Les essais
décrits ont porté sur le voilement de corniéres et la ruine de nceuds soudés
réalisés en acier 37 et 52.

Des recherches de ce genre sont trés utiles puisqu’elles donnent des ren-
seignements féconds sur la résistance limite de nos ouvrages, un critére qui a
certainement son importance bien qu’il ne puisse servir de seule base de dimen-
sionnement. Nous touchons d’ailleurs ici au probléme général de la sécurité
des ouvrages, question qui a été largement traitée au point Ic) du présent
congres et sur laquelle il n’est donc pas nécessaire que nous nous étendions ici.

Generalbericht

Hauptzweck des im «SchluBbericht» erscheinenden Generalberichtes ist es,
die Ergebnisse der Diskussion und die wesentlichen Fortschritte darzulegen,
um daraus die wichtigsten SchluBfolgerungen zu ziehen. Fiir einige der zum
Thema II gehdrenden Fragen wurde allerdings die Diskussion nicht bean-
sprucht, wiahrend bei den anderen die Diskussion vornehmlich besondere
Punkte beriihrte. Es wird also schwierig sein, SchluBfolgerungen allgemeiner
Art aufzustellen, und man wird sich den speziellen Problemen widmen, die
am Kongrel3 behandelt wurden.

a) Hochfeste Stihle und deren Verarbeitung

Das Problem der Verarbeitung hochfester Stiahle ist leider nicht auf ein
grofles Interesse gestoflen; fiir den «Vorbericht» wurde ein einziger Beitrag
eingesandt, und am KongreB wurde die Frage nicht besprochen?).

Wo stehen wir heute in bezug auf hochfeste Stahle? Ohne die Herstellungs-
verfahren, insbesondere die thermische Vergiitung zu behandeln, die dem
Gebiet der Metallurgie angehoren, kann behauptet werden, dal die Haupt-
schwierigkeiten fiir die Verarbeitung zum groBen Teil iiberwunden sind; dies

1) Der Beitrag « Verwendung hochfester Baustihle fiir zwei Briicken in der Schweiz»,
der im vorliegenden «SchluB3bericht» erscheint, wurde als Teil des miindlichen General-
berichtes am Kongre3 vorgetragen.
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gilt insbesondere fiir die Schweilung, da Elektroden geeigneter Zusammen-
setzung?) zur Verfiigung stehen und VorsichtsmaBnahmen (Vorwirmetempe-
ratur, Regulierung der Energiezufuhr wihrend des Schweillens usw.) bekannt
sind, mit denen sich, besonders bei vergiiteten Stahlen, eine unzuléssige Ver-
anderung der Mikrostruktur vermeiden l48t, die zu einer Verminderung der
Zahigkeit (Aufhartung) oder Festigkeit fiithren wiirde.

Was die wirtschaftliche Seite anbelangt, mull erwdhnt werden, daf}, min-
destens unter den européaischen Verhéltnissen, der Preiszuschlag fiir hochfeste
Stahle oft von derselben Gréfenordnung ist wie die entsprechende Erhéhung
der Streckgrenze. Wie dies schon im «Vorbericht» erwéhnt wurde, handelt es
sich dabei nicht um St 52, dessen Preis oft wenig von dem des St 37 abweicht,
falls man fiir letzteren eine relativ strenge Kerbschlagpriifung verlangt, was
automatisch zu einer sorgfaltigeren Herstellungsart und einem Normalglithen
fihrt. Fir Stahle mit einer Streckgrenze = 40 kg/mm? werden somit die Ein-
sparungen an Materialkosten gering sein, sogar fiir Bauteile, bei denen die
Streckgrenze praktisch die einzige Bemessungsgrundlage bildet (Druckbehélter
oder Druckrohrleitungen, Zugstibe statisch beanspruchter Fachwerktrager
usw.). Bei Vollwandtrigern sind die Verhiltnisse weniger giinstig, weil das
Stehblech nur an seinen Réandern ausgeniitzt ist und die Beulstabilitat fiir die
Wahl der Stirke maBgebend ist. Um dieser Schwierigkeit auszuweichen, wird
in den Vereinigten Staaten in Aussicht genommen, Stehbleche aus einem Stahl
kleinerer Festigkeit als jenem fiir die Gurtungen vorzusehen, wobei allerdings
andere Probleme auftreten.

Auch bei der Verarbeitung in der Werkstatt sind die wirtschaftlichen Vor-
teile relativ begrenzt: Die Tonnage ist gewill kleiner, aber die Bearbeitungs-
kosten pro Tonne sind bedeutend hoher, insbesondere wegen der sowohl fiir
die Vorbereitung als auch fiir die Schweilung nétigen VorsichtsmaBnahmen.

Aus diesen Griinden ist das Anwendungsgebiet der hochfesten Stahle heute
relativ begrenzt, besonders wenn man die Verwendung im Grofkesselbau nicht
beriicksichtigt, die nicht direkt in den Tétigkeitsbereich der IVBH gehort. In
Japan scheinen die Verhiltnisse anders zu sein. Offenbar werden hochfeste
Stéahle (vergiitete oder andere) im Briickenbau in groBem Umfang verwendet 3).
Vielleicht sind die Giiteaufpreise fiir hochfeste Stahle in Japan kleiner.

Als SchluBfolgerung kann gesagt werden, daBl es hauptsidchlich Betrach-
tungen wirtschaftlicher Natur und nicht technische Schwierigkeiten sind, die

2) Siehe z. B. R. NITTKA : « Schweillen hoherfester Feinkornbaustéahle unter besonderer
Beriicksichtigung neuartiger vergiiteter Baustéhle», Oerlikon Schweilmitteilungen,
Nr. 53 (1965).

3) Siehe z. B. den Bericht von G. TANAKA und S. HASEGawA im ¢« Vorbericht», II ¢ 3,
S. 457, oder den Einfiihrungsbericht von H. Kizara und T. OkumURraA zur Fachgruppe I,
Briicken und Hochstrafen, des Kongresses iiber Stahlverwendung der EKGS, Luxem-
burg, Oktober 1964 ; italienische Ubersetzung: «Stato attuale della tecnica di costruzioni
del ponti in acciaio in Giappone», Costruzioni metalliche, 1965, n°® 2.
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heute eine verbreitete Verarbeitung hochfester Stihle verhindern. Es ist also
vorwiegend Sache der Stahlwerke, das Problem zu iiberpriifen, selbstverstédnd-
lich in engem Kontakt mit den Stahlverbrauchern.

b) HV-Schrauben

Reibverbindungen ( Uberlappungsstifie)

In Erweiterung seines im «Vorbericht» erschienenen Beitrages bringt
I. KonisHI interessante Ergdnzungen zu den von ihm beschriebenen Ver-
suchen. Insbesondere gibt er an, daBl bei Ermiidungsversuchen unter Bean-
spruchung nahe bei der Gleitgrenze die Frequenz der Lastwechsel eine wichtige
Rolle gespielt hat.

Es sei uns erlaubt, hier noch einmal auf die betrichtlichen Unterschiede
hinzuweisen, die in verschiedenen Liandern in bezug auf die Berechnung der
Verbindungen und insbesondere die Festsetzung der Sicherheit bestehen. Dies
wird auch von F. FArtus am Schlusse seines interessanten Beitrages erwihnt.
Einige dieser Unterschiede erklaren sich logischerweise durch die Verschieden-
heit der wirtschaftlichen Bedingungen: In den Vereinigten Staaten z. B. ist
die Behandlung der Kontaktflichen, um eine Erhéhung des Reibungskoeffi-
zienten zu erzielen, der hohen Lohne wegen wenig wirtschaftlich. Dies wird
von J. W. FisgER und L. S. BEEDLE in ihrem Beitrag erwéhnt, der die Ent-
wicklung der amerikanischen Untersuchungen auf dem Gebiet der HV-Schrau-
ben und die der entsprechenden Normen beschreibt.

Ebenso kann bei gewissen Fillen statischer Beanspruchung das Gleiten als
relativ bedeutungslos betrachtet werden, was zum Begriff der «bearing-type»-
Verbindung fiihrt. Es handelt sich dabei eigentlich um eine Entwicklung der
Anschliisse mit normalen Schrauben mit dem Vorteil, daB3 die Verformungen
im Betrieb sehr klein bleiben (die Gleitgrenze wird normalerweise nicht
erreicht) und daB3 die Schraubenzahl beschrankt ist.

Weniger verstandlich ist dagegen, wie schon im «Vorbericht» erwéahnt, die
sehr grofle Streuung der Sicherheitskoeffizienten in bezug auf die Gleitgrenze
(fur Reibverbindungen) und der angenommenen Werte des Reibungskoeffi-
zienten unter ahnlichen Bedingungen. Wie dies auch F. FavTus verlangt, wire
es wiinschenswert, unsere Kenntnisse iiber die Grundlagen des Reibungs-
vorganges zu erweitern.

Die tatsdchliche Sicherheit wird auch weitgehend von der Schraubenvor-
spannung beeinflullt, und es ist angezeigt, hier auf die beiden Einbauverfahren
hinzuweisen :

— Anziehen mit Drehmomenten-Schliissel, was zu gewissen Unsicherheiten
infolge innerer Reibung, UnregelméaBigkeit der Kontaktflichen, Unge-
nauigkeit der Momentenablesung usw. fiihrt.
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— «turn-of-nut»-Verfahren mit der Verminderung der plastischen Reserve
und der Moglichkeit der Relaxation. (Nach FiseEr und BEEDLE scheint
dieser Vorgang allerdings keine sehr grofle Rolle zu spielen. Die Versuchs-
dauer war aber relativ kurz.)

O. A. KereEnsky macht auf das Problem der Korrosion der Fiigeteile (vor
und nach dem Zusammenbau) und der Schrauben selber aufmerksam. Sicher
sind die Erfahrungen auf diesem Gebiet noch ungeniigend und eine inter-
nationale Zusammenarbeit wiare wiinschenswert.

Zu den Reibverbindungen kann also gesagt werden, daf} die Hauptschwierig-
keiten iiberwunden sind, da3 aber noch gewisse Punkte der Klarung bediirfen,
insbesondere was die Einbauverfahren und das Verhalten im Betrieb anbelangt.

Verbindungen mit axial beanspruchten HV-Schrauben

Fiir Anschliisse mit axial beanspruchten Schrauben sind die theoretischen
und versuchsméifligen Untersuchungen noch nicht so fortgeschritten und die
praktischen Anwendungen sind beschrankt.

Wie im «Vorbericht» erwahnt, mul man bei der Bestimmung der Ver-
groflerung der Schraubenkraft infolge des Lastangriffs die Art der Kraftein-
leitung beriicksichtigen, falls eine korrekte Losung erzielt werden soll. Dies
wird anschaulich durch die Versuche gezeigt, die mit auf Zug beanspruchten
Anschliissen des Turmes im Hafen von Kobe durchgefiihrt und von Hipeyukr
Tapa und TARKEO NaKA im «Vorbericht» beschrieben wurden. In ihrer Formel
(1), welche die Kraftvergroferung in der Schraube angibt, muBten die Autoren
einen «form factor» der Gréenordnung von 0,6 einfiithren, um dem Umstand
Rechnung zu tragen, dafl die StoBteile nicht ganz entlastet werden, wenn die
dullere Belastung nicht direkt den Schrauben angebracht wird. Beim Anziehen
der Schrauben dagegen addiert sich die Verformung der StoBteile zu derjenigen
des Schraubenschaftes, und die Autoren haben deswegen in ihrer Formel (3)
einen Faktor >1 beriicksichtigen miissen, der wahrscheinlich eher zuféllig mit
dem umgekehrten Wert des frither erwihnten «form factor» iibereinstimmdt.
F. Favrus zeigt, wie diese verschiedenen Einflisse auf theoretischem Weg
beriicksichtigt werden kénnen und vergleicht die Ergebnisse der Berechnung
und der Versuche.

F. Farrus macht auch auf den Einflul der Hebelwirkung aufmerksam, der
bereits im « Vorbericht» erwihnt wurde.

Die durch die Verbindungen mit axial beanspruchten Schrauben aufge-
worfenen Probleme kénnen heute noch nicht als gentigend geklart angesehen
werden, besonders wenn die Anschliisse nicht nur auf Zug, sondern auch auf
Biegung und Schub oder dynamisch beansprucht werden.

Auf diese Fragen konnte der gegenwirtige Kongrel3 keine endgiiltige Ant-
wort geben; er hat aber den Weg gewiesen und die Untersuchungen aufgezeigt,
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die sowohl vom theoretischen Standpunkt als auch fiir die praktischen Aus-
fithrungen noch zu machen sind. Personlich finde ich allerdings, da3 Verbin-
dungen mit axial beanspruchten Schrauben die Ausnahme bleiben sollten; sie
fithren namlich zu einer betriachtlichen Storung des Kraftverlaufes. Die Krifte,
die zuerst auf die Querschnittsfliche des angeschlossenen Elementes verteilt
sind, miissen umgelenkt werden, um sich in den Anschluflschrauben konzen-
trieren zu konnen. Eine solche Verbindung ist also weitentfernt vom direkten
Anschluf}, der in der Stumpfschweiung verwirklicht wird.

¢) Schweiflen und Kleben

Schweifen

Die Verwendung neuartiger Schweiflverfahren im Stahlbau wurde im «Vor-
bericht» von verschiedenen Autoren beschrieben, wihrend C. F. KOLLBRUNNER
sie in seinem Beitrag im «Schlulbericht» umreift.

Auch hier sind es vorwiegend wirtschaftliche Griinde — die steigenden
Loéhne und das Fehlen qualifizierten Personals —, die zu einer immer breiteren
Anwendung der halbautomatischen und automatischen Verfahren driangt, u. a.
die Unterpulver- oder die SchutzgasschweiBung, insbesondere mit CO,.

Obwohl diese Verfahren gelegentlich zu Miferfolgen gefiithrt haben, sind
sie im allgemeinen zufriedenstellend, was die Giite der Schweillnahte anbe-
langt. Es ist daher verstindlich, daB versucht wird, ihr Anwendungsgebiet zu
erweitern, sei es fiir Montageschweilung oder fiir die Verarbeitung der Sonder-
stdhle hoher Festigkeit, die unter a) besprochen wurden. Fiir die Stihle hoch-
ster Festigkeit ist das Problem noch nicht vollstindig gelost. Es muf3 aber
hinzugefiigt werden, daB sogar bei HandschweiBlung fiir diese Stihle gewisse
Vorsichtsmafnahmen nétig sind, falls ernste Unannehmlichkeiten vermieden
werden sollen. So ist es z. B. wichtig, dal} keine fiir den Zusammenbau nétigen
Hilfselemente oder andere nicht zur eigentlichen Konstruktion gehorende
Teile geheftet werden. Auch soll der Lichtbogen nur im Bereich der Schweil3-
kanten geziindet werden; so werden sowohl fiir die Ermiidungsfestigkeit als
auch fiir den Spriodbruch gefahrliche Kerbwirkungen vermieden.

Zu erwihnen wire auch das Problem der Gestaltung der geschweil3ten
Bauwerke und ihrer StoBverbindungen. Dabei wird insbesondere an die grof3en
Vollwandtrager gedacht, bei welchen in verschiedenen Léandern Gurtungen
aus mehreren durch Léngskehlndhte verbundene Lamellen vorgesehen wer-
den, wie dies bei genieteter Ausfiihrung notwendig ist. Die Verwendung einer
einzigen Lamelle, deren Stdrke und Breite den Beanspruchungen angepalit
werden, scheint allerdings besser den spezifischen Forderungen der Schweilung
zu entsprechen. Das Problem der Sprodbruchsicherheit wird normalerweise
zur Wahl einer Stahlgiite fiihren, die fiir die dickere Lamelle strengere Kerb-
schlagvorschriften erfiilllen mufBl. Der kleine sich daraus ergebende Preis-
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zuschlag ist durch das Wegfallen der Léngsnahte mehr als aufgewogen.
Dariiber hinaus werden die fiir die Ermiidungsfestigkeit ungiinstigen Quer-
nihte am Lamellenanfang vermieden.

Kleben

Was das Kleben anbelangt, stehen wir auf dem Gebiet des eigentlichen
Stahlbaues bei den ersten Untersuchungen und am Anfang der Anwendung.
Obwohl das Kleben gewisse Vorteile bietet, da bei dieser Verbindungsart die
Eigenschaften des Grundmaterials unbeeinflult bleiben und die Krifte gut
verteilt eingeleitet werden, ist es nicht sehr wahrscheinlich, da3 es zu einer
raschen Entwicklung kommt, mindestens nicht fiir ausschlieBlich geklebte
Verbindungen. Ein Zusammenwirken Kleben-HV-Schrauben kénnte dagegen
eine gewisse Zukunft haben, zum mindesten wenn es dadurch méglich sein
sollte, die zulidssigen Beanspruchungen zu erhdhen und besonders einige der
Schwierigkeiten zu vermeiden, die einem korrekten Einbau dieser Schrauben
entgegenwirken: Notwendigkeit eines Sand- oder Flammstrahlens der Kon-
taktflichen, hoher erforderlicher Genauigkeitsgrad der Werkstattfertigung,
um eine Verringerung der Klemmkraft durch ein nicht sattes Anliegen der
Fiigeteile zu vermeiden, Rostschutzfrage usw.

d) Ermiidungsfestigkeit von Konstruktionsteilen

Das im «Vorbericht» aufgeworfene Problem der Ermiidungsfestigkeit hoch-
fester Stiahle (St 52 inbegriffen) im Vergleich mit derjenigen des Baustahles
St 37 wurde ausfiihrlich von J. W. FisgER und I. M. VigsT, F. Sttss1, H. BEER
und O. A. Kerexnsky diskutiert. Es zeigt sich dabei, dal3 die Ansichten stark
auseinandergehen.

Was festzustehen scheint, ist, daBl hochfeste Stihle kerbempfindlicher sind
als St 37. Wie H. BEER bemerkt, miissen auch die sich aus der Beschaffenheit
der Mikrostruktur des Metalles ergebenden Kerben beriicksichtigt werden,
wobei diese Struktur selber direkt durch das Herstellungsverfahren beeinfluft
wird. Es ist ubrigens bekannt, dafl die Ermiidungsfestigkeit des vor dem
Krieg erzeugten Stahls St 52 niedriger war als diejenige der heutigen Fein-
kornstihle!). Wie von F. Stiisst verlangt, ist es also Sache der Metallurgen,
Stéhle zu entwickeln, deren hohe mechanische Eigenschaften nicht auf Kosten
einer guten Ermiidungsfestigkeit erreicht werden.

4) Fiir gewisse legierte Stdhle scheint sogar eine Parallelitéat zwischen den Werten der
Kerbschlagzihigkeit und denjenigen der Wechselfestigkeit zu bestehen, wie M. PoMEY
und M. MissoN in ihrer Arbeit erwihnen: «Der kontinuierliche Strangguf3 von Baustéahlen
fiir die Kraftfahrzeugindustrie in Frankreich», Technisches Informationsblatt der Wirt-
schaftsabteilung des franz. Generalkonsulates in Ziirich, Nr. 11, 1964.
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DaB diese Bedingung nicht nur fiir das Grundmaterial, sondern auch fur
sorgfiltig ausgefithrte und abgearbeitete Stumpfnéhte erfiillt werden kann,
zeigen die Versuche mit Stahl 60 T fiir die Briicke von Chamoson3) und die-
jenigen mit den ALDUR-Stéhlen®): In beiden Fillen erreicht die Ursprungs-
festigkeit etwa 609, der statischen Zugfestigkeit wie beim Baustahl St 37.

Bei SchweiBnihten mit sehr scharfen Kerben (wie Flankenkehlnihte am
Ende einer Verstirkungslamelle ohne Stirnnaht, eine Ausfiihrung, die fiir die
Briicken der AASHO-Versuche — von J. W. FisHER und I. M. VIiEsT im «Vor-
bericht» beschrieben — gewiahlt wurde und der niedrigsten Kurve entspricht,
d. h. der Kurve F in den Dienstvorschriften 848 der DB) ist der Unterschied
zwischen St 52 und St 37 tatséchlich sehr klein; es mul} allerdings bemerkt
werden, daB3 in beiden Fillen dieselben Elektroden verwendet werden und
daB die (statische) Zugfestigkeit der Néhte praktisch nicht von der Festigkeit
des Grundmaterials abhiangt?). Man muB} sich also fragen, ob nicht auch bei
Ermiidungsversuchen eher die Ermiidungsfestigkeit des Schweil3gutes als die-
jenige des Grundmaterials bestimmt wird, wobei dieses Grundmaterial vor-
wiegend bei der RiBfortpflanzung eine Rolle spielt.

Auf alle Fille kann es nicht verwundern, dafl eine ungiinstige Anordnung
der Schweillnihte zu einer ungeniigenden Ermiidungsfestigkeit fithrt, und die
SchluBfolgerungen sind einleuchtend: Um auch bei Ermiidungsbeanspruchung
die unbestrittenen Vorziige der hochfesten Stihle zu bewahren, ist es notig,
beim Entwurf, bei der Gestaltung und bei der Ausfithrung geschweilliter Kon-
struktionen besonders sorgfiltig vorzugehen und somit Spannungskonzentra-
tionen und Kerbwirkungen im allgemeinen auf ein Minimum zu beschréanken.

H. Beer, W. HENDERSON und O. A. KERENSKY bringen interessante Bei-
trige zur Frage des Verhaltens unserer Bauwerke bei den tatséchlich vorkom-
menden Ermiidungsbeanspruchungen. Zwei Teilprobleme sind hier zu beriick-
sichtigen :

— die Schidigung eines Bauteiles, der einem Spannungsspektrum und nicht
Lastwechseln konstanter Amplitude ausgesetzt ist, wie bei den klassischen
Ermidungsversuchen;

— der tatsichliche Verlauf der Beanspruchung der Tragwerke unter Betriebs-
bedingungen.

5) «Verwendung hochfester Baustihle fiir zwei Briicken in der Schweiz», im vorlie-
genden «SchluBBbericht», ITa 1. '

6) F. WALLNER: « Hochfeste schweiBbare Baustéhle», « Vorbericht» des 7. Kongresses,
Fig. 2, Kurve B, S. 355. Die von F. WALLNER zum Vergleich herangezogenen amerikani-
schen Baustiihle (gleiche Figur) scheinen auf Ermiidung empfindlicher zu sein, was zum
Teil die SchluBfolgerungen von J. W. F1sHER und I. M. ViesT erkléren koénnte.

7) AnldBlich des in der Fullnote 3 erwidhnten Kongresses der EGKS wurde von
F. W. BorNSCHEUER vorgeschlagen, in Kehlndhten die gleichen zuldssigen Spannungen
fir St 37 und St 52 festzusetzen.
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Die erste Frage ist sicher nicht ganz gelost, aber sie war schon oft Gegen-
stand versuchsméafiger und theoretischer Untersuchungen und, wie von
W. HENDERSON bemerkt, kann man hoffen, bald zu einer giiltigen Losung zu
gelangen.

In bezug auf die tatsdchlichen Beanspruchungsbedingungen stehen wir
noch ziemlich am Anfang. Es kann in diesem Zusammenhang erwahnt werden,
daB die Deutsche Bundesbahn Messungen?®) an einer stark belasteten Eisen-
bahnbriicke durchgefiihrt hat und daBl vom Dreierausschull UIC/RILEM/
IVBH beschlossen wurde, diese Untersuchungen auf Bauwerke verschiedener
Typen zu erweitern. Die Auswertung der Ergebnisse wird sicher nicht einfach
sein, weil es sich darum handelt, das Wichtige herauszuholen und dadurch
zugleich besser begriindete und trotzdem geniigend einfache Grundlagen fiir
die Bemessung auf Ermiidung zu erhalten. W. HENDERSON berichtet, daf} in
GroBbritannien versucht wird, fiir StraBenbriicken zu dhnlichen Ergebnissen
zu gelangen auf Grund einer statistischen Untersuchung der Angaben, die
sich auf in Betrieb befindliche Fahrzeuge beziehen. Im zweiten Teil seines
Beitrages schligt W. HENDERSON vor, auf Ermiidung besonders gefiahrdete
Bauteile fiir eine beschrankte Lebensdauer zu entwerfen. Obwohl dies auf
gewissen Gebieten des Maschinenbaues iiblich ist, ist eine Anwendung dieses
Prinzipes auf Bauwerke fragwiirdig und wéire es nur aus wirtschaftlichen
Griinden.

A. A. vax DouweN und C. C. VEERMAN beschreiben ein elektronisches
Geridt, das erlaubt, plastische Verformungen von Metalloberflichen zu beob-
achten; dies wird vielleicht erlauben, die Gefahr eines Ermiidungsbruches zu
bestimmen, ohne bis zum Bruch der Probestéibe zu gehen.

Dadurch kénnten die noch fehlenden versuchsmiafligen Angaben rascher
erhalten werden, welche im Zusammenhang mit empirischen Gesetzen, wie
die wohlbekannten von F. Sttssi, es erlauben wiirden, unsere Kenntnisse auf
dem so wichtigen Gebiet der Ermiidungsfestigkeit zu ergéinzen.

e) Traglastverfahren im Hinblick auf hochfeste Stihle und neuartige
Verbindungsmittel

Der Beitrag von R. ANsL1IN, J. Jaxss, E. Mas und CH. MASSONNET bringt
eine interessante Ergédnzung zu der im «Vorbericht» erschienenen Arbeit. Die
beschriebenen Versuche beziehen sich auf das Ausbeulen von Winkeln und
auf Traglastversuche an geschweilten Rahmenecken aus Stahl St 37 und
St 52.

Untersuchungen dieser Art sind sehr niitzlich, weil sie fruchtbare Aus-

8) Diese ersten Versuche zeigen deutlich, da die grolen Amplituden und die max.
Spannungen nur selten vorkommen.
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kiinfte iiber die Traglast unserer Bauwerke geben, ein Kriterium, das bestimmt
seine Bedeutung hat, obwohl es nicht als alleinige Bemessungsgrundlage dienen
kann. Wir beriihren iibrigens damit das allgemeine Problem der Tragwerk-
sicherheit, eine Frage, die ausfiihrlich im Unterthema Ic des gegenwirtigen
Kongresses behandelt wurde und auf die zuriickzukommen es also nicht
erforderlich ist.

General Report

The chief purpose of the general report published in the Final Report is
to present the results of the discussion and the progress achieved, in order
to draw from them the principal conclusions. For some of the subjects be-
longing to Theme II, however, no use was made of the discussion, while for
others it was mainly concerned with particular points. It will therefore be
difficult to establish conclusions of a general nature and we shall confine
ourselves to those aspects of the problems which more particularly engaged
the attention of the Congress.

a) High Tensile Steels and Their Fabrication

The problem of the fabrication of high-strength steels did not, unfortunately,
arouse much interest: only one paper was submitted for the Preliminary
Publication and the discussion was not utilised during the Congress?).

What is the present position in regard to high-strength steels? Without
devoting attention to manufacturing processes, particularly heat treatments,
which come within the scope of metallurgy, it is possible to state that the
chief problems relating to the use of such steels have, to a large extent, al-
ready been solved; this applies more particularly to welding, since electrodes
of suitable grades?) are now available and we know the precautions that must
be taken (pre-heating temperature, control of the supply of energy during

1) The contribution entitled “Use of High Strength Steels for the Construction of
Two Bridges in Switzerland”, which appears in the present Final Report, was included
in the verbal general report presented to the Congress.

2) See, for example, R. N1TTEA: ¢«Schweillen hoherfester Feinkornbaustdhle unter be-
sonderer Beriicksichtigung neuartiger vergiiteter Baustéhle, Oerlikon Schweillmitteilun-
gen No. 53 (1965).
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welding, etec.) in order to avoid, especially where heat-treated steels are con-
cerned, any unacceptable change in the micro-structure, resulting in a re-
duction of the ductility (quenching effect) or of the tensile strength.

From the economic point of view, it must be fully recognised that, at
least under European conditions, the additional cost of high-strength steels
is often of the same order of magnitude as the increase in the yield point.
As already indicated in the Preliminary Publication, we are not discussing
here steels of grades 50 to 52 whose cost is often much the same as that of
mild steels if a fairly severe impact test is specified for the latter, which
leads automatically to more careful manufacture and a normalising treat-
ment. For steels whose yield point reaches or exceeds 40 kg/mm?, the gain
on the cost of the material will consequently be moderate even for elements
where the yield point is practically the sole basis of structural design (tanks
under pressure or full pipes, tensioned bars of lattices subjected to static
stresses, etc.). For plate girders, the position is still less favourable, since the
web is only utilised on its edges and the problem of buckling is the decisive fac-
tor in the choice of the thickness. In order to overcome this difficulty, the
provision of webs made of a grade of steel inferior to that of the flanges has
been envisaged in the United States, but this gives rise to other problems.

As far as the use of high-tensile steel in the workshop is concerned, the
economic advantages are again somewhat limited. The tonnage to be fabricated
is undoubtedly smaller, but the labour cost per unit weight is considerably
higher, more particularly on account of the greater precautions that have
to be taken both in the preparation and in the welding.

Hence it is readily understandable that the field of application of high-
strength steels is somewhat limited at the present time, particularly if we
do not take into account its use in boiler making, which does not come directly
within the scope of the activities of IABSE. The position appears to be different
in Japan where high-strength steels (heat-treated and other grades) appear
to be widely used for the construction of bridges?). Possibly, the extra cost
for quality of these grades is not so high in Japan.

In conclusion, it may be stated that it is mainly considerations of an
economic nature, and not technical difficulties, which stand in the way of
an increased use of high strength steels. Consequently, the onus of a recon-
sideration of the problem falls mainly on the producers, in close collaboration,
of course, with the users.

3) See, for example, the article by G. Tanaka and S. HaseGawa, which appeared in
the Preliminary Publication, IIc 3, p. 457, or the introductory report by H. Kimara
and T. OkumuraA to Working Party I (Bridges, Elevated Roads and Flyover) of the “Steel
Utilisation Congress” of the European Coal and Steel Community, Luxembourg, October
1964 ; Ttalian Translation under the title «Stato attuale della tecnica di costruzioni dei
ponti in acciaio in Giappone» (Present Status of Steel Bridges in Japan), Costruzioni
metalliche, 1965, No. 2.
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b) Friction-Grip-Bolts (High Strength Bolts)

Lapped Joints (Sheared Bolts)

To supplement his paper, which appeared in the Preliminary Publication,
I. Kox1SHI gave some interesting details regarding the tests he has under-
taken. He indicated, in particular, that in fatigue tests under stresses close
to the slip load, the frequency of repeated cycles seems to be important.

We shall venture to call attention once again, in this report, to the some-
what considerable differences that continue to exist between the various
countries as far as the calculation of bolted connections and the estimation
of safety are concerned. This point is also emphasised by F. FarTus at the
end of his important paper. Some of these differences may be explained quite
reasonably by different economic conditions. In the U.S.A., for example, the
high labour cost makes it uneconomical to carry out a treatment of the faying
surfaces, designed to increase the slip coefficient. Attention is drawn to this
point in the paper by J. W. FisHER and L. S. BEEDLE who show the extension
of American researches relating to connections by means of high strength
bolts and the development of the corresponding specifications.

Similarly, in certain cases of static stresses, slip may be regarded as a
minor incident, which has led to the conception of “‘bearing-type’ connection.
This is a simple development of connections by ordinary bolts with, however,
the advantage of minimum deformations in service (since the slip load is
not normally reached) and of a smaller number of bolts owing to their greater
shear strength.

What is less readily explained — and this is a matter to which we have
already drawn attention in the Preliminary Publication — is the very wide
variation in the coefficients of safety relating to the slip load (if we confine
ourselves to friction-type connections) and in the values adopted for the slip
coefficient under similar conditions. As F. FALTUS also points out, it would be
advisable to deepen our knowledge regarding the phenomenon of friction.

The effective safety depends largely on the prestressing of the bolt and
attention should be drawn, in this matter, to the two opposing conceptions
regarding their installation:

— tightening by means of a calibrated wrench, with the uncertainties due to
internal friction, unevennesses of contact, the accuracy of the measure-
ment of the applied torque, etc.

— tightening by the turn of the nut method, with the reduction of the
plastic reserve that it involves, together with the possibility of relaxation
phenomena (somewhat slight according to FisHEr and BEEDLE, on the
basis of tests of relatively short duration).
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0. A. KeEreNskY drew attention to the problem of the corrosion of the
faying surfaces, before and after assembly, and of the bolts themselves. There
can be not doubt that experience in this field is still meagre and that inter-
national co-operation would be desirable.

For lapped joints it is therefore possible to assert that the main difficulties
have been overcome, but that certain points still remain to be elucidated,
particularly as far as method of installation and behaviour in service are
concerned.

Connections by Bolts Under Tension

For connections with bolts under tension the theoretical and experimental
researches have not reached such an advanced stage and the practical appli-
cations are less extensive.

As we indicated in the Preliminary Publication, the problem of the in-
crease of the stress in the bolt, when a load is applied to the connection, can
only be correctly solved if the actual mode of introduction of the forces
applied is taken into account. The tests carried out for the fastening under
tension of the tower of the port of Kobé and described by HipEYuk: Tapa and
TakeEOo NARA (Preliminary Publication) afford a good illustration of this
fact. Indeed, in their formula (1) which gives the increase in the stress on
the bolt, the authors were obliged to introduce a “‘form factor’ of the order
of 0.6 in order to take account of the fact that the compression in the con-
necting parts does not disappear fully when the external force is applied to
them directly. On the other hand, during bolt tightening, the deformation
of the connecting parts is added to that of the shank of the bolt and the
authors accordingly took into consideration, in their formula (3), a factor
greater than 1 (probably somewhat by chance, equal to the reciprocal of the
above-mentioned coefficient). F. FarTus showed how it is possible to make
allowance, in a theoretical manner, for these various influences and he com-
pared the calculated values with those obtained experimentally.

Mr. FaLTus also emphasised the importance of the prying action, to which
reference was made in the Preliminary Publication.

The problems arising from connections by means of bolts under tension
cannot, therefore, be regarded as having been solved in a satisfactory manner
at the present time, especially if we have in mind dynamic stresses and also
connections subjected not to a pure tensile stress, but to bending and shear.

The present Congress was unable to provide a definitive answer to these
questions. However, it did show the course to be pursued and indicate the
research work that remains to be undertaken, both from the theoretical
point of view and in regard to practical applications. Furthermore, it seems
to me personally that connections with bolts under tension should remain
the exception, because they lead necessarily to a considerable disturbance
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of the play of forces, since the stresses which initially are distributed over
the fastened part, subsequently deviate and become concentrated in the
bolts; we are thus very far from the direct junction such as is achieved in
butt welding.

¢) Welding and Gluing

Welding

The use of new welding processes in metal structures was described by a
number of authors in the Preliminary Publication, while C. F. KOLLBRUNNER
indicated the main lines in his report.

Here again, it is mainly economic reasons — constantly increasing wages
and shortage of skilled workers — which are prompting a more extended use
of semi-automatic or automatic processes, whether these are concerned with
submerged arc welding or welding under a gas shield, more particularly of
CO,.

Although they may sometimes result in failures, these processes generally
give satisfaction as far as the quality of the welds is concerned and it is con-
sequently understandable that attempts are being made to extend their
field of application, either by welding during erection, or by the utilisation
of the special high-strength steels to which reference was made under a).
For the higher grades of steel, the problem has not been completely solved
but it should be added that, even for manual welding, these steels require
certain precautions to be taken if serious difficulties are to be avoided. It
is important not to tack assembly templates or other components which are
not to be welded subsequently. In addition, arcs should not be struck out-
side the welding grooves. Notch effects are thereby avoided which are detri-
mental both as regards fatigue and the risk of brittle fracture.

Another problem which deserves to engage attention is that of the design
of welded constructions and of their joints. We have in mind, more parti-
cularly, large plate girders for which, in certain countries, flanges are specified
comprising numerous cover plates connected by fillet welds such as are ne-
cessary in riveted construction. The adoption of a single flange, of variable
thickness and width depending upon the stresses, would, however, appear
to be more in accordance with the specific requirements of welding. The pro-
blem of safety as regards brittle fracture will undoubtedly lead normally to
the choice of a quality of steel for the thick flange which would satisfy more
severe impact tests. The resulting slight extra cost is, however, more than
compensated by the elimination of the longitudinal fillet welds. Moreover,
transverse welds at the end of the cover plates, which are always unfavourable
to the fatigue strength, are obviated.
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Qluing

In the field of metal structures we are still, as far as gluing is concerned,
at the stage of preliminary research work and initial applications. Although
gluing offers certain advantages, since it does not affect the properties of the
base metal and leads to a well distributed introduction of the stresses, it is
scarcely probable that we shall witness any rapid extension of the technique,
at least as far as solely glued connections are concerned. A combination of
gluing and high strength bolts might, on the other hand, have a future, at
least if it were possible by this means to increase the permissible loads and
above all to avoid some of the difficulties incidental to correct use of these
bolts: the need for scraping clean the faying surfaces, rather strict manufac-
turing tolerances in order to avoid losses of clamping force due to poor con-
tacts of the assembled parts, protection against corrosion, etc.

d) Fatigue Life of Structural Members

The problem of the fatigue strength of high strength steels (including steels
of grade 50—52), compared with that of mild steels, which had been raised
in the Preliminary Publication, was thoroughly discussed by J. W. FisHER
and I. M. Viest, F. Stissi, H. BEErR and O. A. KEreNsky. It must be ad-
mitted that opinions differ widely.

What appears to be certain is that high strength steels are more sensitive
to notch effects than mild steels. As H. BEERr indicated, it is also necessary
to take into account notches due to the microstructure of the metal, which
is itself directly influenced by the processes of manufacture. Moreover, it is
known that the fatigue strength of the grade 52 steels produced before the
war was lower than that of the fine-grained steels now being made?). As
F. Sttss1 points out, it is therefore incumbent upon the metallurgists to manu-
facture steels whose high mechanical properties are not acquired at the
expense of good behaviour towards fatigue.

That this condition is capable of being fulfilled not only by the base metal,
but also by carefully executed and ground butt welds, is proved by the tests
carried out with 60 T steel for the Chamoson bridge®) and those relating

4) For some alloy steels, a parallelism would even seem to exist between the values
for the impact tests and those for the resistance to alternating stresses, as indicated by
M. Pomey and M. MissoX in an article entitled “Der kontinuierliche Stranggu3 von Bau-
stihlen fir die Kraftfahrzeugindustrie in Frankreich” (The continuous casting of struc-
tural steels for the motor vehicle industry in France). Technical Information Leaflet of
the Economic Section of the French Consulate General in Zurich, No. 11, 1964.

5) “Use of High Strength Steels for the Construction of Two Bridges in Switzerland”,
in the present Final Report, ITa 1.
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to the ALDUR steels®). In both cases, the resistance to repeated stresses
attains (or slightly exceeds) 60°/, of the static breaking strength, as for mild
steel.

For welds characterised by very sharp notches, like the longitudinal filled
welds at the end of a cover plate devoid of a ground frontal weld (arrange-
ment existing in the bridges of the AASHO tests reported by FIsHER and
ViesT in the Preliminary Publication, and which correspond to curve F —
the lowest — of the regulations of the German Railways), the difference
between steel 52 and mild steel is, in actual fact, very slight. It will be ob-
served, however, that the same electrodes are used in both cases and that
the strength (static) of the welds is practically independent of the grade of
the base metal?). In a fatigue test also it may be questioned whether it is
not the fatigue strength of the weld metal that is determined rather than
that of the base metal, which only intervenes for spreading the crack.

In any event, it is not surprising that an unsatisfactory arrangement of
the welds entails an inadequate fatigue strength and the conclusion is ob-
vious. In order to retain, even in the case of fatigue stresses, the undeniable
advantage of high strength steels, it is advisable to devote particular care
to the design of welded constructions and to their execution, in order to
reduce to a minimum stress concentrations and notch effects in general.

H. Beer, W. HENDERSON and O. A, KERENSKY made an interesting contri-
bution to the question of the behaviour of structures under the actual fatigue
stresses. Two problems have to be considered here:

— the damage to an element subjected to a spectrum of stresses and not to
cycles of constant amplitude as in the case of conventional fatigue tests;
— the actual variation of the stresses in structures in service.

The first problem has not, of course, been completely solved, but it has
already been the subject of numerous experimental and theoretical researches
and, as indicated by W. HENDERSOXN, it may be hoped that a reliable solution
will shortly be obtained.

As far as the actual stress conditions are concerned, we are still in the
initial stages. In this connection, we may mention that the German Railways
have undertaken measurements of this kind on a heavily load railway bridge?)

6) F. WaALLNER: «Hochfeste schweillbare Baustéhle» (High Strength, Weldable Struc-
tural Steels). Preliminary Report of the present Congress, Fig. 2, curve B, p. 355. It will
be observed that the American steels mentioned by WALLNER (same figure) are more
sensitive to fatigue and this could explain, to some extent, the conclusion of Fisaer and
ViesT.

7) At the Congress of the European Coal and Steel Community mentioned in Note 3,
F. W. BorNSCHEUER proposed the adoption, for fillet welds, of the same permissible
stresses for mild steel and for steel 52.

8) These preliminary tests show quite clearly that large amplitudes and maximum
stresses seldom occur.
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and that it was decided, by the UIC-RILEM-IABSE tripartite commission,
to extend these researches to various types of bridges. The interpretation
of the results will certainly not be easy because it will be a matter of defining
the broad lines and thus obtaining bases both well-grounded and sufficiently
simple for structural design in relation to fatigue. W. HENDERSON stated
that attempts were being made in Great Britain, in the case of road bridges,
to attain this result by a statistical analysis of the data relating to the vehicles
in the traffic. In the second part of this paper, HENDERSON suggested that
for elements specially subjected to fatigue, structural design should be based
on a limited service life. Although this is done in certain mechanical engineering
industries, it is difficult to see how an application of this principle could be
made to engineering structures, if only for economic reasons. ‘

A. A. vaN DouwexN and C. C. VEERMAN described an electronic apparatus
which enables plastic deformations to be detected on the surface of a metal,
and this would perhaps make it possible to estimate the risk of rupture by
fatigue without being obliged to have recourse to tests to destruction.

The experimental data still lacking would thus be obtained more quickly
and such data, supplemented by empirical relationships, such as the well-
known laws due to F. Stissi, would enable us to complete our knowledge
in this most important field of fatigue strength.

e) Plastic Design with Reference to High Tensile Steels and Modern Methods of

Connection

The contribution by R. AnxsLwN, J. Janss, E. Mas and CH. MASSONNET
successfully completes the paper which appeared in the Preliminary Publica-
tion. The tests described were concerned with the buckling of angles and the
testing to destruction of connections made with 37 and 52 steels.

Researches of this kind are most useful since they provide fertile informa-
tion on the limiting strength of our structures, a criterion which is undoubtedly
of importance, although it cannot serve as the sole basis of structural design.
Here we are bordering on the general problem of the safety of structures,
a question that was extensively dealt with in item Ic) of the present Congress
and on which it is therefore unnecessary for us to enlarge in this report.
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Utilisation d’aciers a haute résistance dans deux ouvrages suisses
Verwendung hochfester Baustihle fir zwei Briicken in der Schweiz

Use of High Strength Steels for the Construction of Two Bridges in Switzerland

PIERRE DUBAS
Ecole Polytechnique Fédérale, Zurich

Introduction

Pour la plupart des ponts métalliques construits ces derniéres années en
Suisse, on a mis en ceuvre des aciers de la nuance 52/36. On sait les importants
progrés qui ont été réalisés aprés guerre dans le domaine de 1’élaboration de
ces aciers, en particulier en ce qui concerne leur soudabilité et leur comporte-
ment & la fragilité. Comme on dispose également d’électrodes a enrobage
basique et de procédés de soudage automatiques ou semi-automatiques bien
adaptés aux aciers de cette nuance, leur mise en ceuvre en atelier et méme le
soudage au montage d’épaisseurs relativement fortes ne posent guére de
difficultés.

Dans le domaine des conduites forcées ou des puits blindés de forte puis-
sance, des considérations économiques ont imposé I’emploi d’aciers & résistance
encore plus élevée, soit d’aciers légérement alliés ou méme d’aciers trempés
et revenus. On comprend dés lors que les entreprises de construction
métallique qui s’occupent également de grosse chaudronnerie aient envisagé
d’appliquer & la construction de ponts les expériences acquises dans le domaine
des aciers & trés haute limite élastique. Comme on ’a déja relevé dans la
Publication Préliminaire, les conditions de service des aciers a caractéristiques
élevées sont toutefois nettement moins favorables dans les poutres a ame
pleine fléchies que dans les enveloppes cylindriques sous pression intérieure
uniforme. Le domaine d’application économique est ainsi relativement modéré
et nous ne pourrons présenter ici que deux exemples d’utilisation.

Pont sur le Rhéne a Chamoson

Le pont de Chamoson?!) sur le Rhoéne relie 1'usine hydro-électrique de
Nendaz avec le poste d’interconnexion et de transformation placé sur l’autre

1) Les renseignements concernant cet ouvrage m’ont obligeamment été communiqués
par M. CosaNDEY, Directeur de I’Ecole Polytechnique de 1'Université de Lausanne, que
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Fig. 1. Ensemble du pont de Chamoson sur le Rhéne.

rive (fig. 1). Comme la salle de décuvage est située sur la méme rive que la
centrale, I’ouvrage a été calculé pour supporter entre autres un transformateur
rempli d’huile, pesant 52 t et roulant sur des rails scellés dans la dalle de
chaussée en béton. Les poutres maitresses sont disposées en garde-corps: la
dalle, large de 5,10 m, repose sur des entretoises et ne participe pas a la résis-
tance d’ensemble.

La largeur du lit mineur du Rhéne a imposé une travée centrale longue de
53,30 m, encadrée de deux travées latérales I’une de 21 m, 1’autre de 20 m de
portée. Ce rapport de environ 5 & 2 n’est pas le plus intéressant du point de
vue statique; il en résulte en particulier des sollicitations élevées depuis les
culées jusqu’au dela de 1’appui sur pile. Certaines considérations, relatives au
tirant d’air sous 1’ouvrage ainsi qu’au passage sur culées des cdbles circulant
sur la membrure supérieure, ont imposé d’amincir considérablement 1’extré-
mité des travées latérales; les efforts de traction dans la membrure supérieure
sont ainsi élevés et on a été naturellement amené & envisager I’emploi d’un
acier a haute limite élastique.

On a utilisé ’acier 60T de 1’Alpine, Usine de Donawitz (Autriche), dont les
caractéristiques sont les suivantes:

Caractéristiques mécaniques effectives

— résistance & la traction: 59—61 kg/mm?
— limite d’élasticité supérieure: 45 kg/mm? min.
— allongement de rupture: 249, sur 5d, 17—199%, sur 10d

je tiens & remercier ici trés vivement. On pourra consulter également les articles suivants:
M. CosaNDEY: Deux exemples récents de ponts-route, Schw. Techn. Zeitschrift, 6 juin
1957; M. CosanDEY: Le controle de la qualité des fabrications métalliques, 2. Schweiz.
Stahlbautagung, Ziirich 1956, Mitt. der TK des Schweizer Stahlbauverbandes, H. 16;
M. Cosanpey: De quelques expériences récentes réalisées en Suisse romande dans la
construction de ponts métalliques, Schweiz. Bauzeitung, 1964, S. 375.
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— striction: 489,
— résistance & la fatigue
efforts alternés o, = 30 kg/mm? (éprouvettes meulées)
efforts répétés o, = 38 kg/mm? (éprouvettes meulées)
o, = 34 kg/mm? (éprouvettes a 1’état de livraison, avec
calamine, VSM 10921)
o, = 38—40 kg/mm? (joint soudé selon VSM 14 051, éprou-
vette meulée)
— coefficient de pliage (VSM 10926): 30—349%,
— résilience naturelle Charpy-V a 0°: 6 kgm/cm?

Composition chimaique (%)

C Mn Si P S Cu Mo

Effectif (moyenne) 0,18 1,36 0,55 0,011 0,024 0.45 0,20
Analyse type 0,20 1,25 0,45 0,05 0,05 0,45 0,2

Les propriétés mécaniques sont obtenues par un double traitement ther-
mique, normalisation et revenu & 650°.

Cet acier spécial, et par conséquent relativement cher, n’a été utilisé que
pour certains éléments du pont:

— les membrures supérieures dans les régions des moments négatifs ainsi que
le tiers adjacent de 1’ame;

— les membrures inférieures dans la travée centrale ainsi que les trongons
d’ame correspondants (la hauteur de 1’dme en acier 60T correspond a celle
de la poutre au milieu de la travée, soit 1420 mm).

Les semelles ont une section max. de 450-20 en travée et de 450-30 sur
appui tandis que I’épaisseur des dmes varie de 8 & 16 mm.

On sait que les procédés automatiques ou semi-automatiques, a vitesse de
soudage élevée, conduisent & des retraits et donc a des déformations sensible-
ment inférieures & celles du soudage manuel, ce qui est important pour ’acier
60T qu’il n’est guére indiqué de redresser au moyen de chauffes de retrait.
Pour cette raison, on a utilisé en atelier un systeme de soudage type MIG,
semi-automatique, comportant un fil continu consommable sous protection
d’argon avec 3%, d’oxygeéne (appareillage NERTALIC). La mise au point
industrielle a demandé de nombreuses recherches en laboratoire, qui ont trouvé
leur expression dans des prescriptions générales pour les travaux d’atelier et
de montage.

La mise en ceuvre de cet acier traité et & haute résistance est bien entendu
sensiblement plus délicate que celle des aciers doux habituels. Grace a une
stricte observation des prescriptions précitées, la fabrication n’a cependant
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pas présenté de difficultés particuliéres, & part celle provoquée par une erreur
des laminoirs qui avaient débité les semelles & la cisaille (& partir de toles),
ce qui a provoqué des fissurations perpendiculaires au plan de coupe. L’oxy-
coupage peut par contre s’opérer normalement, pourvu qu’on meule sur les
bords des semelles les stries de coupe et qu’on abatte légérement les angles.

Pour les épaisseurs supérieures 4 15 mm, il a été prévu un préchauffage &
180—200° au moyen d’une flamme douce. Cette température a été maintenue
pendant le soudage gréice a 1’apport de chaleur fourni par les passes successives.

Les soudures des semelles ont été meulées puis polies avec une meule &
grains trés fins, dans le sens longitudinal. Pour ces joints bout & bout, contrdlés
aux rayons X, on a pu des lors fixer les contraintes admissibles & la fatigue
suivantes, en se basant sur les études du prof. STtssI, les normes des Chemins
de Fer Allemands ainsi que les essais dont les principaux résultats ont été
donnés auparavant:

Umin/Gma.t —130 “0,5 0 0,54 0,65 1,0
Gadm (B) 1,4 1,67 2,2 3,0 S 3,0 .
Tadm (C) 1,25 1,57 2,05 — 3,0 3,0 t/cm?

Les valeurs de la seconde ligne concernent 1’ame des poutres, & I’extrémité
de la soudure d’un raidisseur vertical, dans la zone tendue, avec un cordon
d’attache continu et usiné proprement & son extrémité (courbe C des prescrip-
tions des Chemins de Fer Allemands ou de ’'OENORM B 4600, 3e partie;
pour les soudures bout & bout meulées, on aurait la ligne B).

Le montage s’est fait en porte-a-faux a partir des deux rives, avec étayage
provisoire des travées de rive. Les joints de montage sont néanmoins tous
soudés. Pour les semelles, on a utilisé le procédé NERTALIC, sur passe de
support déposée manuellement «au plafond», tandis que les Ames étaient
soudées & la main a 1’aide d’électrodes & enrobage basique.

En ce qui concerne 1’économie réalisée grace a 1’utilisation d’acier traité, il
est bien évident qu’elle n’a pas été importante lors de cette premiére utili-
sation, surtout si ’on compte les frais non négligeables de mise au point des
procédés de fabrication et particuliérement de soudage. Il s’agissait d’ailleurs
avant tout de créer les bases permettant une utilisation stire de ces nuances
d’acier.

Pont de la Madeleine sur la Sarine

Situé un peu & I’aval de Fribourg, ce pont-autoroute franchit la vallée de
la Sarine, large a cet endroit de quelque 300 m et profonde d’une cinquantaine
de meétres. Aprés 1’érection des piles, la mise en eau du barrage de Schiffenen
a créé un lac artificiel large de 215 m a ’emplacement du pont.
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Comme 1’autoroute est construite en deux étapes, il a été prévu deux
ouvrages paralléles indépendants, supportant chacun une chaussée de 7,75 m
de largeur et deux bandes de stationnement de 1,25 m, ce qui, avec les glissiéres
de sécurité, conduit & une dalle de tablier large de 11,05 m. Les deux poutres
sous tablier sont 4 4me pleine, avec une hauteur constante égale a 4,21 m,;
elles sont continues sur trois travées de 85,50 m + 106,50 m + 85,50 m de
portée. Les efforts rasants sont transmis par des chevilles & la dalle de
tablier en béton armé, préfabriquée en éléments de 2 m de longueur (fig. 2) et
qui participe a la résistance du systéme sous 1’action des surcharges tandis
que les poutres métalliques reprennent seules la plus grande partie des charges
permanentes (la hauteur de la vallée elit rendu fort onéreux un étayage des
poutres pendant la pose des dalles).

Fig. 2. Pont sur la Sarine. Pose des éléments de dalle.

Pour réduire les risques de fissuration des joints transversaux de la dalle,
coulés sur place, il est prévu, dans la région des appuis sur piles, une précon-
trainte par des cdbles mis en tension (1800 t par tablier) avant le remplissage
des évidements ménagés tous les metres, au droit des chevilles; de plus,
I’ouvrage une fois achevé, il sera procédé & une précompression d’ensemble
par dénivellation de 1,60 m sur piles. Ceci a permis de réaliser une dalle con-
tinue, sans les joints sur piles qui sont quelquefois prévus pour des poutres
mixtes acier-béton de portée analogue.

La plus grande partie du pont est réalisée en acier 52/36. Les quatre tron-
gons sur piles, longs de 15 m et pesant chacun environ 21 t, sont toutefois
réalisés en acier & haute limite élastique. Leur section se compose d’une semelle
supérieure de 850-45, d’une semelle inférieure de 850-50 et d’une dme de
14 mm, renforcée localement & 20 mm au droit de ’appui.



166

PIERRE DUBAS

ITal

L’acier utilisé, HOAG 55 FKV-5, présente les caractéristiques principales

suivantes:
Compositions chimiques de U'acier HOAG 55 FKV -5
(analyses des coulées, en %)
Epaissour | 5 Si Mn P S Ni A
mm
14, 20 |0,16-0,17|0,42-0,51|1,26-1,42(0,022-0,024/0,019-0,023| 0,20-0,52 | 0,08-0,10
45 0,18 0,53 1,35 0,022 0,018 0,44 0.08
50 0,17 0,46 1,50 0,025 0,025 0.49 0.08
type max 0,20 | env. 0,40 | env. 1,35 | max 0,04 | max 0,04 | max 0,60 | max 0.15
Propriétés mécaniques de l'acier HOAG 55 FKV-5
(essais de réception)
Essai de traction Résilience (en long)
Epaisseur | Résistance & Limite Allonge- Ch&rpyl-IV DVSI
Lt la. traction élastique ment 9 TBLure U viertie
—10° +0°
kg/mm? kg/mm? L=5d kgm/ecm? kgm/em?
14 57,6—60,8 43,7—46,9 26—29 10—14 7—16
20 58,6—58,7 42,7—43,8 28—29 17 18—19
45 56,6—59,4 41,7—43,0 28—34 10—11 16—18
50 60,0 43,3 25 15 12
: 1200
garanti 556—68 40 5 5
55—68

On voit qu’il s’agit d’un acier faiblement allié; il est calmé grain fin et livré
a I’état normalisé, sans autre traitement thermique, ce qui facilite grandement
la mise en ceuvre. En plus des essais de résilience, il a été procédé a des essais
de pliage Kommerell sur les épaisseurs de 45 et 50 mm, essais qui ont donné
satisfaction.

Les essais de résilience imposés sont assez sévéres et, si I’on étendait la
nomenclature de la norme DIN 17100, on pourrait parler d’une classe de
qualité 5 (comme le nom de 1’acier d’ailleurs 1’indique). Pour les trongons en
acier 52 on a choisi une classe de qualité 4, ceci pour tenir compte du fait que
P’acier 52, plus faiblement allié, est un peu moins sensible & la fragilité.

Le probléme de la résistance & la fatigue ne s’est pas posé pour ces trongons
sur piles. Comme il s’agit d’une section mixte acier-béton a dalle admise non
fissurée (précontrainte!), 1’axe neutre est trés haut; les contraintes dues aux
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surcharges sont presque négligeables dans la semelle supérieure tendue et le
rapport o,,:m/0mez v atteint une valeur de 40,95, conduisant de toute facon
& une résistance a la fatigue supérieure a la limite élastique. Quant & la semelle
inférieure, le méme rapport s’y éléve & plus de + 0,65, ce qui n’est pas dan-
gereux pour un élément comprimé. On a cependant pris les précautions sui-
vantes:

— les chevilles ne sont attachées que par des cordons longitudinaux;

— les goussets de raccordement aux entretoises sur appui sont largement
arrondis (fig. 3):

— les goussets du contreventement supérieur sont prévus de fagon a éviter
une brusque augmentation de section et les extrémités des cordons d’attache
sont meulées.

Fig. 3. Trongons sur pile en montage. Fig. 4. Préchauffage des semelles avant,
soudure.

Ces dispositions sont également favorables en ce qui concerne le bon com-
portement vis-a-vis du danger de rupture fragile.

Les semelles ont été découpées par oxycoupage dans des toles. Toutes les
soudures d’atelier ont été exécutées & la main, avec des électrodes & enrobage
basique, ce qui permettait de profiter de 1’expérience acquise dans d’autres
domaines avec des aciers de nuance équivalente. Avant I’exécution des cordons
longitudinaux en K entre 4mes et semelles, ces derniéres ont été préchauffées
& environ 120°—150°. Comme on ne disposait pas de positionneurs capables
de recevoir des piéces de cette dimension, on a construit des gabarits permettant
d’incliner transversalement les poutres et de faciliter par la le travail des
soudeurs (fig. 4). I1 a été procédé en laboratoire & des essais destructifs sur des
éprouvettes de joint soudé, en plus d’un contréle radiographique trés étendu.

On remarquera dans la figure précédente les quatre files de raidisseurs
longitudinaux en caisson, & haute résistance flexionnelle et torsionnelle, qui
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assurent la sécurité au voilement des dmes, dont 1'épaisseur n’est que de
10 mm en travée malgré la hauteur dépassant 4 m. Comme ces raidisseurs,
ainsi que les raidisseurs verticaux, sont disposés d’un seul c6té de 1'ame. on
craignait des déformations importantes lors du soudage: il n’en a heureuse-
ment rien été. On peut dire en conclusion que la mise en ceuvre en atelier n’a
guére demandé de précautions plus grandes que pour les trongons normaux,
réalisés en acier 52. Il faut en effet rappeler que ’acier utilisé est & résistance
naturelle et non trempé et revenu comme dans 1’exemple précédent.

Fig. 5. Soudure au montage de la
semelle supérieure.

Fig. 6. Franchissement de la travée centrale de 106,50 m lors du lancage.

Au montage, tous les joints sont soudés, en particulier ceux entre les tron-
¢ons en acier 55 et en acier 52. Il s’agit chaque fois d’un joint total, avec
découpures de 1’ame pour faciliter la pose du cordon de semelle transversal
en V (méme pour les fortes épaisseurs, pour limiter le soudage «au plafondy,
fig. 5). La décision de souder au montage découle logiquement du procédé de
montage adopté: les poutres ont été assemblées & terre (voir fig. 3) puis lancées
dans 1’axe de 1’ouvrage. Lors du franchissement de la travée centrale (fig. 6),
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la fleche de I’avant-bec atteignait 3,50 m.

Il nous reste & exposer les raisons qui ont conduit & adopter l’acier 55 pour
les trongons sur piles et a indiquer quels ont été les avantages économiques
ou autres.

Comme le supplément de prix pour la nuance 55 est assez élevé, 1’utilisation
de cet acier a haute limite élastique n’a pas conduit & une économie sensible
en ce qui concerne le prix de la matiére premiére, surtout si 1’on se rappelle
que 1’épaisseur de 1’dme est fixée avant tout par des conditions de stabilité
au voilement et ne peut guére étre diminuée lorsque 1’on passe & une nuance
d’acier supérieure. Il en résulte par contre une réduction appréciable de la
section des semelles, réduction qui présente de nombreux avantages:

— possibilité de diminuer 1’épaisseur de la semelle, ce qui est favorable pour
la sécurité a la rupture fragile. Dans le cas particulier, la semelle la plus
forte sur pile (850-50) a ainsi exactement les mémes dimensions que la
semelle correspondante en travée.

— diminution du travail en atelier puisque les épaisseurs & souder sont plus
faibles (d’autre part les précautions & prendre ne sont pas plus sévéres que
pour une semelle d’autant plus épaisse en acier 52).

— réduction de la section métallique, ce qui est intéressant dans le cas parti-
culier d’un systeme mixte acier-béton a dalle préfabriquée. Les tractions
que les phénomeénes de longue durée introduisent dans la dalle, ¢’est-a-dire
les tensions dues au retrait empéché et la réduction de précompression due
au fluage, sont en effet, dans un systéme hyperstatique continu, environ
proportionnelles & la section des poutres métalliques. Si I’on n’examine
que la redistribution des contraintes dans la section sur piles (comme si le

Fig. 7. Ensemble du pont sur la Sarine, surélevé de 1,60 m sur piles.
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systéme était isostatique, sans l’influence des moments hyperstatiques de
fluage), on voit que les compressions dans le béton, dues au moment positif
correspondant & la dénivellation de 1,60 m sur piles (fig. 7), diminuent de
309, pour un coefficient de fluage spécifique ¢ admis & 1,5 en tenant compte
que les dalles sont préfabriquées en usine prés d’un an avant leur mise en
contrainte. Pour une section équivalente en acier 52, il faudrait par contre
compter avec une perte de 35%,, ce qui demanderait un important ren-
forcement de la précontrainte par cébles.

La diminution de la section métallique conduit naturellement & une légere
augmentation des tractions dans le béton pour un moment négatif unitaire.
Cette influence est toutefois pratiquement compensée par la réduction des
moments négatifs provoqués par les surcharges, réduction due & la diminution
du moment d’inertie sur piles.

Résumé

On présente deux exemples d’utilisation d’acier & haute résistance pour des
ponts-routes. Il s’agit dans le premier cas d’un acier trempé et revenu de la
nuance 60/45, dans le second d’un acier & dureté naturelle de la nuance 55/40.
On expose les procédés de mise en ceuvre et les avantages résultant de 1’emploi
de ces aciers.

Zusammenfassung

Es werden zwei Beispiele der Verwendung hochfester Baustéhle fiir Stralen-
briicken dargestellt. Im ersten Fall handelt es sich um einen thermisch ver-
giiteten Stahl der Klasse 60/45, im zweiten Fall um einen naturharten Stahl
der Klasse 55/40. Neben einer Beschreibung der Verarbeitungsverfahren wer-
den die Vorteile erwéhnt, die sich aus der Verwendung dieser Stéhle ergeben.

Summary

Two examples are given of the use of high strength steel in road bridges.
The first case is that of a heat-treated steel of grade 60/45, the second is that
of a steel of natural hardness of grade 55/40. The methods of fabrication are
described and the advantages resulting from the use of these steels are outlined.
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Recherches sur l’utilisation, dans les ponts, d’assemblages réalisés avec des boulons
a haute résistance

Untersuchungen iiber die Verwendung von hochfest verschraubten Stéflen im
Briickenbau

ICHIRO KONISHI
Kyoto University, Kyoto, Japan

This is the additional exposition to the question of the general reporter,
Prof. DuBas, to the paper IIb 1 of the Preliminary Publication.

The state of the faying surfaces was as rolled, and expectable friction coeffi-
cient is about u = 0.25. This value was determined from the experiments
for regular test specimens done until 1958 in my laboratory. The design of
the test beams was done based on the above experimental value during 1959.
Bolted connection is not considered to be overstrengthen for the friction
coefficient given. Special treatments to increase friction of the surface were
not performed in this experiment although it is necessary for economical
design of the bolted connection, especially for the Europican design.

The theoretical load-stress relations of bolted beams are as follows: This
load P means that indicated in Fig. 1 of the original paper.

P = 43.5 ton o = 1900 kg/cm? design load

P = 175.6 ton o = 3300 kg/cm? yield load

P = 86.4 ton slip of the connection occurs for p = 0.25
P = 88.8 ton welded section is of fully plastic.

If some kinds of treatments are performed on the friction surface, and,
for example, 0.45 friction coefficient is expected, a number of high strength
bolts is about 8 instead of 12. It might be concluded that almost the same
results could be obtained if a fatigue test for the beam with reduced bolts
is performed, because there are only few differences between slip distributions
near the first row bolts of the beams with 12 bolts and 8 bolts.

The fatigue tests of this paper were performed near the design load and
fatigue properties of bolted and riveted beams under design loads were ob-

1) See ‘“Preliminary Publication” — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», IIb 1, p. 363.
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tained. The fatigue tests near the slip load must be done with ordinary test
specimens instead of composed beams.

Fatigue test near the slip load, using regular test specimens which are the
same as those used for static tests for determining the friction coefficient,
had been done by the author for various stress levels, but the effects of fre-
quencies of repeated cycles are seems to be very important, and careful con-
siderations on these must be paid.

Summary

The additional exposition to the paper IIb 1 of the Preliminary Publication
is given in this paper. It includes the condition of faying surfaces, the theo-
retical load-stress relations of the test beams, and the conditions of fatigue
tests. The presumed characteristics of the beams with higher friction coeffi-
cient and, in consequence, less connection bolts are explained referring the
results of original paper.

Résumé

Cet exposé compléte le mémoire IIb de la Publication préliminaire. Y sont
décrits: ’état des surfaces de contact, les relations théoriques charges — con-
traintes des poutres d’essai et les conditions des essais de fatigue. Partant
des résultats présentés dans le mémoire original, on indique les caractéristiques
présumées des poutres possédant un coefficient de frottement plus élevé et,
done, un moins grand nombre de boulons d’assemblage.

Zusammenfassung

Dieser Beitrag enthilt zusitzliche Erklirungen zum Beitrag IIb 1 im
«Vorbericht». Es werden folgende Fragen behandelt: Beschaffenheit der Kon-
taktflachen, theoretische Spannungsverhéltnisse an Versuchsbalken sowie das
Verhalten bei Ermiidungsversuchen. Die mutmafllichen Eigenschaften von
Trigern mit hoherem Reibungskoeffizient, und demzufolge mit weniger Ver-
bindungsschrauben, werden dargelegt unter Bezugnahme auf die im Original-
beitrag enthaltenen Ergebnisse.
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HV-Schrauben'?)
Friction-Grip-Bolts (High Strength Bolts)

Boulons a haute résistance

F. FALTUS
Prof. Ing. Dr., Prag

Die groBe Zahl der Referate iiber vorgespannte Schrauben beweist, daB
diese Verbindungsart des Stahlbaues in der ganzen Welt nicht nur steigende
Verwendung findet, sondern auch das rege Interesse der Forschung wach-
gerufen hat. Es ist moglich an Hand der vorgelegten Arbeiten fast alle offenen
Fragen zu beriihren.

Die erste wichtige Entscheidung betrifft die Wahl der Schraubenqualitit.
Es werden sehr verschiedene Sorten verwendet, beginnend mit Streckgrenzen
von 57 kp/mm? [4] bis 120 kp/mm? [6, 7] bzw. Festigkeiten von 80 kp/mm? bis
130 kp/mm? [6, 9], von einfachen niedriglegierten bis ziemlich hoch legierten
Stéhlen. Es ist zu hoffen, daB hier die Zeit und auch wirtschaftliche Erwigun-
gen eine Vereinheitlichung bringen werden. Die Forderungen an den Schrau-
benstahl sind doch im Grunde genommen ziemlich milde, wenn wir von der
an einigen Stellen erhobenen Forderung absehen, dafl sich der Schraubenkopf
ohne Unterlagscheibe einer Flanschneigung bis 109, anpassen soll.

Unterschiede bestehen auch in der GroBe und der Art der Messung der
Vorspannkraft. Wir finden Werte von 0,6 o,,., [9], bis o5 [4]. Allgemein wird
jedoch zugegeben, daBl ein Zuviel weniger schadet wie ein Zuwenig. Das
Anziehmoment wird allgemein nach der Formel M =k P,d; berechnet fir k&
finden wir jedoch Werte von k=0,14—0,15 (nach [8] fiir speziell gedlte Ge-
winde) bis £=0,183. Die meisten Angaben nédhern sich dem héheren Wert.
Wenn man die Streuung der Anzeige der Drehmomentenschliissel und der
Reibungswerte betrachtet [1,3,7,8] scheint schlieBlich die einfache «Half-
turn»-Methode die gegebene zu sein. Als Hindernis wird in [1] angefiithrt, daB
ein Teil der Vorspannkraft zum Richten und satten Anliegen der Bleche ver-
braucht wird. Es wird iiberzeugend auf den Unterschied zwischen der Trag-
kraft von mehreren Schrauben nebeneinander und hintereinander hingewiesen.
Ein nicht sattes Anliegen der Bleche wird sich jedoch hauptséchlich in der

1) Siehe «Vorbericht» — see ‘“Preliminary Publication” — voir «Publication Préli-
minaire», ITb, p. 363.
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ersten Schraubenreihe reibungsvermindernd auswirken, da dort ein Teil der
Vorspannkraft unwirksam auf das dickere Nachbarblech iibertragen wird.
Man sollte daher allgemein den Abstand bei der inneren Schraubenreihe
(Fig. 1) nicht zu klein wihlen. Bei groferen Blechdicken sollte die Anwendung
von zu kleinen Schraubendurchmessern vermieden werden. In den Vorschrif-
ten sind hieriiber jedoch nur selten Angaben zu finden.

Die Druckverteilung unter der Schraube scheint ziemlich begrenzt zu sein.
Es zeigen dies nicht nur die Abbildungen an Abdriicken in [1], fotoelastische
Messungen, sondern auch direkte Messungen. Die Annahme einer Druckver-
teilung unter 45° nach ROTSCHER ist jedenfalls zu optimistisch. WALLNER [10]
findet 10—15°. Spannungsmessungen von SEDIVEC [11] an durchschnittenen

Fig. 1. Abminderung des Einflusses verschiedener Blechdicken durch vergréBerten Rand-
abstand der ersten Schraubenreihe.
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Fig. 2. Druckverteilung unter einer Schraube.
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Scheiben zwischen vorgespannten Schrauben zeigen eher auf eine «mitwir-
kende» Breite der Druckzone unter 20—30° (Fig. 2). Andere Versuche zeigen,
daB die Druckverteilung auch von der Vorspannkraft, also auch vom Ver-
hiltnis von Schraubendurchmesser zur Blechdicke abhéngt.

Die Verbindung auf Zug scheint die einfachste zu sein. Doch auch hier ist
die genauere Berechnung des Anteiles, der von der duBeren Zugkraft Z auf
die Schraube entfillt, noch ungelést. Oft wird die VergroBerung der Schrauben-
kraft (kZ) aus dem Verhiltnis zwischen Schraubenfliche (F,) und Kontakt-
flache (F}) berechnet,

F 7

HipevUux: [6] zeigt, dafl der Wert noch mit einem Formfaktor « auf
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zu verbessern ist und findet fiir die von ihm untersuchte Verbindung « zwischen
0,49 und 0,73, was fiir einen «Formfaktor» doch etwas weit von Eins ist. Der
Wert, einer genaueren Berechnung liegt hauptséchlich in dem Aufzeigen der
verschiedenen Einfliisse.

Betrachten wir eine Schraubenverbindung nach Fig. 3 mit einer mit P,
vorgespannten Schraube. Die duflere Zugkraft Z greife in den Blechen der
Dicke I, an. Die Kraft Z iibertridgt sich mit kZ tber die d&ulleren Bleche auf
die Schraube, wihrend sich in den inneren Blechen die Druckvorspannung
um (1—k)Z verringert, solange (1—k)Z <P, ist. Wenn (1-k)Z=P, ist,
iibertrigt die Schraube die gesamte Kraft, da dann P, +kZ = Z ist.

z il “ 1 Z T
g /I : b \
L il ; ; \\ =
/ 1] )
5 —!)——f —_— s—\—e!)
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Fig. 3. Berechnung von zugbeanspruchten Schrauben.

Der Anteil k ergibt sich aus den Verformungen der einzelnen Teile, welche
allerdings schwierig zu erfassen sind. Die Verformung der Schraube ist
kl

B3 =32, (3a)

s

Nehmen wir (etwas willkiirlich) den Angriffspunkt der Kraft Z in der Mittel-

ebene des Bleches der Dicke 7, an?2), so ist die Zusammendriickung der dulleren
Teile

ES, = 7 Z, (3b)
die Verlangerung der inneren Teile
_ -k,
Es; = — Z. (3¢)

1

2) Dies entspricht bei flachem Druckkegel niherungsweise der Annahme einer linearen
Abnahme der inneren Krifte im Querschnitt I; von £ Z auf (1—k) Z.
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Nur in besonderen Fillen, z.B. bei der in [6] behandelten Verbindung
konnen wir fiir F, bzw. F; die wirklichen Querschnittsflichen einsetzen.

Bei Platten konnen wir die Verformung der vom Schraubendruck erfafiten
kegelstumpfformigen Teile angendhert so berechnen, als ob es sich um Zylinder
mit den Querschnittsflichen

F, = n/(b—d)*(B,—d)? (4a)
bzw. F = n/(B,—d¢(B,—d¢ (4D)
handelte.

. d; _
Es ist k= m (Oa;)

Da der Offnungswinkel des Kegels der Druckverteilung nicht konstant ist,
ist die Berechnung nur eine rohe Schitzung.

In Wirklichkeit sind noch die Verformungen in den einzelnen Kontakt-
flichen zu beriicksichtigen, welche wir summarisch mit 4, fir die duBeren
und 4, fiir die inneren Flichen bezeichnen wollen, so daf3

3;+4;

k' = 8,+98,+8;+4,+4; >k (5b)

wird.

Den groBeren Einflull bt 4, aus; 4, kann gegen die iibrigen GroBen meist
vernachldssigt werden. Die GréBen 4, und 4; sind nicht linear abhéngig von Z.
Solange Z klein gegen P, ist, bleibt eine durch P, plangedriickt Blechaus-
biegung eben (4;=0), erst bei Anwachsen von (1—k)Z wird sich das Blech
abheben. Ahnlich werden sich auch kleine Unebenheiten der Blechoberflichen
auswirken. Um diesen Zusammenhang etwas zu klidren, wurden folgende ein-
fache Messungen ausgefiihrt [14].

Aus einem 25 mm dicken Blech aus St.37 wurden Scheiben von 50 mm
Durchmesser?), mit einer Bohrung @ 18 und zwei ringférmigen Vorspriingen
zum Ansatz der MeBgerite gedreht (Fig. 4). Mit gegeniiberliegenden induktiven
MeBgebern Philipps PR 9310 wurden mit einer Genauigkeit von 0,5um die
Anderung der Entfernung @ bei Verinderung der d4uBeren Belastung P gemes-
sen. Die gemessene GrijBe setzt sich zusammen aus der elastischen Verformung

der MefBstrecke a, 8,= E 7

Fig. 5 gibt einige charakteristische MefBergebnisse wieder. Linienzug A4, ent-
spricht der Verformung 4; bei dem Aufliegen zweier roher Blechoberflichen,
die nur von losem Zunder reingebiirstet wurden. Linienzug 4, gehort zu dem-
selben Versuchskorper nach dreimaliger Vorbelastung mit P =50 M p.

@ und der Verformung 4; in den Kontaktflichen.

3) Der Durchmesser entspricht etwa dem Durchmesser des «Druckkegels» einer
Schraubenverbindung.
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Es trat hiebei eine bleibende Verformung der Strecke ¢ um etwa 13 um auf;
bei Belastungen bis 20 M p waren die Verformungen wieder elastisch, nur etwas
kleiner als vorher. Nach Abfriasen und Schleifen beider Beriihrungsflichen
ergab sich Linienzug 4,, also praktisch sattes Aufliegen.

20

lp
L
A\

Fig. 4. Versuchsanordnung zur Messung der Federung in einer Kontaktfliche:

24
\ \a=12@
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24
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1. Versuchskorper.
2. Induktive Geber Philips PR 9310 (gegeniiberliegend).
3. Kontaktfliche, unbearbeitet, bzw. bearbeitet.

Mp
20

Fig. 5. Gemessene Verformungen der Kontaktfliche.

Die Bewegungen der Spalte haben bei unbearbeiteter Blechoberfliche einen
stark nichtlinearen Charakter und sind in Gl. (5b) nicht zu vernachlassigen.
Bei einer Beanspruchung von oc=1000kp/em? in der Beriihrungsfliche ent-
spricht 4, der Zusammendriickung einer Liange I, von 60 mm. Der Einflul von
4, wurde bisher in keiner Arbeit berticksichtigt.
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Zu all diesem kommt noch die Vergroferung der Schraubenkraft durch
eine eventuelle Hebelwirkung nicht geniigend steifer Stirnplatten, worauf auch
[3] aufmerksam macht. Dieser EinfluB, der sich hauptsichlich nach Uber-
schreiten der Vorspannkraft geltend machen wird, wurde z. B. von GENIEV
[12] und DouTty [13] untersucht. Er ist um so gréBer, je weicher die Stirn-
platten sind. In [5] ist dieser Einflu3, der grole Werte annehmen kann, ver-
nachlassigt.

Es ist also zu erwarten, und alle Versuche bestéitigen dies, dal3 die nach [5]
berechnete Vergréfferung der Schraubenkraft nur sehr angenidherte Werte
liefern kann.

Fiir die in [6] in Tafel 2 angefithrten Versuche sind die Werte k& nach (5a)
in Tafel I zusammengestellt. Die Ubereinstimmung zwischen Berechnung und
Versuch ) ist hier besser wie in [6]. Dafl der Kraftanstieg in der Schraube erst
bei hoherer Belastung rascher als linear ansteigt, deutet auf eine sorgfiltige
Bearbeitung der Kontaktflachen hin.

Tafel I. Berechnung der Schraubenkrifte nach (6)

Versuch | & | Fs | ba=hi | Fo=li | g | ps s, | B (a5a1d) | & | (B)¥)
Nr. cm cm? | cm cm?
Nr.1 (2 22)| 24,6 6,1 11,9 57,4 4,03 0,207 4,4 0,0465 | 0,061
Nr.2(219)] 24,6 | 44 | 11,9 | 41,4 5,59 0,288 6,17 0,0467 | 0,065
Nr.3 (@ 22)| 24,6 | 6,1 11,9 | 43,6 4,03 0,273 4,57 0,0597 | 0,060
Nr.4(z19)| 24,6 | 4,4 | 11,9 | 37,0 5,59 0,322 5,91 0,0545 | 0,060

*) Nach Versuchen in [6].

In Fig. 6 sind die Ergebnisse von Versuchen von SEDIVEC [11] gezeigt. Z ist
die aus dem Biegemoment berechnete Belastung einer Schraube, kZ der
Mittelwert der gemessenen Schraubenkrifte 3).

In dem Diagramm sind auBlerdem die nach (5a) berechneten Werte von k Z
unter drei verschiedenen Annahmen der Ausbreitung des Druckkegels angefiihrt.

Die ganze Betrachtung zeigt, dal} die Mechanik des Zugstofles noch keines-
falls als geklart anzusehen ist. Nur genauere Untersuchungen und detaillierte
Spannungs- und Verformungsmessungen kénnen hier Aufschlull bringen.

Dies gilt in vollem Umfange um so mehr fiir den BiegestoB, mit dem sich
im Vorbericht einige Referate beschiftigen [3, 5, 7] und der auch schon Gegen-
stand der Beratungen in Stockholm war [13]. Nach obigen Ausfiihrungen

4) In der letzten Spalte sind die den Versuchsergebnissen entsprechenden Werte k&
angefiihrt.

5) Die Unterschiede in der Beanspruchung der &ufleren und inneren Schrauben waren
verschwindend.
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Fig. 6. Nichtlineares Anwachsen der Schraubenkraft bei Zugbelastung.

sollte theoretisch fiir das erste Stadium der Belastung mit (1—%)Z <P, nach
Fig. 7a zu rechnen sein. Fiir weitere Stadien, in denen nacheinander in den
duBeren Reihen (1 —%k)Z> P, wird, kommt das Rechenschema nach Fig. 7b
zur Geltung. Ob eine solche genauere Berechnung nétig ist, soll hiemit nicht

behauptet werden.
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Fig. 7. Berechnung eines Biegestoffes.

Aus den Versuchen von Gorr1 [5] kann jedoch nicht wie dort erwihnt
geschlossen werden, daB sich die Vorspannung der Schrauben nicht auswirkt.
Die Versuche zeigen im Gegenteil deutlich den Vorteil der Vorspannung. Bei
der hochsten Laststufe ist allerdings in den &uBeren Zugschrauben Z> P,,
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also die Vorspannung bereits aufgehoben, wozu auch die Hebelwirkung der
diinnen Winkelschenkel beigetragen haben mag.

Die Mehrzahl der Beitrage beschaftigt sich mit den eigentlichen Reibungs-
verbindungen und vor allem mit den Reibungsbeiwerten p. Diesen Ausfiihrun-
gen sollte in der Diskussion besonderes Interesse gewidmet werden. Ein ein-
faches Baustellenpriifgerat zum «zerstorungsfreien» Nachweis der Oberflichen-
giite wird sehr benétigt. Es zeigt sich, daBl nur bei sorgfiltiger Arbeit und bei
nicht walzfrischem Material mit nicht festhaftendem Zunder mit Flamm-
strahlen die in den meisten Normen vorgesehenen Werte p zuverldssig erreicht
werden. Auch unsere Versuche bestéitigen diese Ergebnisse. Wir ziehen daher
bei Briicken Flammstrahlen schrig zur Kraftrichtung vor; besser ist jedenfalls
entsprechendes Sandstrahlen.

Es wire wiinschenswert, durch eingehendere Versuche die physikalischen
Grundlagen der hier auftretenden Vorgéinge naher zu beleuchten, um dem
schonen Ausdruck « Mikroverzahnung» einen wissenschaftlich-technischen Inhalt
zu geben. Versuche wie in [1, 2, 7] iiber das «Einspielen» der Verbindung kon-
nen hier wertvolle Hinweise geben und iiber den Mechanismus der Kraft-
ibertragung unterrichten. In den angefiihrten Gleitbeiwerten sind auch einige
Widerspriiche enthalten. So bringt z. B. ein Anrosten der Beriihrungsflichen
nach [1] eine Verminderung der Reibung um 159%,; nach [8] wird eine Ver-
groBerung erwartet, die der Wirkung der Relaxation entgegenwirken soll.
Unsere Versuche mit zinkgespritzten Flidchen [11] gaben auf St. 37 im Gegen-
satz zu [1] und [8] befriedigende Ergebnisse.

In diesem Zusammenhang verdient die amerikanische Praxis, die in [4]
durch vorbildliche Versuche belegt ist, besondere Erwigung. Wihrend man
in Europa durch besondere Behandlung der Beriithrungsflichen den Reibbeiwert
hochziichtet und die Vorspannkraft durch Messung des Drehmomentes genau
zu dosieren versucht, begniigt man sich dort mit dem niedrigen Wert von
p=0,32 und der einfachen «Half-turn»-Methode, allerdings auf Kosten einer
kleineren zuldssigen Tragfahigkeit. Auch die Zulassung von Schrauben ohne
Unterlagscheiben ist nachahmenswert. In manchen Féllen hat diese «verein-
fachte» Anwendung der HV-Schrauben ihre besonderen Vorteile und sollte
in den Vorschriften zugelassen werden. Erwidhnt seien hier die sowjetischen
Vorschriften fiir Stahlkonstruktionen vom Jahre 1962, die fiir St.37 drei
Reibungskoeffizienten vorsehen:

p = 0,45 fiir sandgestrahlte oder geflimmte Flichen,

pn = 0,35 fir gebiirstete, ungestrichene Flichen,

= 0,25 fiir ungereinigte Flichen (bei Ersatz von Nieten durch HV-Schrau-
ben).

AufschluBlreich sind auch die in [4] enthaltenen Versuchsergebnisse iiber
das «Aufknopfen» von Verbindungen mit langen Schraubenreihen. Der Abfall
der Tragfahigkeit ist kleiner als man erwarten sollte. Die gemessenen Gleitun-
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gen sind hiebei kleiner als das Spiel von 1!/, mm zwischen Schraubenschaft
und Lochdurchmesser. Es driangt sich bei Betrachtung der Unterschiede zwi-
schen Versuchen auf Stahl A 7 mit Reibungsbeiwerten von u=0,35—0,40 und
den Versuchen auf hiarterem Stahl A 440 mit Reibungsbeiwerten von pu=0,30
bis 1 =0,32 die Frage auf, ob sich diese Ergebnisse auch auf die in Europa
iiblichen Verhéltnisse iibertragen lassen.

Auch die Tragfihigkeit der HV-Verbindungen bei Ermiidungsbeanspru-
chung kommt in einigen Beitrigen zur Sprache [5, 7, 8]. In [8] wird geschlossen,
dafl der Reibungsbeiwert und die Zahl der Schrauben in der Kraftrichtung
die Ermiidungsgrenze maflgebend beeinflussen. Bei niedrigen Reibungsbei-
werten ist dies erklirlich, da dann durch das «Voreinbinden» der Kraft die
Lochschwachung nur ungeniigend gedeckt wird; die Begriindung des Ein-
flusses der Schraubenzahl ist aus den Unterlagen nicht ersichtlich, da die
Abmessungen der Probekorper nicht angegeben sind.

AbschlieBend sei zusammengefallt, dafl die eingereichten Beitrige viel
Wertvolles zur Abklarung noch offener Fragen enthalten, jedoch gemeinsam
mit den Mitteilungen der Erfahrungen aus der Praxis neue Probleme aufge-
worfen haben. Die HV-Verbindung hat sich als fortschrittliches Hilfsmittel
des Stahlbaues praktisch bewihrt; die noch offenen theoretischen Fragen
sollten raschestens durch Gemeinschaftsarbeit gelost werden.
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Zusammenfassung

An Hand der 9 eingereichten Beitrige wird iiber die Wahl des Schrauben-
stahles, die GréBe und Art der Vorspannung, die Berechnung von Zug- und
von eigentlichen Reibungsverbindungen diskutiert. Es wird an Hand eigener
Versuchsergebnisse mit Zugschrauben auf den bisher wenig beachteten Ein-
fluB der Beschaffenheit der Blechoberfliche hingewiesen.

Summary

On the basis of the nine papers which were presented, the author discusses
the questions of the choice of the steel for the bolts, the magnitude and the
application of the prestress, together with the design of assemblies subjected
to tensile stresses and assemblies by actual friction. Tests carried out by the
author with bolts under tension make it possible to reveal the importance,
which has not hitherto been greatly studied, of the state of the surface of the
sheet steel.

Résumé

Sur la base des neuf contributions qui ont été présentées, ’auteur discute
les questions du choix de 1’acier des boulons, de la grandeur et de la mise en
ceuvre de la précontrainte ainsi que du calcul des assemblages travaillant a la
traction et des assemblages par frottement proprement dits. Des essais effec-
tués par I’auteur avec des boulons tendus permettent de faire ressortir 1’impor-
tance, jusqu’a présent peu étudiée, de 1’état de surface des toles.
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Design Concepts in the U.S.A.

The original application of high-strength A 325 bolts in the U.S.A. was
based upon friction-type joints only. The first specification in 1951 merely
permitted the substitution of a like number of bolts for hot-driven rivets [1].

It is well known that friction-type joints are dependent on proper bolt
tension and an adequate coefficient of friction. In the U.S.A. the faying sur-
faces are usually only clean mill scale, and numerous tests of A 7 steel joints
have indicated that a slip coefficient of 0.35 is representative of values en-
countered in actual construction. Because of higher labor costs in the U.S.A.
it is considered uneconomical to increase the slip coefficient by treating the
faying surfaces. Generally it is less expensive to use a larger joint with more
bolts. The recent introduction of the higher strength A 490 bolt [2] will allow
the use of smaller joints because of higher clamping force per bolt; thus it
can be expected that there will be even less of a tendency to make use of
special faying surface treatments.

The concept of a bearing-type connection was first introduced when the
specification was revised in 1954. At that time, the omission of paint was
required to apply only to joints subjected to stress reversal or vibration, or
where joint slippage would be undesirable. Tests conducted at the University
of Washington had shown that painting the faying surfaces substantially
reduced the slip coefficient [3]. It was recognized that many joints were
erected in bearing and that slippage was not a problem. Movement of the
connected parts bringing the bolts into bearing against the sides of the holes
was in no way detrimental to the strength or shape of the structure. Also,
the cost of leaving contact surfaces bare was estimated to cost $.10 to §.15
per bolt used and was time consuming during fabrication.

In the 1960 revision of the Specification of the Research Council on Riveted
and Bolted Structural Joints a clear distinction was made between friction-
type and bearing-type connections. Up to this time the greater shear strength
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of the high-strength bolt was not recognized. In 1960, the stresses used to
proportion bearing-type connections were increased when threads were ex-
cluded from the shear planes. Thus, the allowable stresses used in friction-
type joints reflect the ability of the joint to resist slip whereas the values for
the bearing-type joint reflect the shearing strength of the bolt.

The allowable ‘“‘shear stresses” wused to proportion friction-type joints
correspond to a factor of safety against slip of 1.40 under gravity and live
loads. It is recognized that the bolts are not actually stressed in shear nor is
bearing a consideration in friction-type connections. However, it is convenient
to specify an allowable “‘shear’ stress in order that proportioning of friction-
type connections may be carried out using the same well-established methods
as are used in the design of riveted joints.

Allowable stresses for bearing-type connections are based on the ultimate
shear strength of the fastener. Extensive tests of large A 7 and A 440 steel
joints have shown that the factor of safety varies from about 3.3 for short
connections down to 2.2 for joints up to 50 inches long [4, 5]. In bearing-
type joints, even though the bolts are tightened so that friction may carry
the working load, frictional resistance is not required and the design is pro-
perly based on the shearing strength of the bolts.

Experience with Bolted Connections

1. Fatigue Tests of Joints Connected by A 325 Bolts without Washers

During the past few years a number of fatigue tests on bolted lap splices
were conducted at the University of Illinois [6]. These tests included speci-
mens designed for extreme conditions: oversized holes, no washers, and in
most cases, minimum clamping was employed. When the turn-of-nut method
was used to preload the bolt none of the specimens failed until at least 2.4 x 108
cycles were applied at a 0—30 ksi stress cycle. This was true even though a
number of the specimens slipped into bearing during the first cycle of loading.

One specimen with no washers and oversized holes (!/g-in. instead of 1/,4-in.)
slipped into bearing during the first cycle of loading and ran 3x 10 cycles
at 0 to 30 ksi without failure.

2. Relaxation T'ests of A 325 and A 490 Bolts

Relaxation tests to determine loss of clamping force with time were also
conducted by the University of Illinois on high-strength bolts [6]. There was
no difference in bolt load for bolts with !/,,-in. oversize holes whether or
not a washer was under the bolt head. The maximum relaxation after 90 days
was about 5%, of the initial tension when no washers were used. Most of this
small loss generally occurred during the first day. Measurement on bolts
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tightened by the turn-of-nut method in test joints agreed with these special
relaxation tests [5]. Even after 10 months, elongation measurements indicated
no significant additional relaxation other than what occurred immediately
after the initial tightening.

As a result of these studies, washers are no longer required under the
turned element when A 325 bolts are installed by the turn-of-nut method.
They are used under the turned element to minimize irregularities in the
torque-tension relationship when bolts are tightened by the calibrated wrench
method.

The use of washers in the U.S.A. practice is specified in order to provide
a non-galling surface under the part turned in tightening as tests have shown
they only play a minor role in distributing pressure due to bolt tension.

3. Static Tests of A 7 and A 440 Steel Joints

Numerous tests of connections of structural carbon steel connected by
high-strength bolts have indicated that for clean mill scale a slip coefficient
of 0.35 is representative [3, 4, 5 ,7]. Neither length nor width was found to
appreciably affect the slip resistance [5]. Reference [8] reported similar results.

Tests at Lehigh University on A 440 high-strength steel connected by
A 325 high-strength bolts showed a slight decrease in the mean slip coeffi-
cient [10]. More recently, tests of A 440 steel connections connected with
the higher-strength A 490 bolt have given a slip coefficient slightly higher
than that reported in Ref. [10]. The tests are too few to give conclusive results;
however, the indication is that the higher clamping force of the A 490 bolt
may improve the slip coefficient. A few constructional alloy steel joints con-
nected by A 325 or A 490 bolts were also tested at Lehigh and have yielded
similar results.

Recently a theoretical solution was developed for the unequal distribution
of load among the bolts in double-lap tension splices which have non-linear
behavior [11]. Analytical studies supported by tests have shown that an
increase in net plate area increases the average shear strength of the fasteners
in the longer joints. Fig. 1 summarizes the analytical and experimental findings.

4. Joint Movements in a Railroad Bridge

During the summer of 1959 an investigation was undertaken in conjunction
with the through-truss bridge for the Michigan Central Railroad near Chicago,
Illinois. A cooperative investigation by the Association of American Rail-
roads Research Laboratory and the University of Illinois was initiated at
the time of fabrication. Initial readings were taken in the fabrication yard
during final assembly and reaming. Additional readings were taken after
erection and at periodic intervals thereafter. The readings were taken at all
joints of one truss. The bolts were installed by the turn-of-nut method.
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Fig. 1. Summary of Analytical and Experimental Results for A 325 Bolts in A 440 Steel
Joints.

Reference [12] presents the results of the measurements which were con-
ducted over a 314-year period. In general, this study has shown that little
if any change has occurred in the structure. During erection, movements up
to 1/,¢-in. were noted in random directions. Joint movements measured over
3 years of service averaged only 0.002-in. and were so small that experimental
techniques could have caused the variation. No significant change in camber
has occurred. The erection movements were random in direction and magni-
tude and did not always coincide with the direction of dead load stressing [12].

5. Tests of Bolted Steel Moment Connections

Three identical beam splices with lap connections were tested in a project
at Cornell University [13]. The bolts were designed on the basis of 22 ksi
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shear stress as permitted in bearing-type connections. None of the connec-
tions slipped below the working load P, and all of the connections developed
the full plastic moment of the gross section and showed satisfactory deforma-
tion characteristics. A similar test at Cambridge University with the bolts
designed for 30 ksi shear stress also developed the full plastic moment [14].

Installation of High-Strength Bolts

Early U. S. specifications stated the well-known formula relating torque
to bolt tension and listed a table of torque-tension values [1]. However, a
number of later studies indicated that such relationships are unreliable be-
cause of the great variability of thread condition, surface conditions under
the nut, lubrication and other factors that use up the torque energy without
inducing tension in the bolt.

CALIBRATED IMPACT WRENCH

198 - % " belts je——— Target Volue

1 1 1

] 3% 0 45
CLAMPING FORCE, KIPS

Fig. 2. Histrogram of Internal Bolt Tension.

Studies at Northwestern University in 1946 [15] and at the University
of Missouri in 1955 [16] have shown that the standard deviation of torque
was about 159%,. Bolt tension based on applied torque could vary as much as
+ 309, from the average of a group of similar bolts as shown in Fig. 2 [16].
This is considerably above the 5%, mentioned by Messrs. TomoNaGA and
Tasmma [8]. The 159%, value is considered to be realistic for installation condi-
tions in the U. S. The torque relationship becomes especially erratic when bolts
are tightened into the inelastic range and the threads begin to deform. In
addition, installation costs are high for the torque wrench method of instal-
lation and with the large diameter A 325 bolts and the new A 490 bolt con-
siderable torque is required to preload the bolt.

Two methods of controlling bolt tension are recommended by the Research
Council — the calibrated wrench and the turn-of-nut method. The calibrated
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wrench method is essentially a torque control and success depends on using
a hardened washer under the nut in order to limit the variation of friction
between the underside of the nut and the gripped material. The wrench is
usually calibrated in a hydraulic calibrator as shown in Fig. 3.

A number of factors led to the turn-of-nut method. As noted earlier, tests
have indicated that bolts suffer no injury when tightened into their inelastic
region. Secondly, bolts actually were being tightened far above their proof
load due to faulty torque wrench inspection without any noticeable ill effect.

Fig. 3. Hydraulic Calibrator for Torqued Installation.

The turn-of-nut method utilizes a strain control and therefore is ideally
suited to controlling tightening in the inelastic range. The procedures cur-
rently in use have shown that a uniform tension is achieved because relatively
large variations in bolt elongations cause only minor variations in tension
since the load-elongation curve is reasonably flat [17].

Numerous tests including those summarized by Dr. THURLIMANX in the
Final Report of 6th Congress [18] have shown that the inelastically loaded
bolts have performed well. In fact, hardened washers were once required
under both the head and nut of A 325 bolts in order to provide a consistent
torque relation, to prevent galling of the structural material and to prevent
bolt relaxation. Tests have now shown that the washer is not needed for the
last two reasons and since the turn-of-nut is a strain control rather than a
torque control, no washers at all are required when this method of tightening
is used for A 325 bolts [2].
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Summary

Current design concepts in the U. S. are discussed. Two types of connec-

tions are used: friction-type and bearing-type. The friction-type connection
reflects the ability of the joint to resist slip whereas the bearing-type connec-
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tion reflects the ultimate strength of the joint. Experience with bolted con-
nection in the laboratory and in the field is summarized. Finally, the factors
which have led to currently used installation procedures are discussed.

Résumé

Les auteurs exposent les principes de calcul actuellement appliqués aux
Etats-Unis. Deux sortes d’assemblages sont utilisés: type «friction» et type
«pression latérale». L’assemblage a friction correspond & la capacité qu’a
I’assemblage de résister au glissement tandis que le type «pression» corres-
pond & sa résistance limite. On décrit succinctement des essais effectués avec
des assemblages boulonnés au laboratoire et dans la pratique; pour finir, on
indique les facteurs dont la prise en considération a mené & ’adoption des
méthodes actuellement suivies dans la mise en place des boulons HR.

Zusammenfassung

Es werden die in den USA allgemein iiblichen Bemessungsgrundlagen be-
sprochen. Zwei Arten von Verbindungen sind gebrauchlich: die Reibverbin-
dungen, deren Tragwirkung auf der Verhinderung des Gleitens beruht, sowie
die «bearing-type»-Verbindungen, bei denen die Bruchlast (Scherfestigkeit des
Schraubenschaftes oder Lochleibungsdruck) malgebend ist. Des weitern wird
ein zusammenfassender Uberblick gegeben iiber Laboratoriumsversuche und
Erfahrungen im Betrieb mit geschraubten Verbindungen. Am Schlull werden
noch diejenigen Faktoren erwihnt, welche zu den allgemein iiblichen Einbau-
verfahren fiihrten.
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Friction-Grip-Bolts (High Strength Bolts)?!)
Boulons a haute résistance

HV-Schrauben

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

We can, I believe, accept as generally agreed that:

1. A “turn of the nut” method is the best.

2. Bolts should be tensioned into plastic region and properly designed for
this purpose.

3. Very high strength bolts are generally economic.

4. Conservative coefficients of friction should be adopted, to allow for site
conditions as against laboratory ones.

5. Washers are not required under the head.

Ultimate reliance on friction bolts as shear pegs is permissible only when
the hole is not more than about 1 mm greater than the shank of the bolt.
With waisted bolts the holes are about 6 mm larger and the slip of such amount
could not normally be tolerated.

Shear bolts should be close tolerance ones tightened to near yield stress
to prevent corrosion between faying surfaces and of the bolt itself.

Today, the principal problem with grip bolted joints is corrosion and not
tightening.

Briefly the problems are:

1. If faying surfaces are to be left unpainted, what is the best method of pro-
tecting them from (I) paint during fabrication, and (II) corrosion during
fabrication, erection and in service.

2. Tests in England have shown that frictional resistance of cleaned surfaces
can be diminished by 15% to 209, after weathering; should all surfaces
in contact be cleaned immediately prior to bolting up.

3. If faying surfaces are left unpainted, corrosion can set in during the life
of the structure, as was the case with rivets. Such corrosion would tend
to tear the bolted parts apart and thus induce additional tensile stresses

1) See ‘“Preliminary Publication’” — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», ITb, p. 363.
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in the tensioned bolts, possibly breaking them. Obviously, what we need
is an adhesive protective substance.

4. Bolts themselves are very susceptible to corrosion. The shank and the
head can be protected prior to use, but the nut gets punished by tightening
and may have very sharp edges. Normal painting is not very effective
and special treatments after tightening are required.

It would be valuable to collect as much information as possible on the
long term behaviour of bolts and flaying surfaces. .. In this respect co-opera-
tion with the International Union of Railway Offices for Research and Ex-
periments should be established as soon as possible to avoid any duplication
of research efforts.

Summary

The techniques of using friction grip bolts seems to have been solved and
the main problem today is the treatment of surfaces in contact to obtain
best coefficients of friction and to prevent corrosion during fabrication and,
what is more important, during the life of the structure.

Résumé

Il semble qu’on est parvenu & maitriser les techniques d’emploi des boulons
haute résistance et que le principal probléme, aujourd’hui, soit celui du traite-
ment des surfaces de contact en vue d’obtenir les coefficients de frottement
optimaux et de prévenir la corrosion pendant la construction ainsi que, ce
qui est plus important, durant toute la vie de 'ouvrage.

Zusammenfassung

Die Technik der Anwendung von hochfesten Schrauben scheint heute
gelost zu sein ; das Hauptproblem besteht noch in der Behandlung der Kontakt-
flichen zur Erreichung giinstiger Reibungskoeffizienten unter Verhinderung
der Korrosion wihrend der Herstellung und, was noch wichtiger ist, im
Betrieb.
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Schweilen und Kleben!)
Welding and Gluing
Soudage et collage

CURT F. KOLLBRUNNER
Zollikon, Schweiz

1. Schweiflen

Nach Favrrus [1] verlangt die neueste Entwicklung der SchweiBtechnik
eine VergroBerung der Schweillgeschwindigkeit. Sie bedingt den groftmog-
lichen Ersatz der HandschweiBlung durch automatische oder halbautomati-
sche Methoden. Fiir den Stahlbau werden in Zukunft die halbautomatischen
Methoden die wichtigste Rolle spielen. Dabei ist hier die erfolgversprechendste
SchweiBart die Lichtbogenschweilung mit CO, als Schutzgas.

NEeUMANN [2] behandelt die Gesichtspunkte der Herstellungs-Technologien,
die Fragen des Einsatzes und der Schweillzeiten der Hochleistungs-Schweil3-
verfahren. Der Bericht zeigt die Vorteile der Anwendung von Hochleistungs-
Schweillverfahren fiir die Stahlkonstruktionen. Die CO,- und die ES-Schwei-
Bung (Elektro-Schlacke-Schweillung) erhalten mit der Zeit fiir den Stahlbau
groBere Bedeutung als die E-Schweilung (Lichtbogen-Hand-Schweillung) und
die UP-Schweiflung (Unterpulver- oder Ellira-Schweiffung).

Tanaka und Haseecawa [3] zeigen den groflen Fortschritt der automati-
schen SchweiBung im Stahlbriickenbau in Japan. Gegen 509, der Schweil3-
nahte wurden bei der Kisogawabriicke in vollautomatischer Schweiung und
ca. 40%, in halbautomatischer SchweiBung ausgefiihrt.

* *
%

Das heutige Bestreben geht dahin, die Fertigung der Stahlkonstruktionen
sowohl] in der Werkstatt wie auch auf der Montage zu rationalisieren. Damit
gewinnt die Automation der Schweifltechnik eine stetig wachsende Bedeutung.
— Mit der Automation erhélt man:

1) Siehe «Vorbericht» — see ‘“‘Preliminary Publication” — voir «Publication Préli-
minaire», II¢, p. 431.
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1. Rascheren Arbeitsfortschritt (d. h. eine gréBere Leistung).
2. Gleichméflige Schweilinidhte.
3. GroBtmogliche Unabhangigkeit von den Ausfithrenden.

Der raschere Arbeitsfortschritt 1aB3t sich durch eine Verringerung der
Nebenzeiten wie auch durch hohere spezifische Leistung des Verfahrens er-
reichen. Die Verringerung der Nebenzeiten héngt von den verwendeten Vor-
richtungen wie auch der Stiickzahl, die zu einer Serie zusammengefal3t werden
kann, ab. Dabei muB8 von Anfang an festgelegt werden, ob vollautomatisch
oder halbautomatisch geschweit werden soll. Diese Festlegung kann selbst-
verstdndlich nur durch einen Fachmann und langjéhrigen Praktiker erfolgen.

Bei einem maschinellen Schweilverfahren kénnen, je nach Automations-
grad, die Einstelldaten mehr oder weniger konstant gehalten werden. Man
erhélt somit nicht nur einen rascheren Arbeitsfortschritt, sondern auch die
Gewahrleistung gleichméaBiger Arbeit.

Die hohere spezifische Leistung ist im wesentlichen abhingig von der
Stromdichte, das heilt von der Stromstirke in bezug auf den Querschnitt
des zu verschweillenden Drahtes. Diese ist jedoch gréfBler, je weniger lang das
freie Drahtende gehalten werden kann. Der Stromiibergang auf den Schweil3-
draht soll daher erst kurz vor der Schweilistelle stattfinden.

Die Aufteilung der automatischen Schweillverfahren kann in zwei Gruppen
erfolgen. Bei der ersten Gruppe werden Verbrennungsprodukte zur Abschir-
mung des Lichtbogens gegen schidliche Bestandteile der Atmosphére be-
niitzt, die von schlacke- und gasbildenden Pulverbestandteilen herriihren.
Zu den bekanntesten Vertretern gehoren die Unterpulver- und die Netzmantel-
schweiBung. — Zur zweiten Gruppe gehoren die Schutzgasverfahren, bei
denen, wie der Name sagt, der Bereich von Lichtbogen und Schweibad
durch ein Schutzgas gegen die schiadlichen Bestandteile der Luft abgeschirmt
wird.

Bei den Schutzgasschweillungen diente urspriinglich ein Edelgas, das heilt
ein einatomiges Gas, als Abschirmer. Auch heute wird beim Verschweillen
hochlegierter Werkstoffe ein Edelgas verwendet. — Der hohe Preis eines sol-
chen Gases kann jedoch fiir normale Stahlkonstruktionen nicht verantwortet
werden. — Die durchgefiihrten Versuche wie auch die erzielten Erfolge fithrten
zur Entwicklung und Weiterverbesserung der Lichtbogenschweifung mit CO,
als Schutzgas. Allerdings waren der weiteren Verbreitung der Schutzgas-
schweilung mit CO, nach den bisher iiblichen Verfahren der Lichtbogentech-
nik, bedingt durch charakteristische Eigenschaften, Grenzen gesetzt. Seit ca.
drei bis vier Jahren findet jedoch die Schutzgasschweilung unter CO, durch
die KurzschluB3-Lichtbogentechnik eine Erweiterung iiber den friither be-
grenzten Bereich hinaus. Heute kénnen auch Blechdicken unter 4 mm ver-
schweillt werden.

Die CO,-SchweiBung gewinnt mehr und mehr an Boden gegeniiber der
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Unterpulverschweiung. Sie besitzt den Vorteil, daB der Schweilvorgang
direkt beobachtet werden kann, was bei der Unterpulverschweillung nicht
der Fall ist, wird doch das Schweilgut vom schiitzenden Pulver verdeckt.
AuBerdem weist die Schutzgasschweilung gegeniiber der Unterpulver- oder
Netzmantelschweilung geringere Warmespannungen auf.

Fig. 1. Prototyp der COs-Schutzgas-
SchweiBapparatur.

Fig. 2. Apparatur eingestellt fiir voll-
automatisches Schweillen einer
Horizontalnaht
(Detailaufnahme).

Fig. 3. Vollautomatisches Schweilen
einer Horizontalnaht
(Detailaufnahme).
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Fig. 4. Halbautomatisches Schweillen
einer Vertikalnaht.

Fig. 5. Vollautomatisches Schweillen
einer Horizontalnaht.

Bis vor kurzem wurde die Schutzgasschweillung ausschlielich in wetter-
geschiitzten Réumen angewendet. An windausgesetzten Orten war die Regel-
maBigkeit der Gaszufithrung, welche die Reinheit und Zuverldssigkeit der
Schweiflung bestimmt, nicht 100%ig gewédhrleistet. Verbesserte Anlagen er-
lauben heute jedoch die Verwendung des CO,-Schutzgasverfahrens auch im
Freien, das heiflt auf der Montage. — Hier soll nur an die durch die AG Conrad
Zschokke, Schweiz, entwickelten Zusatzgerite fiir den Bau grofler Stehtanks
erinnert werden. (Fig. 1 bis 5).

I1. Kleben

AURNHAMMER [4] gibt Kenntnis verschiedener Versuche der Deutschen
Bundesbahn mit aufgeklebten Schienenstiitzungen. Wahrenddem frithere Vor-
versuche andeuteten, dall die Scherfestigkeit je Flacheneinheit geklebter
Stahlverbindungen mit zunehmender Klebelinge abnimmt und daf} die
Dauerfestigkeit, besonders bei groBeren Flachen, erheblich hinter derjenigen
bei ruhender Belastung zuriickbleibt, haben die neuen Versuche die Zuver-
lassigkeit des Aufklebens bei Verwendung geeigneter Kunstharzkleber ergeben.
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Pavryn [5] behandelt die geklebten Stoe im Metallbau und bespricht eine
Serie von Versuchen, wihrenddem SzEPE und PraTTHY [6] die Berechnung
der Tragfihigkeit von Klebverbindungen angeben. Sie zeigen, daBl es zur
Dimensionierung solcher Verbindungen unerlaflich ist, die Scherspannungs-
verteilung in der Klebschicht zu kennen, um daraus die Tragfahigkeit berech-
nen zu kénnen. Sie zeigen, wie die Spannungsverteilung und die Tragfahigkeit
geklebter Verbindungen in guter Ubereinstimmung mit den Versuchsergeb-
nissen berechnet werden konnen.

Bei den Stahlbauverbindungen entstehen durch Niete und Schrauben
punktférmige, durch Schweilindhte linienférmige, durch hochfest vorge-
spannte Schrauben flichige Lastiiberleitungen, letztere mit den geringsten
Spannungsspitzen und der héchsten Schubfestigkeit. Die Klebeverbindungen
konnen eine dhnliche Aufgabe wie die HV-Schrauben iibernehmen. Es gelang,
die Scherfestigkeit der Verbindungen dadurch zu erreichen, dafl an Stelle der
Klemmkraft durch HV-Schrauben ein Kleber von entsprechender Scher-
festigkeit den Gleitwiderstand bewirkt [7].

Trotzdem die Entwicklung der Klebtechnik im Stahlbau vor ca. zehn
Jahren begann und bald zur Ausfithrungsreife fiihrte, glauben vorausblickende
Stahlbaukonstrukteure nicht daran, daBl die Klebtechnik in den néchsten
zwanzig Jahren die Schweilltechnik verdréingen kann. — Wohl ist das Nieten
grofitenteils durch das Schweiflen ersetzt worden. Eine gleiche Parallele kann
jedoch nicht betreffend Schweien und Kleben gezogen werden. Ohne als
riickstdndig beurteilt zu werden, kann festgehalten werden, dafl die moderne
Schweillung auch fiir die nichsten Jahrzehnte das beste Verbindungsmittel
fir die Stahlbauten ist.

Ob schon in néchster Zukunft gewisse Verbindungen in vermehrtem Malfle
durch Kleben ausgefiihrt werden, hiangt von den noch durchzufiithrenden Ver-
suchen und den gewonnenen Erkenntnissen und Erfahrungen mit ausgefiihrten
Konstruktionen ab.

Mit den Artikeln fir das Thema «Schweilen und Kleben» (Il¢) im Vor-
bericht wurde viel Neues festgehalten, Neues, das in kurzer Zeit durch noch
Neueres iiberholt sein wird. Denn wir leben in einer Zeit des Umbruches, in
einer Zeit, wo vor zehn Jahren Giiltiges schon nicht mehr giiltig ist, in einer
Zeit, wo die neuesten Tatsachen und Theorien, die durch Versuche bewiesen
sind, ihre Allgemeingiiltigkeit rasch erhalten, in einer Zeit der Entwicklung,
Weiterforschung, Weitervervollkommnung und Standortbestimmung; wobei
wir fiir diese Standortbestimmung stets an die Zukunft denken miissen.
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Zusammenfassung

Das Schweilen wird immer mehr halbautomatisch oder automatisch aus-
gefithrt. Die Schutzgasschweiung unter CO, steht fiir die nachste Zukunft
im Vordergrund.

Beim Kleben wurden groBe Fortschritte erzielt. Um das Kleben jedoch
vermehrt im Stahlbau anzuwenden, miissen noch zuséitzliche Versuche durch-
gefiithrt und Erfahrungen mit ausgefiihrten Konstruktionen gesammelt werden.

Summary

Developments in welding processes are showing an increasing tendency
towards semi-automatic or automatic processes. Shielded arc-welding with
CO, will predominate in the immediate future.

Glued metal joints are making considerable progress. In order to enable
this process to be adopted more often in structural steel engineering, further
tests should be made and experience gained on structures already in existence
should be taken into consideration.

Résumé

Pour le soudage, on applique de plus en plus les procédés semi-automatique
ou automatique. Dans 1’avenir, le soudage sous protection de CO, sera pré-
dominant.

Des progrés considérables ont été constatés dans la technique du collage.
Afin de permettre d’utiliser ce procédé plus souvent pour la construction
métallique, il est nécessaire de faire encore des essais et de tenir compte des
expériences faites sur les ouvrages en service.



IId1

Discussion - Discussion - Diskussion

Fatigue Life of Structural Members?)
Résistance a la fatigue des éléments de construction

Ermiidungserscheinungen von Konstruktionsteilen

JOHN W. FISHER IVAN M. VIEST
Research Asst. Professor, Lehigh Univer- Structural Engineer, Bethlehem Steel Co.,
sity, Bethlehem, Pa., U.S.A. Bethlehem, Pa., U.S.A.

The question has been raised by the General Reporting Member for Theme
II [1] that the tests undertaken in Germany on drilled test bars [2] cast doubt
on the hypothesis “that the endurance limit does not depend, in the interesting
range, on the ultimate strength and the yield point of the steel’” [3].

Similar tests were reported by HANSEN in connection with tests of bolted
and riveted joints [4]. However, the difference in fatigue strength was not
nearly as great as indicated by Ref. [2]. In fact an examination of the test
data shown in Fig. 1 shows that a large number of A 242 steel specimens ex-
hibited essentially the same S-N curve as the A 7 steel specimens. The scatter
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Fig. 1. Fatigue Tests of Plates with Hole.

1) See “Preliminary Publication’” — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», I1d, p. 497.
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of the A 242 steel specimens was considerably greater than the A 7 steel
specimens. However, the lower bound of the high strength steel specimens
was the same as the mild steel specimens.

Tests cited in Ref. [3] had indicated that for similar welded details the
fatigue strength was approximately the same regardless of the type steel.
Additional work continues to confirm this hypothesis. For example, un-
published reports of tests in progress at the University of Illinois (Refs. [5, 6])
indicate clearly that the higher strength steel specimens behaved similarly to
the mild steel specimens with similar welded details.
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Fig. 2. Fatigue Tests Butt Welded Beam Splices.

Fig. 2 compares the results of tests on butt welded beam splices for mild
steel, high strength steel and quenched and tempered alloy steel. The test
data are taken from Ref. [5, 6, 7, 8]. No distinct difference exists in the S-N
curves of these steels. Only a few tests have been conducted to date with the
quenched and tempered steels. However, they are in agreement with the
results for mild and high strength steel.

Other welded details such as butt splices with cope holes, stiffeners welded
to the tension flange and beams with partial length coverplates have yielded
similar results.

GurNEY [9] reported that a few tests carried out on ST 52 steel of German
origin produced identical results to those obtained with BS 15 mild steel.
Also, KonisHr [10] has tested longitudinal welded lap splices and butt welded
splices and obtained essentially the same fatigue strength for high strength
and mild steels. Insofar as known, the tests reported by KLérpeL and WEIHER-
MULLER [11] on welded specimens fabricated from ST 52 are the only ones
which have shown any improvement in strength over mild steel.

This particular divergence in results was discussed at some length at the
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“Symposium on the Fatigue of Welded Structures” held at Cambridge Uni-
versity in 1960 [12]. It was pointed out that this question had been raised
to Commission XIIT of the International Institute of Welding and it was
confirmed that ST 52 did not give better results than mild steel.

Hence, it can be concluded that further research and testing of the higher
strength steels supports the proposed design hypothesis.
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Summary

Additional test results are summarized which support the generalized
design approach proposed in the Preliminary Publications. It is further con-
firmed that the endurance limit does not depend, in the interesting range,
on the ultimate strength and the yield point of the steel.

Résumé

Les résultats de nouveaux essais sont présentés de maniére succincte et
I’on constate qu’ils confirment la méthode généralisée proposée dans la “Pu-
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blication Préliminaire”’. Il est une nouvelle fois vérifié que, dans le domaine
qui présente pour nous un intérét, la limite d’endurance ne dépend pas de
la résistance & la rupture ni de la limite élastique de ’acier.

Zusammenfassung

Die Autoren fassen zusdtzliche Versuchsergebnisse zusammen, welche das
im «Vorbericht» vorgeschlagene verallgemeinerte Bemessungsverfahren unter-
stiittzen. Ferner wird der Beweis erbracht, dafl die Ermiidungsgrenze des
Stahls im mafBigebenden Bereich nicht von dessen Zugfestigkeit und FlieB-
grenze abhéngig ist.
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Dauerfestigkeit von Briickentrigern fiir Testlastenziige

(John W. Fisher, Ivan M. Viest)1)
Fatigue Life of Bridge Beams Subjected to Controlled Truck Traffic

Résistance a la fatigue de poutres de ponts soumises a des essais de passage de
camions

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

Die Versuche der American Association of State Highway Officials (AASHO)
iiber das Auftreten von Ermiidungsbriichen bei StraBenbriicken, iiber die
J. W. Fisger und I. M. ViesT im Vorbericht berichten, sind von grundsétz-
licher Bedeutung. Sie zeigen ndmlich, dafl auch bei StraBlenbriicken eine
Ermiidungsgefahr grundsitzlich bestehen kann. An den untersuchten Briicken
der AASHO-Versuche traten schon bei rund 500000 Lastwechseln und bei
Beanspruchungen, die nur wenig iiber den zuldssigen Spannungen des Materials
lagen, Ermiidungsrisse auf. Die Briickenversuche stimmen grundsatzlich mit
den parallel dazu durchgefithrten Laboratoriumsversuchen iiberein, jedoch
liegen die Ermiidungswerte der Briickenversuche noch etwas tiefer als die-
jenigen der Laboratoriumsversuche. Die in Fig. 1 eingetragene Kurve ist auf
Grund einer bei Zug-Druckversuchen an gelochten Stiben ermittelten Kerb-
funktion 2,
0z(0z—0p) (o —40)—opopdo

on—ow+do

v =

H

berechnet worden.

Diese Kerbfunktion ¢? zeigt den Verlauf einer Kettenlinie (Fig. 2); sie ist
unabhingig von der Lastwechselzahl und ein Merkmal fiir das Ermiidungs-
verhalten gekerbter Stéibe. Bei glatten Probestéiben verschwindet die Kerb-
funktion, y*=0.

Aus den AASHO-Versuchen (Fig. 1) zeigt sich, dall bei Wechselbean-
spruchung von etwa + 9ksi schon bei rund 500 000 Lastwechseln Ermiidungs-
briiche zu erwarten sind. Bei hoheren Lastwechselzahlen, beispielsweise 2 Mil-
lionen, liegt diese kritische Beanspruchungsgrenze fiir Wechselfestigkeit deut-
lich noch tiefer.

1) Siehe «Vorbericht» — see ‘“‘Preliminary Publication”” — voir «Publication Préli-
minaire», 11d 1, p. 497.
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Ein Anril an einer bestimmten Stelle bedeutet an sich noch keinen unmittel-
baren Einsturz des Tragwerkes, doch zeigt sich aus unseren Zug-Druckver-
suchen an gelochten Stahlstaben, dafl bei hoheren Mittelspannungen der
Unterschied der Lastwechselzahlen fiir Anri8 und fiir Bruch nicht grof3 ist
(Fig. 3), so daB3 nach eingetretenem Anri} ein Bruch des Elementes bei einer
relativ kleinen VergroBlerung der Lastwechselzahl zu erwarten ist.

Der Feststellung von J. W. FisgEr und I. M. Viest, daf} die Ermiidungs-
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festigkeit durch Steigerung der Zugfestigkeit des Materials nur unbedeutend
erhoht werde, kann nicht allgemein zugestimmt werden. In der folgenden
Tabelle 1 sind die Wechselfestigkeiten oy bei 1 Million Lastwechsel fiir nor-
malen Baustahl (St 37) und hochwertigen Baustahl (St 52) fiir einige charak-
teristische Stabformen zusammengestellt nach Versuchen von M. Ros und
A. ExcainGERr?) und mit den statischen Zugfestigkeiten o, verglichen. Es zeigt
sich, dal3 das Verhéltnis oy /o, fiir den glatten Probestab fiir die beiden unter-
suchten Stahlarten annahernd gleich groB ist, daB jedoch der hochwertige

Tabelle 1. Versuche Ro§-Eichinger, n = 108

St. 37 St. 52
Ow Tz w Tw Tz Ow
kg/mm? oz kg/mm? ag
Vollstab ohne Walzhaut 18,0 39,0 0,462 28,5 62,0 0,460
Vollstab mit Walzhaut 15,5 39,0 0,397 23,5 62,0 0.379
Lochstab ohne Walzhaut 12,0 42,8 0,280 17,0 66,5 0,256
Lochstab mit Walzhaut 11,5 42,8 0,269 15,0 66,5 0,226

Stahl auf Kerbwirkungen offensichtlich etwas empfindlicher ist als der normale
Stahl. Immerhin ist auch im ungiinstigsten Fall die Wechselfestigkeit von Stahl
St 52 noch mindestens 309, hoher als diejenige von Stahl St 37. Fig. 4 zeigt
amerikanische Versuche an einem hochwertigen Stahl, SAE 4130 Steel 3), wie
er im Flugzeugbau verwendet wird. Fiir 1 Million Lastwechsel betrigt fiir den
ungekerbten Stab die Wechselfestigkeit oy etwa 51,2ksi, so daB sich bei einer
statischen Zugfestigkeit o, von 118ksi ein Verhéltnis oy, /o, von 0,434 ergibt;
auch bei diesem hochwertigen Stahl liegt somit ein @hnliches Verhiltnis fiir
den glatten Vollstab vor, wie bei den in Tabelle 1 angegebenen Baustihlen.
Es ist nicht zu bestreiten, dafl sogenannte hochwertige Stihle hergestellt wer-
den, bei denen im Vergleich zu gewthnlichem Baustahl die statische Zug-
festigkeit viel stirker vergroBert ist als die Wechselfestigkeit bei 2 Millionen
oder mehr Lastwechseln. Der Stahlbauer mufl aber von den hochwertigen
Stéhlen erwarten konnen, daB bei einer Steigerung der statischen Zugfestigkeit
auch die Ermiidungsfestigkeiten in annahernd gleichem Verhiltnis vergroBert
werden. Es ist Sache der Stahlwerke, solche Stihle zu entwickeln und herzu-
stellen. Bei den européischen Baustdhlen diirfte seit einiger Zeit diese For-
derung des Konstrukteurs erfiillt sein. Es sei noch darauf hingewiesen, daf

2) M. RosS und A. E1cHINGER: «Die Bruchgefahr fester Kérper bei wiederholter Bean-
spruchung — Ermiidung — Metalle», EMPA-Bericht Nr. 173, Ziirich 1950.

8) W. ILLe: “Fatigue Tests on notched and unnotched Sheet Specimens of 2024-T 3
and 7075-T 6 Aluminum Alloys and SAE 4130 Steel with special Consideration of the Life
Range from 2 to 10000 cycles”. NACA, Technical Note 3866, 1956.
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die Ermiidungsfestigkeiten des normalen Baustahles (St37 nach Tabelle 1)
deutlich hsher liegen als die bei den AASHO-Versuchen festgestellten Er-
miidungsfestigkeiten, trotzdem die statischen Zugfestigkeiten in beiden Fillen
annahernd gleich grof3 sind.

Zusammenfassung

Die Ermiidungsversuche an Straflenbriicken, die im Zusammenhang mit
den AASHO Road Tests durchgefilhrt worden sind, zeigen eindeutig, daB
auch bei Strafenbriicken eine Ermiidungsgefahr besteht und dal deshalb bei
der Bemessung darauf Riicksicht zu nehmen ist. Da die Briickenversuche in
ihrem Verlauf grundsitzlich mit Laboratoriumsversuchen {iibereinstimmen.
kénnen aus den Angaben des Beitrages von J. W. FisHER und I. M. VIEST
auch quantitative Folgerungen gezogen werden. Der Konstrukteur mull von
hochwertigen Baustidhlen verlangen, dall gegeniiber dem normalen Baustahl
auch die Ermiidungsfestigkeiten in anniahernd dem gleichen Verhiltnis ver-
groflert sind wie die statischen Zugfestigkeiten.

Summary

Fatigue tests on road bridges [« AASHO Road Tests»] show clearly that the
risk of fatigue cracks also exists for this type of structures and should conse-
quently be taken into consideration in design work. As the tests on the bridges
gave results that are basically similar to those obtained in laboratory tests,
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conclusions of a quantitative nature can be drawn from the data given by
Messrs. Fisaer and ViesT. From the point of view of the designer, it is essential
that high strength steels should have fatigue strengths greater than those of
mild steel, in a proportion approximately equal to those of the static tensile
strengths.

Résumé

Les essais & la fatigue sur des pont-routes, réalisés dans le cadre de I'«cAASHO
Road Tests», montrent clairement que des risques de fatigue existent également
pour ce genre d’ouvrages; il convient donc d’en tenir compte dans les projets.
Comme les essais sur les ponts ont donné des résultats en principe semblables
4 ceux des essais en laboratoires, on peut tirer des conclusions d’ordre quanti-
tatif & partir des indications données par MM. FisHER et VIEsT. Du point de
vue du constructeur, il est nécessaire que les aciers a haute résistance présentent
des résistances a la fatigue supérieures & celles de l’acier doux, dans une pro-
portion & peu pres égale a celles des résistances & la rupture statique.
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Zwei Probleme der Ermiidungsfestigkeit
Two Problems Relating to Fatigue Strength

Deux problémes relatifs a la résistance a la fatigue

H. BEER
o. Prof. Dipl. Ing. Dr. techn., Technische Hochschule, Graz

In der Frage der Ermiidungsfestigkeit von Baustdhlen verschiedener sta-
tischer Festigkeit, die auf dem KongreB diskutiert wurde, m6chte ich beson-
ders auf den groBen Einflul der Oberflichenbeschaffenheit sowie eventuell
auch der Beschaffenheit der inneren Struktur (Mikrokerben) hinweisen, die
vielfach als Ursache dafiir angesehen werden miissen, dafl die hochfesten Bau-
stahle (St 44, St 52) keine wesentlich hoheren Werte der Ermiidungsfestigkeit
og ergeben als der gewShnliche Baustahl St 37. Kommt noch eine konstruk-
tive Kerbe wie Schweillnaht, Querschnittssprung etc. hinzu, so wird der
Unterschied im o immer weniger von der statischen Zugfestigkeit des Bau-
stahls abhingen, sondern vom ungiinstigen Zusammenwirken von Mikro-
und Makrokerben. In Osterreich wurden von Professor Slattenschek in der
TVFA der Technischen Hochschule Wien im Auftrage der Generaldirektion
der Osterreichischen Bundesbahnen und des Osterreichischen Stahlbauver-
bandes Zugschwellversuche an Proben mit unbearbeiteten Stumpfstdfen
durchgefithrt und die Wohlerschaubilder im malgebenden Bereich fiir die
Baustihle St 37, St 44 und St 52 aufgenommen. In Fig. 1 sind die oberen
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und unteren Berandungen der Wohlerkurven eingetragen, so daf man daraus
den Streubereich der Versuche erkennen kann. Die Figur zeigt, dal} dieser
Streubereich fiir St 37 am kleinsten und fiir St 44 am groBten ist, wihrend
jener des Baustahles St 52 zwischen diesen beiden Werten liegt. Diese Tat-
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sache wirkt sich dahingehend aus, dafl die oberen Berandungskurven zwar
entsprechend der Zugfestigkeit des Baustahls ansteigen, wihrend die untere
Berandungskurve fiir St 44 erheblich unter jener fiir St 37 liegt. Diese schein-
bare Diskrepanz diirfte auf den Einflul der Mikro- und Makrokerben zuriick-
zufithren sein, der beim St 44 eine ungiinstigere Zusammenwirkung zeigt.
Weitere Versuche mit anderen Schweilverbindungen aus St 44 bestétigten
diese Erscheinung.

Ein weiteres Problem, iiber das am Kongrel3 lebhaft diskutiert wurde, ist
die Ermiidungsfestigkeit von StraBenbriicken. Die AASHO-Roads-Tests, iiber
die J. W. FisHER und I. M. Viest berichtet haben, brachten wertvolle Er-
kenntnisse iiber die Ermiidungsfestigkeit von Briicken. Sie haben vor allem
gezeigt, daB bei gleicher Beanspruchung (Unterspannung, Schwingweite) die
Ergebnisse der Laborversuche mit jenen der Versuchsbriicken im allgemeinen
relativ gut iibereinstimmen, so dall damit ein Beitrag zur Beantwortung der
wichtigen Frage geliefert wurde, ob Ermiidungsversuche des Laboratoriums
Riickschliisse auf die Bauwerksermiidung zulassen. Ich halte es jedoch nicht
fir gerechtfertigt, wenn man daraus die Konsequenz ableitet, dal} Strafen-
briicken nunmehr allgemein auf Ermiidung zu bemessen sind. Eine Bauwerks-
ermiidung nach entsprechend hoher Lastspielzahl kénnte bei StraBenbriicken
nur dann eintreten, wenn es sich entweder um Briicken sehr kleiner Stiitz-
weiten handelt oder wenn ein Konstruktionsteil der Briicke bei jedem Passie-
ren eines schweren Fahrzeuges mit maximaler Schwingweite beansprucht
wird. Fiir die Haupttragkonstruktion einer nach modernen Gesichtspunkten
entworfenen StraBenbriicke, selbst relativ kleiner Spannweite, ist jedoch
die Bemessung nach statischer Verkehrslast unter Beriicksichtigung der dyna-
mischen Einwirkungen durch einen StoBzuschlag nach wie vor ausreichend,
um die geforderte Tragsicherheit der Briicke zu gewahrleisten. Die Belastungs-
vorschriften der meisten Lander schreiben fiir die Berechnung von Stralen-
briicken Verkehrslasten vor, die — selbst bei einer in weiter Zukunft zu er-
wartenden noch stirkeren Verkehrsmassierung — als Ausnahmefall zu wer-
ten sind. Nimmt man die Ordinaten der Schadenslinie als rohe Naherung
mit 0,75 der Ordinaten der Wohlerlinie an, so wiirde das bedeuten, dafl im
taglich mehrmaligen Wechsel 759, der Verkehrslast in ungiinstigster Last-
stellung auftreten und wieder verschwinden muf}, um die Ermiidungsfestig-
keit mit entsprechender Lastspielzahl herabzusetzen. Ich habe bei einer
groferen Anzahl von Belastungsproben fiir Briicken festgestellt, dal es sehr
schwierig ist, fiir eine Probebelastung die nétigen Fahrzeuge aufzutreiben,
ja, dal man schon bei mehrspurigen Briicken von 40—50 m Spannweite sich
oft mit der halben maximalen Verkehrslast zur Messung der Durchbiegungen
und Dehnungen begniigen mufl. Bedenkt man, dafl zum Beispiel nach der
osterreichischen Belastungsnorm auf einer dreispurigen Briicke von 80 m
Spannweite mit beiderseitigen Gehsteigen eine Verkehrslast von rund 500 t
der Rechnung zugrundezulegen ist, so erkennt man, daB3 auch 759%, dieser
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Belastung als mehrmaliger téglicher Wechsel von vollstindiger Be- und Ent-
lastung sehr unwahrscheinlich ist und dies wohl auch in Zukunft sein wird.
Eigene Beobachtungen haben bei der zuletzt erwihnten Briicke bei stirkster
Verkehrsmassierung in Spitzenzeiten eine maximale Verkehrslastdichte bei
stehendem Verkehr von etwa 309, der Rechnungsnutzlast ergeben.

Es wire jedoch sehr wiinschenswert, die Untersuchungen der téglichen
Verkehrsdichte und ihrer Aufeinanderfolge bei Strafenbriicken systematisch
zu betreiben, um eine fundierte Aussage iiber die Lebensdauer der Briicken
infolge Materialermiidung zu erhalten. Selbstverstindlich wird man auch in
den hochbeanspruchten Konstruktionsteilen von StrafBenbriicken plétzliche
Querschnittsspriinge und starke konstruktive Kerben vermeiden. Die Ver-
wendung sehr hochfester Baustidhle, welche das Problem der Ermiidungs-
festigkeit in StraBenbriicken neu aufrollen kénnte, kommt vorlaufig nur fiir
die Haupttriger von Briicken groBerer Spannweite in Betracht, fiir die die
Eigengewichtsvorspannung groB ist und eine oftmalige Wiederholung der
Verkehrslast, welche die gréBte Schwingweite erzeugt, erst recht unwahr-
scheinlich ist.

Zusammenfassung

Es wird versucht, anhand von sterreichischen Versuchsergebnissen fiir die
Beobachtung eine Erklarung zu finden, daB die Ermiidungsfestigkeit von Bau-
stahlen mit hoherer statischer Zugfestigkeit nicht wesentlich hoher ist als jene
des gewohnlichen Baustahles.

Der Verfasser ist ferner der Ansicht, dal Straflenbriicken nur in wenigen
Ausnahmefillen auf Ermiidung berechnet zu werden brauchen und begriindet
diese Ansicht.

Summary

Laboratory tests have proved that the fatigue stresses of high tensile steel
are not appreciably higher than those of mild steel. An attempt is made to
explain this phenomenon on the basis of the results of tests, carried out in
Austria.

The author ist convinced that only in a few exceptional cases it is necessary
to consider fatigue life in road bridge calculations and gives reasons for this
opinion.

Résumé

Des essais de laboratoire ont montré que la limite de fatigue des aciers &
haute résistance n’est pas sensiblement plus élevée que celle de ’acier doux.
On tente de fonder cette opinion sur des essais autrichiens.

De I’avis de 1’auteur, les ponts-routes ne doivent étre calculés & la fatigue
que dans des cas exceptionnels. Il en indique les raisons.
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Discussion - Discussion - Diskussion

Fatigue Life of Structural Members?)
Résistance a la fatigue des éléments de construction

Ermiidungserscheinungen von Konstruktionsteilen

0. A. KERENSKY
C.B.E., B. 8c.,, M.I.C.E., M.I. Struct. E., London

Extensive tests by British Welding Research Association in Great Britain
have confirmed that welded high tensile steels are no better than welded
mild steel when subjected to a large number of critical stress reversals. How-
ever, in the intermediate stages when subjected to pulsations or even small
number of reversals the fatigue limit may be above the allowable mild steel
stress and the higher yield steels can be advantageous. The nearer to static
condition the greater the advantage.

Therefore, in design of structures even when subjected to fatigue loadings
there may still be a considerable advantage in using high tensile steel and
this is very clearly brought out in the British Standard Specification for
Bridges (B. S. 153). This is also the case with rivetted and bolted connections.

Professor Sti'ss1 showed a curve for very high tensile steel with good
resistance to fatigue. Was this obtained from plain specimens or fabricated
ones, and if fabricated, how?

Summary

Welded high tensile structural steels offer no advantage against welded
mild steel when subjected to a large number of critical stress reversals, but
can offer significant advantage in less exacting fatigue conditions.

Résumé

Dans les constructions soudées, les aciers & haute résistance ne présentent
aucune supériorité par rapport aux aciers doux lorsqu’ils sont soumis & un
grand nombre d’efforts alternés; en revanche, ils peuvent présenter des avan-
tages sensibles dans des conditions de fatigue moins extrémes.

1) See “‘Preliminary Publication’ — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», IId, p. 497.
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Zusammenfassung

In geschweiliten Konstruktionen und bei einer groflen Anzahl kritischer
Wechselbeanspruchungen zeigen Stahle hoher Festigkeit keine nennenswerten
Vorziige gegeniiber St 37; unter weniger strengen Ermiidungsbedingungen
konnen sie sich jedoch giinstig erweisen.
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Discussion - Discussion - Diskussion

Fatigue Life of Structural Members )
Résistance @ la fatigue des éléments de construction

Ermiidungserscheinungen von Konstruktionsteilen

W. HENDERSON
Scotland

Laboratory research is being directed at the problem of what will happen
in material subjected to repeated cycles of fluctuating stress and it is to be
expected that in due course we will have a reliable solution which will equate
the numbers of varying ranges of stress cycles with the life of a member.

Particularly in relation to highway bridges this leaves the most impon-
derable problem for the designer still unanswered; how many cycles of stress
at varying levels are to be assumed will occur in a given period and what
service life is desirable in a member? There are considerable difficulties in
providing a suitable answer.

Attempts are at present in hand in Great Britain to make ‘“a priori”
derivations from known data of the distribution and possible frequency of
varying levels of loading from various types of vehicle and expressing these
loading levels in terms of the basic design loading so as to provide a usable
basis for calculating stress ranges associated with appropriate numbers of
cycles. The available data consists of national statistics relating to the capa-
city of different classes of vehicle, regulations governing the weights of ve-
hicles, hauliers statistics concerning the numbers of journeys of fully laden
and empty vehicles and calculated maximum capacities of traffic lanes on
carriageways.

It seems likely that the study will confirm the assumption that in general
only members supporting comparatively short loaded lengths are likely to
be subject to fatigue conditions. There are two reasons for this; the first
being that static design loadings must reflect a possible congestion of heavy
traffic unlikely to occur except on rare occasions, so that the upper limit of
frequently repeated stress cycles will fall substantially below static design
stresses. The second reason being that members supporting long loaded lengths
generally have comparatively large dead load stresses. FIsHER and VIEST

1) See ‘‘Preliminary Publication” — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», I1d, p. 497.
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have pointed out that changes in minimum stress are of no great significance
provided the stress range remains unchanged; nevertheless, increases in
dead load stress do in general reduce the stress range, so that it is true to
say that the greater the dead load stress the less is the probability of fatigue
damage. The likelihood is that it will be found that only members such as
battle deck units and short or moderate span fairly closely spaced stringers will
be significantly affected by fatigue conditions. That is to say, members in
which the maximum stress in caused by one wheel or one axle or possibly
one vehicle, and where the minimum stress can be comparatively small.

To forecast the number of cycles and the various ranges of stress it is
necessary to predict traffic growth and content over a period of possibly
up to 200 years; it is necessary to estimate the proportion of goods vehicles
which will be unladen, fully laden and, say, half laden; a guess must be made
at the likely spacing at which vehicles will generally travel, and, particularly
in the case of members where a small lateral displacement of the wheel load
has a major effect on the range of stress, it will be essential to arrive at some
estimate of the frequencies with which wheel loads are distributed over a
fairly narrow lateral width of carriageway. The combination of all of these
forecasts is bound to be a guess with a low probability of accuracy even within
a very wide range. Experimental techniques of measuring stress ranges in
existing bridges will provide a very little more valid basis than “a priori”
methods, since these can relate only to present day and foreseeable future
traffic distributions.

Moreover, whatever frequency and range of stress cycles is established for one
road is unlikely to be true for another; indeed the spectrum for one part of
the width of the bridge will be substantially different from those for other
but structurally similar parts of the width. This circumstance cannot be com-
pared with the apparently corresponding static design loading problem. In
the latter case a maximum load is being stipulated which the bridge must
assuredly sustain although perhaps but rarely in its life. So far as fatigue
is concerned one is forced to the conclusion that the forecasting of stress
ranges and numbers of cycles in elements of highway bridges over the length
of time considered appropriate for the life of a bridge amounts almost to
crystal gazing. At best one can conclude that major members are unlikely
to be affected in this way and that the danger of fatigue damage is limited
to certain elements.

In these circumstances, it is suggested, economic advantage may lie in the
adoption of a deliberate policy of accepting that certain members of bridge
structures should be considered to have a limited life very much shorter than
the life of the whole structure, and to design these members or units so that
they can readily and speedily be replaced. Battle decks and other members
with high stress ranges would fall into the category which should be considered
in this way; the approach is no more than is already adopted for carriageway
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surfaces and timber decks and which should be, but is unfortunately not
always adopted for those parts which are likely to be damaged by vehicles,
as, for example, parapets.

Adoption of this policy would logically lead to a modified approach to the
load factors desirable in the design of replaceable members. The consequences
of damage whether due to fatigue or other causes could be assessed accordingly
as they were immediately catastrophic or relatively insignificant, and the
load factor adjusted appropriately. If such a policy were to be consciously
and thoughtfully adopted, various other aspects of design would fall to be
reconsidered ; it is probable that the minimum acceptable thickness of metal
could be substantially reduced, methods of fixing and fabrication might well
be extensively altered and cheapened, and protective treatment reduced to
a once for all process. It is impossible to anticipate the developments which
might arise from the adoption of such a policy; it is conceivable, however,
that very much lighter and cheaper battle deck construction would develop,
and that consequent upon their increasing use, standardised, factory made
products would become available. With the improvements of carriageway
surfaces it is even possible that these could be applied to the deck in the
factory, and would have a service life commensurate with the structural
part of the deck.

Whether or not these developments materialise, it remains of real im-
portance to approach the design of members susceptible to damage from
fatigue, corrosion or other causes with a view to ready, cheap and quick
replacement. In the past there have been many examples of the costliness
of failing to do so, as for example where bridge bearings have had to be re-
newed, or the suspenders of a suspension bridge replaced as a result of corrosion.

Summary

Attention is drawn to the problem of predicting stress cycles in highway
bridges and methods of doing so indicated. The units susceptible to fatigue
damage are suggested. Design of these for a limited life is proposed and the
possible consequences and advantages discussed.

Résumé

On attire Pattention sur le probléme de la prévision des cycles d’efforts
dans les ponts-routes, en indiquant les méthodes qui permettent d’y procéder
ainsi que les éléments qui semblent susceptibles de se détériorer par la fatigue.
On propose d’admettre une durée de vie limitée et de les calculer en fonction
de cette durée; conséquences éventuelles et avantages sont discutés.
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Zusammenfassung

Es wird auf das Problem der Vorhersage der Spannungszyklen bei StraBen-
briicken aufmerksam gemacht und entsprechende Methoden werden ange-
geben. Ermiidungsgefihrdete Konstruktionselemente werden erwahnt; der
Autor schligt vor, diese Elemente fiir eine beschriankte Lebensdauer zu ent-
werfen, wobei die daraus entstehenden Folgen und Vorteile besprochen werden.
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A Counter for the Investigation of Plasticity and Fatigue in Metals
Un compteur pour la recherche de la plasticité et de la fatigue des métaux

Ewn Zdhlrohr fiir die Forschung mach Plastizitit und Ermidung in Metallen

A. A. VAN DOUWEN C. C. VEERMAN

Professor in steel constructions Scientific officer
Technological University of Delft, Holland

Inducing a metal to emit electrons, requires supplying energy to it. This
liberating energy may be provided by:

raising the temperature of the metal (thermal emission);

irradiation of the metal with light (photo-electric effect);

applying a very high voltage to the cathode (cold emission);

bombarding the metal with high-energy electrons (secondary emission), etec.

i o e

When measurings were being made with the aid of brand new counters,
it was found that their zero level was very high, to diminish only gradually
to normal: [1]. The interior of the counter itself namely, represented in that
state of newness a source of electron emission. KrRaMER [2] was the first to
find out that freshly abraded metal surfaces did emit low-energy electrons,
the so-called exo-electrons. The interested reader may be referred to some
publications dealing with the subject in question in a general way, cf. [3, 4].

As a rule, it may be stated that the rate of emission of exo-electrons,
decreases according to the formula: I = c¢¢=%. In this equation, I stands for
the intensity (rate) of emission, ¢ for the time elapsed since the surface has
been disturbed, ¢ and @ are constants determined by the kind of metal, the
treatment of the surface, the temperature and the illumination. Further-
more, the gas surrounding the test object, influences the emission also.

Detection of the electron emission is effectuated by means of specially
built counters. The energy of the exo-electrons is so low indeed (< 1eV)
that the commercially available counters cannot be put to use. The entrance
orifice namely of the latter is covered with a foil, through which the low-
energy electrons cannot pass. Much research has been performed with open
counters with the use of air of 1atm., or a mixture of argon and alcohol
as counting gases [5]. Other tests have been carried out in vacuo. The elec-
trons, in this case, were accelerated to such a degree that they could pass
through the window of a closed counter [6], or could be led into an open
electron multiplicator [7, 8].

The arrangements mentioned have one disadvantage in common, namely
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that small test specimens can be dealt with only. Therefore, they do not
seem very useful in technical application, whilst still this electron emission
is to be considered as a means to give valuable information in many various
problems, such as plastic deformation and fatigue respectively.

If there should exist a correlation between the degree of fatigue and the
intensity of the electron emission, it would be possible to test structural parts,
for instance, in a non-destructive way, as for fatigue, and, possibly even to
predict the eventuality of fracture.

The apparatus which we intended to develop should therefore fulfil the
following demands: 1. the counter should remain manageable; 2. it should be
able to stimulate the emission; 3. its resolving power should be high. The
first-mentioned condition was intended to make the apparatus useful not
only for investigating small test objects but also to allow its mounting on
large structural parts to be examined (fig. 1).

For stimulating the electron emission the metal surface to be investigated
is irradiated with light, as has been done by other investigators too [9, 10,
11]. Our light source is projected through the counting orifice on the metal
surface in question (see fig. 1).

The special filtering equipment enables to keep the wavelength of the
light striking the metal surface of the test piece below the so-called ‘‘limit
wavelength” for electron emission of the metall in its undeformed state.
Under plastic deformation, a very intense emission occurs.

The counting orifice can be provided with a grid. Under a positive d. c.

i
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Fig. 1. Flow-counter.

1 Counting head 7 High-pressure mercury-vapour lamp
2 Collector wire 8 Water jacket for cooling

3 Quartz lens 9 H. V. connection

4 Aluminium mirror 10 Place for cathode follower

5 Light filter 11 Gas inlet

6 Diaphragm 12 Insulation
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potential of the latter, the emission can be stimulated, and the liberated
electrons guided into the counting chamber.

As a gas for counting the rate of emission, methane of technical purity
was chosen, owing to its very suitable properties to that end. Measurings
are carried out in the domain of proportionality [12]. The abundant emission
of electrons even in case of considerable plastic deformation may be accurately
measured.

The gas flowing at a rate of 10 1/h from the gas cylinder is led, via a drying
chamber and a sensitive differential pressure-controller, into the top of the
counting chamber, to pass the latter and to escape through the counting
orifice.

The counting head is made of stainless steel, with a carefully finished
interior surface. The stainless steel collector wire of 50 p diam. is mounted
in the counting head. By virtue of the rather small counting orifice (3 mm @)
the problem caused by dust particles, always present when using open flow
counters, is virtually eliminated on account of the speed of the outflowing
methane. As another considerable advantage of this small orifice may count
the screening effect of the bottom of the counting chamber. The eventuality
of any cold emission occurring under the large difference of potential between
the collector wire and the test piece is greatly diminished in that way.

In Fig. 2 is to be found a schematical presentation of the arrangement for
measuring.

oscilloscopel
(<] b c
T preamplifier omplifier 1 analyser
J_ 10 500+
fine regulotor 500 pf 1
scaler
high
voltage
technical Supply timer
pure
methane I
counting head printer
control
Ll-:l printer

Fig. 2. Block diagram.

The electric capacity of the counter and of the wiring of the input of the
pre-amplifier has been kept as low as possible, +10 pF. The intermediate
capacity, 500 pF, is determined by the input-impedance of the preamplifier.
In determining the anode resistance a compromise has been sought between
pulse height and pulse duration. In our case 50 kOhm proved fully suffi-
cient. As a requisite, the whole set of equipment should have one single
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common earth, in order to obviate interference by pick-up fields from other
electric sources. At the points a, b and ¢ an oscilloscope may be con-
nected, enabling to control the shape of the pulse during observation and
measurings. The dead time of the entire set-up is not determined by the
flow counter, but by that of the apparatus to which it is branched, the latter
being < 2 pfsec. The counting chamber is regularly calibrated by means of
CY4, an emitter of B-particles. The “‘plateau” (fig. 3a), begins at 2600 V and
ends at 3000 V, irrespective of the mercury lamp’s being switched on or not.

counts counts
N0 sec N/10 sec

600

—4-— light on 2000 - —-+— light on

—o— light out

: g i . i L L L
2300 2500 2100 2500 vouI 3000 3200 3400 3600 vour

Fig. 3a. Shape of the plateau Fig. 3b. Shape of the plateau
C-14. Fe-scratched.

The same measuring is repeated with plastically deformed construction
steel (Fig. 3b). In order to obtain accurate measurings for the ‘“‘plateau’,
a waiting time has to be included to let the electron emission diminish to a
virtually constant rate. The observable presence of a ‘“‘plateau’ is an indi-
cation of the fact that the counting head does sufficiently screen off the metal
surface, and that no cold emission does occur.

We intend to use the flow counter as a means of research in the domain
of plastic strain and of fatigue in construction metals. Some results obtained
by means of this flow counter in creep tests of short duration will be given
here.

The test bars of mild construction steel (St. 27 yield-limit: 2500 kgf/cm?,
ultimate tensile stress: 4500 kgf/cm?) have a measuring length of 25 mm, the
cylindrical part having 10 mm diam. The counting head is positioned at a
distance of some mm from the surface of the test bar. The stressing load is
applied as rapidly as possible and then kept at a constant value. Elongation
is measured every 10 seconds, simultaneously with the intensity of the
emission occurring. The curves resulting from such experiments pertaining
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to the creep phenomenon and the accompanying emission, are plotted, as in
Figs. 4 and 5.

From Fig. 4 it may be seen that, after reaching a maximum shortly after
completion of the loading, the emission rate decreases. A corresponding maxi-
mum is to be found in Fig. 5. In case of pure relaxation the emission drops
immediately. In case of creep, however, strain goes on increasing, although
the increase in elongation per fraction of time diminishes. This increase in
longitudinal strain incites by itself also an emission of electrons. The greater
the increase in strain, the greater the increase in emission proves to be. It is
from this point of view that the (still not exactly determined) relationship
found is to be held liable for the maximum in the curves as observed.
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Fig. 4. Curves for creep and electron-emission Fig. 5. Curve for creep and electron-
simultaneously determined with Fe-testbar. emission simultaneously determined

with Fe-testbar.

Fig. 5 shows how a minimum is reached after the first maximum recorded.
Traject I is covered by the continuous increase of strain at 50 u/10 sec, and
traject II by a uniformly growing rate of such increase from 50 /10 sec up
to 60 /10 sec, whilst traject III stands for a rapidly growing strain increase
from 60 u/10 sec to very large values.

The three trajects in the graphical presentation are to be recognized again
in the emission graph, pointing to a clear relation between the rate of
strain-increase per unit of time and the rate of electron-emission.

By means of this flow counter an electron emission can be detected, arising
from very small plastic deformations. Hence, passing of the elastic limit
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(proportionality limit) can be observed, notwithstanding the feeble rate of
electron emission above the normal effect under zero stress. We intend to
raise the susceptibility of the apparatus in the domain between the elastic
limit and the yield point, in order to be able to observe the phenomena more
accurately.
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Summary

When a metallic surface is plastically deformed an emission of electrons
is an accompanying phenomenon (exo-electrons). After a short review of
counters devised by others, a description is given of the proportional flow
counter developed by us, besides some other test results.

Résumé

Quand une surface métallique est déformée plastiquement, on constate
une émission d’électrons (exo-électrons) comme phénomeéne connexe. Apreés
une description succince des compteurs développés par d’autres, l'auteur
présente une description détaillée du «flow-counter» proportionnel qu’il a
construit, ainsi que quelques résultats expérimentaux.

Zusammenfassung

Als Begleiterscheinung der plastischen Deformation von Metalloberflichen
tritt eine Elektronenemission auf. Nach einer kurzgefaten Ubersicht iiber die
von andern Forschern konstruierten Zihlrohre folgt die Beschreibung eines
neuen, proportional anzeigenden Zahlrohrs des Verfassers. Es werden einige
Versuchsergebnisse angegeben.
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Les présents essais font suite a ceux (I) présentés dans la Publication
Préliminaire du Congrés de Rio de Janeiro [10] ainsi qu’aux essais sur poutres
continues en acier A 37 et A 52 (II) publiés ailleurs [11].

IITa. Vérification de la théorie du voilement élastoplastique des plaques

1. But des essais

Le but des essais est de vérifier, pour les aciers A 42 et A 52, la théorie du
voilement élastoplastique des plaques établie par HAAIJER et THURLIMANN
[2] pour ’acier doux.

2. Description des essais de compression sur corniéres et caractéristiques

On a réalisé un certain nombre d’essais de compression sur des cornieres
en acier de qualité A 42 et A 52.

Lors du flambement par torsion, les ailes des corniéres se comportent en
effet comme deux plaques appuyées le long de leur bord commun et libres le
long du bord opposé, la rotation des bords sollicités étant empéchée dans la
machine d’essai.

Les corniéres sont soumises & compression dans une machine Amsler de
150 tonnes, au laboratoire de Résistance des Matériaux de 1’'Université de
Liége. Les essais sont exécutés en triple exemplaire.

La fig. 1 montre le dispositif d’essai et les différents appareils de mesure,
la fig. 2, les éprouvettes apres les essais de compression.

1) Voir «Publication Préliminaire» — siehe « Vorbericht» — see ‘‘Preliminary Publica-
tion”, ITe 2, p. 553.
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Fig. 1. Dispositif d’essai et appareils de mesure. Fig. 2. Corniére en acier
A 42 aprés essai. Ruine par
torsion.

3. Résultats des essais sur corniéres

Les courbes tensions-dilatations relatives & un essai de chaque groupe sont
données aux fig. 3 et 4, respectivement pour 1’acier A 42 et ’acier A 52.

o kg /mm?
35

€.10®
0 5 10 5 20 25 28

Fig. 3. Diagramme tensions-dilatations des essais
de compression sur corniéres en A 42.

Fig. 4. Diagramme tensions-dilatations des essais
de compression sur corniéres en A 52.

Les rotations des corniéres ont été mesurées (déplacements des bords libres)
et sont reportées en fonction des dilatations aux fig. 5 et 6.

Les dilatations critiques (e,) sont indiquées par des fleches sur tous ces
diagrammes.



EXTENSION DU CALCUL EN PLASTICITE A L’ACIER A 52 227

€10

13
10 €107

o 5 10 15

Fig. 5. Diagramme dilatations- Fig. 6. Diagramme dilatations-fléeches des essais de
fléches des essais de compression compression sur corniéres en A 52.
sur corniéres en A 42.

On appelle ¢, la dilatation pour laquelle les fleches ou les rotations com-
mencent & croitre beaucoup plus rapidement qu’elles ne le faisaient au début
de I’essai.

La tension correspondant a la dilatation critique ¢, est appelée tension
critique o,.

Les €, sont reportés aux fig. 7 et 8 en fonction de bfe et comparées aux
courbes théoriques tracées respectivement pour RE,=30,75kg/mm? et R, =
=39,1kg/mm? & partir de la théorie établie par HAA1JER et THURLIMANN [2]
pour 'acier doux.

£.1073
30
tro| |2=237
12
10|
M .q
20
3 €a=18
% Courbe théorique pour
Re=30,75 kg/mm?
10
Ty 3.
9'8 1;2
E¢= 1.47
o 5 10 15 20 25 %

Fig. 7. Comparaison des résultats expérimentaux avec les courbes théoriques. Acier A 42.
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£1073

30i
Feo| |E-2.37
w.
£,=16,8
10 Courbe théorique pour
Re =39,1 kg /mm?
€186
Y 5 10 15 20 25 Y%

Fig. 8. Comparaison des résultats expérimentaux avec les courbes théoriques. Acier A 52.

4. Conclusions des essais sur corniéres

On peut remarquer que la théorie du voilement élastoplastique des plaques
établie par HAAITER et THURLIMANN [2] pour l’acier doux et adaptée aux
qualités d’acier A42 et A 52 pour un rapport L[/b=2,37 représente d’une
maniére trés satisfaisante les résultats des essais sur cornieres.

Cette théorie est donc applicable aux aciers des nuances A 42 et A 52 pour
autant que le rapport des dilatations & la fin du palier et élastique soit égal
ou supérieur & 8.

Les éprouvettes n° 13, 14 et 15 en acier A 52 dont le rapport b/e vaut 6,42
ont été ruinées par flexion dans le domaine plastique, démontrant une fois de
plus que le flambement peut se produire au-dela de la limite élastique dans
la zéne des grandes déformations.

IITb. Essais en plasticité de quelques neeuds soudés

1. But des essais

Le but des essais est de comparer le comportement de quelques types de
nceuds soudés au point de vue de leur résistance et de leur capacité de rotation,
pour les qualités d’acier A 37 et A 52.

2. Description des essais sur noeuds soudés et caractéristiques

Quatre types de nceuds soudés, réalisés respectivement dans les nuances
d’acier A 37 et A52 ont été essayés en compression dans une presse Amsler
de 500 tonnes — régime 100 tonnes — aux laboratoires d’Essais des Construc-
tions du Génie Civil et d’Hydraulique Fluviale de 1’Université de Liege.
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La sollicitation et les positions des appareils de mesure sont schématisées
a la fig. 9.
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Fig. 9. Représentation schématique % |
? g Il

d’un essais de neeud. o 220 |

d'une DIN 22
Fig. 10. Types et dimensions des nceuds essayés s N %
en A 52. g

Les différents types de nceuds en acier A 52, avec leurs dimensions, sont
rassemblés a la fig. 10. Les nceuds en acier A 37 sont similaires, mais réalisés
a partir de profilés DIL 20.

La mise en charge est réalisée par paliers successifs; & chaque palier, on
mesure la fleche de fermeture du nceud au droit de la ligne d’action de la
charge et & mi-distance entre le centre du nceud et la ligne d’action de la
charge ainsi que la rotation relative de deux sections voisines du centre du
neceud.

Les caractéristiques mécaniques en traction des aciers utilisés sont données
au tableau VI.

3. Notations

P charge appliquée au nceud.

M, moment dans la poutre ou la colonne dans la section out ’on mesure la
rotation.

M, moment au centre du nceud.

¢ rotation des branches du nceud.

&  fleche (fermeture) du noeud au droit de la ligne d’action de la charge.

4. Résultats des essais sur neuds soudés

On a tracé aux fig. 11 et 12 les diagrammes moments-fléches, respectivement
pour les nuances A 37 et A 52, tandis que les fig. 13 et 14 donnent les courbes
moments-rotations.
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Fig. 11. Diagramme moments-fléches pour Fig. 12. Diagramme moments-fléches pour
les nceuds en acier A 37. les nceuds en acier A 52.

M Tm

M.8. théorique
noeuds 1-4

M.8 théorique
/nueud -]

rotation 8 en rodions
o 0,02 0,04 0,06 0,08 o,

Fig. 13. Diagramme rotations-moments pour les nceuds en acier A 37.

Me Tm

M.8. théori?ue
r noeuds -4

M.8. théorique

/noeud 2

rotation 8 en rodians
o] 0,02 0,04 0,06 008 0.1

Fig. 14. Diagramme rotations-moments pour les nceuds en acier A 52.

La lettre E indique les moments correspondant au début de plastification
de I’dme. La lettre P les moments correspondant au début de plastification
des semelles. La lettre ¥ les moments correspondant a ’apparition d’un
voilement local des semelles.
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Sur ces mémes diagrammes, on a également représenté en pointillé les droites
théoriques moments-fleches et moments-rotations relatives aux nceuds 1 et 4
avec raidisseur et au neeud 2 sans raidisseur calculées a partir de la théorie déve-
loppée par FisHER, DRIScOLL et SCHUTZ [5].

5. Conclusions des essats sur neeuds soudés (fig. 11 & 14)

Les conclusions suivantes sont valables pour les nceuds réalisés en acier
A 52 aussi bien que pour ceux réalisés en acier A 37.

— Dans la phase élastique, le comportement réel de tous les nceuds est bien
représenté par les courbes théoriques établies par FISHER, DRIScoLL et
ScHuTZ [5].

— Le moment plastique théorique a été atteint et méme dépassé par les
nceuds 1, 3 et 4. Dans le cas du nceud 2 non raidi, il n’a pu étre atteint du
fait de I’entrée en plasticité par cisaillement de 1’dme au centre du nceud.

— Les nceuds 1 et 4 ont une grande capacité de rotation plastique. Leur con-
ception est simple et leur réalisation aisée et économique.

— Le nceud 3 a une résistance supérieure aux autres types de nceuds mais une
capacité de rotation nettement moindre que les nceuds 1 et 4.

— Le nceud 2 se déforme trés tot par cisaillement; sa capacité de rotation est
trés grande mais on ne peut atteindre le moment plastique dans la poutre
ou la colonne.

— Le voilement des semelles comprimées se manifeste dans le domaine plas-
tique pour des tensions égales a 26,1 kg/mm? pour ’acier A 37 et 40 kg/mm?
pour l’acier A 52.

Les minceurs adoptées étaient d’ailleurs conformes aux recommandations
données pour 1’acier A 37 & I’addendum & la NBN 1 et, pour I’acier A 52, & la
référence 10, se rapportant & une semelle comprimée sous 1’effet d’une sollici-
tation par flexion et/ou par une force axiale:

5 _200_1333<17 — A3,
e 15

b D
€‘= “1_20= 13,75 <14 — A 52,

IV. Essais de déversement sur des piéces fléchies en acier A 52

Ces essais, qui ont pour but de déterminer des régles pour l’espacement
des piéces d’entretoisement dans les poutres fléchies en danger de déversement,
sont actuellement en cours. Les résultats en seront publiés ailleurs.
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Résumé

Les présents essais font suite & ceux présentés dans la Publication Préli-

minaire (pp. 553 & 564). Ils comprennent:

a)

b)

Des essais de compression sur corniéres en acier A 52; ces essais ont montré
que la théorie du voilement élastoplastique des plaques établie par HAAIJER
et THURLIMANN est applicable & 1’acier A 52.

Des essais jusqu’a la ruine sur quelques nceuds soudés a deux branches,
tant en acier A 37 qu’en acier A 52; ces essais ont montré que les nceuds en
A 52 développent une résistance ultime supérieure au moment plastique et
ont une capacité de rotation plastique aussi grande que les nceuds homo-
logues faits en acier doux (A 37).

Zusammenfassung

Die beschriebenen Versuche sind die Fortsetzung der im «Vorbericht»

verdffentlichten (S. 553—564). Sie umfassen:
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a) Druckversuche an Winkelprofilen aus Stahl St 52. Diese Versuche bestéti-
gen die Anwendbarkeit der Theorie des Beulens im unelastischen Bereich
nach HaA17ER und THURLIMANN auf Stahl 52.

b) Traglastversuche an geschweifiten Rahmenecken aus St 37 und St 52. Die
Rahmenecken aus St 52 wiesen eine hohere Tragfihigkeit als das plastische
Moment auf und zeigten eine ebenso grofle plastische Rotationsfahigkeit
wie jene aus St 37.

The present tests are a continuation of those presented in the Preliminary
Publication (pp. 553 to 564). They comprise:

a) Compression tests on angles made of A 52 steel; these tests showed that the
theory of elastoplastic buckling of plates established by Haawer and
THURLIMANN is applicable to A 52 steel.

b) Tests to collapse on welded connections with two branches, both in A 37
steel and in A 52 steel; these tests showed that connections in A 52 steel
develop an ultimate strength greater than the plastic moment and have a
plastic rotation capacity as great as homologous connections made in mild
steel (A 37).
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Generalbericht

H. BEER
o. Prof. Dipl.-Ing. Dr. techn., Technische Hochschule, Graz

Vorbemerkungen

Die vorbereitete Diskussion hat eine Reihe von wertvollen Beitrigen zum
Thema IIT gebracht, die durch einige in der freien Diskussion gemachten
Bemerkungen noch erginzt und erweitert wurden. So wurden besonders die
Themen Hochstralen, vorgespannte Stahlbriicken und Leichtfahrbahnen
sowohl von der Seite der Theorie und des Versuchswesens als auch von der
Seite des Entwurfes und der Ausfithrung behandelt. Im Gegensatz zu zahl-
reichen Beitrigen im Vorbericht ist jedoch zur vorbereiteten Diskussion kein
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Beitrag iiber gekriimmte und schiefe Briicken angemeldet worden. Der Bericht-
erstatter hat daher in seinem am Kongrefl vorgetragenen Generalbericht ver-
sucht, einige Gesichtspunkte fiir den Entwurf und die Berechnung dieser fiir
die Praxis so wichtigen Briickensysteme aufzuzeigen und durch Diagramme
zu erginzen. Nachstehend sollen nun die eingereichten Beitrige kurz bespro-
chen und die SchluBlfolgerungen gezogen werden.

IIIa. Gekriimmte und schiefe Briicken

Schiefe und gekriimmte Briicken werden heutzutage vorwiegend als Rost-
trager oder Kastentriger ausgebildet, wobei namentlich bei breiten Briicken
auch eine Verbindung beider Systeme zweckméBig sein kann. Die Berechnung
von schiefen Rosttriagern mit mitwirkender Fahrbahnplatte aus Stahlbeton
oder aus orthogonal ausgesteiftem Stahlblech hat als Faltwerk zu erfolgen,
wobei die Schubsteifigkeit der Obergurtscheibe die Lastaufteilung auf die
Haupttragerstege wesentlich beeinflufit. Wie Untersuchungen gezeigt haben,
ist namentlich bei schiefen und breiten Briicken die korrekte Lagerung uner-
laBlich, da sonst groe Zwingungskrifte auftreten kénnen. Solche Zwiangungs-
krafte entstehen schon bei Briicken mit nur zwei Haupttragern und der Fahr-
bahnplatte als Obergurtscheibe bei einseitiger Belastung im Briickenquer-
schnitt, wenn an einem Briickenende zwei feste Lager angeordnet sind.

Die Berechnung von Kastentrigern mit schiefen Endabschliissen als biege-
und torsionssteife Stabe auf der Basis der Saint-Venantschen Schubfluiver-
teilung reicht in der Regel nicht aus, um ein richtiges Bild des Spannungs-
zustandes im Tréger zu erhalten. Von wesentlichem Einflul kann die Ein-
leitung konzentrierter Belastungen oder von Stiitzdriicken in breite Gurt-
scheiben sein, die Spannungsspitzen an den Stegriandern hervorruft. Aber auch
die Wolbspannungen konnen namentlich an den Stiitzen von Durchlauftrigern
infolge der Wolbbehinderung an den Krafteinleitungszonen nicht mehr ver-
nachlidssigbare Werte annehmen. Die Einspannwirkung der schiefen Briicken-
enden, die sich aus der Berechnung des biege- und torsionssteifen Tragers
ergibt, erfahrt eine wesentliche Verminderung durch die Beriicksichtigung der
Nachgiebigkeit der Endquerverbande. Diese Nachgiebigkeit wirkt sich auch
auf die Querverbidnde an den Krafteinleitungsstellen aus, so daf3 die Torsions-
momente verringert, dafiir aber die Biegemomente im Kastentriger erhcht
werden. Die Abstinde und die Elastizitit der Querverbande mull daher sorg-
faltig in den Auswirkungen auf den Spannungszustand untersucht werden.
SchlieBlich hat bei gekriimmten und schiefen Briicken fiir die Ermittlung der
Biege- und Torsionsanteile im Kastentrdger auch die Schubsteifigkeit der
Kastenwénde namentlich dann einen nicht mehr vernachlassigbaren Einflul3,
wenn z. B. anstelle von Blechscheiben Fachwerkverbinde angeordnet sind.
Die Einspannwirkung solcher Briicken mit unterem Verband nimmt daher
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betrachtlich ab. Ein besonderes Augenmerk ist dem Spannungszustand in den
schrigen Endabschliissen von Hohlkasten zuzuwenden, die als Keilzellen nach
der Faltwerkstheorie zu untersuchen sind.

Die relativ komplexen Spannungsverhéiltnisse, die in den schiefen und
gekriimmten, ein- oder mehrzelligen Kastentrigerbriicken herrschen, lassen
weitere Messungen an ausgefiihrten Bauwerken wiinschenswert erscheinen.
Besonderes Augenmerk soll hierbei auf der Erfassung der Krafteinleitungs-
stellen und der Endabschliisse gelegt werden. Hierbei ist es unerlafilich, die
Dehnungsmessungen an beiden Seiten der Gurte und Stege durchzufiihren,
um die ortlichen Biegespannungen von den Spannungen aus den Léangs- und
Schubkriften trennen zu kénnen. Sonst erhdlt man ein verfédlschtes Bild der
Spannungsverteilung. Solche Messungen sollen mit einer moglichst wirklich-
keitstreuen Berechnung nach der Scheiben- und Faltwerkstheorie verglichen
werden.

IITh. Hochstrallen

Der Diskussionsbeitrag von G. WINTER laf3t den Unterschied zwischen der
Bauweise von HochstraBlen in den USA und Europa deutlich in Erscheinung
treten. Die sieben- bis zehnspurigen Hochstrallen werden in Verbundbauweise
ausgefiihrt, wobei die Haupttrager fiir kleinere Stiitzweiten als Walztrager,
also mit symmetrischem Querschnitt ausgebildet werden. Hier herrscht die
Tendenz vor, die Entwurfs- und Bearbeitungskosten moglichst klein zu halten,
was natiirlich zu Lasten des Stahlgewichtes geht. Erst fiir groBe Stiitzweiten
kommen geschweillte Haupttriger und seltener Kastentriger in Frage. Bei
in der Kurve liegenden Hochstrafen werden die Haupttriger polygonal ge-
knickt. Die Torsion spielt bei diesen Verhiltnissen eine untergeordnete Rolle,
kann aber bei den schméleren und stirker gekriimmten Zufahrtsrampen von
Bedeutung sein. Im Gegensatz hierzu ist man z. B. in Europa bestrebt, fiir
HochstraBlen die Kastentragerbriicke anzuwenden, um deren Torsionssteifig-
keit zur Entlastung der Biegemomente ausniitzen zu kénnen. Wie K. SATTLER
im Vorbericht ausgefiihrt hat, ist die Entwicklung der Klebetechnik soweit
fortgeschritten, dall man vorfabrizierte Betonplatten auf den Stahlobergurt
kleben kann, wobei zur Sicherheit noch in Aussparungen der Platte eingrei-
fende Kopfbolzendiibel, die mit Klebemortel vergossen sind, angeordnet wer-
den. Als Klebemortel hat sich der Sinmastkleber besonders bew#hrt. Die Labor-
versuche zeigten so giinstige Ergebnisse, dal man nunmehr schon an Aus-
fithrungen geschritten ist. Fiir den HochstraBlenbau in bebautem Gebiet
kommt dieser Bauweise wegen der raschen Montage grofle Bedeutung zu.

Ein am KongreB3 diskutiertes Problem war der Verbund des Stahltrigers
mit der Fahrbahnplatte im negativen Momentenbereich von Durchlauftrigern.
Wiahrend man in den USA keine Schubdiibel anordnet und als Grund hierfiir die
Kerbwirkung und ihren ungiinstigen Einfluf auf die Ermiidungsfestigkeit ins
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Treffen fiihrt, ist O. A. KERENSKY der Ansicht, daBl man die Platte mit dem
Stahlgurt verbinden und eine entsprechende Armierung anordnen solle. Bei
einigen vom Berichterstatter geplanten Verbundbriicken wurden durch die
Reihenfolge der Betonierung und durch Stiitzenhebungen die von der Platte
aufzunehmenden Zugkrifte soweit reduziert, daBl nur bei ungiinstigster Ver-
kehrslast die zuldssigen Zugspannungen im Beton iiberschritten werden und
fiir diesen Fall eine risseverteilende Armierung angeordnet. Der Stahltrager-
gurt wird soweit verstirkt, daB er die Biegemomente allein aufnimmt. Es
haben sich bisher keine nachteiligen Auswirkungen ergeben. Man vermeidet
dadurch die Fahrbahnunterbrechungen und die gleitende Lagerung der Platte
auf dem Obergurt und erh6ht gleichzeitig die Tragsicherheit, wie dies auch die
Versuche von J. TacHiBaxa, K. Koxpo und K. ITo gezeigt haben.

Illc. Vorgespannte Stahlbriicken

Der Bericht von F. H. NEEDHAM iiber Versuche mit vorgespannten Fach-
werk- und Vollwandtrigern bringt sehr interessante Aufschliisse iiber das
Last-Verformungsdiagramm, wobei bei 1,5-facher Gebrauchslast noch 809,
der Verformungen nach der Entlastung riickgéngig gemacht werden kénnen.
Die Steigerung der Kraft im Vorspannglied bei Belastung der vorgespannten
Konstruktion hidngt natiirlich von den Querschnittsverhdltnissen und der
konstruktiven Anordnung ab, kann aber betrichtliche Werte erreichen, worauf
bei der Bemessung der Vorspannkraft Riicksicht zu nehmen ist. Der Idealfall
der Vorspannung wire dann erreicht, wenn fiir die maximal zuldssige Belastung
(Gebrauchslast) Vorspannstahl und Baustahl gleichzeitig ausgeniitzt werden
und auBerdem die Traglast in beiden Konstruktionsteilen gleichzeitig erreicht
wird. Dies wird meist nicht méglich sein, so daB man diese Ubereinstimmung
entweder unter Gebrauchslast oder unter der Traglast erzwingen kann. Hier
taucht die Frage auf, ob man die fiir die Gebrauchslast zuldssigen Spannungen
des Baustahls iiberschreiten darf, um die Traglastreserve besser ausniitzen zu
konnen. Im allgemeinen wird diese Frage nur im Zusammenhang mit den
Forménderungen und der Ermiidungsfestigkeit zu beantworten sein. Beson-
deres Augenmerk verdient — wie auch von SHU-TIEN-L1 im Vorbericht aus-
gefithrt wurde — die Tatsache, da3 die gleiche Bauwerkssicherheit von vor-
gespannten und nicht vorgespannten Konstruktionen nicht dadurch gegeben
ist, dal man Baustahl und Spannstahl auf ihre zuldssigen Beanspruchungen
ausniitzt. Zu beachten ist nicht nur die Verinderung der Spannstahlkraft
wihrend der Belastung und bis zum Bruch, sondern auch die Grofle des
Spannungsintervalles, das der Baustahl zu durchlaufen hat, bis die Grenz-
traglast erreicht ist. SchlieSlich miissen hierbei auch die Vorspannverluste an
den Verankerungsstellen und infolge bleibender Verformungen der Konstruk-
tion bei erstmaliger Belastung in Rechnung gestellt werden. In diesem Zusam-
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menhang verdienen die Angaben von S. A. ILJASEWITSCH und F. H. NEEDHAM
iiber die Vorspannverluste Beachtung. Bei Eisenbahnbriicken wird man beson-
deres Augenmerk auf die Vermeidung von Kerben an den Verankerungsstellen
richten, damit die Ermiidungsfestigkeit nicht zu sehr absinkt. Die Kraft-
einleitung an der Verankerungsstelle des Vorspannstahles in die Konstruktion
ist eingehend zu verfolgen, wobei gegebenenfalls die Scheibentheorie anzu-
wenden ist.

P. K. MukHERJEE behandelt ein spezielles Problem der Vorspannung von
Fachwerkbriicken zur Verminderung der Querschnittsabmessungen und zur
Reduktion der Nebenspannungen. Neben der Vorspannung durch Spann-
glieder kommt hierfiir auch die Vorspannung durch Montagemafnahmen in
Frage, indem man die Langen und Anschliisse der Fachwerkstibe auf den
verformten Zustand abstimmt und den Einbau unter Zwang durchfiihrt. Man
erzeugt so in den Fachwerken Biegemomente, die den unter Last auftretenden
Werten entgegenwirken und kann so 30—409%, der Nebenspannungen besei-
tigen.

Vorgespannte Hingesysteme kommen sowohl im Briickenbau als auch
beim Bau weitgespannter Hallen zur Anwendung. Beispiele hierfiir hat vor
allem S. A. ILTJASEWITSCH gebracht, und der Berichter hat gezeigt, dal man die
Versteifungstriager sehr weitgespannter Héngebriicken fiir leichte Lasten
durch Spannseile ersetzen kann, die mit den Tragseilen in Briickenmitte fest
verbunden sind.

IIId. Leichtfahrbahnen

Die Gesichtspunkte fiir den Entwurf und die Konstruktion von Briicken
mit Leichtfahrbahnen (orthotrope Platte) hat H. GrassL klar herausgestellt.
Besonders wertvoll sind hierbei die zahlreichen Vergleichsuntersuchungen, die
sowohl den Abstand als auch die Form der Langs- und Quertriager umfassen.
Als wichtiges Ergebnis wire hervorzuheben, dall auf die Quertrager aufge-
setzte Hohlrippen von Dreieckquerschnitt wegen der einfacheren Werkstatt-
arbeit und Montage am wirtschaftlichsten sind, obwohl sie im Gewicht héher
liegen als die Ausfithrungen mit hochgezogenem Quertrigersteg und durch-
gebundenen Léangstragern. Die Quertrigerabstinde hingen von der Quer-
schnittsform der Léngstriager ab und liegen bei neueren Ausfithrungen mit
Hohlrippen etwa bei 3,6 m, wihrend der Langstragerabstand mit Riicksicht
auf die Verformung des Fahrbahnbleches mit etwa 300 mm angenommen
wird. Die giinstige Membranwirkung kann daher hier nicht voll ausgeniitzt
werden. In Deutschland wurde die Frage der Ermiidungsfestigkeit von ortho-
tropen Stahlblechfahrbahnen eingehend untersucht mit dem Ergebnis, da3 bei
richtiger Konstruktion keine Ermiidungsbriiche zu befiirchten sind. Beson-
deres Augenmerk verlangt die Anordnung der StoBlverbindungen fiir die
Léangs- und Quertrager und das Blech. Auch hierfiir bringt H. GrassL zahl-
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reiche Vorschldge, wovon vor allem die Schweiung des Bleches und die HV-
Verschraubung des Steges und der Untergurtlamellen Beachtung verdient.
Die Durchdringung der Langstriger mit den Quertrigern beeinflullt erheblich
die Herstellungskosten der orthotropen Platte. Man kann entweder den Quer-
tragersteg ausschneiden und den Lingstragersteg durchfiihren oder den Lings-
trager durch eine K-Naht an den Quertrigersteg anschlieen. Auch bei letzterer
Ausfithrung haben sich keine Ermiidungsbriiche gezeigt, doch reichen die
Erfahrungen noch nicht aus, um ein endgiiltiges Urteil iiber die Ermiidungs-
festigkeit der orthotropen Platte zu féllen.

SchlieBlich verdient noch die von H. GrassL aufgezeigte Moglichkeit der
Anordnung einer Platte mit querlaufenden Hohlsteifen unter Fortfall der
Quertriger Erwihnung, wobei als Montageeinheit nur ca. 3 m breite Platten-
streifen, die iiber die ganze Querschnittsbreite durchgehen, verwendet werden.
Der Vorteil dieser Anordnung besteht darin, dall man nur die Bleche auf der
Baustelle zu stoBen braucht, was durch Schweilung von oben gegen eine
Lasche oder eine mit Schweillpulver gefiillte Kupferhohlschiene erfolgt.

Die Berechnung der orthotropen Platte erfolgt elektronisch, wie P. KLEMENT
ausfiihrt, wobei die vollstindige Programmierung fiir verschiedene gebriuch-
liche Tragwerkstypen zweckmdifBig ist, so dafl nur Systemabmessungen, Be-
lastung und geschitzte Querschnittswerte eingegeben werden. P. KLEMENT
bezeichnet es als nicht zweckmiaBig, EinfluBflichen zu berechnen, sondern
halt es fir richtig, die vollstindige Berechnung einschlieflich Spannungs-
nachweis fiir verschiedene Steifigkeitsannahmen zu programmieren, damit die
Moglichkeit einer Interpolation besteht.

Bereits im Vorbericht hat J. G. JAMES und D. S. WiLsox iiber Versuche
mit Fahrbahnbeldgen aus Bitumen und Epoxyharzen berichtet und besonders
auf die Vorteile einer Aufbringung des Belages in der Werkstatt hingewiesen.
Im Zusammenhang mit der von H. GrassL vorgeschlagenen querorientierten
Platte diirfte diese Methode mehr an Bedeutung gewinnen. Im Diskussions-
beitrag von H. GrassL wird auf die geringe Standfestigkeit des Asphaltbelages
bei hoheren Temperaturen und die nicht ausreichende Haftung zwischen Blech
und Isolierung hingewiesen. Es wird die Aufschweiung von Flachstahlrippen
zur Verhinderung des Wanderns des Asphaltbelages empfohlen, die sich —
wie auch aus anderen Ausfiithrungsbeispielen hervorgeht — bestens bewahrt
hat. Die bisher gemachten Erfahrungen und an der Technischen Hochschule
Stuttgart durchgefiihrte Versuche lassen Ermiidungsbriiche nicht befiirchten.
Besondere Beachtung verdienen auch die von H. GRASSL gezeigten Versuche
mit Vabitbelag, einen Asphaltbeton mit Fiiller aus Feinstteilen, Bitumen und
Fluxmittel bei sehr festem Korngeriist. Der Verbund mit dem Stahlblech
wird durch einen Epoxyharziiberzug hergestellt. Es wurde festgestellt, dal
der Belag namentlich bei Kurzzeitbelastung mit dem Blech im Verbund
zusammenwirkt und daher beachtliche Schubkrafte zwischen Stahlblech und
Belag iibertragen werden miissen. Sehr diinne Fahrbahnbelige wie Semtex
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oder aufgespritzte Kunstharzbelige mit Korundeinstreuung kommen nur in
Ausnahmeféallen (bewegliche Briicken) in Frage, da sie grole Anforderungen
an die Ebenheit der Bleche stellen.

W. KLixGENBERG und F. REINITZHUBER bringen eine interessante Neu-
entwicklung stahlerner Leichtfahrbahnen mit extrem diinnen Fahrbahn-
beligen und Blechstiarken, die sich vor allem fiir eine rasche Verlegung am
Boden bei Reparaturen von Autobahnen eignen.

Schluifolgerungen und Empfehlungen

Schiefe und gekriimmte Briicken werden heutzutage vorwiegend als Rost-
trager oder Kastentrager ausgebildet, wobei letztere infolge ihrer grofBen
Torsionssteifigkeit hierfiir besonders geeignet sind. Die Berechnung solcher
Systeme als biege- und torsionssteife Trager reicht in der Regel nicht aus, um
den Spannungszustand im System richtig wiederzugeben, sondern man muf}
die Faltwerkstheorie anwenden und der Krafteinleitung in breite Scheiben
besonderes Augenmerk zuwenden. Die Lagerung schiefer und gekriimmter
Briicken mulBl so erfolgen, daBl Zwingungskrafte, die groBe horizontale Auf-
lagerreaktionen verursachen koénnen, vermieden werden. Durchbiegungs- und
Dehnungsmessungen an ausgefiihrten Bauwerken sollten systematisch durch-
gefiihrt werden.

Fur Hochstraflen empfiehlt sich bei groBeren Stiitzweiten die Anordnung
von Kastentragern auf Einzelstiitzen mit durch Klebung und zuséitzliche
Verdiibelung in Verbund wirkenden vorfabrizierten Fahrbahnplatten aus
Stahlbeton. Bei durchlaufenden Verbundbriicken soll zur Vermeidung von Fugen
und zur Erhohung der Tragsicherheit die Platte auch in den negativen Momen-
tenbereichen mit den Haupttrigern verbunden sein, wobei der Stahltriger so
zu bemessen ist, dall er die negativen Momente aufnimmt. Fiir groe Spann-
weiten kommen auch Kastentrigerbriicken mit stdhlernen Leichtfahrbahnen
in Frage. Eine moglichst kurze Montagezeit mit KEinzelelementen groBer
Abmessungen ist anzustreben.

Die Vorspannung von Stahlkonstruktionen ist solange wirtschaftlich als
ein hochstfester gut schweibarer Stahl nicht entsprechend billig zur Ver-
fugung steht. Sie ist notwendig, um die Spannungen unter Gebrauchslast zu
begrenzen und um dem hochstfesten Stahl die gewiinschte Lastaufnahme zu
ermoglichen. Die Berechnung hat sowohl den Spannungszustand unter Ge-
brauchslast als auch die Traglast zu umfassen. Der Frage der kohirenten
Bauwerkssicherheit in vorgespannten Systemen ist groBtes Augenmerk zu
widmen, wobei Vorspannstahl und Baustahl mdglichst gleichzeitig die Trag-
last erreichen sollen. Weiters kénnen Fragen der Ermiidungsfestigkeit und
der Verdnderung der Vorspannkraft wihrend des Betriebes von Bedeutung
sein. Vorgespannte Seiltragwerke stellen aullerordentliche wirtschaftliche
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Lésungen bei Beherrschung grofer freier Spannweiten dar. Bei durchlaufenden
Verbundtragwerken . ist die Vorspannung vor dem Verbund vorzuziehen,
wodurch die Spannungsverhiltnisse im Stahltrager verbessert werden.

Die elektronische Berechnung von Briicken mit orthotroper Stahlblech-
fahrbahn soll das vollstindige Programm einschlieflich des Spannungsnach-
weises umfassen und fiir verschiedene Steifigkeitsannahmen durchgefiihrt
werden. Besonders wirtschaftlich sind auf Quertrager aufgesetzte Stahlbleche
mit Lingssteifen aus Kastenprofilen und Bleche mit querorientierten Hohl-
steifen. Die hohe Tragfestigkeit der orthotropen Platte durch Ausbildung
einer Membranwirkung kann nicht voll ausgeniitzt werden, da mit Riicksicht
auf ein einwandfreies Befahren und im Hinblick auf die Beanspruchung des
Belages die Forménderungen begrenzt werden miissen. Aullerdem ist die
Ermiidungsfestigkeit zu beachten. Versuche mit neuen Fahrbahnbeldgen auf
der Asphalt-, der Epoxyharz- und der Semtexbasis haben gute Krgebnisse
gezeitigt, jedoch steigen mit abnehmender Belagdicke die Anforderungen an
die Ebenheit und Steifigkeit der Bleche.

General Report

Introduction

The prepared discussion brought a valuable series of contributions on
Theme III which were further supplemented and extended by some of the
comments made during the free discussion. Elevated roadways, prestressed
steel bridges and light-weight decks were the subjects mainly treated, from
the theoretical and experimental aspects as well as from the point of view of
design and construction. Contrary to what occurred with the Preliminary
Publication for which a large number of contributions were received, none
were notified for the prepared discussion in regard to curved bridges and skew
bridges. In the general report that he presented to the Congress, the reporter
therefore endeavoured to draw attention to certain aspects regarding the
design and calculation of these particular types of bridges, which are so
important in practice, and to supplement them with diagrams. The papers
presented to the Congress will now be briefly discussed and the principal
conclusions will be drawn.

IIIa. Curved Bridges and Skew Bridges

Skew bridges and curved bridges are mainly designed nowadays in the form
of grid-structures or box-girders, but a combination of both systems may
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also be used, particularly in the case of bridges of considerable width. Grid-
structures of skew bridges, with a deck slab acting as the top chord of the
main-structure and consisting of reinforced concrete or steel sheet stiffened
orthogonally, should be calculated according to the theory of prismatic shells,
the rigidity towards shear of the slab or of the steel sheet forming the top
chord, constituting an essential factor in the distribution of the stresses on
the webs of the main girders. As researches have shown, it is indispensable to
have a system of supports which permit horizontal elastic displacements,
particularly in the case of skew bridges and wide bridges, because otherwise
marked parasitic stresses appear. Even in bridges which only comprise two
main girders and the deck slab as the top chord, these stresses can arise con-
siderably owing to unilateral loading, if two fixed bearings are arranged at
one end of the bridge.

In order to obtain a correct picture of the state of stresses in skewed box-
girders, it is generally not sufficient to regard them as rigid beams resistant
to bending and torsion, by assuming the Saint-Venant distribution of shear
flux. Owing to the resulting elevated stresses in the chord slab at the edges
of the web, the introduction of concentrated loads, or of reactions at the
supports, in the wide sheets is capable of exerting a decisive influence. Further-
more, as there exists a considerable warping restraint in the zones of intro-
duction of the forces, the warping stresses can assume values that are no
longer negligible, particularly at the supports of continuous beams. The effect
of the end restraint of the skewed ends of the bridge, such as results from the
calculation of the rigid beam resistant to bending and torsion, undergoes a
definite reduction, if the deformation of the terminal transverse bracings is
taken into account. This elastic deformation is also exerted by the transverse
bracings situated in the zones of introduction of the forces, so that the torsional
moments are diminished when the bending moments are increased in the box-
girder. Consequently the distance apart and the elasticity of the transverse
bracings must be carefully investigated as far as the resulting effects on the
state of stresses are concerned. Finally, and more especially when, for example,
a wind-bracing replaces the chord sheet, the reduced shear-rigidity of this
latticed wall of the box-girder assumes an importance which cannot be
neglected. It follows that in curved and skew bridges of the box-girder type,
there is an increase in the bending moments and a reduction in the torsional
moments. The effect of fixed-end restraint consequently decreases considerably
in these bridges with a bottom wind-bracing. Special attention should be
devoted to the skewed ends of the box-girders which must be studied as
forming wedge cells, in accordance with the theory of prismatic shells with
a polygonal axis.

Owing to the relative complexity of the stress conditions which prevail in
skew and curved bridges with mono-multicellular box-girders, it appears
advisable that strain gages measurements should be continue to be made on



. 244 H. BEER 11T

structures in service. In this connection, particular importance should be
attached to the zones of introduction of the forces and to the skewed ends.
For this purpose, it is necessary to measure the strains on both sides of the
flanges and the webs in order to be able to separate the local bending stresses
from the stresses due to the tangential forces and the normal forces, since
otherwise a false picture of the stress-distribution is obtained. These measure-
ments should be compared with a calculation, as close as possible to the actual
conditions, carried out in accordance with the theory of thin slabs and pris-
matic shells.

IITh. Elevated Roadways

The contribution to the discussion presented by G. WINTER brings clearly
into view the differences between the methods of construction employed in
the United States and in Europe for elevated road ways. Elevated roadways
with six or seven traffic lanes are composite beam-constructions in which the
main girders are rolled steel girders for small spans, and hence have a sym-
metrical section. The prevailing tendency is to reduce the design and construc-
tion costs as much as possible, at the expense, of course, of the weight of steel.
It is only for wide spans that the question of welded main girders, and less
often of box-girders, arises. In those parts of structures situated on a flat
curve, the main girders follow a polygonal contour. Under these conditions,
torsion is only a secondary factor, but it can assume a certain importance in
narrow approach ramps of marked curvature. In Europe, for example, the
tendency is, on the contrary, to design elevated roadways in the form of box-
girders, so as to be able to take advantage of their rigidity towards torsion in
order to reduce the bending moments. As K. SATTLER pointed out in the
Preliminary Publication, the technique of bonding has made such progress
that it is possible to bond slabs of prefabricated concrete on to the metallic
upper flange, while, in addition, for the sake of safety, providing studs which
penetrate into holes of the slab and which are sealed with bonding mortar.
As mortar, Sinmast cement has given particularly satisfactory results. The
laboratory tests were so favourable, that actual constructions have already
been carried out. On account of the rapidity of assembling, this mode of
procedure assumes great importance for the construction of elevated roadways
in built-up areas.

One of the problems discussed at the Congress was that of the connection
of steel girders to the deck slab in the zone of negative moments of continuous
beams. Whereas in the United States no shear-connectors are provided, on
account of the notch effect and of its unfavourable influence on the fatigue
strength, O. A. KERENSKY is of the opinion that it is advisable to fasten the
slab to the steel flange and to provide suitable reinforcements. In some of the
composite bridges designed by the reporter, it was found possible, by a care-
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fully designed sequence in the concreting operations and by variations in the
levels of supports, to reduce the tensile stresses which have to be absorbed
by the slab; the permissible tensile stresses are thus only exceeded in the most
unfavourable cases of overload and to cope with this eventuality, reinforce-
ments are arranged to ensure the distribution of the cracks. The flange is
reinforced to such an extent that the steel girder alone absorbs the bending
moments. Up to the present, no unfavourable effect has been observed. By
this means, extension-joints in the carriageway and the devices to permit
sliding of the slab over the upper flange are avoided, while increasing the
carrying capacity, as the tests by J. Tacainasa, K. Koxpo and K. ItTo have
shown.

IIIc. Prestressed Steel Bridges

The report by F. H. NEEDHAM regarding tests on prestressed web-girders
and lattice girders, provides most interesting information on the load-defor-
mation diagram. For an overload equal to 1.5 times the service load, 809, of
the deformations are reduced to zero after the load is removed. The increase
of the forces in the prestress element, during the application of the loads,
obviously depends upon the ratios of the cross-sections and the constructional
arrangements; it may reach high values which must be taken into account
in determining the prestressing force. The ideal case of prestressing would be
obtained if the prestressing steel and the ordinary steel were simultaneously
utilised to the maximum extent to support the permissible load (service load)
and if, in addition, the ultimate loads were attained simultaneously in both
structural members. This is not possible, as a general rule, and a choice has to
be made between the service load and the ultimate load in order to establish
a convenient approach to this coincidence. It may be questioned whether, in
order to take fuller advantage of the reserve constituted by the ultimate load,
the permissible stresses for ordinary steel may be exceeded for the service load.
In order to answer this question, the deformations and the fatigue strength
must be taken into consideration. One point deserving particular attention —
as was pointed out by SHU-T1EN-LI in the Preliminary Publication — is the
fact that by using ordinary steels and prestress steels at their permissible
stresses, the same safety factor is not thereby obtained in prestressed and
non-prestressed structures. It is necessary to consider, not only the variation
of the forces in the prestressing steel during the application of the loads, to
destruction, but also the corresponding variation of the stresses (stress-inter-
val) in ordinary steel. Lastly, it is also necessary to take into account the
losses of prestressing in the anchoring zones and those due to permanent
deformations during the initial application of the load. In this connection,
the indications given by S. A. ILsasewitcH and F. H. NEEDHAM on the losses
of prestress, are deserving of attention. In railway bridges, particular care
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should be taken to avoid notches, especially in the anchoring zones, in order
not to reduce the fatigue strength unduly. The introduction of the forces at
the anchoring point of the prestress steel to the structure must be followed in
detail by making use, if necessary, of the theory of plane elasticity.

P. K. MUKHERJEE deals with a special problem of prestressing in lattice
girder bridges for the purpose of diminishing the dimension of the cross-
sections of the bars and reducing the secondary bending stresses. In addition
to the prestressing by means of members of very high tensile steel, there is
also the question of the prestressing, achieved during assembling, which con-
sists of determining, for the fabrication in the workshop, the length and the
connections of the lattice bars in relation to the deformed state and of carrying
out the assembly under stress. Bending moments are thereby produced in the
lattice bars which oppose those occurring under load, and this entails a reduc-
tion of the secondary bending stresses of 30 to 409,.

Prestressed suspended systems may find application both in bridge building
and in the construction of wide-span halls. S. A. ILJASEWITSCH has given some
examples of such applications and the reporter has shown that in the case of
suspension bridges of very wide span, designed for light loads, the stiffening
girder can be replaced by prestressed wire-ropes connected with the suspension
cables in the centre of the bridge.

IIId. Light Weight Decks

The various points of view regarding the design and construction of bridges
comprising light weight decks (orthotropic plates) were clearly set out by
H. Grassr. Particular interest attaches to the large number of comparative
studies dealing with the distance apart and the shape of the stringers and the
cross-girders. Among the important results, attention should be drawn to the
fact that, on account of the simplicity of the fabrication in the workshop and
of the assembling, it is found that box-shaped stringers of triangular section,
passing above the cross-girders, are the most economical, although the weight
is greater than for constructions comprising cross-girders, in which the web is
welded to the deck sheet, and stringers passing through that web. The distance
apart of the cross-girders depends on the shape of the stringers and amounts
to about 3.6 m in the box-type. Owing to the limited deformation of the deck
plate, the distance apart of the longitudinal ribs only amounts to about
300 mm, which does not enable the favourable membrane effect to be fully
utilised. In Germany, a detailed study has been made of the problem of the
fatigue strength of orthotropic sheet-steel decks, and the conclusion was
reached that no fatigue failures need be apprehended provided the construc-
tion was correctly designed and fabricated. The arrangement of the joints
must be carefully studied for the longitudinal ribs, the cross-girders and the
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steel sheet. On this subject also, H. GrRASSL suggests a large number of solu-
tions, among which there will be observed, in the first place, the welding of
the deck plate and the connection, by means of high-strength bolts, of the
web and the bottom flange of the stringers.

The intersection of the longitudinal ribs and the cross-girders exerts a
considerable influence on the costs of fabrication of the orthotropic plate.
The web of the cross-girders can be cut out in order to pass the longitudinal
ribs through it, or the ribs can be fastened to the web of the cross-girder by a
fillet, K-shaped weld. For this last-mentioned arrangement also, no failure
due to fatigue has been observed, but the experience gained is not sufficient
to permit of a final judgement being pronounced.

Finally, attention should be drawn to the possibility, indicated by H. GrassL,
of an arrangement in which the cross-girders are eliminated and a steel sheet
is provided which is stiffened solely by transverse box-girder ribs; the assembly
unit then consists of strips approximately 3 m wide, which pass across the
entire width of the bridge. The advantage of this arrangement is that only the
steel sheets have site welded joints which are executed by butt welding from
above against a cover-joint or a hollow rail made of copper filled with welding
powder.

The calculation of the orthotropic plates is carried out by means of elec-
tronic computers as described by P. KLEMENT, with a complete programming
for the various usual types of girder, so that it is only necessary to introduce
the dimensions of the system, the loads and the estimated values of the cross-
sections. P. KLEMENT considers that it is unnecessary to calculate the influence
surfaces, but regards it as advisable to programme the complete calculation,
including the verification of the stresses, for various rigidity assumptions, so
as to provide the possibility of an interpolation.

In the Preliminary Publication, J. G. JaMES and D. S. WiLson had already
reported tests relating to surfacings for carriageways made of bitumen and
epoxy resins, and indicated, in particular, the advantages to be gained from
the application of the surfacing in the workshop. For the transversely orientated
plate suggested by H. GrassL, this method should assume increased impor-
tance. In his contribution to the discussion, H. GrasSL emphasised the poor
yield-resistance of asphalt surfacings at high temperatures and the inadequate
adherence between the steel sheet and the insulation. To prevent slow creeping
of the asphalt surfacing, it is recommended that ribs made of flat steel bars
should be welded to the plate, since this procedure — as is evident from other
examples of such construction — has proved to be the best. In the light of
the experience gained so far and of the tests that were carried out at the
Technische Hochschule, Stuttgart, failures due to fatigue need not be appre-
hended. Special notice should be taken of the tests described by H. GrassL
with surfacings made of Vabit, a rolled asphalt with a filler consisting of very
fine particles, bitumen and flux, and having marked compactness. Bonding
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with the steel sheet is effected by means of a coating of epoxy resin. It was
observed, especially with loads of short duration, that the surfacing acted
integrally with the steel sheet, and that consequently considerable shearing
forces must be transmitted between the steel sheet and the surfacing. It is
only in exceptional circumstances (bascule bridges) that recourse is had to
very thin carriagway surfacings, such as Semtex, or to surfacings obtained
by spreading a synthetic resin, with a corundum filler, applied by percolation,
because this process entails stringent requirements, as regards the evenness
of the steel sheets.

W. KrLiNGENBERG and F. REINITZHUBER introduce an interesting and
novel development which consists of light-weight steel decks, of the box-
girder type, with extremely thin surfacings and steel sheets, particularly
suitable for rapid laying on the ground during repairs to motorways.

Coneclusions and Recommendations

Skew bridges and curved bridges are mainly constructed nowadays in the
form of girder-grillages or box-girders; box-girders are particularly suitable
on account of their high torsional rigidity. By assimilating these systems, for
purposes of calculation, to a beam with bending and torsional rigidity an
accurate picture of the state of stress is not generally obtained ; recourse must
be had to the theory of prismatic shells and a particularly careful study must
be made of the introduction of the forces into the slabs and wide steel sheets.
For these skew or curved bridges, the system and arrangement of the supports
should make it possible to avoid stresses liable to cause considerable horizontal
reactions at the supports. The measurement of deflections and strains should
be undertaken in a systematic manner on structures in service.

As far as wide-span structures for elevated roadways are concerned, it is
recommended that use should be made of box-girders resting on individual
supports, with prefabricated deck slabs of reinforced concrete, connected with
the girders by bonding and arranging supplementary shear connectors. In
bridges with continuous beams, in order to obviate extension-joints and
increase the strength, it is advisable to connect the slab to the girders in the
zone of negative moments as well; but the steel girder is, however, so dimen-
sioned that it is capable of absorbing the negative moments. For wide spans,
recourse may also be had to box-girders with light-weight steel decks. Attempts
should be made to reduce the time spent in assembling by utilising elements
of large size.

The prestressing of steel structures is an economic process, as long as a
satisfactorily weldable, very high-tensile steel is not available at an advan-
tageous price. The prestressing is necessary in order to reduce the stresses due
to service load in the ordinary steel and to enable the very high-tensile steel
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to absorb the forces to the desired extent. The calculation must be carried
out both with respect to the state of stresses under service load and with
respect to destruction. The greatest possible attention must be directed to the
problem of the consistent safety of the prestressed construction as a whole;
the ordinary steel and the prestressed steel should, as far as possible, attain
their limiting strength simultaneously. Other problems, such as the fatigue
strength and the variation of the prestressing force during the service life may
also be of significance. Prestressed constructions with catenary suspension
constitute an extremely economical solution in the case of very wide spans.
In continuous composite structures, preference should be given to the prior
tensioning of the steels, before connecting with the concrete, because the
state of stresses is thus more favourable in the steel girder.

For the calculation of bridges with orthotropic plates by means of elec-
tronic computers, it is essential that the programming should be complete,
and should include the verification of the stresses, and that the computation
should be carried out for various rigidity ratios. A particularly economical
solution is obtained by using steel sheets provided with longitudinal ribs, of
box-girder type, passing over the cross-girders or decks stiffened solely by
transverse box-girders. It is not possible to derive the full benefit of the high
load-carrying capacity of orthotropic plates due to the membrane effect
because, owing to the requirements of good riding quality and to the stresses
in the surfacing, the deformations must be restricted. Furthermore, attention
must be paid to the fatigue strength. Favourable results were observed in the
tests to which new types of surfacing, based on asphalt, epoxy-resins and
Semtex, were subjected, but as the thickness of the surface is reduced, the
requirements as far as the evenness and rigidity of the steel sheet are concerned,
become increasingly stringent.

Rapport général

Avant-propos

La discussion préparée a apporté au Théme IIT une série de contributions
précieuses qui ont encore été complétées et élargies par quelques-unes des
remarques faites lors de la discussion libre. C’est principalement les ouvrages
pour routes surélevées, les ponts métalliques précontraints et les platelages
légers qui ont été traités, et ce dans l’approche théorique et expérimentale
aussi bien que du point de vue de la conception et de I’exécution. Contraire-
ment & ce qui s’est passé avec la Publication Préliminaire, ol les contribu-
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tions étaient nombreuses, il n’y en a eu aucune d’annoncée pour la discussion
préparée en matiére de ponts courbes et de ponts biais. Dans le rapport géné-
ral qu’il a présenté au Congres, le rapporteur a donc essayé de faire ressortir,
en les complétant par des diagrammes, quelques points de vue relatifs a
I’étude et au calcul de ces ponts particuliers si importants dans la pratique.
Les contributions présentées vont maintenant étre brievement discutées et
les principales conclusions tirées.

ITTa. Ponts courbes et ponts biais

C’est principalement sous forme de réseaux de poutres ou de poutres-
caissons que ’on congoit aujourd’hui les ponts biais et courbes, la combinaison
des deux systémes pouvant aussi se présenter, notamment dans le cas des
ponts de grande largeur. Les réseaux de poutres biais avec dalle de couverture
collaborant & la résistance de l’ensemble, en béton armé ou en téle raidie
orthogonalement, doivent étre calculés comme des voiles prismatiques, la ri-
gidité au cisaillement de la dalle ou de la tole constituant la membrure su-
périeure représentant un facteur essentiel dans la distribution des efforts sur
les 4mes des poutres-maitresses. Commes les recherches 'ont montré, il est
indispensable d’avoir un systéme d’appuis qui permette des déplacements
élastiques horizontaux, notamment dans le cas des ponts biais et larges, car
autrement de fortes contraintes parasites peuvent apparaitre. Méme dans les
ponts ne comportant que deux poutres-maitresses et la dalle de couverture
comme membrure supérieure, ces contraintes peuvent se développer a cause
d’un chargement unilatéral, si I'on dispose deux appuis fixes & une extrémité
du pont.

Pour obtenir une image exacte de ’état de contrainte dans les poutres-
caissons biaises, il ne suffit généralement pas de les considérer comme des
barres rigides & la flexion et la torsion, en admettant la distribution du flux
de cisaillement de SAINT-VENANT. Du fait des tensions élevées qui en résultent
aux bords de I’ame, 'introduction de charges concentrées ou des réactions
aux appuis dans les tdles larges formant membrure peut exercer une influence
déterminante. De plus, comme les sections ne peuvent se gauchir librement
dans les zones d’introduction des forces, les tensions de gauchissement peuvent
prendre des valeurs qui ne sont plus négligeables, notamment aux appuis des
poutres continues. Si 'on tient compte de la déformation des entretoisements
d’extrémité, c’est une nette diminution que subit l'effet d’encastrement des
extrémités biaises tel qu’il résulte du calcul de la poutre rigide a la flexion
et & la torsion. Cette déformation s’exerce également sur les entretoisements
situés dans les zones d’introduction des forces, de sorte que les moments de
torsion se trouvent diminués alors que les moments de flexion se trouvent
augmentés dans la poutre-caisson. C’est pourquoi il faut étudier de prés I’es-
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pacement et 1’élasticité des entretoisements en ce qui concerne les effets qui
en résultent sur I’état de contrainte. Enfin, tout particuliérement lorsque
par exemple un contreventement en treillis remplace la tdle pleine, la défor-
mation au cisaillement de cette paroi du caisson prend une importance qu’on
ne peut plus négliger; il en résulte, dans les ponts courbes et biais a caisson,
une augmentation des moments fléchissants et une réduction des moments
de torsion. L’effet d’encastrement diminue donc considérablement dans ces
ponts & contreventement inférieur. Il convient d’accorder une attention spé-
ciale aux extrémités biaises des poutres & caisson que ’'on doit étudier comme
constituant des cellules en coin d’aprés la théorie des voiles & axe polygonal.

Du fait de la relative complexité des conditions de contrainte qui régnent
dans les ponts biais et courbes & poutres-caissons mono- ou multicellulaires,
il apparait souhaitable que 1'on continue & effectuer des mesures sur des
ouvrages en service. Il conviendra a cet égard d’attacher une importance
particuliére aux zones d’introduction des efforts et aux extrémités biaises.
En ceci il est nécessaire de mesurer les allongements des deux cotés des se-
melles et des ames de fagon & pouvoir séparer les flexions locales des tensions
dues aux efforts tangentiels et aux efforts longitudinaux. Sinon I'image qu’on
obtient de la répartition des tensions est fausse. Il convient de comparer
ces mesures avec un calcul, le plus proche possible de la réalité, effectué con-
formément & la théorie de ’élasticité plane et celle des voiles prismatiques.

IIIb. Ouvrages pour routes surélevées

La contribution de G. WINTER & la discussion met clairement en évidence
les différences qui existent entre les modes de construction des ouvrages pour
routes surélevées aux Etats-Unis et en Europe. Les ouvrages de sept a dix
voies sont des constructions mixtes dans lesquelles les poutres-maitresses
sont des poutres laminées pour les faibles portées donc avec une section
symétrique. On s’attache en effet & réduire autant que possible les frais d’études
et de réalisation, aux dépens naturellement du poids d’acier. Ce n’est que
pour les grandes portées qu’interviennent les poutres maitresses soudées et,
plus rarement, les poutres-caissons. Dans les parties d’ouvrages situées en
courbe, les poutres maitresses suivent un contour polygonal. Dans ces condi-
tions, la torsion ne joue qu'un réle secondaire, mais elle peut prendre une
certaine importance dans les rampes d’accés étroites et de forte courbure.
En Europe, par exemple, on s’est au contraire efforcé de réaliser les ouvrages
pour routes surélevées sous la forme de poutres-caissons, de fagon & pouvoir
tirer parti de leur rigidité & la torsion pour diminuer les moment fléchissants.
Comme K. SATTLER l’a fait ressortir dans la Publication Préliminaire, la
technique du collage a fait de tels progrés qu’on peut coller des plaques de
béton préfabriquées sur la semelle supérieure métallique en prévoyant de
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plus, pour la sécurité, des goujons qui pénétrent dans les évidements de la
plaque et que l'on scelle avec du mortier collant. Comme mortier, c’est la
colle Sinmast qui a donné des résultats particulierement bons. Les essais au
laboratoire ont été si favorables qu'on en est déja venu a l'exécution. En
raison de la rapidité du montage, ce procédé revét une grande importance
dans la construction des ouvrages pour routes surélevées dans les zones ur-
banisées.

L’un des problémes discutés lors du congrés a été celui de la liaison des
poutres métalliques a la dalle de couverture dans la région des moments néga-
tifs des poutres continues. Tandis qu’aux Etats-Unis on ne prévoit pas de
chevilles d’adhérence, & cause de l'effet d’entaille et de son influence défavo-
rable sur la résistance a la fatigue, O. A. KERENSKY est d’avis qu’il convient
de lier la dalle & la semelle métallique et de disposer les armatures correspon-
dantes. Dans quelques-uns des ponts mixtes congus par le rapporteur, on a
pu, par un programme de bétonnage bien étudié et par des dénivellations
d’appui, réduire les efforts de tension & absorber par la dalle; les tractions
admissibles ne se trouvent ainsi dépassées que dans le cas des surcharges les
plus défavorables et, pour parer a cette éventualité, on met en place des arma-
tures assurant la répartition de la fissuration. La semelle est renforcée de
telle sorte que la poutre métallique absorbe seule les moments fléchissants.
Jusqu’a présent, il n’a été constaté aucun effet défavorable. On évite ainsi
les joints de chaussée et les dispositifs devant permettre un glissement de la
dalle sur la membrure supérieure, tout en élevant la résistance comme ’'ont
montré les essais de J. TacaiNnaBa, K. Koxpo et K. ITo.

IIIc. Ponts métalliques précontraints

Le rapport de F. H. NEEDHAM, concernant des essais sur des poutres
précontraintes 4 4me pleine et en treillis, fournit des renseignements tres
intéressants sur le diagramme charge-déformation: pour une surcharge égale
a 1,5 fois la charge de service, 809, des déformations s’annulent encore apres
la décharge. L’augmentation des efforts dans I’édlément de précontrainte,
lors de 'application des charges, dépend évidemment des rapports des sections
et des dispositions constructives; elle peut atteindre des valeurs élevées dont
il faut tenir compte en fixant I'effort de précontrainte. La précontrainte idéale
serait obtenue si I’on arrivait & utiliser au maximum simultanément l’acier
de précontrainte et l’acier ordinaire pour supporter la charge max. admis-
sible (en service) et si, de plus, la charge de ruine était atteinte en méme temps
dans les deux élements de l'ouvrage. Ceci n’est généralement pas possible,
et on doit choisir entre la charge de service et celle de ruine pour établir
cette coincidence. On peut se demander si, pour tirer un meilleur parti de
la réserve que constitue la charge de ruine, on peut dépasser en service les
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contraintes admissibles de 'acier ordinaire. Pour répondre a cette question, il
faut considérer les déformations et la résistance a la fatigue. Un point mérite
une attention particuliére, comme l’a relevé SHU-TIEN-LI dans la Publication
Préliminaire: en utilisant les aciers ordinaires et les aciers de précontrainte
a leurs sollicitations admissibles, on n’obtient pas pour autant la méme sé-
curité dans les ouvrages précontraints et non précontraints. Il faut considérer
non seulement la variation des efforts dans l'acier de précontrainte pendant
Papplication des charges, jusqu’a la ruine, mais aussi la variation correspon-
dante des sollicitations de I’acier ordinaire. Enfin, il faut tenir compte égale-
ment des pertes de précontrainte dans les zones d’ancrage et celles dues aux
déformations permanentes lors de la premiere mise en charge. A ce sujet les
indications de S. A. ILsasEwiTscH et F. H. NEEDHAM sur les pertes de pré-
contrainte méritent I’attention. Dans les ponts-rails, on veillera avec un soin
particulier & éviter les entailles, spécialement dans les zones d’ancrage, afin
de ne pas trop réduire la résistance & la fatigue. Il faut suivre dans le détail
Pintroduction des efforts au point d’ancrage de l'acier de précontrainte, en
utilisant éventuellement la théorie de 1’élasticité plane.

P. K. MUKHERJEE traite un probléme particulier de précontrainte des
ponts en treillis: il s’agit de diminuer les dimensions des sections et de réduire
les contraintes secondaires. En plus de la précontrainte par des éléments en
acier a trés haute résistance, il intervient ici la précontrainte, réalisée au
montage, qui consiste & fixer, pour la fabrication en atelier, la longueur et les
assemblages des barres de treillis par rapport a I’état déformé et a exécuter la
mise en place sous contrainte. On produit ainsi dans le treillis des moments
qui s’opposent & ceux apparaissant en charge, ce qui entraine une réduction
des contraintes secondaires de 30 a 409,.

Les systémes suspendus précontraints peuvent intéresser aussi bien la
construction des ponts que celle des halles de grande portée. S. A. ILjASE-
WITSCH en a donné quelques exemples et le rapporteur a montré que, dans
le cas de ponts suspendus de trés grande portée prévus pour des charges
légéres, on pouvait remplacer les poutres de rigidité par des cidbles tendeurs
solidarisés aux céables porteurs au milieu du pont.

II1d. Platelages légers

Les différents points de vue relatifs & I’étude et & la construction des ponts
comportant des platelages légers (dalles orthotropes) ont été clairement mis
en lumiére par H. GrassL. Un intérét particulier s’attache aux nombreuses
études comparatives portant sur I’écartement et la forme des nervures longi-
tudinales et des entretoises. Parmi les résultats importants, il convient de
signaler le fait que, en raison de la simplicité du travail en atelier et du mon-
tage, ce sont les nervures en caisson de section tria.ngula.ire, passant au-dessus
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des entretoises, qui sont les plus économiques, bien que le poids soit plus
élevé que pour les exécutions comportant des entretoises dont 1’dme est
soudée a la tdle de platelage, et des nervures traversant cette Ame. L’écarte-
ment des entretoises dépend de la forme des sections des nervures longitudi-
nales et atteint environ 3,6 m dans les exécutions en caisson. Compte tenu de
la déformation de la téle de couverture, I’espacement des nervures longitudi-
nales vaut environ 300 mm, ce qui ne permet pas d’utiliser complétement
Ieffet de membrane favorable. En Allemagne, on a étudié dans le détail le
probléme de la résistance a la fatigue des platelages métalliques orthotropes
et I'on est arrivé a la conclusion qu’il n’y a pas de crainte a avoir si la con-
ception est correcte. La disposition des joints doit étre soigneusement étudiée,
pour les nervures, les entretoises et la tole. A ce sujet également, H. GrassL
propose de nombreuses solutions, parmi lesquelles on remarquera en premier
lieu le soudage de la tole et l'assemblage par boulons HR de I’'dme et de la
semelle inférieure. L’intersection des nervures longitudinales et des entretoises
influe de fagon trés sensible sur les frais de fabrication des dalles orthotropes.
On peut soit découper I’dme des entretoises pour faire passer les nervures
longitudinales, soit attacher les nervures & ’dme des entretoises par un cor-
don en K. Pour cette derniére disposition, on n’a pas constaté non plus de
rupture due a la fatigue, mais I’expérience acquise n’est pas suffisante pour
permettre de prononcer un jugement définitif.

Enfin, il convient de signaler la possibilité indiquée par H. GRraSSL: sup-
primer les entretoises et prévoir une dalle raidie uniquement par des nervures
en caisson transversales; I'unité de montage est alors constituée par des
bandes de 3 m de large approximativement, qui traversent toute la largeur
du pont. L’avantage est que seules les toles présentent des joints de montage,
réalisés par des soudures bout-a-bout sur couvre-joint ou rail creux en cuivre
rempli de poudre a souder.

Le calcul des dalles orthotropes s’effectue électroniquement comme le
décrit P. KLEMENT, avec une programmation compléte pour divers types
usuels; il suffit d’introduire les dimensions du systéme, les charges et les va-
leurs estimées des sections. P. KLEMENT estime inutile de calculer des sur-
faces d’influence et indique qu’il convient de programmer le calcul complet,
y compris la vérification des contraintes, pour divers rapports de rigidité,
de facon a permettre une interpolation.

Dans la Publication Préliminaire déja, J. G. JAMEs et D. S. WiLson ont
rendu compte d’essais relatifs a des revétements de chaussée en bitumes et
en résines époxydes, et ils ont fait ressortir les avantages qui s’attachent &
Iapplication du revétement en atelier. Pour la dalle & orientation transversale
proposée par H. GrassrL, cette méthode devrait prendre une importance
accrue. Dans sa contribution & la discussion, H. GRASSL a souligné la faible
résistance des revétements en asphalte aux températures élevées ainsi que
I'insuffisante adhérence entre la toéle et l'isolation. Pour empécher le glisse-
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ment du revétement, on recommande de souder des nervures en fers plats
sur la tole, ce procédé — ainsi que cela ressort élgament d’autres exemples
de réalisations — s’étant révélé le meilleur. A la lumiére de l’expérience
acquise jusqu’a présent ainsi que des essais qui ont été exécutés & la Technische
Hochschule de Stuttgart, il n’y a pas lieu de craindre les ruptures par fatigue.
On remarquera spécialement les essais décrits par H. GRASSL avec des revéte-
ments en Vabit, un béton asphaltique avec une charge constituée par de
trés fines particules, du bitume et un fondant avec une compacité trés grande.
La liaison avec la tole est assurée par une couche en résine époxyde. On a
constaté, notamment dans le cas de charges de bréve durée, que le revéte-
ment agissait solidairement avec la tole, ce sont donec ces cisaillements con-
sidérables qui doivent étre transmis entre la téle et le revétement. Ce n’est
qu’exceptionnellement (ponts basculants) qu’on fait appel & des revétements
de chaussée trés minces comme le Semtex ou & des revétements obtenus en
répandant une résine synthétique avec une charge de corindon appliquée par
percolation, car ce procédé impose des exigences élevées quant a la planéité
de la tole.

W. KLINGENBERG et F. REINITZHUBER apportent une nouveauté intéres-
sante qui consiste en des platelages 1égers en acier, type caisson, avec revéte-
ment et tole extraminces, particuliérement appropriés a la pose rapide au
sol lors de la réfection des autoroutes.

Conclusions et recommandations

C’est principalement sous forme de réseaux de poutres ou de poutres-
caissons que l’on réalise aujourd’hui les ponts biais et les ponts courbes; les
poutres-caissons sont spécialement indiquées en raison de leur rigidité élevée
& la torsion. En assimilant pour le calcul ces systémes a une barre rigide & la
flexion et & la torsion, on n’obtient généralement pas une image exacte de
I’état de contrainte; il faut avoir recours a la théorie des voiles prismatiques
et étudier particulierement I'introduction des efforts dans les dalles et tdles
larges. Pour ces ponts biais ou courbes, le systéme et la disposition des appuis
doit permettre d’éviter des contraintes pouvant provoquer d’importantes
réactions horizontales aux appuis. Il faudrait que 'on procédit de maniére
systématique & la mesure des fleches et des allongements sur les ouvrages en
service.

En ce qui concerne les ouvrages pour routes surélevées de grande portée,
on recommande l'utilisation de poutres-caissons reposant sur des appuis in-
dividuels, avec dalles de couvertures préfabriquées en béton armé, solidarisées
aux poutres par collage et chevillage complémentaire. Dans les ponts & poutres
continues, pour éviter les joints et augmenter la résistance, il convient de
solidariser la dalle aux poutres dans la région des moments négatifs également;
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on dimensionne toutefois la poutre métallique de telle sorte qu’elle puisse
reprendre les moments négatifs. Pour les grandes portées, on recourt aussi
aux poutres-caissons avec platelage métallique léger. On s’efforcera de dimi-
nuer le temps de montage en utilisant des éléments de grandes dimensions.

La précontrainte des ouvrages métalliques est un procédé économique
tant qu'on ne disposera pas, & un prix intéressant, d’un acier a trés haute
résistance bien soudable. Elle est nécessaire pour réduire les contraintes dues
aux surcharges dans 'acier ordinaire et pour permettre a I’acier & trés haute
résistance de reprendre les efforts dans la mesure souhaitée. Le calcul doit
étre effectué aussi bien par rapport a I’état de contrainte relatif a la charge
de service que par rapport & la ruine. Il faut préter toute ’attention désirable
au probléeme d’une sécurité cohérente de l’ensemble de la construction pré-
contrainte: l’acier ordinaire et l’acier de précontrainte devront atteindre
autant que possible simultanément leur résistance limite. D’autres problémes
jouent également un réle, comme celui de la résistance a la fatigue et de la
variation de l'effort de précontrainte pendant le service. Les constructions
précontraintes & suspension caténaire représentent une solution extrémement
économique dans le cas de portées libres trés importantes. Dans les ouvrages
mixtes continus, on doit préférer la mise en tension préalable des aciers, avant
la solidarisation du béton, car 1’état de contrainte est ainsi plus favorable
dans la poutre métallique.

Pour calculer les ponts & dalle orthotrope a l'aide d’ordinateurs, il faut
que la programmation soit compléte, comprenne la vérification des contraintes
et que le calcul se fasse pour divers rapports de rigidité. On obtient une solu-
tion particuliérement économique en utilisant soit des toles pourvues de ner-
vures longitudinales en caisson passant sur les entretoises, soit des platelages
raidis uniquement par des caissons transversaux. On ne peut tirer pleinement
parti de la résistance élevée des dalles orthotropes due & l'effet de membrane
car, eu égard aux exigences de viabilité et aux sollicitations du revétement,
les déformations doivent rester limitées. En outre, il convient de veiller a
la résistance & la fatigue. Des résultats favorables ont été constatés lors des
essais dont ont été I'objet de nouveaux revétements & base d’asphalte, de
résines époxydes et de Semtex mais, & mesure que diminue 1’épaisseur du
revétement, les exigences deviennent de plus en plus élevées en ce qui con-
cerne la planéité et la rigidité de la tole.
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Beitrag zur Spannungsermittlung in schiefen und gekriimmten
Briicken?)

Contribution to the Determination of Stresses in Skew and Curved Bridges

Contribution a l'étude des contraintes dans les ponts biais et les ponts courbes

H. BEER
o. Prof. Dipl. Ing. Dr. techn., Technische Hochschule Graz

Bereits im Vorbericht habe ich darauf hingewiesen, daBl die Flachdeck-
briicken, sei es in den Ausfithrungen mit U-Querschnitt und als Rosttrager
oder auch mit ein- und mehrzelligen Hohlkasten, im allgemeinen nicht mehr
nach der Theorie der biegefesten Stibe berechnet werden diirfen, sondern daf3
hier die Theorie der Faltwerke anzuwenden ist, wobei auch die Frage der
Krafteinleitung untersucht werden mufl. Ich habe angeregt, dall man sich in
der vorbereiteten Diskussion mit diesen aus Scheiben zusammengesetzten
raumlichen Tragwerken beschiftigen moge. Da jedoch hierfiir keine Diskus-
sionsanmeldungen vorliegen, mochte ich nun einige fiir den Entwurf und die
Dimensionierung schiefer und gekriimmter Briicken wichtige statische Pro-
bleme behandeln.

Vorerst sei eine kurze Ubersicht iiber die wichtigsten statischen Systeme
der Flachdeckbriicken, wie sie heute vorwiegend fiir schiefe und gekriimmte
Bauwerke zur Anwendung kommen, gegeben. Fig. 1a zeigt die einfachste Form
der Uberfithrung eines Verkehrsweges (hier StraBe) in der Kurve, die bei
geraden Haupttriagern durch Kriimmung der Fahrbahnplatte in der Weise
erfolgt, daB die gekriimmte Plattenlingsachse gegeniiber jener der geraden
Briickenachse in eine gemittelte Lage gelegt ist. In Fig. 1b sind die beiden
Haupttriger polygonal geknickt, wobei auch hier diese Trager ungleich
belastet werden. Fiir polygonal geknickte Rosttriagerbriicken (Fig. 1¢) wirkt
sich der EinfluB der Kriimmung ebenfalls in einer verstirkten Belastung der
bogenduBeren Trager aus. Beim einzelligen Hohlkasten (Fig. 1d) mit polygonal
geknickten Tragern ist hingegen der Biegeanteil beider Haupttriagerstege
anndhernd gleich groB3, wihrend im Hohlkasten Torsionsmomente entstehen.
Ein dhnliches Verhalten zeigt auch der dreizellige Hohlkasten (Fig. 1e), dessen
Torsionssteifigkeit nur um etwa 5—89%, hoher angenommen werden kann als
jene des durch die AuBenstege und Gurtscheiben allein gebildeten Kasten-
querschnittes. In den Fillen (b) und (e) miissen in den Knickpunkten Quer-
verbénde angeordnet sein.

1) Teil des am Kongre3 vorgetragenen Generalberichtes.
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Bei Uberfithrungen, deren Breite vergleichbar oder sogar groBer als die
Stiitzweite ist (Fig. 2f), stellt die Hohlplatte ein sehr torsionssteifes Tragsystem
dar. Exzentrisch zur Briickenldngsachse wirkende Lasten werden nun aber
nicht mehr anndhernd gleichmiBig auf die Haupttrigerstege verteilt. da die
Nachgiebigkeit der Querverbidnde einen wachsenden Einfluf auf die Last-
aufteilung ausiibt. Der Nachteil der schiefen Hohlplatte ist die sehr ungtinstige
Verteilung der Auflagerdriicke innerhalb eines Widerlagers mit starker Druck-
konzentration am stumpfen Briickenende und erheblichem Auflagerzug am
spitzen Ende. Die Biegemomente werden hier allerdings auBlerordentlich stark
reduziert, wihrend die Torsionsmomente anwachsen, so dal} die in den Blechen
entstehenden Schubspannungen nun fir die Dimensionierung malgebend
werden konnen.

" LN NN N
: | " e
Fig. 1. Fig. 2.

Man kann diese nachteiligen Wirkungen der aus Zellen bestehenden Hohl-
platte durch Anordnung von zwei oder mehreren getrennten Hohlkasten ver-
ringern (Fig. 2g), wobei hier die Biege- und Torsionsmomente wiederum anstei-
gen. Die Verteilung der Auflagerreaktionen lings eines Widerlagers ist jedoch
in diesem Falle giinstiger, da Driicke und Ziige alternierend auftreten, so daf3
die UngleichmiBigkeiten an den Einleitungsstellen bis zur Bodenfuge weit-
gehend abgeklungen sind. Eine Kombination von Hohlkasten- und Rosttriager-
system sehen Sie in Fig. 2h, wobei zwei Randhohlkasten einen (oder mehrere)
Mitteltrager tragen [1].
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Die Ausbildung einer schiefen Fachwerkbriicke mit untenliegender Fahr-
bahn zeigt Fig. 2i. Hier hat die Nachgiebigkeit der End- und Zwischenquer-
scheiben, die als Rahmen ausgebildet werden miissen, erheblichen Einflul} auf
die Einleitung und Verteilung der Torsions- und Biegemomente im Gesamt-
system.

Zur statischen Wirkungsweise der gezeigten Systeme seien hier kurz einige
bemerkenswerte Tatsachen aufgezeichnet:

Die Lastanteile fiir stindige Last fiir die unten offene Briicke mit geraden
Haupttragern und gekriimmter Fahrbahnplatte sind in Fig. 3a unter der
Annahme der Aufteilung nach dem Hebelgesetz wiedergegeben, wihrend
Fig. 3b die entsprechenden Anteile fiir den geraden Hohlkasten mit gekriimm-
ter Fahrbahnplatte darstellt. Man erkennt hier deutlich den Vorteil des zweiten
gegeniiber dem ersten System. Beriicksichtigt man die elastische Nachgiebig-
keit der Querverbinde, so nidhert sich die Lastaufteilung etwas jener des
U-Querschnittes, bleibt aber selbst bei sehr elastischen Querverbénden noch
weit hinter dieser sehr ungleichen Lastaufteilung zuriick.
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Fig. 3. Fig. 4.

Zur Beurteilung der Einspannwirkung schiefer Briicken hat F. RESINGER
im Vorbericht eine tibersichtliche Darstellungsweise des Einflusses der Briicken-
schiefe und des Verhiltnisses von Biegesteifigkeit zur Drillsteifigkeit gegeben
(Fig. 4). Um Thnen diese Einflisse in ihrer Tendenz nahezubringen, habe ich
fiir zwei charakteristische Fille, und zwar

EJy

_ EJy
=G, -

20 und V=G’JT =

v 2,
die Biegemomentenverteilung fiir stindige Last aufgetragen. Man erkennt, daf}
fir den Hohlkasten mit unterem vollen Gurtblech (entspricht v=2) eine sehr
starke Einspannwirkung erzwungen wird, wihrend fiir den Fall eines unteren
Fachwerkverbandes (entspricht v=20) diese Einspannung der schiefen Enden
sehr stark zuriickgeht.

Auch die Briickenschiefe, d.i. der Neigungswinkel der Briickenachse gegen
die Widerlagerlinie beeinfluBt das Einspannmoment entscheidend, wie man
dies aus Fig. 5 deutlich entnehmen kann.
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Die bisher gezeigten Momentenverteilungen wurden nach der Theorie des
biege- und torsionsfesten Stabes ermittelt. In Fig. 6 ist der Vergleich mit der
Faltwerktheorie fiir elastisch nachgiebige Querscheiben an den stumpfen
Briickenenden dargestellt, wobei nun jedoch nicht die Biegemomente, sondern
die Normalspannungen an der Aullenkante des Untergurtes aufgetragen sind.
Wihrend die Kurve (a) der Annahme starrer Querverbande entspricht, zeigt
Kurve (b) den entsprechenden Normalspannungsverlauf, wenn die elastische
Nachgiebigkeit der Fachwerkquerverbande beriicksichtigt wird. Die Einspann-
wirkung wird demnach erheblich von der elastischen Nachgiebigkeit der
Querverbinde beeinfluBt. Fehlen die Querverbdnde an den stumpfen Ecken
(Kurve (c)), so geht die Einspannwirkung verloren.
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Fig. 7.

Bei durchlaufenden schiefen Briicken in der Kurve kann die Abstiitzung
auf den Mittelpfeilern entweder durch ein oder durch zwei Auflager erfolgen.
Bei einer Briicke in der Kurve, deren Pfeilerflucht erheblich schief zur Briicken-
achse liegt, wurde die Rechnung als fiinffach statisch unbestimmtes System
(Fig. 7) unter Zugrundelegung der Saint-Venantschen SchubfluBlverteilung
durchgefithrt und zeigt den erwarteten Abbau der Momentenspitzen in den
Stiitzbereichen und die etwas schwichere Einspannwirkung des gekriimmten
Hohlkastens an den schiefen Briickenenden [2].
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Die im Vorbericht verdffentlichten MeBergebnisse von G. HuTTER haben
deutlich den Abfall der Biegenormalspannungen von Trigern mit breiten
Gurtscheiben bei Einleitung konzentrierter Lasten gezeigt. Man wird diesem
Problem kiinftig erhohte Aufmerksamkeit schenken miissen, da besonders bei
Eisenbahnbriicken neben der Forderung einer ausreichenden FlieB- und
Bruchsicherheit auch noch die Einhaltung der zulédssigen Ermiidungsbean-
spruchung unerlaBlich ist. Die Krafteinleitung in die obere Gurtscheibe an der
Mittelstiitze eines Durchlauftragers wurde an meinem Institut rechnerisch
untersucht und die erhaltenen Resultate durch Belastungsversuche an einer
zweigleisigen Eisenbahnbriicke von 45+ 54+45m Spannweiten kontrolliert.
In der Rechnung wurden auch die verschiedenen Blechstirken der Obergurt-
scheibe und ihre Lingsaussteifungen beriicksichtigt. Fig. 8 zeigt den Span-
nungshiigel fir eine Gurthilfte, wie er durch die Rechnung nach dem vom
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Verfasser gemeinsam mit F. RESINGER [3] ausgearbeiteten Verfahren erhalten
wurde, wahrend Fig. 9 die MelBergebnisse in Vergleich zur Berechnung setzt.
Man erkennt die gute Ubereinstimmung, die allerdings nur unter Beriicksich-
tigung der orthogonal ausgesteiften Scheibe verdnderlicher Dicke erzielt
werden konnte. '

Fig. 10 soll zeigen, daB3 die korrekte Lagerung von Briicken sowohl bei
Hohlkasten als auch bei U-Querschnitten wichtig ist, da sonst erhebliche
Zusatzspannungen auftreten koénnen [4]. In der Figur sind die bezogenen
horizontalen Lagerkrifte X,b/My in Briickenldangsrichtung aufgetragen,
welche bei einer Briicke mit U-Querschnitt und zwei festen Lagern an einem
Widerlager, infolge Wolbbehinderung durch die Fahrbahnplatte, auftreten.
M  bedeutet hierbei das Einspannmoment eines Trégers fiir den antimetrischen
Lastfall p nach Fig. 10, # den Abstand der Lagerkippfliche vom Schub-
mittelpunkt M des Briickenquerschnittes, J, das Tragheitsmoment des
Querschnittes um die Horizontalachse durch den Schubmittelpunkt und J,
das Trigheitsmoment um die Y-Achse. Wihrend fiir symmetrische Belastung
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beider Haupttrager keine Querschnittsverwolbung und daher auch keine ent-
sprechenden horizontalen Reaktionen an den festen Lagern auftreten, ist bei
antimetrischer Belastung und besonders bei Lage des Schubmittelpunktes M
oberhalb der Gurtscheibe mit einer erheblichen Walbbehinderung und daher
relativ hohen horizontalen Auflagerreaktionen X, in Briickenlangsrichtung zu
rechnen, die nur durch die Anordnung eines festen und eines lingsbeweglichen
Lagers ausgeschaltet werden konnen. Angenidhert ist fiir die gebrduchlichen
Briickenquerschnitte X, =M ,/1,1h.

Verband
Edg_5_
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Fig. 10. Fig. 11.

Die Ermittlung von EinfluBlinien fiir schiefe Kastentriger mufl unter
Beriicksichtigung ihrer Biege- und Torsionssteifigkeit erfolgen. Die diesbeziig-
lichen durch F. RESINGER an meinem Institut ausgefithrten Untersuchungen
haben ergeben, dal3 die Lastscheide abhingig ist vom Verhéltnis der Biege-
und Torsionssteifigkeit. In Fig. 11 ist die AuflagerdruckeinfluBlinie fiir v =20
und v=2 mit der zugehorigen Lastscheide angegeben. Man erkennt, dal in
beiden Fillen fiir den maximalen Auflagerdruck am spitzen Briickenende
nicht die Vollbelastung auf ganzer Briickenbreite mafigebend ist, sondern nur
eine Teilbelastung. Diese Erscheinung tritt bei torsionssteifen Tragwerk ganz
besonders hervor. Sie wurde auch durch einen durchgefithrten Belastungs-
versuch an einer vom Verfasser projektierten sehr schiefen und breiten Briicke
in Wien voll und ganz bestéatigt [1].

Schlieflich sei noch zum Thema der Wolbspannungen in Kastenquer-
schnitten Stellung genommen. Im allgemeinen wird bei Briicken keine direkte
Wélbeinspannung vorhanden sein, vielmehr ergibt sich die Wélbbehinderung
aus der Anordnung der Lager und bei Einleitung konzentrierter Lasten. Fiir
eine zweigleisige schiefe Eisenbahnbriicke sind in Fig. 12 die Biegespannungen
und zusitzlich die Wolbnormalspannungen fiir Vollbelastung eingetragen, die
aus der Einleitung der Auflagerdriicke C' und D entstehen. Die Abstéinde der
Querverbiande betragen hierbei einmal 2 m und das andere Mal 9 m. Man
erhilt das bemerkenswerte, aber physikalisch einleuchtende Ergebnis, daf3
die Verkleinerung des Abstandes der Querverbinde zwar eine geringe Ver-
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groBBerung der Wolbnormalspannungen bringt, die jedoch dafiir stédrker
abklingen.

Nun sei noch kurz auf das unter (2h) beschriebene System eingegangen,
das fiir eine Briicke in Wien zur Ausfiihrung gelangte [1]. Die Briicke besitzt
ein festes und ein lingsbewegliches Lager und sonst lauter Druck- bzw. Zug-
pendel. Die Lastaufteilung in Biege- und Torsionsmomente zeigt, dal} der
Mitteltrager praktisch von den beiden Randhohlkasten getragen wird. Als
allseitig bewegliche Lager werden zweckmifig Pendel mit Kalotteneinsatz-
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stiicken aus sehr hochfestem Stahl verwendet, so dal die zuldssige Hertzsche
Pressung auBerordentlich hoch angenommen und der Radius der Stelze klein
gehalten werden kann.

Wie HomBERG [5] fir den Fall der Rosttragerbriicke nachgewiesen hat,
triigt die Schubsteifigkeit der Platte zur Lastverteilung auf die Haupttriager
bei. Der Verfasser hat iiber die Lastaufteilung durch Quertrager und Platte auf
der Deutschen Stahlbautagung 1962 berichtet [6]. Die Lastanteile in schiefen
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Rost- und Hohlkastensystemen werden durch die schubsteife Platte gegen-
iiber der Berechnung nach der Theorie der biege- und torsionsfesten Stibe
wesentlich verdndert.

Aber auch die schiefen Briickenenden (Fig. 13) miissen nach der Faltwerks-
theorie berechnet werden. An meinem Institut wurden von K. HoTTER [7]
diesbeziigliche Untersuchungen angestellt mit dem Ergebnis, dafl die Berech-
nung der schiefen Briickenenden als Keilfaltwerk zu erheblich anderen Ver-
teilungen der Normalspannungen fiihrt als wenn man das schiefe Briickenende
nach der Trégertheorie untersucht. Im letzteren Fall liegen die Spannungen
teilweise auf der sicheren und teilweise auf der unsicheren Seite.

Vorstehende Untersuchungen haben gezeigt, dafl die Berechnung schiefer
und gekriimmter Briicken, deren Haupttragsystem aus Gurt- und Stegscheiben
zusammengesetzt ist, als Faltwerke zu erfolgen hat, wobei vor allem auch dem
Problem der Krafteinleitung grofites Augenmerk zu widmen ist. AuBlerdem
mul} beriicksichtigt werden, dafl die orthogonal ausgesteifte Einzelscheibe —
besonders bei Anwendung von Hohlsteifen — meist nicht mehr als diinnes
Blech aufgefaBt werden kann, sondern in der Lage ist, auch Biegemomente
quer zur Blechebene und Torsionsmomente um die Tragerlangsachse zu tiber-
tragen. In diesem Fall beeinflullt die Biege- und Torsionssteifigkeit der Einzel-
scheibe sowohl in Briickenldngsrichtung als auch in Briickenquerrichtung die
Spannungsverteilung. An meinem Institut werden derzeit von Frau H. SToISER
Untersuchungen durchgefiihrt, die diesen Einflull systematisch erfassen.
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. K. HorTER: Dissertation T.H. Graz 1964.
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Zusammenfassung

Die Berechnung von schiefen und gekriimmten Briicken mufl nach der
Faltwerkstheorie erfolgen, da die Berechnungsmethoden fiir biege- und
torsionssteife Trager bzw. Trégerroste im allgemeinen nicht ausreichen, um
das Kriftespiel richtig zu erfassen. Hierzu werden Beispiele gebracht.
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Summary

The calculation of skew bridges and curved bridges has to be carried out
according to the theory of folded structures, since the methods of analysis
used for beams and grids with flexional and torsional rigidity are not sufficient
to provide a clear idea of the stresses in the structure. Some relevant examples
are presented.

Résumé

Le calcul des ponts biais et des ponts courbes doit s’effectuer selon la théorie
des voiles prismatiques; les méthodes courantes pour le calcul des poutres ou
des réseaux de poutres rigides a la flexion et & la torsion ne suffisent en effet
pas pour obtenir une idée correcte des contraintes dans la structure. On pré-
sente quelques exemples respectifs.
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Discussion - Discussion - Diskussion

Curved-Bridges and Skew-Bridges?)
Ponts ocurbes et ponts biais

Gekrivmmte Briicken und schiefe Briicken

S. 0. ASPLUND
Gothenburg

F. ResinGER: The Fixed-end Restraint Due to Skew Bridge Supports.

The paper treats skew one- and two-span bridges under vertical loads.
Geometric and elastic properties permit that the bridge can be replaced by a
beam. The ratio of width to length of the bridge is such that the bridge can
be calculated as a tube supported on skew parallel lines by special devices.
The cross-section of the bridge is assumed to be symmetric in the span and
varies “simply’’ in the ‘“‘support triangles’’. Warping is neglected.

Moments in characteristic sections of such bridges are calculated by an
elegant and easy method. By substitution of variables, moments in bridges
with still simpler stiffness variations can be linearly expressed in certain
parameters.

The diagrams obtained in the paper are valid only for such a variation of
the cross sections in the support triangles that their bending and twisting
stiffnesses can be treated as being constant and equal to two thirds of the
bending stiffness and one half of the twisting stiffness of the span, respectively.
The limitations and approximations made are probably justified and should
mostly give good results, especially if the length of the skew ends is small in
comparison with the whole span.

G. HuTTER: Schiefe und gekriimmte Hohlkasten in Theorie und Versuch.

Strains are carefully measured in two cross sections of each observed
bridge. Large deviations between calculated and observed strains (50 to 100
per cent) might perhaps be explained by the decrease in the effective plate
width for concentrated loads and the local bending of the plate.

W. Scamip and P. KLEMENT: Die Pillerseeachbriicke der Osterreichischen
Bundesbahnen.

The authors present a calculation where the effect of torsional deformations
is included in the influence lines. The results are in good agreement with
observed strains and deflections.

1) See ‘“Preliminary Publication’”” — voir «Publication Préliminaire» — siehe «Vor-
bericht», I1Ia 1, p. 607.
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W. WigrzBIickI: Pont courbe considéré comme une construction continue
a ’axe brisée.

Only centrie, vertical loads are treated but no wind, braking, or tempera-
ture loads, or excentric vertical loads.

A beam without torsionally fixed supports and subjected to distributed
loading does not function as a straight continuous beam but rather as a series
of simple beams with considerably larger field moments than in a straight
continuous beam.

An important general conclusion is the following: A designer who desires
to utilize effectively the continuity of a beam with curved or polygonal axis
should fix both ends torsionally and increase as much as feasible the ratio
between the torsional and bending stiffnesses of the beam.

M. S. Aceour: Space Frame Action and Load Distribution in Skew Bridges.

Four skew bridges with two main girders and two skew bridges with four
main girders were investigated. The “‘space’” theory support forces, girder
moments and forces in the wind bracing and cross frames were compared with
ordinary theory results. It is seen that the action of wind- and cross-bracing
unloads the main girders but loads the wind bracing and cross girders. The
redistribution is further accentuated when the number of main girders is
increased or the bridge is made more skew. That agrees with findings in the
design of the Goteborg suspension bridge now in construction where the
torsional stiffness of the roadway doubles the member forces in the wind
diagonals.

All five papers commented on are relevant and useful in the design of skew
or curved bridges.

Summary

The five papers about curved-bridges and skew-bridges presented in the
“Preliminary Publication’’ are briefly discussed and proved useful in cor-
responding bridge design.

Résumé

L’auteur discute briévement les cinq contributions contenues dans la
«Publication Préliminaire» et relatives aux ponts courbes et aux ponts biais.
Elles s’avérent utiles pour 1’étude des ponts de ce type.

Zusammenfassung

Die fiinf Arbeiten des « Vorberichtes» iiber gekriimmte Briicken und schiefe
Briicken werden kurz besprochen und fiir den Entwurf dieser Briicken als
niitzlich angesehen.
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Elevated Freeway Structures in the U.S.A.
Routes surélevées aux Etats-Unis

Hochstraflen in den Vereinigten Staaten

GEORGE WINTER
Prof., Cornell University, Ithaca, N. Y.

(The writer was asked by the chairman of Working Commission II to
report on elevated urban freeway construction in the United States. Corres-
pondingly, he presented at the congress a comprehensive review, largely
based on more than thirty photographs of such structures. Most of these
were 35 mm color slides not suitable for reproduction in the Final Report.
For this reason, only the very general conclusions are briefly presented be-
low.)

The only paper on Theme IIIb in the Preliminary Publication is that by
Prof. K. SATTLER. It concerns the possibilities of utilizing precast roadway
slabs for composite construction of urban freeways. From the viewpoint of
American practice this paper seems most appropriate; indeed, composite
construction has proved to be very economical for such structures, although
relatively little use is made of prefabrication.

The vast amount of urban freeway construction in the United States, some
of it dating back twenty years and more, permits the following observations
to be made:

1. For adequate service, urban freeways must be of considerable width,
generally from six to ten lanes wide.

2. In order to maintain safe, uninterrupted traffic of great density at high
speeds (generally 50 to 65 mph, or 80 to 110 km/h), curves must be smooth
and of very large radius.

3. In consequence of 1. and 2., problems of torsion in curves are very minor.
In fact, in the majority of the illustrated structures, the curves were formed
by polygonal arrangement of straight beams and girders. This permits the
use of rolled wide-flange sections for moderate spans or of straight plate-
girders for longer spans, without the complications inherent in the fabrication
of curved members.

4. Comparative designs show that under American conditions the most
economical type of freeway structures is normally represented by composite
construction, the reinforced concrete road slabs being shear-connected to the
longitudinal steel girders by welded studs, channels, or other shear connectors.
In general, continuous rolled wide-flange beams in composite construction
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appear to be most economical for spans up to about 70 to 80 ft. and continuous
welded plate girders in composite construction for larger spans, although
conditions vary from one locality to another. Costs begin to increase very
sizeably for spans exceeding about 120 to 130 ft. This information refers to
total cost per square foot, including piers and normal foundations.

5. Access ramps are of smaller widths, two or four lanes wide, and much
more sharply curved; this is possible because of the much slower vehicle
speeds. In such structures the longitudinal girders are mostly curved rather
than straight, and torsion becomes a major design factor. Even here compo-
site construction with considerable transverse stiffening is more frequent than
closed box-girders, the slab being shear-keyed both transversely and longi-
tudinally for better torsional performance. Piers may consist of single tubular
columns, each carrying a double-cantilever transverse box girder which sup-
ports the longitudinal girders.

6. To date, orthotropic construction has not become popular, probably
because of the large amount of fabrication which is required, and because of
doubts in regard to the type of wearing surface which would best resist ex-
tremely heavy traffic. However, research and pilot construction in this field
are now under way.

Summary

American experience with elevated freeway structures is briefly described.
Composite construction, utilizing rolled wide-flange sections for shorter spans
and welded plate girders for longer spans is found to be the preferred construc-
tion. The paper represents a sharply abbreviated abstract of a profusely
illustrated report which was presented at the congress.

Résumé

L’auteur décrit briévement les expériences faites en matiere de viaducs
urbains en Amérique. La préférence est donnée & la construction mixte, avec
profilés & larges ailes dans le cas de faibles portées et poutres composées soudées
pour les portées plus grandes. Il s’agit ici d’un résumé tres succinct de la
communication qui, avec d’abondantes illustrations, a été présentée au
Congres.

Zusammenfassung

Es werden amerikanische Erfahrungen mit stidtischen Hochstrallen kurz
beschrieben. Die Verbundbauweise unter Verwendung von gewalzten Breit-
flanschtriagern fiir mittlere Spannweiten und von geschweiliten Vollwandtra-
gern fiir grofere Spannweiten wird bevorzugt. Der Beitrag gibt nur die Schluf3-

folgerungen des ausgiebig illustrierten, am Kongrel3 gehaltenen Vortrags wie-
der.
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0. A. KERENSKY
C.B.E., B. Sec., M.1.C.E., M.1. Struct. E., London

It would be instructive to consider why U.S.A. practice is so different
from the European one as far as design of bridges and viaducts is conerned.
It was a real pleasure to see the simple unsophisticated designs of almost pre-
war era used today by the engineers of the most industrialised country in the
world — the U.SA.

Just compare the slides shown by Professor WINTER with those shown
by several European contributors. Rolled beams and riveted plate girders v
welded box girders with orthotropic decks.

In particular, I would refer to Professor WINTER’s slide showing least
weights of girders for different spans. This cannot be correct, because in com-
posite construction welded plate girders with unequal flanges are always
lighter (but not necessarily cheaper) than ordinary rolled beams. The slide
favoured rolled beams for medium and even long spans. In Great Britain,
at any rate, for long spans box girders with concrete and eventually with
steel decks are lighter and cheaper than ordinary I-girders. Bracing and inter-
mediate diaphragms between main girders should not be necessary if the
R. C. deck slab is properly designed to distribute the vertical loads and to
resist lateral forces. This calls for somewhat elaborate calculations, but the
saving in cost should be assured.

It would appear that in U.S.A. composite action is not normally ensured
in the region of negative moment, as shear connectors are omitted beyond
the point of inflection. It would be interesting to learn the reasons for this.
Is it the fear of fatigue or of excessive cracking of the concrete? The slab,
however, will initially adhere to the steel flange (unless the flange is greased)
and therefore cracking is almost unavoidable. So why not provide shear
connectors and add a significant area of reinforcing bars to the top flange
sections of the main girders? There is also the problem of the effective moment
of inertia of the girder that should be assumed when calculating the various
live load effects. Cracking should be controlled and the deck waterproofed
with asphalt which, incidentally, also provides an excellent and renewable
wearing surface.

Undoubtedly there are good reasons for this studied simplicity by expert
engineers. It is suggested that these are:

1. High cost of office and manual and field labour.
2. Demand for speed in design and construction.

3. Standardisation to permit mass production of hundreds of bridges, although
complex structures can also be mass produced.
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It is interesting to speculate which approach (European or American)
will eventually prevail, or perhaps, with the advent of the computor and
automation they will be blended into one “Optimum Design”, i. e. the best
for any given set of circumstances.

Summary

The author draws attention to the considerable differences between the
United States and Europe as far as the design of bridges and urban viaducts
is concerned.

Résumé

L’auteur attire l’attention sur les différences notables existant entre les
Etats-Unis et ’Europe quant & la conception des ponts et des viaducs urbains.

Zusammenfassung

Es wird auf die bemerkenswerten Unterschiede aufmerksam gemacht, die
in bezug auf die Gestaltung von Briicken und HochstraBlen zwischen den
Vereinigten Staaten und Europa bestehen.

Reply - Réponse - Antwort

I. M. VIEST
Structural Engineer, Bethlehem Steel Corp., Bethlehem, Pa., U.S.A.

Dr. KErRENSKY raised two points concerning the bridge design practices in
the United States:

1. omission of shear connectors in the negative moment region of continuous
bridges of composite construction; and

2. general simplicity of elevated structures.

The omission of shear connectors in the negative moment regions is by
no means a general American practice. The AASHO specification?!) states:

1) “The American Association of State Highway Officials: Standard Specifications
for Highway Bridges”, 8th edition, Washington, D.C., 1961, Section 1.9.4.
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“The negative moment portions shall be designed on the assumption that
concrete on the tension side of the neutral axis is not effective except as a
device to develop the reinforcement steel embedded in it. In case reinforce-
ment steel embedded in the concrete is not used in computing the section,
shear connectors need not be provided in these portions of the spans.”

Thus, the utilization of the slab reinforcement to develop composite action
over the supports is clearly permitted.

The principal reason for omitting the shear connectors in the negative
moment region was the lack of information concerning the fatigue strength
of the steel beams over supports. Studies of the effect of stud shear connec-
tors, the most popular connector in the United States, on fatigue strength
of the flange of a steel beam were completed recently at the University of
Illinois2). The results showed significant reduction of the fatigue strength
resulting from the attachment of the studs and, at the same time, furnished
the designer with factual basis for consideration of fatigue in the negative
moment regions. This writer agrees with Dr. KERENSKY that the principal rea-
sons for the simplicity of American designs are the high cost of office, shop,
and field labor, and the demand for speed in the design and construction.
The latter reason has been particularly important in recent years because
of the tremendous increase in the volume of bridge building associated with
the construction of the interstate network of freeways. On the other hand,
standardization to permit mass production of steel elevated freeways cannot
be considered at present as among the principal influences in this trend to-
ward simplicity.

A recent development that will lead to further simplification of the field
work may be of interest in this discussion: the use of unpainted steel. Certain
high-strength low-alloy structural steels, such as the Mayari-R steel produced
by Bethlehem Steel Corporation, develop a closely-grained and tightly-adherent
oxide coating when subjected to ordinary atmospheric exposure. The coating
acts as a barrier to moisture and oxygen, and effectively prevents further
corrosion of the steel. This ‘““weathering’’ unpainted steel has been used recently
in a number of architectural applications on the exterior of buildings, and it
is now being introduced into the bridge field. The Michigan State Highway
Department has under construction three bridges that will rely on the oxide
coating for protection against deterioration.

Summary

The author answers questions put by Dr. KERENSKY regarding shear con-
nectors in the negative moment region and simplicity of elevated structures.

2) K. A. SELBY, J. E. STALLMEYER, W. H. MUNSE: “Fatigue Tests of Plates and

Beams with Stud Shear Connectors’. Civil Engineering Studies, University of Illinois,
1963.
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Résumé
L’auteur répond aux questions de M. KERENSKY concernant les goujons
de liaison dans les régions & dalle tendue et la simplicité de la construction
des viaducs urbains.
Zusammenfassung
Der Verfasser beantwortet Fragen von O. A. KErENsKY, die sich auf die

Bolzenverdiibelung in Zonen mit gezogener Betonplatte und auf die Einfach-
heit in der Konstruktion von Hochstraf3en beziehen.
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Einige Gesichtspunkte der Vorspannung von Stahlbriicken?)
Some Aspects of Prestressing in Steel Bridges

Quelques aspects de la précontrainte des ports métalliques

H. BEER
0. Prof. Dipl. Ing. Dr. techn., Technische Hochschule, Graz

Die Vorspannung von Stahlbriicken hat vier verschiedene Aufgaben zu er-
fiillen:

1. Verstarkung bestehender Briicken.

2. Anordnung von hochfesten Vorspanngliedern bei Neubauten zur Erzielung
einer giinstigen Spannungsverteilung im Bauwerk.

3. Einleitung eines Eigenspannungszustandes in die statisch unbestimmte
Konstruktion durch Stiitzenverschiebungen mit hydraulischen Pressen.

4. Vorspannung von Seilkonstruktionen (Hangesystemen) zur Stabilisierung
und Verhinderung des Schlaffwerdens von Seilen.

Zu den einzelnen Punkten ist folgendes zu bemerken:

1. Verstirkung bestehender Briicken

Sie wird in der Regel mit einer Vorspannung so kombiniert, dafl ein Teil
oder das gesamte Eigengewicht der Briicke durch Verstarkungsglieder — die
auch aus gewohnlichem Baustahl sein konnen — iibernommen wird. Fiir die
Verkehrslast tritt sodann das neue Gesamtsystem in Aktion. In diesem Zu-
sammenhang miissen sowohl der Spannungs- und Forménderungszustand unter
Gebrauchslast als auch die Tragsicherheit untersucht werden, wobei bei
haufigem Lastwechsel auch noch Fragen der Materialermiidung zu behandeln
sind. SchlieBlich ist noch die Sicherheit gegen Instabilwerden des Gesamt-
systems und einzelner Bauglieder zu ermitteln, wobei auch die baupraktisch
unvermeidlichen Imperfektionen zu beriicksichtigen sind.

2. Anordnung von hochfesten Spanngliedern bei Neubauten

Diese Methode gestattet die Aufbringung eines Eigenspannungszustandes
im Bauwerk vom entgegengesetzten Vorzeichen des Lastspannungszustandes.
Man wird vor allem gezogenen Konstruktionsgliedern eine Druckvorspannung
erteilen (Fig. 1), deren Hohe in der Regel durch die Knick- beziehungsweise

1) Teil des am Kongre3 vorgetragenen Generalberichtes.
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Schema der Spann -
drahte im Untergurt

B’ L ! I L 1 B Fig. 1.
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Kippsicherheit des Baugliedes begrenzt ist. Diese Sicherheit braucht unter

Beriicksichtigung aller Imperfektionen nur wenig groBer als 1 zu sein, da

dieser Spannungszustand schon durch das Eigengewicht abgebaut wird.
Wiéhrend bei der Vorspannung von Fachwerkstiben in statisch bestimm-
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ten Systemen in erster Linie der betreffende Stabzug (zum Beispiel Unter-
gurt) die Vorspannung erhélt und im iibrigen System nur Spannungen sekun-
direr Natur infolge der Biegesteifigkeit der Knotenverbindungen und der
Stabe auftreten, ist bei der in Fig. 2 gezeigten Vorspannung mit polygonal
geknickter Kabelfithrung das ganze System in einen Eigenspannungszustand
versetzt, der sich dem Lastspannungszustand iiberlagert. Die GroBle der Vor-
spannung kann so gewahlt werden, dall der groBte Teil der stindigen Last
vom Vorspannkabel allein aufgenommen und die Nutzlast sodann durch das
kombinierte System getragen wird. Auf diese Weise kdnnen sowohl einfache
Balken als auch Durchlauftriger und Rahmensysteme wirtschaftlich vorge-
spannt werden.

Neben dem Spannungsnachweis im Vorspannzustand und unter maximaler
Gebrauchslast ist bei vorgespannten Systemen auch ein Tragsicherheitsnach-
weis zu fiithren. Eine Dimensionierung nur unter Beriicksichtigung der Trag-
sicherheit halte ich nicht fiir ausreichend, da die Kenntnis des Spannungs-
und Forménderungszustandes unter Gebrauchslast unbedingt notwendig ist,
um zu einer abschlieBenden Beurteilung der Brauchbarkeit des Bauwerkes
zu kommen. Es ist besonders bei vorgespannten Systemen fraglich, ob die
plastische Reserve im Tragwerk ausgeniitzt werden kann. Auch dem Stabili-
tatsnachweis kommt hier groe Bedeutung zu. Die Wirksamkeit einer Vor-
spannung steht daher, trotzdem diese auf den Grenzzustand keinen unmittel-
baren EinfluB} hat, weil sich die Eigenspannungszustande infolge Plastizierung
vor dem Zusammenbruch im allgemeinen ausgleichen, einwandfrei fest.
AuBerdem kann sich fallweise bei Plastizierung der Stahlkonstruktion noch
ein nur aus Vorspannkabeln bestehendes tragfihiges System (Hangesystem)
ausbilden, welches in der Lage ist, den Zusammenbruch zu verzdgern, eine
Tatsache, die bei der Festsetzung des Sicherheitskoeffizienten zu beriicksich-
tigen ist.

3. Hinleitung eines Eigenspannungszustandes durch Awuflagerverschiebungen

Dieser Art der Vorspannung kommt bei schiefen Briicken eine besondere
Bedeutung zu, um entweder negative Auflagerdriicke ganz auszuschalten
oder auf ein gewiinschtes MalB3 zu reduzieren. Zur Verkleinerung von uner-
wiinscht hohen Zugspannungen in der Stahlbetonfahrbahnplatte sowie zum
Momentenausgleich im elastischen Bereich kann das Anheben beziehungs-
weise Absenken der Lager ebenfalls mit Vorteil angewandt werden. Ahnliche
Betrachtungen lassen sich auch fiir Rahmen- und Bogentragwerke anstellen.

4. Vorspannung von Seilkonstruktionen

Fiir die Vorspannung von aus Seilen aufgebauten Systemen hat ILjase-
VITSCH interessante Beispiele gebracht. Sie dient dazu, um die Wirksamkeit
der Seilkonstruktionen unter maximaler Belastung zu gewahrleisten (Verhin-
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derung des Schlaffwerdens von Seilen) und um eine ausreichende Stabilitét
des Systems gegen aerodynamisch erregte Schwingungen zu erzielen. Fig. 3
zeigt die Stabilisierung eines Hangesystems durch Anordnung eines zusitz-
lichen Spannseiles, das mit dem Tragseil durch einen Mittelknoten fest ver-
bunden ist. In Fig. 4 ist ein vom Verfasser gemeinsam mit der Firma Waagner-
Bir6 AG entwickeltes System fiir eine Rohrbriicke dargestellt, das auch eine
hohe aerodynamische Stabilitat aufweist.

Besondere Beachtung verdient die T'ragsicherheit von vorgespannten Sy-
stemen. SHU TIEN LI hat in seiner Arbeit gezeigt, dall die Ausniitzung der
zuldssigen Spannungen fiir den Baustahl und den Vorspannstahl zu einer
Herabsetzung der Sicherheit gegeniiber den fiir nicht vorgespannte Konstruk-
tionen giiltigen Werten fithren kann. Allerdings ist hier auch die Wahrschein-
lichkeit der Abweichung der Spannungen von den Rechnungswerten mal-
gebend, die eng mit der Ursache ihres Auftretens in Zusammenhang steht.
Man kommt dem Ziel einer kohdrenten Bauwerkssicherheit nidher, wenn man
die spannungserzeugenden Faktoren mit Unsicherheitskoeffizienten versieht.
Hierbei hat der Unsicherheitskoeffizient der Vorspannung sowohl die Unge-
nauigkeit ihrer Aufbringung als auch den Vorspannverlust infolge bleibender
Verschiebungen der Anker- und Stiitzpunkte sowie Kriechen des Vorspann-
stahles zu beriicksichtigen. Wie ILJASEVITSCH gezeigt hat, ist mit einem 5
bis 10%igen Vorspannverlust infolge Nachgiebigkeit der Verankerung und
Kriechen des Vorspannstahls zu rechnen.

Die mit diesem Verfahren erhaltenen Spannungswerte werden dann jenen
gegeniibergestellt, die ein Unbrauchbarwerden des Bauwerkes bedingen,
wobei auch die festigkeitsvermindernden Faktoren durch Unsicherheitskoeffi-
zienten beriicksichtigt werden miissen. Man wird zur erschopfenden Beant-
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wortung der Frage der Bauwerkssicherheit zwei Berechnungen durchzufiihren
haben. Die eine beschiftigt sich mit dem Spannungszustand an der Grenze
des elastischen Bereiches, wihrend die zweite jenen Grenzzustand untersucht,
bei dem im Baustahl und gegebenenfalls auch im Spannstahl die FlieBgrenze
an so vielen Stellen erreicht wird, dal ein Mechanismus entsteht. Hat der
Vorspannstahl keine ausgeprigte Flielgrenze, was meist der Fall ist, so wird
man je nach der Form des Spannungs-Dehnungs-Diagrammes jene Spannung
als maBgebend ansehen, die eine bestimmte bleibende Verformung hervor-
ruft. Hierbei ist noch offen, ob man die 0,2-Dehngrenze nimmt oder eine
andere Festlegung trifft. Je nach der Art der Vorspannung und der Wahl der
Querschnittsverhaltnisse sowie nach der Art der Belastung wird man die
Spannung im Vorspannstahl mehr oder weniger ausniitzen kénnen. Eine all-
gemein giiltige Regel 148t sich hier nicht geben.

Die Wirtschaftlichkeit einer vorgespannten Stahlkonstruktion kann nicht
allein aus dem Vergleich der Gewichte, unter Beriicksichtigung der Material-
preise, mit jenen einer nicht vorgespannten Konstruktion beurteilt werden.
Man wird hierbei auch den konstruktiven Aufwand fiir die Einleitung der
Vorspannung in die Stahlkonstruktion ebenso beriicksichtigen wie die Kosten
der Aufbringung der Vorspannkraft im Werk beziehungsweise an der Bau-
stelle.

Zusammenfassung

Der Diskussionsbeitrag geht kurz auf die Aufgaben der Vorspannung und
die Wege zu deren Losung ein. Die Vorspannung einzelner Konstruktions-
glieder und ganzer Systeme sowie von Seilkonstruktionen wird kurz be-
sprochen. Schlieflich behandelt der Verfasser noch Probleme der Tragsicher-
heit von vorgespannten Konstruktionen.

Summary

The paper presents a short review of the problems of prestressing and of
possible means for their solution. The prestressing of single members and
of structural systems, as well as of wire rope structures, are briefly discussed.
Finally, the author deals with questions of safety and the limit design of
prestressed structures.

Résumé

L’auteur décrit briévement divers modes d’utilisation de la précontrainte.
Il discute la mise en précontrainte d’éléments d’ouvrages, d’ouvrages entiers
et de systémes formés de cables. Pour terminer, il examine certains aspects
de la sécurité et de la résistance & la ruine des constructions précontraintes.
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Prestressed Steel Girders
Poutres métalliques précontraintes

Vorgespannte Stahltriger

F. H. NEEDHAM

London

It is gratifying to learn that interest in prestressing of steel structures has
been aroused in countries as diverse as U.S.A., U.S.S.R., Japan and France.
In Great Britain work on the subject, by Professor MaGNEL of Belgium,
was published first in 1950. Subsequently, publications by R. A. SEFTON
JENKINS in 1954 and FELix J. SAMUELY in 1955, described the use of pre-
stressed steel in lattice roof structures. These structures are at present in use.

Fig. 1. 1st Full Scale Test. View of
Girders at Failure.

Photograph by courtesy of Appleby-
Frodingham Steel Co. (Branch of the
United Steel Companies Ltd.)

However, until recently, little interest in this form of construction has
been apparent. Apart from remedial work on existing structures, notably
the strengthening of railway bridges by British Railways, the prestressing
of steel by the pre-tensioning of high tensile steel tendons has not been used
as a viable alternative to more conventional structural forms.

Two years ago, my sponsoring organisation, The British Iron and Steel
Research Association, which is the central co-operative research body of the
British Iron and Steelmaking Industry, decided to investigate again the
economical potential of prestressed steelwork. The aim was to make steel
construction more economic, and with other current investigations on high
strength steels and corrosion techniques, to combat the competition from
other structural materials such as prestressed concrete, which has made such
great progress in Britain in recent years.
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It was first confirmed analytically that savings in weight of steel girders
were possible, and since the cost of the mild steel saved would exceed the cost
of the prestressing system, savings of cost should result.

We were planning a series of model tests when it was learnt that a leading
firm of consulting engineers, Messrs. FREDK. S. Sxow and Partners, were
considering recommending prestressed steel construction for the girders of
a major highway flyover. The reasons which prompted this proposal were
firstly that the structure had to be erected over a heavily trafficked road,
which could not be obstructed for long periods, secondly that the dead load
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Fig. 2. 2nd Full Scale Test. View of
test rig and test girder.

Photograph by courtesy of M.E.X.E.
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of the steel structure would be only a quarter of that for a prestressed con-
crete structure, thus saving on foundation work, and thirdly the estimated
cost of this form of construction was no greater than the equivalent prestressed
concrete flyover. However, they were inhibited from recommending this
design by the lack of any precedant in Great Britain, and desired to have
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proving tests carried out. After joint consultation with the client, B.I.S.R.A.
undertook to finance and organise a full scale test of the girders in question.
These were mild steel welded lattice girders of 90 feet span, 5'—3" deep
(27 m X 1.5 m) each prestressed at bottom chord level by 4 no. 11/;" (2.86 cm)
dia. Macalloy bars. :

The test was conducted in accordance with the loading requirements,
for structures of unusual design, specified in Appendix A of British Standard
449, the Use of Structural Steel in Buildings. The girders were required to
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pass two loading tests in which static loads were applied for a period of 24
hours. The first, a Stiffness Test, required that the structure should not deflect
excessively under the application of dead load +1.5 times live load and that
the recovery on release of the sustained load should exceed 809, of the ma-
ximum deflection. The second, a Strength Test, required the structure to
withstand twice dead load +twice live load with no part completely failing
and with a recovery on release of not less than 209, of the maximum deflec-
tion. In simpler terms, an ultimate load factor of at least 2.0 was required.
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The B. S. 449 test was adopted in default of any corresponding test being
specified in the British Standard 153, Steel Girder Bridges. The girders had
been designed in accordance with the provisions, where appropriate, of this
latter standard which implies, by virtue of the magnitude of the working
stresses laid down, a load factor of about 1.7. In the first instance the stiffness
test of the Appendix A test was successfully passed but in the strength test
failure took place at a load factor of 1.92, the bottom mild steel chord failing
in tension. A second full scale test was authorised and was carried out at
the Military Engineering Experimental Establishment. The girder tested was
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of a modified design, in the light of previous experience. In this case only
one girder was tested, instead of a braced pair as previously, and lateral
restraints, incorporating rollers to permit vertical deflection, were provided
at 5 points along the 90 ft. span. In this second test, again the stiffness test
was successfully passed but in the ultimate condition the spacing of the
lateral restraints proved too large and failure took place by lateral buckling
of the top chord at a load factor of 1.97. In practice, full lateral restraint to
the top chord would be provided by the concrete deck slab, which the girders
will support. After due consideration the governing authority accepted the
results of these two tests as demonstrating the structural soundness of the
design.
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Whilst therefore having achieved the desired end, it was decided that
this particular design had more information to yield and hence we constructed
a quarter scale model which could be laboratory tested, under conditions of
greater control than were possible in the open. The strain gauge system used
on the second full scale test proved unreliable due to foul weather throughout
the tests. The laboratory test however enabled a full range of strain gauge
readings to be taken. In the event the model proved wholly satisfactory and
ultimate failure did not take place until a load factor of 2.7 had been reached.
This high figure is partly due, of course, to the higher yield stress usually
shown by very thin sections, coupled with a degree of work hardening during
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testing, but the margin is sufficiently wide to assert that the girder complied
fully with the design requirements.

We have subsequently fabricated and tested a novel design of prestressed
welded plate girder. This is a B.I.S.R.A. design and incorporates a hollow
bottom flange built up of a rolled steel angle and plate, which contains three
prestressing wires. The wires are thus protected from accidental damage and
corrosion. The top flange is a normal plate of cross sectional area some 2.3
times that of the compound bottom flange. Subsequently we propose to test
a further girder, acting compositely with a concrete deck. The particular
advantage of studying plate girders, vis a vis lattice girders, lies in the fact
that when treating the girder as a whole, prestressing of the lower flange, in
addition to creating initial compressive stress in that flange, also induces a
tensile stress in the upper flange, albeit much smaller. This is not apparent
in a lattice girder design if, as is usual, the average stresses across the indi-
vidual chords are calculated, for design purposes.

Appended are photographs and figures depicting our early full scale tests
and the model lattice and plate girders, together with comparisons of pro-
perties and behaviour.

Property Model lattice girder Model plate girder

Span o 29’ 37
Depth 1’ 33" 1’ 33"
Weight 398 1bs. 393 lbs.
Area of prestressing steel 0.239 sq. ins. 0.234 sq. ins.
Initial prestressing force 7.52 tons 17.6 tons
Moment of inertia 208 inst 184 ins.4
Design bending moment 234 tons-ins. 353 tons-ins.
Corresponding % pt. loads 3.5 tons 5.1 tons
Ultimate moment of 630 tons-ins. 720 tons-ins.

resistance (load factor 2.7) (load factor 2.04)
Corresponding % pt. loads 9.45 tons 10.7 tons

Fig. 9. Comparisons of model girder properties.

In the course of the work described, much of the philosophy of steelwork
design and prestressing has had to be re-examined. Fundamentally, what is
being attempted is the replacement of a certain quantity of low strength/cost
steel by a significantly smaller quantity of high strength/cost steel, thus affect-
ing overall economy. It is clear that as and when really high strength steels,
of weldable quality, manufactured in plate form, become available at a reason-
able cost, prestressing may not have a great part to play. However, in the
meantime, the technique is worth pursuing.

Regarding design, it has been argued that prestressing does not increase
the ultimate moment of resistance of a girder. This is true when one compares
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girders embodying a certain proportion of high strength steel, in one case
prestressed and in the other not so. If tested to destruction, the mild steel
in the latter girder would reach yield stress at an early stage and the girder
would deform, thereby increasing the stress in the high tensile element. Not
until both elements depart from elasticity will ultimate failure take place.
In the former case, by prestressing, the onset of yielding in the mild steel
is postponed, and deformation up to full plasticity is reduced. In short, pre-
stressing is necessary to limit stresses under working load and to enable the
high strength steel to carry its due proportion of load under working condi-
tions.

It is worth noting that loss of prestress in steel structures is much less
than in prestressed concrete, the losses being wholly confined to creep in the
high tensile steel, and perhaps slip in the anchorages.

It has also been argued that prestressing, by increasing the range of stress
through which the mild steel tension flange will pass under the application
of load, achieves increase in strength at the expense of the factor of safety.
As has been pointed out in the paper of SHU-T1EN LI for a comparable factor
of safety to be achieved, mild steel tensile stresses under working loads have
to be limited to less than the permissible tensile stress laid down by codes
of practice for the design of normal girders. This calls in question whether
the principle of limiting working stresses is approriate for prestressed girders,
and whether one ought not to design against ultimate conditions. It can be
postulated that in elastic design maximum stresses are limited to some arbitrary
figure and that the load at which failure takes place is of less importance. In
ultimate load methods, a load factor is applied to the collapse load and stresses
under working conditions are regarded as of academic interest only. The
choice of design philosophy in prestressed steelwork is complicated by the
fact that the prestressing force cannot be regarded as constant in the way
that it is in prestressed concrete. For instance, in the case of our model lattice
girder an increase in prestressing force of some 259, was recorded at ultimate
load.

It would appear logical that in an elastic design both the top and bottom
mild steel flanges, as well as the prestressing element, should reach working
stresses at the same applied bending moment, and the relative increase in
effective prestress should be allowed for, being calculated on the basis of
anticipated deflections. Similarly, in ultimate load methods it would seem
logical for both mild steel flanges and the prestressing tendons to reach ultimate
load at the same applied bending moment. Two complications however arise;
firstly the initial prestressing force required for the ultimate load case is
higher than that required in elastic design. Secondly, in the ultimate load
case, the stresses present in the prestressing tendons under working load would
be higher than normally allowed in prestressed concrete. Is this acceptable?
I do not know the answer, I merely put the question.
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It follows therefore that upon the design philosophy adopted depends the
choice of the ratio of the compression and tension flange areas and the initial
prestressing force. In making comparisons with conventional girders, it is
essential to compare similar girders designed on the same basis, and thus to
compare like with like. If this is not done, for instance comparing a plastically
designed conventional girder with an elastically designed prestressed girder,
misleading conclusions will be drawn.

Referring again to the matter of the increase in effective prestressing force,
depending upon the proportions of the particular girder considered, it should
be noted that this increase tends further to strengthen a girder during the
application of load. Hence one can anticipate higher ultimate load figures
than an analysis assuming a constant prestressing force would indicate. How-
ever, this brings in its train a further difficulty. In structures carrying dynamic
loading, particularly where dead load is low, the prestressing elements will
be subjected to stress cycles, which will be larger than those experienced in
tendons in prestressed concrete, but not as large as those experienced by the
mild steel, since the tendons are not bonded to it. Consequently, fatigue in
the tendons must be considered, and it does appear that a cable or rod an-
chorage which is not fatigue sensitive has yet to be developed.

These, therefore, are some of the difficulties that we face. None of these
problems is insoluble but it will take time before satisfactory solutions can
be found to all of them.

Summary

A series of two full scale tests on 90 ft span lattice girders is described
and also two tests on } scale lattice and plate girders. The girders were all
prestressed at bottom chord level. The philosophy of prestressing steel is
examined and differences between elastic and ultimate load methods on
design properties highlighted. Future work and remaining problems are out-
lined.

Résumé

L’auteur décrit deux essais échelle grandeur effectués sur des poutres &
treillis de 27 m (90 ft) de portée ainsi que deux essais sur des poutres a treillis
et & Ame pleine & I’échelle 1: 4. Toutes les poutres étaient précontraintes au
niveau de la membrure inférieure. On examine toutes les implications que
comporte le principe de la précontrainte de ’acier et I'on fait ressortir les
différences des méthodes élastiques et du calcul en plasticité en ce qui con-
cerne les caractéristiques de I’étude. On esquisse enfin les travaux futurs et les
problémes qui subsistent.
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Zusammenfassung

Es werden zwei GroBversuche mit Fachwerkbalken von 27 m (90 ft) Spann-
weite in natiirlicher GroBle beschrieben sowie zwei Versuche mit Fachwerk-
und Vollwandtragern im Mafllstab 1: 4. Alle Trager wurden am Untergurt mit
diinnen Stahldréhten vorgespannt. Die Probleme im Zusammenhang mit der
Vorspannung von Stahlkonstruktionen werden dabei untersucht und die
Unterschiede zwischen der klassischen und der Traglastmethode in bezug auf
Entwurf und Berechnung erwidhnt. Zukiinftige Arbeiten und noch nicht ab-
geklirte Probleme werden angedeutet.
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Prestressing Steel Girder Bridges
La précontrainte des ponts a poutres métalliques

Vorspannung von Stahlfachwerkbriicken

P. K. MUKHERJEE
India

The technique of prestressing steel girder bridges and structures is of recent
origin and has attracted the attention of many structural engineers. There are
two purposes for which this technique is utilised in steel girder bridges, viz.,
1. for strengthening existing bridges to enable them to carry loads that are
havier than the design loads, and 2. for the design of new bridges by pre-
stressing the members and thereby effecting economy. Both these aspects have
been covered in the papers presented to the Association. The strengthening
of existing railway bridges is, in my opinion deserving of serious consideration
in many countries on account of the increase in present-day loads and speeds
as compared with the design loads. Unfortunately, not much experimental
evidence of the results of prestressing, especially on the durability of pre-
stressing in the case of riveted structures, is yet available. For instance, it
would be interesting to know whether:

1. The actual stresses developed in the structure agree with the calculated
stresses.

2. Any records have been kept which would make it possible to determine the
effect of vibrations and the loss of prestress due to slip at rivets, creep etc.,
in course of time.

3. Any records have been kept of the increase in camber due to prestressing
and the loss of camber in course of time, especially in railway bridges
which are subjected to heavy vibrations.

Just as a loaded bridge girder develops secondary stresses due to restraining
action at the joints, an important consequence of prestressing would be that
the initial prestressing would develop secondary stresses in the chord and web
members, having an opposite sign to that which would occur under normal
loads. Therefore, an important advantage of prestressing would be the elimina-
tion, or reduction, of secondary stresses. According to the British and American
codes of practice the secondary stresses need not be considered if the ratio of
depth to length of members is kept within certain limits. In the B.S. Specifica-
tion it is 1/12 for chord members and 1/24 for web members, and in the AREA
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Specification it is 1/10. In the case of heavily loaded girders, for instance, the
girders in bridges carrying double or multiple tracks, the members are suffi-
ciently rigid and the limiting ratio of depth/length cannot always be main-
tained, with the result that the secondary stresses are bound to the appreciable.
For instance, in the open-web girders of the deck type supported at the top
chord level, as used in the double track, 150 ft. spans, for the new Yamuna
Bridge at Delhi (India), the length/depth ratio is as much as about 7,5. If in
such cases the limits mentioned above had to be maintained, the depth would
have to be reduced. The value of I/r for compression members would increase
even more, thereby reducing the permissible axial stress. Unter such conditions,
according to the British Code, the girders have to be designed taking into
consideration the secondary stresses. Here, prestressing will have a distinct
advantage in reducing the secondary stresses and reducing the areas of mem-
bers, required for direct stresses under service loads, so that the effect of
secondary stresses can be ignored and higher axial stress permitted in com-
pression. It would be interesting to know whether this effect of structural
prestressing on the secondary stresses has been studied.

While dealing with secondary stresses, it may interest the members to
know that on the Indian Railways, a method to eliminate secondary stresses
by pre-deforming the girders was developed and is now a standard practice.
Briefly, the method is as follows:

1. The change in length of each member under full service load is calculated,
and to ensure that the length of the floor system of a span shall be con-
structed to its nominal dimensions, i.e., to avoid changes in lengths of
floor and the bracing system between the chords which carry the floor
system, a further change in length is applied in the length of all members
equal to

change in length of loaded chord
length of loaded chord

X length of member

In through spans, this change will be an increase while in the case of deck
spans a decrease in the lengths of all members.

2. The actual manufactured lengths of members are the nominal lengths
altered as above.

3. The positions and directions of gauge lines of all connection holes in the
main gussets and also those in chord joints and the machining of ends are
according to the nominal dimensions.

4. The bottom chord is first laid on camber jacks and the required camber is
given.

5. The web members are then fitted to the bottom chord and the top chord
is also placed in position. The holes at the top end of web members and the
top chord joints will obviously not correspond.
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6. The members are strained into position and riveted up with the permanent
gussets.

This method of pre-deforming the girders was developed during the design
of the Wellingdon Bridge near Calcutta (span 350 ft.) in 1930. The method
although apparently elaborate, is not difficult to apply in practice and does
not entail any appreciable cost. Subsequently, tests were conducted by Dr.
Nicors, on the girders of the Nerbudda Bridge (span 282 ft.) to determine the
efficiency of the method. A full report of the tests appears in the Proceedings
of the Institution of Civil Engineers, London (1937), in Paper No. 507 “Pre-
stressing Bridge Girders”. Tests were also conducted on the girders of a small
span (150 ft.) Wunna Bridge for the same purpose. In the new girders for the
combined rail-road bridges across the Ganga and the Brahmaputra, spans
400 ft., designed by Messrs. FREEMAN, Fox and Partners of the U.K., the
effect of pre-deformation was taken into consideration. These girders were
erected by the cantilever method and as the method of pre-deforming, given
above, could not be followed, it was a matter of doubt as to whether the
required pre-deformation could be achieved. Elaborate tests were recently
conducted on the Brahmaputra Bridge also to determine the secondary stresses
during erection. It was found that pre-deformation could be achieved only
to the extent of about 309, in the case of the girders of the Brahmaputra
bridge erected by the cantilever method and of 409, in the other two girders
erected on camber jacks. The full theoretical pre-deformation obviously could
not be achieved which could be attributed to tolerances in manufacture and
fabrication. In the girders of the Brahmaputra bridge the members were of
high-tensile steel and consequently were sufficiently slender, so that secondary
stresses were not of much consequence. The Nerbudda and Wunna bridge
girders were of mild steel and deformation stresses in some members were as
high as 509, of the primary stresses, and at one or two points they were even
higher.

Hence, the elimination of secondary stresses may be necessary and desirable
under certain circumstances and this can be done either by pre-deforming the
girder by the method given in the Indian Railway Code of Practice for Steel
Bridges or by prestressing the girders by the methods recently developed.

Summary

The report points out an important advantage of the prestressing of open
web girders in eliminating secondary stress and thereby, in some cases, per-
mitting higher axial stresses in compression. An alternative method of reducing
secondary stresses by pre-deforming the girders, as adopted in Indian Railways,
is mentioned, and the respective tests are described.
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Résumé

Cette communication met en évidence le considérable intérét qui s’attache
a la précontrainte des poutres & treillis du fait de I’élimination des contraintes
secondaires et, par voie de conséquence, de ’accroissement parfois possible
des contraintes axiales de compression. On se réfere également & un autre
moyen permettant de réduire les contraintes secondaires et qui consiste &
réaliser une déformation préalable des poutres, solution que les Chemins de
fer de I'Inde ont adoptée. Les essais correspondants sont décrits.

Zusammenfassung

Der Bericht behandelt einen wichtigen Vorteil der Vorspannung von Stahl-
fachwerktragern: Die Moglichkeit der Ausschaltung von Nebenspannungen,
womit in einigen Fiéllen eine bessere Materialausniitzung erreicht werden kann.
Eine Methode zur Verringerung der Nebenspannungen durch Vorkrimmung
der Tréager, wie sie bei den Indischen Staatsbahnen im Gebrauch ist, wird
zusammen mit zugehorigen Versuchen beschrieben.
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Elektronische Berechnung von Briicken mit orthotroper Fahrbahnplatte
Design of Bridges with Orthotropic Decks by Means of Computers

Le caleul par ordinatewr des ponts a platelage orthotrope

PETER KLEMENT
Dr. techn., Wien

Aus den Beitragen iiber Programmierung im Vorbericht ist zu erkennen,
daBl die meisten Rechenzentren ihr Hauptaugenmerk auf die Erfassung allge-
meiner statischer Systeme (z. B. Stockwerkrahmen, hochgradig statisch unbe-
stimmte Systeme, Fachwerke) richten. Fiir die Erstellung von Programmen
im Rahmen eines Rechenzentrums eines Stahlbauunternehmens erscheinen
mir jedoch zusétzlich andere Programme wichtig. Bei der Bearbeitung von
Entwiirfen soll es moglich sein, in kiirzester Zeit verschiedene Varianten voll-
stindig durchzurechnen. Es sind daher spezielle Programme fiir verschiedene
gebriauchliche Tragwerkstypen zu erstellen, die auf Grund der Systemabmes-
sungen und der Belastungen sowie der geschéitzten Querschnittsabmessungen
die gesamte Durchrechnung des Tragsystems von den Schnittkriaften bis zu
den Spannungen durchfiithren. Die Berechnung der Schnittkrifte in den ein-
zelnen statischen Systemen sind Teile einer solchen Kette von Programmen.
Wesentliche Bestandteile sind jedoch auch Programme zur Berechnung der
Querschnittswerte, der Spannungen und der ungiinstigsten Uberlagerung der
Einzelwirkungen. Im Rechenzentrum der Waagner-Biro AG sind solche
Programmreihen z. B. fiir Seilbahnstiitzen, Freileitungsmaste, Verbundtriager
und fiir Briicken mit orthotroper Platte entwickelt worden. Solche Programm-
ketten haben den Vorteil, dal} es weit einfacher ist die Ausgangsdaten zu kon-
trollieren als die Daten, die als Angabe fiir die statisch unbestimmte Rechnung
dienen, da diese ja meist selbst schon das Ergebnis einer Vorberechnung sind.
Durch die vollsténdige Ausschaltung manueller Zwischenrechnungen wird
eine wesentlich vergrélerte Rechensicherheit erzielt, wobei natiirlich sorg-
filtig getestete Programme vorausgesetzt werden.

Aufbau der Programmkette

In Fig. 1 ist eine vereinfachte Darstellung des Ablaufschemas der Pro-
grammkette gegeben.

Der erste Programmteil dient der Berechnung der orthotropen Platte. Als
Verfahren wurde die von PELIKAN und EssLINGER verdffentlichte Methode
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Berechnung der orthotropen Platte
fiir 3 verschiedene Léngsrippen J

|

Haupttriagerquerschnittswerte
Interpolation der lokalen Spannungen

Momente zufolge g
Stutzensenkung, Wind

Maximalmomente, Maximalquerkrifte
Verkehrslast

l

Biegespannungen
Schubspannungen

Biegelinien

Fig. 1. Ablaufschema fiir das Gesamtprogramm.

[ d - 4
AAEAL siBRERARA R TTTT TTTY TYTTIVTIITTIPTTYYY ?
cdeip— J-, J-

a) b) c)

IRAJLAARARARRE LSRR A RARRAREARE AR A LAAEEARE LA AR LEAARELl SRR LAREEALE L

d) : e)

Fig. 2. Beispiele fur Querschnitte von Briicken mit orthotroper Fahrbahnplatte.

gewdhlt, wobei die Biegelinie und die Schnittkrifte durch Eigenfunktionen
ausgedriickt werden. Es wurde je ein Programm fiir Quertriger als einfache
Balken mit Kragarmen (Fig. 2a,b,c) und fiir Quertriger als Durchlauftrager
mit 3 Feldern (Fig. 2d) entwickelt.

Das Dreifeldbalkenprogramm kann mit ausreichender Genauigkeit auch
fir Falle nach Fig. 2e verwendet werden.

Da die ungiinstigsten Laststellungen sowohl fiir die Langsrippenmomente
als auch fiir die Quertragermomente bekannt sind, erschien es nicht zweck-
méBig, EinfluBflichen aufzustellen.



ELEKTR. BERECHNUNG VON BRUCKEN MIT ORTHOTROPER FAHRBAHNPLATTE 297

Die Programme wurden so aufgebaut, dafl als Ergebnis die maximalen und
minimalen Langsrippenmomente und die maximalen und minimalen Quer-
trigermomente erhalten werden.

Da die Dimensionierung der Léngsrippen von den Haupttriagerspannungen
stark beeinflullt werden und daher oft auf Grund der Haupttrigerspannungen
umdisponiert werden muf}, wurde folgender Weg beschritten:

Der Berechnung werden die festgelegten Quertrdgertragheitsmomente
zugrunde gelegt, wiahrend fiir die Langsrippen mit 3 verschiedenen Trégheits-
momenten gerechnet wird. Es konnte durch Vergleichsrechnungen festgestellt
werden, dall es geniigt, zwischen den Ergebnissen fiir die 3 angenommenen
Langsrippentrigheitsmomente parabolisch zu interpolieren, um ausreichend
genaue Ergebnisse fiir andere Trigheitsmomente zu erhalten. Im Programm
wird der gleiche Weg gegangen, wir er bei der Handrechnung iiblich ist. Es
wurde auch keine gréBere Genauigkeit angestrebt und deshalb auch nur die
zu den beiden niedrigsten Eigenwerten gehorigen Eigenfunktionen berick-
sichtigt. Dies vor allem deshalb, damit Behorden und Priifingenieuren die
Moglichkeit der Nachrechnung offenbleibt, ohne daB sie vom elektronischen
Rechnen Gebrauch machen miissen. Aus dem gleichen Grund werden auch
bei der ganzen Programmkette Zwischenergebnisse in dem Mafle ausgedruckt,
das es erlaubt, stichprobenweise die Ergebnisse von Hand zu iiberpriifen.

Ebenso wird, soweit es die Speicherkapazitat der Maschine (IBM 1620, 20 K)
erlaubt, groBer Wert auf saubere, mit Uberschriften und erklirendem Text
versehene Ausschrift gelegt.

Der zweite Programmteil dient der Ermittlung der Querschnittswerte fir
die Berechnung der Haupttrager, die in der Regel als Durchlauftrager aus-
gebildet sind. Es kann nicht erwartet werden, dall der Entwerfer eine optimale
Dimensionierung auf Grund von Schitzungen durchfiihren, wohl aber, dafl er
mit Hilfe von Faustformeln die Grenzen abschitzen kann, zwischen welchen
die zu erwartenden Widerstandsmomente liegen werden. Es wird eine belie-
bige Anzahl solcher Querschnitte berechnet, aus denen dann zuerst jene aus-
gewidhlt werden, mit denen die statisch unbestimmte Rechnung des Durch-
lauftragers durchgefiihrt werden soll. Jeder Querschnitt wird dabei durch
eine Nummer gekennzeichnet, die sich in der gleichen Rechnung nicht wieder-
holen darf. Die Zuordnung der Trigheitsmomente zu den Punkten des Durch-
lauftragers erfolgt dann entsprechend der angegebenen Querschnittsnummern
durch das Programm. Es geniigt dabei den allgemeinen Trigheitsmomenten-
verlauf richtig wiederzugeben, da sich kleine Fehler nur geringfiigig auf die
Endergebnisse auswirken. Das Querschnittswerteprogramm gibt nicht nur die
Trigheitsmomente und Widerstandsmomente, sondern auch durch Inter-
polation zwischen den Ergebnissen des 1. Programmteiles die einzusetzenden
lokalen Spannungen fiir die Langsrippen.

Der nichste Programmteil berechnet die statisch unbestimmten Stiitz-
momente des Durchlauftriagers fir stindige Last, Stiitzensenkung und Wind.
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Der folgende Programmteil errechnet fiir den Haupttrager die maximalen
und minimalen Verkehrslastmomente und Querkriafte. Es zeigt sich hier, dal}
es nicht zweckmifig ist, die Berechnung mit Hilfe von Einflulinien durch-
zufithren. Der in Osterreich iibliche Lastenzug, vierrddrige Lastkraftwagen
an ungiinstigster Stelle, umgeben von Gleichlast, wurde fiir die Berechnung
zu einer Einzellast und entsprechender Gleichlast vereinfacht. Die Genauigkeit
dieser Ndherung reicht schon ab Stiitzweiten von 15 m vollkommen aus. Wie
in dem in Fig. 3 gezeigten FluBdiagramm gezeigt ist, werden nun hintereinan-
der fiir eine Einzellast «1», die von Zehntelpunkt zu Zehntelpunkt iiber den
ganzen Triger wandert, die Momentenlinien errechnet. Die Maximalmomenten-
linie zufolge einer wandernden Einzellast ergibt sich dann aus der Bedingung,
daB fir jeden Punkt des Trigers nur die maximalen und die minimalen Werte

Ubernahme der
Stiitzweiten
und J
Moment M
im Punkt n
Aufstellen Feld m berechnen

linke

Gleichuxllgsseite I TR

min Mms = M |
M < max M
M >min M l

Dreiecks- l
zerlegung der /k
¢ — = 1> 0 { — —
linken Seite haxM=muM+M7| i i lminM=m~mM+JEI

[ 1 heElk

Feld k = 1
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Zehntelpunkt
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Fig. 3. Ablaufschema fiir die Berechnung der Maximalmomentenlinie.
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gespeichert werden, die beim Wandern der Einzellast auftreten. Die Maximal-
momentenlinie aus Gleichlast wird im gleichen Durchlauf dadurch erhalten,
daf} alle positiven Momente in einem Punkt zum Wert M, . und alle negativen
zum Wert M., summiert werden. Das Ergebnis entspricht in bezug auf die
Genauigkeit der Auswertung der Einflullinien nach der Trapezformel. In
gleicher Weise wird parallel hierzu die Maximal-Querkraftlinie berechnet. (Im
FluBdiagramm der Ubersichtlichkeit halber weggelassen.)

Der niachste Programmteil behandelt die Biegespannungen. Vom Entwerfer
werden als Angabe fiir jeden Punkt die Feldnummer, der Abstand des Punktes
vom linken Feldrand und die Querschnittsnummer des Querschnittes mit dem
die Spannung gerechnet werden soll, gegeben. Dabei ist keine Koppelung
zwischen dem Querschnitt, der der Durchlauftrigerrechnung zugrunde liegt,
und dem fiir die Spannungsrechnung gewdhlten Querschnitt vorgesehen.
Dadurch ist es beim Entwurf moglich, durch Spannungsrechnung mit meh-
reren Querschnittstypen die Grundlage fiir eine graphische Interpolation zu
schaffen. Das Spannungsprogramm gibt als Ergebnis die vertikalen Maximal-
momente und die Windmomente an der gewiinschten Trigerstelle sowie die
ungiinstigsten Summenspannungen, die bei Beriicksichtigung von Vertikallast,
Wind und lokaler Belastung entstehen.

In dhnlicher Weise erlaubt das Programm die Berechnung der Schubspan-
nungen. SchlieBlich wird diese Programmreihe noch durch die Berechnung
der Biegelinien und der Biegemomenteneinflulllinien ergénzt.

Bezeichnungen

<

Tragheitsmoment.

Standige Last.

Nummer des belasteten Feldes.

Felderzahl des Durchlauftrigers.

Nummer des Feldes, wo das Moment errechnet wird.

Nummer des Punktes, wo das Moment errechnet wird.

Moment.

maz s minM Maximales, bzw. minimales Moment zufolge der wandernden
Einzellast.

~ R

max

S

M, ..M Maximales, bzw. minimales Moment zufolge der wandernden

Gleichlast.

max rmin

Zusammenfassung

Es ist zweckmiBig, nicht nur Programme fiir die Berechnung der Schnitt-
krafte von statischen Systemen, sondern fiir die Durchrechnung von ganzen
Bauwerken zu entwickeln. Ein solches Programm fiir die Berechnung von
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Briicken mit orthotroper Fahrbahnplatte berechnet nach der Ermittlung der
lokalen Léngstrigerspannungen die Haupttragermomente aus sténdiger und
Verkehrsbelastung und bildet die ungiinstigsten Spannungssummen fiir jeden
Querschnitt.

Summary

It appears useful to establish programmes covering not only the calculation
of the stresses in the static systems, but also the complete design of entire
structures. For the design of bridges with orthotropic decks such a programme,
after the determination of the local stresses in the longitudinal flanges, cal-
culates the moments of the main girders due to the permanent loads and to
the live loads and then finds, for each section, the sum of the least favourable
stresses.

Résumé

11 apparait utile d’établir des programmes couvrant non seulement le calcul
des efforts dans les systémes statiques mais aussi le calcul complet d’ouvrages
entiers. Pour le calcul des ponts a platelage orthotrope, un tel programme,
apres détermination des contraintes locales dans les nervures longitudinales,
calcule les moments des poutres-maitresses dus aux charges permanentes et
aux surcharges puis somme, pour chaque section, les contraintes les plus
défavorables.
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Die Stahlflachstrafle

Eine Sonderkonstruktion an deutschen Autobahnstellen

A temporary steel roadway
A novel design developed for repair sites on German motorways

Une chaussée métallique provisoire
Une construction nouvelle utilisée pour les chantiers de réparation des auto-
routes allemandes

W. KLINGENBERG F. REINITZHUBER
Ministerialdirigent a. D. Dr., Bonn Prof. Dr. techn., Rheinhausen

1. Allgemeines

In der Bundesrepublik Deutschland gibt es, wie die Fig. 1 zeigt, gegen-
wirtig etwas mehr als 3000 km mindestens vierspurig ausgebaute, kreuzungs-
freie Autobahnen. Der Verkehr auf diesen Schnellstralen hat in den letzten
Jahren ganz erheblich sowohl an Zahl als auch an Gewicht der Fahrzeuge zu-
genommen. Den damit verbundenen erhShten Belastungen waren die vor
nunmehr nahezu 30 Jahren errichteten Fahrbahndecken nicht mehr gewach-
sen, und sie werden in immer stirkerem MafBle schadhaft. Neben der Erwei-
terung des Autobahnnetzes durch Neubauten hat auch die Erneuerung der
alten Strecken einen erheblichen Umfang angenommen. So werden gegenwiirtig
etwa 100 km Strecke pro Jahr repariert, wobei der heutige Schwerverkehr
sowie die groBe Zahl der Uberrollungen eine Reparatur von Grund auf not-
wendig machen. Es erfolgt in vielen Fiéllen ein sogenannter Tiefeinbau, bei
dem Frost- und Tragschichten bis zu 1 m Tiefe eingebaut werden. Diese Bau-
weise ist nach Ansicht von Fachleuten aber nur dann technisch einwandfrei
und rationell durchzufiihren, wenn eine ganze Fahrbahn, also zwei Spuren
auf einmal und zusammenhéngend, erneuert wird. Fiir den Verkehr auf den
Autobahnen hat das zur Folge, dafl wihrend der Bauarbeiten zwei Fahrspuren
ausfallen und nach Moglichkeiten gesucht werden muBl, um den Verkehr
trotzdem sicher abwickeln zu konnen.

Bis zum Jahre 1963 geschah dies fast iiberall dadurch, daf3 auf den beiden
neben der Baustelle liegenden zwei Fahrspuren der Verkehr fiir beide Rich-
tungen je einspurig im Gegenverkehr abgewickelt wurde. Diese Einengung
der Fahrwege an den Baustellen fiihrte in Zeiten starken Verkehrs oder auch
schon bei schwachem Verkehr, wenn die Strecke in einer Steigung lag und
das langsamste Schwerlastfahrzeug das Tempo aller bestimmte, zu ganz er-
heblichen, auf Fig. 2 zu erkennenden Fahrzeugstauungen vor den Baustellen.
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Neben Auffahrunfillen, Betriebsstérungen an den Fahrzeugen und Beldsti-
gungen der Fahrzeuginsassen durch Auspuffgase kam es dabei auch zu erheb-
lichen Wartezeiten, die eine Fahrzeitplanung vollig unmdglich machten und
den Wert der Autobahn als SchnellstraBe ganz erheblich einschrankten.

Danemark

Ostsee

Nordsee

Schweiz

Fig. 1. Vierspurig ausgebautes Auto- Fig. 2. Fahrzeugstauung vor einer deutschen
bahnnetz in der Bundesrepublik Autobahnreparaturbaustelle, wenn der vier-
Deutschland. spurige Fahrverkehr auf zwei Spuren einge-
——— | vorhandenes Autobahnnetz. engt wird.
—————— Geplant oder im Bau.
Stand : 1964.

Im Sommer 1963 sind zu Beginn der Urlaubs- und Reisezeit im industriellen
Ballungsgebiet an Rhein und Ruhr Fahrzeugschlangen bis zu 30 km Lénge
festgestellt worden, und die Wartezeiten der einzelnen Fahrzeuge haben viele
Stunden betragen. Selbst wenn man derartig krasse Verkehrsbehinderungen
als Ausnahmefille betrachtet, so sind doch Fahrzeugschlangen von fiinf bis
zehn Kilometer Linge keine Seltenheit gewesen. Untersuchungen haben ge-
zeigt, dal} bei derartigen Fahrzeugstauungen innerhalb eines einzigen Tages
Gesamtwartezeiten aller beteiligten Kraftfahrzeuge von 10 000 und mehr
Stunden entstehen konnen. Ordnet man diesen Wartezeiten einen Geldwert,
zum Beispiel DM 10.— pro Stunde und Fahrzeug zu, so betragen die Zeit-
kosten DM 100 000.— und mehr innerhalb weniger Stunden. Die Groflen-
ordnung derartiger Kosten 1a8t schon erkennen, dafl sie unter Umstdnden
erheblich tiber den Baukosten liegen konnen. Bei Verkehrsbauten sollten
deshalb auch stets die neben den Baukosten noch zusétzlich entstehenden
Zeit- und Betriebskosten in eine vergleichende Kostenbetrachtung mit einbe-
zogen werden, wenn es gilt, den giinstigsten Entwurf und die zweckmaBigste
Baumethode auszuwéhlen.

Von der deutschen Stahlbauindustrie sind im Jahre 1963 Vorschlige aus-
gearbeitet worden, die die lastigen Verkehrsbehinderungen auf den Auto-
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bahnen vermeiden sollten. Dabei war zunédchst daran gedacht, den Verkehrs-
raum iiber der Bahn in Anspruch zu nehmen und briickenartige Hochstraen
in der zweiten Ebene zu errichten. Es zeigte sich dabei aber sehr bald, daB
erhebliche Schwierigkeiten fiir die Konstruktion und die Montage entstehen,
wenn Straflen-, Eisenbahnbriicken oder Stromleitungen die Autobahnen iiber-
spannen und Stiitzenhohen bis zu 10 und mehr Metern erforderlich werden.
Ein weiterer erheblicher Nachteil der Hochstraenkonstruktion fiir den zeit-
weiligen Einsatz an den Autobahnbaustellen héitte darin bestanden, dafl etwa
200 m lange Auf- beziehungsweise Abfahrrampen notwendig geworden wéren,
um auf die hochgelegene Fahrbahn zu kommen. Das Fachingenieur-Team
der Firma Fried. Krupp, Maschinen- und Stahlbau, Rheinhausen, hatte des-
halb seine Uberlegungen sehr bald darauf konzentriert, die seitlich neben der
eigentlichen befestigten Fahrbahn gelegenen Bereiche auszunutzen und die
erforderlichen vier Spuren nebeneinander, etwa zur ebenen Erde, anzuordnen.
Ein Ergebnis dieser Uberlegungen ist die Stahlflachstrale — System Klingen-
berg/Krupp —, die in ihrer jetzigen konstruktiven Gestalt in Zusammenarbeit
zwischen den zustdndigen Fachabteilungen des Deutschen Bundesverkehrsmi-
nisteriums und der Firma Fried. Krupp, Maschinen- und Stahlbau, Rheinhausen,
entwickelt worden ist.

2. Die Stahlflachstrafle

Eine Stahlflachstrale, wie sie Fig. 3 zeigt, wurde erstmalig neben einer
Baustelle der Autobahn Frankfurt-Hannover auf der Europastralle E 4 siid-
lich der Anschlufstelle Butzbach eingesetzt [1]. Sie hat eine Gesamtlange
von nahezu 1,2 km und besteht aus einer Folge von dicht an dicht verlegten
Einzelplatten. An beiden Seiten und in der Mitte sind weill gestrichene Leit-
schwellen aus abgekantetem Stahlblech angebracht, um ein Herunterfahren
der Fahrzeuge zu verhindern und aullerdem auszuschlieBen, daBl sie auf die
in gleicher Hohe gelegene Gegenfahrbahn abweichen kénnen. Jede Fahrbahn
ist 5,75 m breit und durch eine Strichmarkierung in jeweils zwei Spuren un-
terteilt. Fir Lastkraftwagen und Omnibusse besteht auf der Stahlflachstrafle
Uberholverbot, und die zuldssige Héchstgeschwindigkeit wurde auf 50 km/
Stunde begrenzt.

Um die direkt befahrenen Bleche der Stahlflachstrafle rutschfest und kor-
rosionssicher zu machen, sind sie mit etwa 2 mm dickem Kunststoff und ein-
gestreutem Sand beschichtet. Bei der ersten Stahlflachstralle wurden ver-
schiedene Produkte auf Polyester-, Epoxyd-, Polyuretan- und Bitumenbasis
angewendet, um sie auf ihre Brauchbarkeit hin zu testen. Obwohl ein ab-
schlieBendes Urteil bisher noch nicht vorliegt, hat es jedoch den Anschein,
daB sich die Schichten aus Epoxydharz fiir diesen Zweck am besten eignen.

Die Auf- beziehungsweise Abfahrten der Stahlflachstrafle sind verhéaltnis-
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méifig kurz. Wegen des nur 45 cm betragenden Hohenunterschieds zwischen
behelfsméiBiger Stahlfahrbahn und eigentlicher Autobahn sind bei der ge-
wihlten Rampenneigung von 2% nur etwa 20 m Linge dafiir erforderlich.
Das Ende wird aus einem stahlblechverkleideten Holzkeil sowie Asphaltbeton,
der zur Ausrundung dient, gebildet. Im Bereich der Rampen vollzieht sich
auch die Uberfahrt auf die andere Fahrbahn.

Fig. 3. Stahlflachstrae Fig. 4. Unter dem tiberwiegenden Teil
neben der Reparatur- der Briicken ist ein vierspuriger ein-
strecke auf der Europa- seitiger Fahrverkehr moglich.
strafe 4 Frankfurt-Han-

nover.

Um mit der Konstruktion den Kurven der Autobahn folgen zu konnen,
werden die zwischen den Einzelplatten vorhandenen Fugen nach aullen hin
fiacherartig gedffnet. Auf diese Weise kénnen Radien von mehr als 1000 m
erzeugt werden. Sollten in Ausnahmefillen kleinere Radien vorkommen, wiirden
die Fugen am &uBeren Fahrbahnrand zu groB3, und es ist dann vorgesehen,
trapezformige Platten anzuwenden. Durch eine rhythmische Folge von Trapez-
und Rechteckplatten lassen sich alle erforderlichen Radien erzeugen.

Ein besonderer Vorteil der Stahlflachstralle ist es, wie Fig. 4 zeigt, dal sie
unter Briicken, die die Autobahn kreuzen, verlegt werden kann. Wie Nach-
priifungen gezeigt haben, reicht in den meisten Fillen der lichte Abstand
zwischen seitlichem Widerlager und Mittelpfeiler aus, um vier Fahrspuren
anzuordnen. In den wenigen Fillen, in denen das nicht mdoglich sein sollte,
koénnte eine Variante der Stahlflachstrale angewendet werden, bei der in der
Mitte zwei Pkw-Spuren (Pkw = Personenkraftwagen) gegenliufig iibereinan-
der angeordnet wiren. Dies ist moglich, wenn man bedenkt, dall im allge-
meinen Personenkraftwagen niedriger als 1,6 m sind und die lichte Hé&he
unter Briicken etwa 4,5 m betragt. Fiir die Platten der oberen mittleren Fahr-
bahn wird nur eine Konstruktionshéhe von etwa 15 cm benétigt, so dafl fiir
jede Spur eine Hohe von 2,10 bis 2,20 m verbleibt. Kraftwagen mit héheren
Aufbauten beziehungsweise Anhéngern miilfiten in einem solchen Falle die
Lkw-Spur (Lkw = Lastkraftwagen) benutzen.
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3. Die Plattenkonstruktionen

Die Einzelplatten der Stahlflachstrae sind ausgesteifte Hohl-Flachplatten
mit einer Breite von 12,25 m, einer Linge in Richtung der Fahrbahnachse
gemessen von 2,4 m und einer Dicke von rund 30 cm [2]. Die Abmessung
von 2,4 m wurde gewihlt, um die Platten auf Lastkraftwagen und im normalen
StraBenverkehr transportieren zu koénnen. Wie man aus Fig. 5 erkennt,

Einzelplatte der Stahlflachstralie

Querschnit A-A

#2mm Kunsistofibelagy, 64 Materiai: St.52
"N\ ‘ ‘ TN /7' 3
. YARVEATARN 3
| 435 mm
| |
L 240

Fig. 5. Einzelplatte der Stahlflachstrafe.

werden das obere direkt befahrene Deckblech und das untere ebene Boden-
blech durch ein wellenférmig abgekantetes Innenblech miteinander verbunden
und dadurch gleichzeitig ausgesteift. In der Léangsrichtung wird die Platten-
steifigkeit durch das fachwerkartige Konstruktionsprinzip bewirkt, wihrend
in der Querrichtung durch das abgekantete Innenblech vollwandige Trager
mit schriagliegenden Stegblechen vorhanden sind, die ebenfalls eine grofle
Steifigkeit gewéhrleisten.

Die allseitig dicht geschlossenen Platten sind schwimmfihig und kénnen
auch auf sumpfigem und weichem Baugrund sowie in ruhigen Gewéssern ver-
legt werden und als Behelfsfahrbahnen dienen. Die schon erwihnte, durch
das Konstruktionsprinzip erzeugte groBle Plattensteifigkeit und die iiber den
Einsatz als Stahlflachstrale hinausgehenden weiteren Verwendungsméglich-
keiten haben wesentlich mit dazu beigetragen, fiir die erste Stahlflachstralle
den hier beschriebenen Plattentyp auszuwéhlen.

Bemerkenswert erscheinen auch die hier verwendeten Blechdicken und
Materialgiiten. Das obere befahrene Deckblech hat eine Dicke von 6 mm und
ist zwischen zwei Befestigungen des abgekanteten Innenblechs nochmals aus-
gesteift und abgestiitzt. Innen- und Bodenblech sind nur 3,5 mm dick. Die
Verbindungen der Bleche untereinander erfolgen durch Kehlnahte beziehungs-
weise Loch- und Punktschweilungen an den Stellen, wo durchlaufende
SchweiBniahte nicht moglich sind. Fiir das statisch erforderliche Material ist
St 52 gewahlt worden, und die Bemessung erfolgte nach den Deutschen
Normen DIN 1072 fiir die Briickenklasse 30. Diese Belastungsannahmen ge-
wihrleisten, daB die Platten von allen fiir den Straflenverkehr zugelassenen
Fahrzeugen befahren werden kénnen.
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Die Platten liegen auf der Autobahn am Rande der befestigten Fahrbahn
auf. Als Unterstiitzungselemente werden 30 cm breite, 12 cm hohe und 2,35 m
lange Holzschwellen verwendet. Die Schwellen haben in Querrichtung einen
Abstand von 7,80 m und sind an der Unterseite der Platten an kleinen Kon-
solen angeschraubt.

In der Stahlflachstralle werden die Einzelplatten in ihrer gegenseitigen Lage
in jeder Fuge durch vier «Steckkupplungen» miteinander gekuppelt. Diese
Kupplungen bestehen aus zwei Bolzen, die durch einen Steg miteinander ver-
bunden sind. Durch verschieden groBle Stege wird der Bolzenabstand und
somit auch die Fugenoffnung zwischen zwei Platten festgelegt. Von derartigen
veranderlichen Fugen wird bei der Stahlflachstrafe in Kurven Gebrauch
gemacht. Die Steckkupplungen werden schrig eingebracht, weil sie dadurch
nicht nur den Zusammenhalt der Einzelplatten in der Léings- und Quer-
richtung sichern, sondern auch die Ubertragung von Querkriften ermog-
lichen. Bedingt durch ein geringes fiir den schnellen und einfachen Einbau
erforderliches Spiel zwischen Bolzen und Fithrungsnut, wirken diese Ver-
bindungen aber erst nach einer gewissen Durchbiegung und vermeiden deshalb
nur grofle, fahrdynamisch ungiinstige Hohenunterschiede der Plattenober-
flachen.

Fiir die Berechnung der Einzelplatten wurden unter Beriicksichtigung der
in Lings- und Querrichtung vorhandenen Steifigkeiten die Verfahren und
Tabellenwerke von SATTLER-GUYON-MASSONNET (3], OLSEN-REINITZHUBER [4]
und KruG-STEIN [5] herangezogen. Dies erfolgte deshalb, um einerseits die
Ergebnisse nach den einzelnen Verfahren miteinander vergleichen und anderer-
seits verschiedene Einfliisse geniigend genau beriicksichtigen zu konnen. Fiir
die Bemessung wurde angenommen, dal die Einzelplatte im Abstand von
7,80 m an den Unterstiitzungsschwellen vertikal starr und frei drehbar auf-
gelagert und an den beiden 12,25 m langen Réndern sowohl hinsichtlich der
Durchbiegung als auch der Verdrehung vollig frei ist. Die schon erwihnte
Verbindung der Platten durch die Steckkupplungen wurde fiir die Bemessung
der Einzelplatte unberiicksichtigte gelassen. Die Radlasten aus den Schwer-
lastfahrzeugen wurden jeweils so aufgebracht, dafl sich an den angezeichneten
Stellen des Plattenrandes, der Feldmitte und der Unterstiitzungsstellen die
extremalen Schnittlasten ergeben, unabhingig davon, ob die Laststellung
nach den vorhandenen Fahrspuren mdéglich ist.

Zur Berechnung der Steckkupplungen und deren Anschliisse an den Platten
wurde ein System von jeweils drei miteinander gekuppelten Platten ange-
nommen. Entsprechend der praktischen Ausfithrung wurde dabei beriick-
sichtigt, daBl Querkrafte in den Kupplungen erst dann auftreten kénnen,
wenn sich ein Plattenrand gegeniiber dem benachbarten um 5 mm vertikal
verschoben hat. Als statisch Unbestimmte wurden die Kupplungskrifte ein-
gefiihrt; entsprechend dem Konstruktionsprinzip ist eine Ubertragung von
Biegemomenten an den Kupplungsstellen nicht moglich.



DIE STAHLFLACHSTRASSE 307
4. Montage der Stahlflachstrafle

Die erste Montage der nahezu 1,2 km langen Stahlflachstralle erfolgte in
18 Stunden. Die insgesamt erforderlichen 500 Einzelplatten waren zuvor auf
einem nahegelegenen Lagerplatz gestapelt worden und wurden zu jeweils
5 Stick mit Transportfahrzeugen zu den Verlegestellen auf der Autobahn
gebracht. Zehn Lastkraftwagen waren eingesetzt. Zwei Montagekolonnen von
je 12 Mann verlegten von der Mitte aus beginnend die Platten nach beiden
Richtungen auf die Rampenenden zu. Die Fig. 6 zeigt das Verlegen einer

Fig. 6. Montage der Stahlflachstrafe.

normalen, etwa 4,5t schweren Einzelplatte. Dafiir waren ca. 2 Minuten er-
forderlich. Ein erheblicher Teil der Gesamtmontagezeit wurden durch den
Einbau der Rampen und die damit verbundene Umorganisation des Verkehrs
benotigt.

Das Anbringen der mittleren und seitlichen Leitschwellen, die zuvor neben
der Autobahn verteilt worden waren, erfolgte durch zwei weitere je 9 Mann
starke Montagekolonnen. Die Erfahrungen beim ersten Verlegen haben gezeigt,
daB sich die Montagezeiten sehr wahrscheinlich noch weiter verkiirzen lassen.

Im Zuge des Fortschreitens der Reparaturarbeiten an der Autobahn ist
die StahlflachstraBe inzwischen mehrfach umgesetzt worden. Sie hat sich
dabei gut bewidhrt. Auf Grund von Erfahrungen, die dabei gewonnen werden
konnten, sind fiir weitere Lieferungen einige konstruktive Anderungen vor-
gesehen.

5. Stahlbau bei Verkehrshauten

Es ist anzunehmen, daB mit der hier beschriebenen Konstruktion dem
Stahlbau ein Anwendungsgebiet erschlossen werden konnte, das sich nicht
nur auf die Autobahnen und auf Deutschland beschrankt. Selbstverstéandlich
laBt sich die Konstruktion auch bei Umbauten und Reparaturen an anderen
StraBlen und Verkehrswegen einsetzen. Die dariiber hinausgehenden weiteren
vielfaltigen Verwendungsmoglichkeiten wurden schon erwahnt. Wie das Bei-
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spiel der StahlflachstraBe zeigt, erlaubt der Stahlbau wegen der bei ihm seit
jeher iiblichen Vorfertigung der Bauteile in den Werkstatten in hervorragen-
dem MaBe auBerordentlich kurze Bauzeiten an der Baustelle und verursacht
dadurch auch die geringsten Verkehrsbehinderungen wihrend der Bauarbeiten.
Die Bearbeitungszeit in der Werkstatt kommt dem reibungslosen Verkehrs-
ablauf zugute. |

Hat sich aus den eingangs schon erwahnten Griinden die Stahlflachstrafle
an den Baustellen der deutschen Autobahnen vorteilhafter gegeniiber Hoch-
straBen erwiesen, so soll die Bedeutung rasch und einfach zu montierender
Stahl-HochstraBenkonstruktionen fiir den Verkehr in den Stiddten, an den
Knotenpunkten und iiberfiillten Verkehrsadern nicht iibersehen werden. Die
Stahlbauindustrie hat auch dafiir ausgereifte und zweckentsprechende Kon-
struktionen bereit. Es ist zu hoffen, dafl die verantwortlichen planenden Be-
hérden und Ingenieure in dem MafBe, wie die Verkehrsprobleme zunehmen,
auch Moglichkeiten und Bauweisen fordern, die ohne oder mit nur geringen
Verkehrsbehinderungen auskommen.
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Zusammenfassung

Bs wird eine in Deutschland entwickelte Stahlflachstrafle beschrieben.
Die aus einzelnen Hohlplatten bestehende Stahlkonstruktion wird neben den
Autobahnbaustellen ohne Fundamente und Griindungen auf die Fahrbahn
verlegt und ermdglicht einen vierspurigen Fahrverkehr wihrend der Repara-
turarbeiten. '

Summary

The authors describe a steel roadway developed in Germany. This slab,
constructed of members having a cellular section, is laid, without special
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foundations, alongside the carriageway undergoing repair and enables four-
lane traffic to be maintained on the motorway during the repair work.

Résumé

Les auteurs décrivent une chaussée métallique mise au point en Allemagne.
Cette dalle, formée d’éléments a section cellulaire, est posée sans fondations
sur la chaussée de 'autoroute, & c6té du chantier, ce qui permet de maintenir
quatre voies de circulation pendant la durée des réparations.
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