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Generalbericht

B. THURLIMANN
Swiss Federal Institute of Technology, Zurich

a) Schubfestigkeit

1. Ruckblick

Die sogenannte «Fachwerk-Analogie» war bis etwa 1950 die allgemein
anerkannte Methode zur Bemessung der Schubarmierung von Stahlbeton-
balken. Der Vorteil dieser Methode lag darin, dal sie ein mechanisches Modell
fiir die Wirkungsweise der Schubarmierung darstellte, das sich auch auf andere
Beanspruchungsarten, wie z. B. Torsion, und andere Bauteile, wie z. B. Schei-
ben, ausdehnen lie}. Entsprechend werden die rechnerischen Zugspannungen
durch Armierungsstihle abgedeckt und die Druckspannungen durch Druck-
streben des Betons in Richtung der Risse abgetragen. Dieses Rezept hat in
den meisten Fillen zu sicheren Losungen gefiihrt, die sich in der Praxis bewahrt
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haben. In der Anwendung auf Scheiben und kurze Konsolen hat es sich jedoch
als nicht sehr zweckmafig erwiesen.

Es lassen sich jedoch verschiedene Einwinde erheben (z. B. [1]1), Seite
28 und 29). Vor allem haben die rechnerischen Stahl- und Betonspannungen
nur einen nominellen Wert, der durch Versuche nicht bestatigt wird.

2. Entwicklung

In den letzten 15 Jahren sind durch sehr zahlreiche Versuche in den ver-
schiedensten Landern (z. B. [1, 2]) neue Kenntnisse gewonnen worden, die
bereits in Revisionen von Vorschriften ihren Niederschlag gefunden haben.

Der Bruch-Mechanismus eines Stahlbetonbalkens unter Biegung und Schub
kann sich sehr verschieden ausbilden. Eine Klassifizierung ist im Beitrag von
R. WALTHER zu finden. Grundsétzlich miissen im Bruchbereich drei verschie-
dene Bedingungen erfiillt sein:

1. Gleichgewicht: Die inneren Kréifte miissen mit den &ufleren Lasten im
Gleichgewicht sein.

2. Kompatibilitit: Die Verformungen miissen geometrisch vertriglich sein.

3. Bruchkriterium: Der Spannungszustand mul} eine solche Intensitét erreicht
haben, daB keine weitere Laststeigerung mehr moglich ist, somit Bruch
eintritt.

Jedes mechanische Modell des Bruches muf3 zum mindesten die Gleich-
gewichtsbedingungen erfiillen. Nach dem gegenwértigen Stand der Kenntnisse
scheint eine genaue Erfassung der anderen zwei Bedingungen praktisch un-
moglich. Sowohl das Bruchkriterium wie auch die Kompatibilitdtsbedingungen
bei unelastischen Verformungen lassen eine genaue mathematische Formu-
lierung nicht zu.

In Europa ist die Schubfrage gegenwirtig noch in voller Diskussion (z. B.
Schubkolloquium Stuttgart, 26./27. Okt. 1962; Symposium des «Comité Euro-
péen du Béton» (C.E.B.) Wiesbaden, 9./10. April 1963). Auf der einen Seite
werden Losungen gesucht, die neben dem Gleichgewicht auch die Kompatibili-
tatsbedingung und das Bruchkriterium moglichst genau erfassen (Verformungs-
theorien). Andererseits werden Losungen entwickelt, die keine analytischen
Beziehungen iiber die Verformungen gebrauchen (Gleichgewichtstheorien). Die
letzteren Einfliisse werden vielmehr durch versuchsméiflig hergeleitete Bei-
werte zu beriicksichtigen versucht. Von diesen Methoden sollte zum mindesten
gefordert werden, dafl sie einer Dimensionsbetrachtung unterzogen werden,
d. h. daBB die Hauptparameter in einem zweckmaifigen funktionalen Zusam-
menhang auftreten. Aber auch bei den Verformungstheorien miissen experi-
mentell bestimmte Beiwerte in das Bruchkriterium und in die Kompatibili-

1) Literaturhinweise siehe Seite 760.



GENERALBERICHT 749

tiatsbedingungen eingefiihrt werden, um Ubereinstimmung zwischen Theorie
und Versuch zu erzielen. Uberhaupt fragt es sich, ob eine geniigend allgemeine
Verformungstheorie entwickelt werden kann, die den verschiedenen Bruch-
maoglichkeiten entsprechen kann.

Ein anderer Weg wurde in den USA eingeschlagen [1], um die neuen Schub-
vorschriften zu entwickeln (ACI Standard 318-63). Nach eingehenden Unter-
suchungen ist die verantwortliche Kommission zum Schlull gekommen, da@
“a fully rational design approach to the problem does not seem possible at
this time” ([1], Seite 28). Auf Grund von Dimensions-Betrachtungen werden
die Hauptparameter, die den Schubbruch beeinflussen, festgestellt. Sie werden
so in die Bemessungsgleichungen eingefiihrt, dafl die Werte beim systemati-
schen Vergleich mit entsprechenden Versuchsresultaten auf der sicheren Seite
liegen. Somit sind die Gleichungen im wesentlichen empirisch und entsprechen
im besonderen nicht einer bestimmten Vorstellung iiber den Bruchmechanis-
mus. Zum Beispiel wird die nominelle Schubspannung beim Bruch eines
schubbewehrten Balkens, », = V/bd, als Summe des Widerstandes der Schub-
armierung und der Zugfestigkeit des Steges ohne Armierung ausgedriickt

v, = VIbd = Krfy,+uv,. ([1], G (6—8))

Eine buchstébliche Interpretation der Gleichung ist unzulissig, da selbstver-
stindlich im Moment des Bruches die Zugfestigkeit des Steges iiberwunden
ist. Vielmehr ist der Term v, ein bequemer Ausdruck fiir den Schubwiderstand
der Betondruckzone, wie auch in ([1], Seite 317) ausdriicklich festgestellt
wird.

Gegenwiirtig hat sich also noch keine einheitliche Auffassung und insbeson-
dere keine allgemein angenommene Theorie iiber die Schubfestigkeit von
Stahlbetonbalken entwickelt. Andererseits sind die Erkenntnisse aus Ver-
suchen und Untersuchungen soweit herangereift, dal Revisionen von Vor-
schriften durchgefiihrt worden sind (z. B. USA, ACI Standard 318-63) oder
gegenwirtig in Bearbeitung sind (z. B. Deutschland, Schweiz).

3. Kongref3- Beitriige

Die Arbeit von R. WALTHER befal3t sich mit den grundlegenden Parametern,
welche die Schubfestigkeit beeinflussen. Anhand zahlreicher und sorgfaltig
dokumentierter Versuche [2] wird nicht nur der qualitative, sondern auch der
quantitative Einflul dieser GroBen nachgewiesen. So wird der Einflufl des
Momenten-Schub-Verhaltnisses, des Langsarmierungsgehaltes, der Verdiibe-
lungswirkung der Langsarmierung, der Verankerung der Liangsarmierung, der
Stegbreite untersucht. Die Brauchbarkeit jeder Schubbruchtheorie oder die
Anwendbarkeit neuer Schubvorschriften kann an diesen experimentell her-
geleiteten Bezeichnungen jederzeit iiberpriift werden. Es wire sehr erwiinscht,
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wenn als Diskussionsbeitrdge zum Kongrel3 solche Vergleiche angestellt und
auch weitere Versuche in gleicher Weise ausgewertet wiirden.

Von St. SorETZ werden Schubversuche angegeben, die den Einflul} der
Verankerungslange und der Verbundgiite der Langsarmierung auf den Bruch
zeigen. Experimentell wird auch ein giinstiger Einflull einer waagrechten Steg-
armierung auf das Rissebild demonstriert. Eine quantitative Auswertung der
Versuche ist jedoch anhand der Angaben nicht méglich.

Weitere Versuche mit waagrechter Stegarmierung sind im Beitrag von
A. M. NevILLE zu finden. Daneben sind noch Einzelversuche an vorgespannten
und nicht vorgespannten Zweifeldbalken beschrieben. Aus den spezifischen
Resultaten lassen sich keine allgemein giiltigen Schliisse ziehen.

R. H. Evans und F. K. Kox~a berichten iiber Verbundversuche an T-Balken
mit vorfabrizierten Spannbetonstegen und Ortsbetonplatten. Aus den getrennt
untersuchten Verbundmdoglichkeiten zwischen Platte und Steg hat sich die
vertikale Verankerung der Platte durch Biigel als wirksamstes Mittel gezeigt.

Eine analytische Untersuchung iiber den Einflu von Schwinden und
Temperaturanderungen auf die Schubfestigkeit von Spannbetonbalken wird
von B. GoscHy prasentiert. Als Kompatibilititsbedingung wird sehr will-
kiirlich das Ebenbleiben des Querschnittes unter reiner Biegung angesetzt.
Da kein Vergleich mit Versuchsresultaten gezogen wird, kann iiber die Zu-
lassigkeit dieser Annahme keine Angabe gemacht werden.

Im Band 23 der Abhandlungen der IVBH ist ein Kongref3-Beitrag von
R. F. WARNER und B. THURLIMANN zur Bemessung der Biigelarmierung von
Stahlbetonbalken enthalten. Fir den Fall des Biegeschubbruches werden die
Gleichgewichtsbedingungen und das Bruchkriterium formuliert. Auf einen
Ansatz der Kompatibilitdtsbedingung wird bewullt verzichtet. Vielmehr wer-
den die entsprechenden Terme durch Auswertung von Versuchsresultaten
empirisch bestimmt. Die Untersuchung erstreckt sich nur auf die Auswertung
von Versuchen an einfach gelagerten Balken mit Rechteck-Querschnitt.

4. Ausblick

Eine allgemein befriedigende theoretische Losung auf Grund eines zutref-
fenden mechanischen Modelles scheint in absehbarer Zeit nicht sehr wahr-
scheinlich. Trotzdem lassen sich schon heute Verbesserungsvorschliage fiir die
Bemessung der Schubarmierung von Stahlbeton-Balken und Platten machen.
Untersuchungen iiber den Einflul des Schubes bei Scheiben und Konsolen
sind bereits im Gange (sieche z. B. Beitrag R. WALTHER). Eine Ausweitung auf
das Gebiet der Torsion von Balken mit vollem Querschnitt und Kastenquer-
schnitt, und schliellich auf Balken unter kombinierter Beanspruchung, ist sehr
erwiinscht. Es ist zu hoffen, dal} Beitrage zu diesen Fragen am Kongrel3 dis-
kutiert werden.
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b) Entwurf und Montage vorfabrizierter Bauten

1. Zusammenfassender Berichi

Das Thema «Bauweise aus Fertigteilen» wurde bereits am sechsten Kon-
gref3 1960 behandelt. Die Entwicklung geht weiterhin aullerordentlich schnell
voran. Die Arbeitskommission III (Bauten aus Beton, Stahlbeton und Spann-
beton) setzte sich zum Ziele, durch einen zusammenfassenden Bericht eine
Ubersicht iiber den gegenwirtigen Stand der Vorfabrikation in den verschie-
denen Léndern zu geben. Auf Grund von Berichten verschiedener nationaler
Gruppen der IVBH hat Prof. G. OBERTI diese Zusammenstellung vorgenom-
men. Sie liegt als Separatband zum Vorbericht vor.

2. Freie Kongrefbeitrige

Daneben sind einige freie Beitrige eingegangen. Uber die Montage von
Eisenbahn- und Straflenbriicken aus Fertigteilen in Rullland berichten E. E.
GiBscHMANN, G. K. JEwgrarow, G. I. SincorENKO, E. I. KriLTZOoW und
M. S. Rupexnko. Die Angaben iiber Systeme, Spannweiten, Elementgewichte,
StoBausbildung und Montagevorgang geben einen Uberblick iiber die Praxis
in RufBlland.

Mit der Ausbildung von Verbindungen befassen sich die Arbeiten von
T. GErBOLM und W. HEYNIscH. Im ersten Bericht sind Schweilverbindungen
von Betonfertigteilen zur sofortigen vollen oder teilweisen Lastiibertragung
beschrieben. Leider fehlen spezifische Angaben iiber Versuchsresultate und
Berechnung. W. HEyNIscH berichtet iiber Versuche einer neuen StoBverbin-
dung fiir Sdulen (Zapfenstol) mit Angaben iiber Versuchskoérper und Resultate.

Das Problem der Montagegenauigkeit beim Bauen mit Fertigteilen unter-
sucht der Bericht von E. LEwickl. Es werden Angaben iiber beobachtete
Abweichungen gemacht. Dann werden verschiedene Vorrichtungen zur Justie-
rung von Fertigelementen in der Montage beschrieben.

3. Zwer Fragen zur Bemessung

Der Entwurf vorfabrizierter Bauten hangt wesentlich von den Methoden
der Fabrikation und der Montage ab. Daneben treten aber Detailprobleme auf,
die fiir die Berechnung oft ausschlaggebend sind. Hier ist die Berechnung und
konstruktive Ausbildung der Verbindungen und Auflager zu nennen. Aus der
Vielzahl der bereits versuchten Losungen sollten die einfachen und zuver-
lassigen Verbindungstypen und Auflagerdetails herausgegriffen und die ent-
sprechenden Bemessungsmethoden entwickelt werden. Von noch gréf3erer
Bedeutung ist die Frage der Systemsicherheit vorfabrizierter Bauten. Bau-
werke aus Ortsbeton zeigen infolge monolithischer Verbindungen im allgemei-
nen eine iiber der rechnerischen Sicherheit liegende Reserve. Unvorhergesehene
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Einfliilsse wie Setzungen, Zwingungen infolge Schwinden und Kriechen, Aus-
fall von Elementen durch Beschiddigung usw. fiithren nicht zu katastrophalen
Folgen. Hingegen kann eine uniiberlegte Serie-Schaltung von Fertigteilen zu
einer Systemskette fiithren, die durch den Ausfall eines einzigen Elementes
zum Einsturz gebracht werden kann. Es wére aullerordentlich wertvoll, wenn
sich Diskussionsbeitrage am Kongrel3 auch mit diesen Fragen befassen wiirden.

General Report

a) Shear Strength

1. Review

Until around 1950 the so-called Truss Analogy was the generally recognised
method for designing shear reinforcement in reinforced concrete beams. One
advantage of this method was that it provided a mechanical model for the
action of the shear reinforcement ; a model, moreover, which could be extended
to apply not only to other types of elements, e. g. shear walls, but also to other
types of loadings, e. g. torsion. According to this theory, the computed tensile
stresses were thought to be carried by the tensile steel reinforcement and the
compressive stresses by concrete compression struts existing between the
cracks. This method has generally produced safe designs in practice, although
it has not proven to be very appropriate in special cases such as shear walls
and short consoles.

A number of different objections have however been found to the Truss
Analogy; as for example in [1]!), pp. 28, 29. Above all, the computed steel
and concrete stresses are purely nominal values which are not verified by tests.

2. Development

In the last 15 years new knowledge has been obtained through extensive
experimental work in different countries (e. g. [1, 2]) which is already being
used in the revision of Design Codes.

The failure mechanism of a reinforced concrete beam under bending and
shear can develop in many different ways. A classification of the more impor-
tant modes is contained in the contribution of R. WALTHER. Basically, three
different conditions must be fulfilled in the failure region:

1. Equilibrium: The inner forces must be in equilibrium with the external
actions.

1) References see page 760.
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2. Compatibility: The deformations must be geometrically compatible.
3. Failure Criterion: The state of stress must have reached such an intensity
that no further increase in load is possible, hence, that failure is imminent.

Every mechanical failure model must fulfil at least the equilibrium require-
ment. According to the present state of knowledge, however, complete ful-
fillment of the other two requirements seems hardly feasible. Neither the
failure condition for the concrete nor the compatibility condition in the inelastic
range can allow exact mathematical formulation.

The shear problem is at present in Europe under full discussion (e. g. Shear-
Colloquium, Stuttgart, 26—27 October 1962 ; Symposium, Comité Européen du
Béton (C.E.B.), Wiesbaden, 9—10 April, 1963). On the one hand solutions
are being sought which fulfil as well as possible the compatibility and failure
conditions in addition to equilibrium (deformation theories). On the other hand
solutions are being developed which involve no analysis of the deformations
of the member (equilibrium theories). In this case experimentally evaluated
parameters are used in the equations to represent the deformation effects.
Such approaches should at least ensure that the resulting equations are dimen-
sionally correct; that is, that the main variables occur in an appropriate func-
tional relationship. However, experimentally determined parameters must
also be introduced into the compatibility and concrete failure conditions of
the deformation theories to ensure agreement between theory and experiment.
It is questionable, whether a sufficiently general deformation theory can be
developed, which will apply to all of the possible shear failure mechanisms.

An other approach has been followed in the USA [1], in order to develop
new code requirements (ACI Standard 318-63). After an extensive investiga-
tion of the problem, the Committee responsible for the draft of the code has
reached the conclusion that: “‘a fully rational design approach to the problem
does not seen possible at this time” ([1], page 28). Instead, the main variables
affecting shear failure have been determined by dimensional analysis, and have
been introduced into design equations in such manner that values obtained
from a systematic comparison with available test data are conservative. The
design equations are therefore essentially empirical, and do not in fact corre-
spond to any particular failure mechanism. Thus, the nominal shear stress in
a reinforced concrete beam at failure, v, = V/bd, is expressed as the sum of the
resistance of the web reinforcement and the tensile strength of the Web:without

web reinforcement:
v, = V/bd = Krf,+v,. ([1], Gl. (6—8))

A physical interpretation of this equation is not possible, since at the instant
of failure, the tensile strength of the web has obviously been exhausted. The
term v, is much more a convenient expression for the shear resistance of the
concrete compression zone, as is explicitly stated in [1] page 317.

At the present time no completely general, generally accepted shear strength
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theory has been developed for reinforced concrete beams. However our know-
ledge, obtained from experimental and analytic investigations, has increased
to such an extent that revisions to the design codes have already been made
(e. g. USA, ACI Standard 318-63) or are at present in preparation (e. g. Ger-
many, Switzerland).

3. Congress Contributions

The work of R. WALTHER discusses the basic variables affecting shear
strength. On the basis of numerous, carefully described tests [2], both the
quantitative and qualitative influences of the following variables are shown:
moment-shear ratio, proportion of longitudinal reinforcement, dowel-action
and anchorage of the longitudinal reinforcement, web width. The applicability
of every shear theory and every new shear design requirement can be checked
against these results. It is to be hoped that discussions to this congress make
use of such comparisons and also that further test results will be presented in
a similar manner.

Shear tests are described by ST. SORETZ, in which the influence on ultimate
strength of the anchorage length and bond of the longitudinal steel are shown.
The positive influence of horizontal web reinforcement on the cracking pattern
is also demonstrated experimentally. A quantitative evaluation of the tests
on the basis of the given data is however not possible.

Other tests with longitudinal web reinforcement are presented by A. M.
NEvILLE. Individual tests on prestressed and non-prestressed beams are also
described. No general conclusions can however be drawn from these particular
tests. :
R. H. Evaxs and F. K. Kox~a report bond tests on T-beams with prefabri-
cated prestressed concrete webs and in-place concrete slabs. Of the different
methods investigated for bonding slab and web together, vertical anchoring
of the slab with stirrups proved to be the most effective.

An analytical investigation of the influence of shrinkage and temperature
change on shear strength of prestressed concrete beams is presented by
B. GoscHy. As compatibility condition, a very arbitrary assumption is made
that plane sections remain plane. Since no comparison is made with test
results, no statement can be made about the accuracy of this assumption and
of the resulting equations.

In Volume 23 of the Publications of the JABSE R. F. WARNER and B.
THURLIMANN investigate the design of stirrup-reinforcement in reinforced
concrete beams. Assuming the shear-compression failure to be governing, they
formulate the equilibrium and failure conditions. Statement of a compatibility
condition is intentionally avoided by experimental evaluation of non-dimen-
sional parameters representing the beam deformation. The work is restricted
since test data only for rectangular, simply supported, reinforced concrete
beams is used in the evaluation.
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4. Outlook

A generally acceptable theoretical solution using an accurate mechanical
model of failure appears at present to be very unlikely. Nevertheless, improved
amendments can already be made for the design of shear reinforcement in
reinforced concrete beams and slabs. Investigations into the behaviour of shear
walls and short consoles are already in progress (e.g. see contribution of
R. WALTHER) but more work in this area is required. An evaluation of the
effects of torsion in beams with full cross section or box section and finally
the effect of combined actions are needed. It is hoped that further treatment
of these problems will be made in the Congress Discussions.

b) Design and Erection of Prefabricated Structures

1. Summary Report

“Prefabricated Structures” was already a theme of the Sixth Congress in
1960. Developments in this field have however been so rapid, that Working
Commission III (Structures in Concrete, Reinforced Concrete and Prestressed
Concrete) set itself the task of assembling a summary report describing the
present state of precast construction in the different countries. On the basis
of reports from the different national groups of the IABSE, Professor G. OBERTI
has prepared this summary, which appears as a separate volume of the pre-
liminary report.

2. Congress Papers

Several additional papers have been included in the Preliminary Report.
E. E. GiBscamanN, G. K. JEwgrarFow, G. 1. SiNgorRENKO, E. I. KriLTZOW
and M. S. RUDENKO describe the erection of highway and railroad bridges in
the USSR. The details given of systems, span-widths, weight of precast ele-
ments, joints and erection procedures provide a survey of present day practice
in Russia.

The papers of T. GErRHOLM and W. HEYNISCH are concerned with the deve-
lopment of joints. In the first report welded joints for precast elements are
described which immediately allow full or partial load carrying. Unfortunately,
specific details of test results and computations have not been included.
W. HEYNISCH reports tests of a new type of plug connexion for use in columns.
Details of test specimens and results are given.

The problem of accuracy in the erection of structures with precast elements
is investigated by E. Lewickl. Information is given on observed accuracy in
erection, and different methods of adjusting the positions of prefabricated
elements are described.
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3. Two Questions Concerning Design

The design of prefabricated structures is dependent to a large extent on
the methods of fabrication and erection. Detailing problems can also often
govern the design, as, for example, the design and construction of joints and
bearings. Simple and effective types of joints and bearings should be chosen
from the many solutions which have been used, and corresponding methods
of design developed. Even more important is the question of safety of pre-
fabricated structures. Actual safety of structures made with in-place concrete
is in general greater than the theoretically computed value, owing to the
monolithic connections. Unforseen influences such as settlement, reactions
induced by creep and shrinkage, loss of members through damage, etc., do
not produce catastrophal failures. On the other hand, thoughtless construction
with precast parts can result in a chain-system which could completely collapse
due to the failure of a single element. It would be particularly useful if some
Congress Discussions were to deal with these questions.

Rapport général

a) Résistance a ’effort tranchant

1. Revue

Jusqu’aux environs de 1950, I'«analogie du treillis» constituait la méthode
généralement reconnue pour le dimensionnement de I’armature de cisaillement
des poutres en béton armé. Cette méthode offrait I'avantage de fournir un
modéle mécanique pour 'action de I'armature de cisaillement, modéle qui,
par extension, pouvait s’appliquer & d’autres types d’éléments, comme par
exemple les parois minces, et aussi & d’autres types de sollicitations, par
exemple la torsion. Selon cette théorie, les efforts de traction calculés sont
supportés par l'acier et les efforts de compression par des bielles de béton
paralléles aux fissures. Dans la plupart des cas, cette méthode a donné des
solutions présentant un excés de sécurité, mais elle n’est pas trés appropriée
dans certains cas particuliers, tels que les parois minces et les encorbellements
de faible portée.

On a cependant élevé un certain nombre d’objections & I’emploi de ’ana-
logie du treillis (p. ex. [1]1) pages 28 et 29), la plus importante étant que les
contraintes du béton et de I’acier, telles qu’elles sont calculées, ne représentent
que des valeurs purement nominales, non confirmées par les essais.

1) Références voir page 760.
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2. Developpement

Les nombreux essais exécutés dans différents pays (p.ex. [1] et [2]) au
cours des 15 derniéres années ont apporté des enseignements que ’on met
actuellement & profit dans la révision des réglements.

La rupture d’une poutre en béton armé sollicitée a la flexion et au cisaille-
ment peut avoir lieu selon des modes bien différents. Dans la contribution de
R. WALTHER, on trouve une classification des principaux types. Fondamentale-
ment, il faut que trois conditions soient remplies dans la zone de rupture:

1. Equilibre: les efforts intérieurs doivent équilibrer les forces extérieures.

2. Compatibilité: les déformations doivent étre géométriquement compatibles.

3. Critére de rupture: ’état de contrainte doit avoir atteint une intensité telle
qu’aucune augmentation de la charge ne soit plus possible, la rupture étant
ainsi imminente.

Tout modéle mécanique a la rupture doit remplir au moins les conditions
d’équilibre. Dans ’état actuel de nos connaissances, toutefois, il ne semble
guére possible de satisfaire totalement aux deux autres conditions. Ni la con-
dition de rupture pour le béton, ni la condition de compatibilité dans le domaine
non-élastique ne se prétent & une formulation mathématique exacte.

Le probléeme de l'effort tranchant est actuellement en pleine discussion en
Europe (p. ex. colloque sur le cisaillement, Stuttgart, 26—27 octobre 1962;
symposium du Comité Européen du Béton (C.E.B.), Wiesbaden, 9—10 avril
1963). D’une part on cherche des solutions qui, outre 1’'équilibre, satisfassent
aussi précisément que possible aux conditions de compatibilité et de rupture
(théories des déformations); d’autre part, on élabore des solutions qui n’impli-
quent aucune analyse des déformations des éléments (théories de 1’équilibre).
On représente alors les effets des déformations en introduisant dans les équa-
tions des parameétres évalués expérimentalement. Il faut au moins exiger de
ces méthodes qu’elles aboutissent a des équations satisfaisant aux dimensions,
c’est-a-dire que les principales variables soient liées par une relation con-
venable. Toutefois, méme pour les théories des déformations, il faut introduire
des paramétres déterminés expérimentalement dans les conditions de compati-
bilité et de rupture du béton pour assurer ’accord de la théorie et des essais.
Il n’est méme pas certain qu’il soit possible d’élaborer une théorie des défor-
mations suffisamment générale pour s’appliquer & tous les types de rupture
par effort tranchant.

On a suivi une autre voie aux USA [1] pour établir les regles relatives au
cisaillement (ACI Standard 318-63). Apres une étude approfondie du probleme,
la Commission chargée de la rédaction du réglement est arrivée a la conclusion
qu’«une méthode permettant de traiter le probleme d’une fagon pleinement
rationnelle ne semble pas possible pour le moment» ([1] page 28). C’est par
des considérations de dimensions qu’on a déterminé les principales variables
intervenant dans la rupture par cisaillement; on les a introduites dans les
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équations de dimensionnement de facon & obtenir systématiquement des
valeurs prudentes par rapport aux résultats expérimentaux. Ces équations
sont donc de caractére essentiellement empirique et ne correspondent en fait
a aucun type de rupture particulier. Ainsi, la contrainte nominale de cisaille-
ment a la rupture dans une poutre en béton armé, v, = V/bd, s’exprime comme
la somme de la résistance de ’armature de cisaillement et de la résistance a la
traction de I’ame non renforcée:

v, = V[bd = Krf, +v,. ([1], eq. (6—8))

Cette équation n’a pas de signification physique, puisque, au moment de la
rupture, la résistance de ’Ame a la traction a manifestement été dépassée. Le
terme v, est bien plutét une expression commode de la résistance au cisaille-
ment de la zone du béton comprimé, ainsi qu’on le précise explicitement dans
[1], p. 317.

Pour le moment, il n’existe donc pas encore de théorie générale, unanime-
ment admise, de la résistance & l'effort tranchant des poutres en béton armé.
Il n’en est pas moins vrai que les essais et les recherches théoriques qui ont été
entreprises ont si bien accru notre connaissance du probléme que l'on a déja
procédé & la révision de certains réglements (p. ex. USA, ACI Standard 318-63)
ou qu’on la prépare (p. ex. Allemagne, Suisse).

3. Contributions au théeme I'Va

Dans son mémoire, R. WALTHER considére les variables qui affectent princi-
palement la résistance a I’effort tranchant. A partir de nombreux essais, décrits
avec soin [2], il étudie, qualitativement et quantitativement, les influences
des facteurs suivants: rapport moment-cisaillement, pourcentage d’armature
longitudinale, effet de cheville et effet d’ancrage de ’armature longitudinale,
épaisseur de I’ame. Pour toute théorie de cisaillement et toute nouvelle régle-
mentation relative aux cisaillements, ces résultats fournissent un critére de
validité. Il est souhaitable que, dans les discussions au Congres, on fasse un
large usage de comparaisons de cette sorte et que 'on présente, de la méme
maniére, de nouveaux résultats d’essais.

ST. SORETZ décrit des essais au cisaillement, ou I'on trouve étudiée 'influ-
ence de la longueur d’ancrage et de I’adhérence des armatures longitudinales
sur la résistance 4 la rupture. Des essais font également ressortir 'influence
favorable de I'armature horizontale de 1’ame sur la fissuration. Les données
ne permettent toutefois pas d’exploiter quantitativement ces essais.

A. M. NEVILLE présente d’autres essais sur des poutres & armature d’dme
horizontale. Des essais isolés, sur des poutres précontraintes ou non précon-
traintes, continues sur deux travées, sont également décrits. On ne peut
cependant tirer aucune conclusion générale de ces essais isolés.

R. H. Evaxns et F. K. Konag décrivent des essais sur les dispositifs de liaison
des poutres en T avec nervures préfabriquées en béton précontraint et hourdis
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en béton coulé sur place. Parmi les différentes méthodes, étudiées isolément,
pour solidariser nervures et hourdis, c’est I’ancrage vertical de la dalle au
moyen d’étriers qui s’est avéré le plus efficace.

B. Goscry présente une étude théorique de l'influence du retrait et des
variations de température sur la résistance au cisaillement des poutres en
béton précontraint. Comme condition de compatibilité, il est posé trés arbi-
trairement que les sections planes ne gauchissent pas. Etant donné ’absence
de toute référence & des essais, on ne peut rien dire de la valeur de cette hypo-
thése ni de celle des équations qui en découlent.

Dans le volume 23 des «Mémoires» de ’AIPC, R. F. WARNER et B. THURLI-
MANN étudient le dimensionnement des étriers dans les poutres en béton armé.
Ils expriment les conditions d’équilibre et de rupture dans le cas de la rupture
par cisaillement et compression combinés. On évite de poser une condition de
compatibilité en évaluant & partir d’essais les parameétres sans dimension
correspondants qui représentent les déformations des poutres. Cette étude se
limite & l’analyse d’essais portant sur des poutres rectangulaires en béton
armé, simplement appuyées.

4. Perspectives

Une méthode générale procédant d’un modeéle mécanique approprié semble
pour le moment treés improbable. Il est néanmoins possible d’avancer certaines
propositions en vue d’améliorer le dimensionnement des armatures de cisaille-
ment dans les dalles et les poutres en béton armé. Des recherches sont déja
entreprises sur le comportement des parois minces et des encorbellements
sollicités au cisaillement (p.ex. voir la contribution de R. WALTHER) mais
elles ont besoin d’étre développées. Il serait indiqué d’étudier les effets de la
torsion dans les poutres & 4me pleine et les poutres-caissons ainsi que, finale-
ment, le comportement des poutres soumises a des sollicitations combinées. I1
serait souhaitable que, dans les discussions du Congrés, des contributions fussent
apportées a I’étude de ces problémes.

b) Etude et montage des constructions préfabriquées

1. Rapport de synthése

Les «structures composées préfabriquées» constituaient déja 'un des thémes
du Sixiéme Congrés de 1960. Ce domaine a connu un développement si rapide
que la Commission de travail III (Constructions en béton, béton armé et béton
précontraint) s’est assigné la taiche de présenter un rapport de synthése sur
I’état actuel de la préfabrication dans les différents pays. A partir des rapports
établis par divers groupements nationaux de ’AIPC, le Professeur G. OBERTI
a préparé ce rapport de synthése; il paraitra sous la forme d’un volume séparé
annexé a la «Publication Préliminaire».
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2. Contributions libres

Plusieurs mémoires complémentaires ont été inclus dans la «Publication
Préliminaire». E. E. GiBscamany, G. K. JEwerarow, G. I. SINGORENKO,
E. I. Kriurzow et M. S. RUDENKO décrivent le montage de ponts-routes et de
ponts-rails en URSS. Les détails qui sont donnés sur les systémes utilisés, les
portées, le poids des éléments préfabriqués, les types d’assemblages et les pro-
cédés de montage, donnent un apercu de la technique russe dans ce domaine.

Les mémoires de T. GERHOLM et W. HEYNISCH traitent des types d’assem-
blages. Dans le premier, on décrit des assemblages soudés pour éléments pré-
fabriqués capables de transmettre immédiatement tout ou partie des efforts.
I1 manque malheureusement des indications spécifiques sur les calculs et les
résultats expérimentaux. W. HEYNISCH décrit des essais exécutés avec un
nouveau type de joint pour piliers (joint & mortaise) et présente les résultats
de ces essais avec une description des éprouvettes utilisées.

E. LEwIckr étudie le probléme de la précision dans le montage de construc-
tions préfabriquées; il présente les imprécisions obervées au cours d’opérations
de montage. Différentes méthodes d’ajustage des éléments préfabriqués sont
ensuite décrites.

3. Deux questions concernant le dimensionnement

La conception des constructions préfabriquées dépend dans une large
mesure des méthodes de fabrication et de montage. Il se présente également
des problémes de détail qui peuvent étre décisifs pourle calcul, tels, par exemple,
le calcul et la construction des appuis et des assemblages. Ce sont des types
d’assemblages et d’appuis simples et efficaces qu’il faut choisir parmi toutes
les solutions éprouvées qui s’offrent, et il faut établir des méthodes de calcul
appropriées. La sécurité globale des constructions préfabriquées est un point
encore plus important. En raison de leur caractére monolithe, les constructions
en béton coulé sur place présentent une sécurité généralement supérieure a la
valeur calculée. Les phénomeénes imprévus tels que les tassements, les réactions
dues au fluage et au retrait, la destruction de certains éléments, etc. n’ont pas
de conséquences catastrophiques. Un montage inconsidéré d’éléments pré-
fabriqués peut par contre aboutir & un systéme articulé susceptible de périr
par suite de la ruine d’un seul élément. Il serait particuliérement utile qu’on
traitat de ces questions dans certaines des discussions du Congreés.
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Critical Appraisal of the Moment-Shear-Ratio
Considérations critiques sur le rapport moment fléchissant-cisaillement

Kritische Betrachtungen iiber das Momenten-Schubverhdlinis

R. WALTHER
Dr., Basel-Stuttgart

1. Introduction

In the last few years an extensive investigation into the problem of shear
in reinforced concrete has been carried out by Prof. Dr.-Ing. F. LEONHARDT
and the author at the Otto-Graf-Institut of the Technische Hochschule Stutt-
gart. The results of these tests conducted so far have been reported in several
publications [1, 2, 3]. The limited space allotted to the present publication does
not permit here a detailed description of all these tests or findings. We there-
fore treat only one of the many problems dealt with, namely, the question
whether it is the bending moment or the shear force or both together which
decisively govern the shear strength of reinforced concrete.
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As is well known, mainly from early investigations in the U.S.A. the ulti-
mate shear force of a given member is by no means a constant (Fig. 1), but
increases very rapidly with decreasing shear span a (i.e. distance of the load
from the support). As a result it was and is often concluded, that the shear
force ¢ or the shear stresses = alone could not be a suitable criterion for the
shear strength. Many investigators, therefore, have formulated the shear
strength as a moment capacity, sometimes even completely disregarding the
magnitude of the shear force. In fact the ultimate shear moment of a given
member varies less than the shear force, but it is also not a constant (Fig. 2).
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Opposed to this point of view, warning voices were raised in many places,
particularly in Germany, by those who wanted to adhere to the traditional
truss analogy founded by Morsch, according to which moment and shear are
to be treated independently and the shear stresses are the only criterion for
the dimensioning of the web and the web reinforcement. The high shear
strength for loads near the supports are considered as local effects, which occur
so pronounced only in the case of rectangular members and only for loads
applied from the top and near the supports. These effects are believed to be
insignificant for practical purposes.
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As is often so in the case of such extreme views, both overlook a few signi-
ficant aspects important for the general understanding and the practice.
Undoubtedly some premature and too far reaching conclusions were drawn
from recent investigations, but there are, just as definitely, many cases in
which the new findings can positively be applied. To derive these and to limit
the possible fields of application shall be the task of this paper.

In place of shear span, which after all is clearly defined only for the members
with symmetrical two point loading, predominant in shear testing, the more

. M .
general term “moment-shear-ratio’’ - is used mostly nowadays.

Qh

2. Simply-supported Rectangular Beams

2.1. Experimental evidence

The results of some test series on rectangular beams without web rein-
forcement are summarized in Fig. 1. They all show that in case of loads near

the support, i.e., for small shear spans or for small moment-shear-ratios the
— Qu

relative shear stresses 7, = 3, at ultimate are very high and attain sometimes
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ten times the value of the allowable stresses. Undoubtedly this phenomenon
has led to the conclusion, that the shear stresses are not a suitable criterion

for the shear strength. Therefore many mostly empirical formulae were pro-
M

Qh’

The same test results are plotted over again in Fig. 2 as a function of

posed which give the shear strength as a function of

su
bh2B,
(ultimate shear-moment | cross. sectional properties). In case of loads close to
the support M, corresponds to or exceeds the ultimate bending moment even

though the mode of failure was that of shear. In all the test series the ultimate

shear-moments show a minimum for M values between 2 and 3. After that,

Qh
M, increases continually up to the point where failure is due to bending. The

transition from shear to flexural failure depends largely on the percentage of
longitudinal reinforcement.

Similar conclusions were observed for beams with uniformly distributed
load, where the ultimate shear resistance decreases with increasing slender-
ness l/h.

2.2. Interpretation and objections

The results of such tests were hardly ever doubted, but they were inter-
preted quite differently. Some take it as a clear proof that the shear failure
results from the combined action of moment and shear, a notion which is
decidedly disputed by others.

Let us first consider some arguments of the latter.

2.2.1. Vertical load stresses. The most important is probably the fact that
loads and support reactions acting directly on the beam produce vertical
compression stresses o,, which in turn reduce the inclined principal tensile
stresses according to the well known relationship

o,+0 (0, —0,)?
oy = 22 yi}/ m2 Ut

Thus they delay the formation of shear cracks and consequently the shear
failure. Since these o, may be pretty big close to the supports or load points
and fade away with increasing distance from these points, it is conceivable to
attribute the high shear strength for small values of M/Q#A to this favorable
effect of local stress concentration.

As a further proof for this school of thought, an investigation by FERGUsSON
[4] is often cited. In these tests it was observed, that the ultimate load drops
considerably, when the loads are not applied from the top as usual, but over
crossmembers. In the extreme case, where not only the loads but also the
support reactions are introduced indirectly over crossmembers, the shear
strength was found to be only about one third of that for normal load and
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support conditions; this may be traced back to the lack of the favourable
vertical load stresses o, !).

These considerations seem to substantiate the view, that beams without
web reinforcement fail in shear, when the principal tensile stresses reach the
tensile strength of concrete. Since these tensile stresses outside the region of
loads or supports are equal to 7, in the neutral axis of cracked sections, one
can conclude, that the shearing stresses are after all the governing factor for
shear failures, and that there is no need or justification of considering the
bending moment.

2.2.2. The influence of the percentage of longitudinal reinforcement. There are
however other aspects of the problem, which cannot be explained by the
favourable effect of vertical loads stresses o, mentioned above. Fig. 3, for
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example, shows the results of a test series of simply supported slabs without
web reinforcement. The only parameter of this series was the percentage of
longitudinal reinforcement p. Accordingly the shear strength can increase by
more than 100%,, when u increases from 0.5%, to 1.59,. One can thus presume,
that the bending moments do have an influence on the shear strength and
that it might be appropriate to relate the carrying capacity to a moment
rather than to the somewhat uncertain shearing stresses.

2.2.3. The dowel-action. However, also this argument has lately been dis-
credited, owing to recent investigation into the dowel-action of the longi-
tudinal reinforcement.

It has always been sensed, that the longitudinal bars crossed by an inclined
crack carry a certain amount of shear force, which however was considered
negligible compared with the total shear. Yet according to tests by W. J.
KreFELD and C. W. THURSTON [5] this does not seem to be the case.

1) Fergusson’s test specimens had, however, no reinforcement in the cross-members
and very short anchorage lengths of the longitudinal main reinforcement, thus preci-
pitating failure for other reasons than shear.
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In these tests (see Fig. 4) a central concrete block, separated from the rest
of the concrete beams, permitted to apply the loads to be applied directly on
the longitudinal reinforcing bars; the whole load had thus to be carried by
dowel action. In order to give an idea about the magnitude of this dowel-
action, we have evaluated the results of these tests in terms of nominal shearing
stresses at ultimate. Fig. 4 shows that they amount to about one third of the
ones obtained in normally loaded beams. The dowel-action increases with the
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thickness of the concrete cover, the percentage of the longitudinal reinforce-
ment and last but not least with decreasing shear span or M/Qh. The dowel-
action follows, therefore, quite closely the tendencies of the phenomena men-
tioned so far, and one could be tempted, to consider it as their major cause.

2.2.4. The influence of bond. However, other points of view have still to be
considered. In the course of our investigations two beam series were tested
with the purpose to check the influence of the bond of the longitudinal rein-
forcement (see [1], Ch. 3 and 5). The variation of bond was obtained by placing
only a few but thick bars in one set of beams or slabs and more but thinner
bars in the others in such a way that both sets had the same total area of steel.
Consequently the distributed reinforcement had a higher ratio of surface to
area than the concentrated one and thus a better bond. The results are sum-
marized in table 1. It shows that the shear strength in case of distributed
reinforcement is up to 289 greater than in case of concentrated reinforcement.
In our opinion this increase can only be the result of better bond because the
effect of dowel-action, if any, should exhibit an inverse trend since the spacing
and the proper stiffness of the bars are smaller for distributed than for con-
centrated reinforcement.
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Table 1. Influence of Bond

Beam Dimensions of test beams Long. steel (%) Py (Mp)
P4 92 12 mm 1,40 20,0
P6 47 18 mm 1,43 17,4
P7 J 27 26 mm 1,48 15,0

32 16 mm
EA 2 1,87 15,2
+22 14 mm
22 24 mm
EA1 1,88 11,9
+12 16 mm
200 -

Now if the bond of the longitudinal reinforcement does play an important
role, which can hardly be doubted, then so do the deformations of the tensile
zone and consequently the bending moment.

2.2.5. Cut-off-bars. This can also be seen from our tests with simple and con-
tinuous slabs [6] with partially cut-off main reinforcement. The most essential
data is presented in Fig. 5. The reinforcement consisted of two layers of welded
wire meshes; one layer extending over the support, while the other was cut-off
in the tension zone. The main variable of that series was the anchorage length
v, i.e., the distance between the point where the second layer is theoretically
not anymore needed as bending reinforcement and the last lateral wire at the
end of the mesh.

As follows from Fig. 5, the strength of these slabs decreases appreciably
with decreasing anchorage length v even though there was everywhere sufficient
reinforcement to cover the flexural stresses. It is further to be noted, that the
ultimate shearing stresses can be much lower than in comparable beam tests
with the same concrete strength of 8, 300 kp/cm? and without bar cut-off.
This is especially true for continuous slabs, where even for ample bond length
the flexural capacity was not attained. Therefore, the deformations in the
tension zone do have an important influence on the shear strength. It proves
once more, that the shearing stresses alone are indeed a very uncertain criterion
for the prediction of shear failure.

Aside from the problem treated here, careful attention should be payed to
the low shearing stresses causing shear failure, which were even smaller than
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the ones presently allowed in the German Code for service load [1]. Since it is
fairly common practice in slab construction to have the wire mesh partly
overlapping similarly to these tests, a reduction of the allowable shearing
stresses is recommended for such slabs.
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Fig. 5. Shear strength of simple span and continuous slabs as a function of the anchorage

length of the tension reinforcement (welded wire mesh). All slabs without shear

reinforcement; percentage of tension reinforcement up = 0.699,; concrete strength
B =270 kg/ecm?. Ref. [6].

2.3. Consideration of the mode of farlure

We distinguish here the following modes of failure:

. flexural failure,
. shear-compression failure,
failure of the web,

a) by yield or rupture of the stirrups,
b) by destruction of concrete due to inclined compression

In case of rectangular cross sections the so-called shear-compression failure
predominates, with shear cracks generally originating from the bottom and
progressing continuously towards the compression zone.

For slender beams without web reinforcement this type of failure often
occurs suddenly, in all other cases the shear-cracks propagate gradually
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whereby reducing the depth of the compression zone and collapse finally takes
place by destruction of this weakened compression zone. In our opinion, a
close observation of the development of this common failure mode indicates,
that it is the magnitude of the moment rather than that of the shear which
ultimately causes failure, i.e. the destruction of the shear-compression zone.

2.4. The Strength of the Shear-Compression-Zone

For beams without web reinforcement the whole shear force has to be
carried by the compression zone and the dowel-action of the longitudinal
reinforcement after the formation of the shear crack. Since the latter accounts
for only about one-third of the total shear force, as described in 2.2.3, con-
siderable shear stresses have to be sustained by the compression zone in
addition to the flexural normal stress o,. Consequently there is a biaxial state
of stress which, according to the theory of the strength of material reduces
the capacity of the compression zone to resist the normal stresses o,. We have
denoted this resistance by the term shear compression strength 8, . which is
always smaller than the monoaxial compression strength g, (cylinder strength).
This fact was derived theoretically, e.g., by H. Bay [7], S. GURALNICK [8],
Goscuy [9] and the author [10]. Since the mean shearing stresses in the com-
pression zone are about 7,=@/bz (x = depth of the compressive zone) and
the normal bending stresses may be estimated as o,=M/hbz, the expression
M [QPh stands approximately for the ratio of normal to shearing stresses in this
zone. This explains why all these authors have found that 8, depends theoreti-
cally and experimentally on M/Qh. In spite of considerable differences in the
approaches all found about the same relationship as shown in Fig. 6. The
consideration of the moment-shear-ratio can thus theoretically be justified.

£ 1,2 SE——
.§-E Influence of vertical load
w2 1,0 stresses @
5|2 f P 4 ®©
g‘; 0,8 ,I AN =]
alo . [/ —
51 \\_/ ——“/ ® .
H;a. 6 // //ﬂ,/“ Fig. 6. Strength of the shear-
5 o H / - c-ompression zone B,,, as a func-
v ' / / tion of the moment-shear-ratio.
E -
al a A . .
e 0z P ~ (1) Derived by the author in[10]
7 . .
2) Derived by Bay in [7
0 1 2 3 4 5 s (2) Y [7]

.M
Moment -Shear-Ratio an

This holds also true for rectangular beams with web reinforcement as long
as this mode of failure occurs. However, because a part of the shear force is
taken by the web reinforcement. M/@Q% has to be replaced by

M
Q(1—n)h
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where 7 is the relative portion of shear carried by the stirrups. For n=1, i.e.,
for full shear reinforcement this expression becomes equal to oo, which means
that we have the same condition as for pure bending and a flexural failure is
to be expected.

2.5. The Depth of the Shear-Compression-Zone

The theoretical investigations just mentioned have indeed produced signi-
ficant information about the combined action of moment and shear, yet an
even more important question concerns the effective depth of the shear-com-
pression-zone. It has already been stated that with increasing load the diagonal
cracks propagate towards the compression edge of the beam more rapidly
than bending cracks, thus reducing the effective depth of the compression
zone and consequently precipitating shear failure. This propagation is to a
large extent a function of the deformation of the tension chord, which in turn
depends on the magnitude of the bending moment, the percentage of longi-
tudinal reinforcement and the bond. Obviously the moment-shear-ratio alone
does not give any pertinent information here, if not coupled with the deforma-

tion characteristics of the tendon. This is certainly the reason why in the new
ACI-Building Code (1] the term M /@ % is replaced by

a5

1200 4,d
which is the ratio of the approximate steel stress M/4,d (4, = area of longi-
tudinal tension reinforcement, d = effective depth of the beam) to some

arbitrarily chosen tensile stress of 1200 psi. In the shear theory proposed by
the author in [10] M/@Q%, p and the bond characteristic are included.

3. T- and Similar Cross-sections

Beams with strong chords and relatively thin web show an entirely different
shear behavior than the rectangular beams treated so far. The shear failures
occur here in general by destruction of the web zone due to one or mostly a
combination of the following causes:

a) the inclined principal compression stresses exceed the concrete cylinder
strength;

b) the stirrups reach the yield or rupture strength;

c¢) slip in the anchorage of the stirrups.

2) The allowable shear stress v, is specified in the ACI-Code by

— ’ /5 ) Vf_:»'
ve = Ve (fs— 15800psi) ©F |_12004.a°
M

where f, is the concrete cylinder strength and fs the working stress of the tension rein-
forcement.
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Both b) and c) show large deformation and eventual destruction of the
concrete in the web zone, while failure of the type a) may occur suddenly
without excessive deformations.

Our tests have shown that it is primarily the magnitude of the principal
compression stresses o;; which determine the failure of the web. These principal
stresses in turn are a function of the shear stresses and the inclination of the
web reinforcement.

The following relationship was experimentally observed (see 1 and 3):

o = 1.5 to 1.8 7, for inclined stirrups,

oy = 2.1 to 2.5 7, for vertical stirrups.

Fig. 7 gives the distribution of the stirrup stresses for a beam series with the
web thickness as the sole variable. Evidently the stirrup stresses are con-
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E e A 1
§ Q \@ bo=3°='" , / / Fig. 7. Distribution of stirrup stresses in
S 10 \ - | beams of various web thickness for
\ | | P=12tand P=18t.
- } 9) ) Contrary to the usual assumption (truss
/’ ™ analogy) the stirrup stresses depend
/ = /’\ ] \ greatly on the web thickness and thus
0 9 on the magnitude of the shear stresses.
/ \U/ Ref. [1].
g

=500

siderably more important for beams with thin web than for rectangular beams,
even though they should theoretically be equal according to the truss analogy.
Since the shear strength and the stirrup stresses depend so much on the web
thickness, i. e., the shear stresses, it is obviously quite incompatible with reality
to ignore the shear stresses in shear problems, as is so often done. The numerous
empirical formulae for the shear strength, which do not include the shearing
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stresses or similar expressions cannot generally be valid and stem mostly from
evaluating tests on rectangular beams only, where compared with other
influencing factors the magnitude of 7 is indeed often of secondary importance.

On the other hand it may be seen from Fig. 7 that for beams with thick
webs the maximum stirrup stresses occur in the vicinity of maximum moment,
whereas the moment has little influence on the stirrup stresses of beams with
thin webs?). This is in agreement with the fact that thin webs fail always in
the zone of maximum shear stresses.

While the shear stresses are an important criterion for such beams they
definitely do not represent a really existing stress after cracking has taken
place, but they give a very simple and practical indication of how much the
web is strained. It is therefore perfectly justified and even recommendable to
replace the theoretically derived term 7,=@Q/bz by = @Q/bh, thus eliminating
the problem of whether the lever arm z of internal forces has to be computed
for working load or for ultimate load.

4. Continuous Members

Further complications but also valuable information result from investiga-
tion of continuous beams. The crack and failure pattern for a two span con-
tinuous beam of rectangular cross-section is shown in Fig. 8. This picture
alone proves that the bending moment really has a significant influence because
no shear cracks at all developed in the region of the point of contraflexure (0)
although the ultimate shear stresses r, =~ 25kp/em? in this region were approxi-
mately twice that observed in similar but simply supported beams without
web reinforcement (concrete strength 8, =~ 350 kg/cm?). Conversely the distinet
shear cracks in the vicinity of the load points and near the middle support
have formed already at about half the ultimate load, i.e., at 7, =~ 12kg/cm?
because not only the shear force but also the moment is simultaneously impor-
tant. The increased shear resistance at the point of contraflexure can neither
be traced back to the effect of vertical loads stresses nor to the dowel-action
but only to the absence of initial flexural cracks which precipitate the forma-
tion of the shear cracks. It can therefore hardly be denied that shear failures
of continuous rectangular beams result from the combined action of moment
and shear.

It is however another question whether or not one should express this
correlation in terms of the moment-shear-ratio. The evaluation of our tests
has shown that for continuous members, there exists a similar relationship
between shear strength and M/Q#% as for simply supported members (Fig. 9),

3) However T-beams with cut-off bars failed at considerably lower loads than similar
beams with the entire tendon extending over the supports.
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yet both here and there, secondary phenomena like dowel-action and vertical
load stresses are involved which do not causally depend on M/QA.

As expected, the statement made earlier according to which, mainly the
shear stresses are to be governing in case of beams with thin webs, holds also
for continuous members. It has to be kept in mind, however, that T-beams
without lower flange act essentially as rectangular beams over intermediate
supports and that the danger of shear-compression-failure is very pronounced
in this zone, especially due to the bad bond characteristics of bars placed at
the top.
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5. Conclusions

It was attempted to clarify how the two cross-sectional forces M and @
influence the shear strength of reinforced concrete beams and whether it is
appropriate to express their combined effect as a function of the moment-

shear-ratio %

Theoretical and experimental evidence leads to the conclusion that the
bending moment does exert a significant influence on the shear strength
particularly in case of beams and slabs with rectangular solid cross-sections,
and that the shear stresses alone are indeed a very unsuitable and uncertain
failure criterion. Even outside the region of vertical normal stresses o, in the
vicinity of loads and supports the ultimate shear stresses can fluctuate more
than 1009, depending on whether the simultaneously acting moment is great
or small. Contrary to the often accepted implication, the scatter of the concrete
tensile strength is not the major cause for these differences. In case of very
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short beams the ultimate shear force can rise to very high values, owing to the
favourable effect of the dowel-action and the load stresses ¢, mentioned before.
For continuous rectangular members, the combined action of moment and
shear must be taken into account, because it can lead to a critical state of
stress over the intermediate supports causing premature shear compression
failure.

On the other hand in the case of beams with thin webs, the shear stresses r

represent the most important criterion as well for determining the shear
strength as well as for dimensioning the web reinforcement, while the magni-
tude of the bending moment is here of minor importance. The widespread
opinion that the notion of shear stresses should be abandoned in shear problems
cannot possibly be maintained for a generally valid approach. The numerous
formulae giving the shear strength without regard to the shear stresses or
similar quantities are therefore inadequate.
M
Qh
with respect to the strength of the shear-compression-zone. Other influencing
factors, which are difficult to derive theoretically, such as dowel-action,
vertical load stresses, percentage and bond of longitudinal reinforcement may
in part empirically be expressed as a function of the simple and practical
notion of the moment-shear-ratio, but one has to keep in mind, that this is a
rather indirect approach depending greatly on the special conditions of the
tests from which pertaining conclusions are drawn.

A direct and theoretically provable influence of could only be found

In view of these circumstances one may thus question, whether it is bene-
ficial and feasible in practice to consider such complex implications or whether
one is not better off to stick to the old concept of allowable shear stresses. In
our opinion this is not the case, on the contrary, the knowledge broadened by
recent investigation can lead to a more practical and more ecconomical design.

This is, for example, the case for deep beams (Fig. 10), where our tests
have shown that the standard shear reinforcement by means of bent up bars
is quite useless since these bars are subjected to compression and not to tension
as expected from the hitherto accepted theory, whereas a similar deep beam
(W 2) where the same bars extended straight over the supports developed a
209, higher strength and showed smaller crack widths and depths. Similar
conditions occur in cantilevers, short beams, foundation slabs ete. In all these
cases it is of primary importance to have strong and well anchored tendons,
whereas one can often dispense with web reinforcement, and the concept of
allowable shear stresses is of little help. Since such members constitute a large
portion, if not the majority, of all the cases where shear is a problem, it would
be inappropriate not to take advantage of the findings of recent research.
The many investigations of the last decade certainly permit these cases in
modern design without undue complications while for the other cases they
open the way for more slender and daring constructions.
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Summary

The question is treated whether the shear strength of reinforced concrete
beams and slabs is determined by the moment or the shear force or a combi-
nation of both and whether it is appropriate to express their interaction by
means of the moment-shear-ratio M/Qh.

For members of rectangular cross-section the moment is indeed of signi-
ficant influence and the shearing stresses alone do not constitute a suitable
criterion for the determination of the shear strength. For beams with thin
webs, however, the shearing stresses are of primary importance both for
predicting the shear strength and for dimensioning the web reinforcement.

A direct and theoretically given influence of M/Q% could only be found
with respect to the strength of the shear compression zone, while other phe-
nomenae, usually attributed to the influence of M /@A are a function of other
factors such as vertical normal stresses due to support and load conditions
and the dowel action of the longitudinal reinforcement.

Résumé

Il est examiné si la résistance au cisaillement de dalles et de poutres en
béton armé est déterminée par le moment, ’effort tranchant ou une combinai-
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son des deux, et s’il est 1égitime d’exprimer leur action commune par le rapport
moment — cisaillement M/Qh.

Il est montré que pour les piéces de section rectangulaire le moment a une
importance prépondérante et que les efforts tranchants ne peuvent constituer
a eux seuls un critére sr pour la détermination de la résistance au cisaille-
ment. Pour les piéces & A&me mince, par contre, les contraintes de cisaillement
sont déterminantes pour 1’évaluation de la résistance au cisaillement et pour
le dimensionnement de ’armature de cisaillement.

Une influence directe, justifiable théoriquement, du rapport M/@Qh n’a été
constatée que sur la résistance de la zone comprimée soumise au cisaillement,
tandis que d’autres phénomenes, généralement attribués a I’action du rapport
M |@Qh, résultent d’autres facteurs tels que contraintes verticales normales dues
aux appuis et aux charges et effet de cheville des armatures longitudinales.

Zusammenfassung

Der Beitrag behandelt die Frage, welchen Einflul das Moment und die
Querkraft bzw. die Schubspannungen auf das Schubbruchverhalten von Stahl-
betonbalken und -platten haben und ob es zweckméiBig sei, deren gemeinsame
Wirkung gegebenenfalls durch das Momenten-Schub-Verhéltnis M/Qkh zu
erfassen. Es wird gezeigt, dall das Biegemoment vor allem bei Rechteckquer-
schnitten von mafigebender Bedeutung ist und daBl die Schubspannungen
allein hier ein sehr ungeeignetes MaB fiir die Abschitzung der Schubbruch-
gefahr darstellen. Fiir Balken mit diinnen Stegen hingegen ist die Grofle der
Schubspannungen das wesentlichste Kriterium, sowohl fiir die Beurteilung
der Schubtragfihigkeit als auch fiir die Bemessung der Schubbewehrung.

Ein direkter, theoretisch begriindeter Einflul von M /@A konnte nur beziig-
lich der Festigkeit der Schubdruckzone gefunden werden. Die bei kleinen
M[Qh-Werten beobachtete hohe Schubtragfihigkeit ist dagegen weniger eine
Folge der gegenseitigen Wirkung von Moment und Querkraft, sondern es
spielen hier andere Einflisse wie Lasteintragungsspannungen und Verdiibe-
lungswirkung der Lingsbewehrung eine maBgebende Rolle.
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Beitrag zur Schubfestigkeit und Verankerung im Stahlbeton
Contribution to Shear- and Anchorage-failure in Reinforced Concrete

Contribution @ la résistance aw cisaillement et & la rupture par insuffisance
d’ancrage du béton armé

STEFAN SORETZ
Dr. techn.

1. Schubbruch von Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung

Die in Fig. 1 dargestellten Balken aus Beton mit 200 kg/cm? mittlerer
Wiirfelfestigkeit und naturhartem Rippenstahl ASTM-A 305 mit im Mittel
45 kg/mm? Streckgrenze und 70 kg/mm? Zugfestigkeit wurden mit stufen-
weise gesteigerter Belastung bis zum Bruch gepriift. Der Verlauf des Bruches
wurde durch Filmaufnahmen festgehalten, denen die in Fig. 2 fiir den Bruch
kennzeichnenden Bilder entnommen sind. (Die Balken wurden mit obenlie-
gender Zugzone gepriift.)
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Fig. 1.

Die Balken mit 12,5 cm langem Vorkopf sind unter einer Schubkraft von
5,4 t durch Abscheren oder Aufspalten des Betons etwa in der oberen Tan-
gentialebene zu den beiden Stidben der Hauptbewehrung gebrochen. Der
Bruchrifl ging vom Ful} des Schrigrisses aus und verlief gegen die Stirn-
fliche des Balkens. Die Druckzone war unbeschédigt.

Die Balken mit 50 cm langem Vorkopf sind unter einer Schubkraft von
5,5 t durch Abscheren der Betondruckzone neben einer Last gebrochen. Der
im Bild zu sehende Spaltri} war eine Folgeerscheinung.

In beiden Fillen hat sich der Bruch ohne Warnung und nach den auf-
genommenen Filmen beurteilt, im Verlauf von 1 bis 2 hundertstel Sekunden
ausgebildet.
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Fig. 2.

Die Balken mit symmetrischer Druckbewehrung sind unter einer Schub-
kraft von 7,9t so wie die zuerst genannten Balken durch Abscheren oder
Aufspalten des Betons etwa in der oberen Tangentialebene zu den beiden
Stiben der Zugbewehrung gebrochen. Die Zerstéorung des Betons in der
Druckzone war eine Folgeerscheinung. Der Bruch war weniger plotzlich und
hat sich in etwa 3/,,, Sekunden ausgebildet.

Der Schubbruch wird, je nach der Stirke der Druckzone und der Linge
des Balkenvorkopfes, durch Versagen

a) der Druckzone,
b) des Balkenvorkopfes durch Abscheren oder Spalten des Betons etwa in
der oberen Tangentialebene zu den Stidben der Zugbewehrung ausgelost.

Bisher wurde nur das Versagen der Druckzone behandelt.

Der warnungslose, ausgesprochen sprode Bruch sollte in der Bemessung
durch eine entsprechend erhohte Sicherheit beriicksichtigt werden, wie das
auch sonst iiblich ist.

2. Schubbruch von Stahlbetonbalken mit Verbiigelung

Die in Fig. 3 dargestellten Rechteckbalken aus Beton mit 300 kg/cm?
Wiirfelfestigkeit wurden mit stufenweise gesteigerter Belastung bis zum
Bruch gepriift. Die Schubbewehrung der Balken durch Biigel entsprach etwa

S&iﬁ,‘% A ﬁWﬁ y{v WWVWWWM :Lg
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Fig. 4.

409, der nach der MorscHschen Fachwerkstheorie erforderlichen Menge; es
lag daher etwa 409, Schubdeckung vor. Das Versagen ist durch Schubbruch
etwa in der oberen Tangentialebene zur oberen Lage der Hauptbewehrung
eingetreten, wie Fig. 4 an dem Bild eines gebrochenen Balkens zeigt. Unter
der Bruchlast betrug die rechnungsméifige Stahlspannung in den Biigeln in
Ubereinstimmung mit dem angenommenen Schubdeckungsgrad im Mittel
11 000 kg/cm?2.

Mit den in Fig. 5 abgebildeten Rechteckbalken wurde der Einflu3 des
Verbundes von Rippenstihlen auf die Verankerungsbedingungen untersucht,
Durch entsprechende Verkiirzung der Vorkopflingen und oder Steigerung
der Giite des Stahles der Zugbewehrung kann die Zerstérung der Verankerung
der Stdbe der Zugbewehrung im Balkenvorkopf erreicht werden, wenn die
Verbiigelung der sogenannten «vollen MORscHschen Schubdeckung» ent-
spricht und in gleicher Stirke im Balkenvorkopf angeordnet wird. Mit einer
auf die Hilfte verringerten Verbiigelung ist der Bruch unter einer um 309,
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kleineren Belastung durch Schubbruch in der oberen Tangentialebene zu den
beiden Stiben der Zugbewehrung eingetreten. Das Bruchbild war gleich dem
in Fig. 4. In der Nihe des Bruchzustandes haben die herausstehenden Enden
der Zugstibe Gleitungen gezeigt, die aber auf die Verminderung des Ver-
bundes durch den beginnenden Schubbruch in der Tangentialebene an diese
Stidbe zuriickzufiithren sind.

In Balken mit ausreichend starker Druckzone kénnen mit und ohne Schub-
sicherung durch Biigel Schubbriiche in der oberen Tangentialebene zur Haupt-
bewehrung auftreten.

Es erscheint daher notwendig, diese Bruchart bei der Bemessung zu be-
riicksichtigen und die Grenzen fiir die Moglichkeit einer Verminderung der
sogenannten vollen MoOrscHschen Schubsicherung unter Beriicksichtigung
dieser Art des Schubbruches abzustecken.

3. Verankerung der Schubbewehrung im Schubbereich

In Balken nach Fig. 5 wurden einmal die der sogenannten vollen MORSCH-
schen Schubsicherung entsprechenden Biigel in gleicher Dichte bis zur Stirn-
fliche der Balken fortgesetzt. In Vergleichsbalken wurde diese Schubsiche-
rung nur zwischen dem Auflager und der Laststelle angeordnet, so dafl der
Vorkopf dieser Balken keine Verbiuigelung hatte. Die letzteren Balken sind
unter einer um etwa 1/, kleineren Belastung gebrochen als die zuerst genann-
ten. Der Bruch wurde durch Zerstorung der Verankerung im Balkenkopf
ohne Verbiigelung durch Sprengen des Betons ausgelost. Das Ergebnis stellt
sich in gleicher Weise ein bei Zugbewehrung aus Rundstédhlen mit Endhaken
und bei Rippenstidhlen ohne Endhaken. Der Sprengwirkung in der Veranke-
rung ist daher entweder durch eine Verlingerung der verbiigelten Strecke
bis zur Balkenstirnfliche oder zumindest durch die Anordnung von kleinen
Biigeln entgegenzuwirken, die die Zugstidbe einschlieBlich der Endhaken im
Bereich des Balkenvorkopfes umschlieB3en.

4. Schubbruch von Plattenbalken mit Verbiigelung

Die in Fig. 6 dargestellten T-Balken aus Beton mit 350 kg/em? Wiirfel-
festigkeit und mit der angegebenen Bewehrung wurden zuerst mit der ein-
gezeichneten Laststellung einem Biegeversuch bis zum Bruch durch Biegung
in der Mitte der Stiitzweite unterworfen. Hieriiber wurde ausfiihrlich unter
[1] berichtet. Anschlieend wurden die Balken in dem von der ersten Bruch-
zerstorung unbeeinflulten Schubbereich mit M/Qh = 2 nochmals bis zum
Bruch durch Versagen des Schubwiderstandes gepriift, wie Fig. 7 zeigt. Das
neue Auflager bestand aus einem schweren, nicht drehbar gelagerten Stahl-
triger. Uber dem bestimmungsgemiflen Endauflager wurden groBte rech-
nungsméifige Schubspannungen von 58 kg/em? mit rechnungsméfigen Zug-
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spannungen in den Biigeln aus TOR-Stahl 40 von 4300 kg/cm? erreicht, ohne
Anzeichen einer Erschopfung des Schubwiderstandes. Uber dem neuen Auf-
lager mit einer bedeutend schwicheren Schubsicherung durch Biigel haben
sich folgende Verhiltnisse ergeben:

Bei einem Balken ist dort der Schubbruch unter Schubspannungen von
50 kg/em? eingetreten, unter denen die rechnungsmifligen Zugspannungen in
den Biigeln aus TOR-Stahl 7150 kg/cm? betrugen.

Beim zweiten Balken ist dort der Schubbruch unter wesentlich kleineren
Schubspannungen von 38 kg/em? in einer lotrechten Ebene am inneren Rand
des Auflagertrigers eingetreten. Der Bruchquerschnitt liegt zwischen 2 Biigeln
aus Rundstahl @ 8, also in dem am schwichsten auf Schub bewehrten Bereich.
Die rechnungsméBige Zugspannung dieser Biigel aus St 37 betrug 6500 kg/cm?2,
Es ist dabei jedoch zu beriicksichtigen, dafl durch die starke Verformung des
Balkens nahe dem Bruchzustand die Auflagerpressungen bereits stark von
gleichmiBig verteilten abweichen und sich einer dreieckférmigen Verteilung
nidherten. Diesem Zustand entspricht eine Kantenpressung am Rand des Auf-
lagertragers von 190 kg/cm?. Der kombinierte Spannungszustand aus lot-
rechter Schubspannung im sehr schwach bewehrten Beton und Druckspan-
nung hat zum Versagen gefiihrt.

Offenbar fiithren nicht in allen Fillen die Auflagerpressungen zu einer Er-
héhung der Tragfihigkeit auf Schub, wie vielfach angenommen wird. Das
Auftreten einer lotrechten Schubbruchfliche kann damit erklirt werden, daf3
ein schmaler Bereich zwischen ausreichender Verbiigelung und dem Auf-
lagerrand nur mit wenigen waagrechten Stéiben sehr schwach gegen Schub
gesichert war und daher als schwichste Stelle vorzeitig versagte.

Es scheint daher notwendig, bei der Bemessung der Schubsicherung und
der Auflager auf das die Tragfahigkeit des Schubbereiches schwichende Zu-
sammentreffen von Beanspruchungen besonders Riicksicht zu nehmen.
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5. Rippendecken mit Schubsicherung durch Biigel

Die in Fig. 8 abgebildeten durchlaufenden Rippendecken wurden nach der
g
10
Rippendecken wurden mit Beton von 245 kg/em? Wiirfelfestigkeit hergestellt
und mit TOR-Stahl 60 in der angegebenen Form bewehrt. Die Biigel waren
zur Ubernahme der gesamten Querkraft bemessen und im Abstand von 25cm
verlegt. Gemil} Fig. 9 trat der Bruch dadurch ein, dal} sich ein zum Rand des
Mittelmauerrostes durchlaufender Schrigrifl plotzlich o6ffnete, wodurch die
Druckzone abgeschert wurde. Der bruchauslosende Schréagril3 verliuft genau
zwischen zwei Biigeln, die durch strichlierte Linien gekennzeichnet sind und
deren Abstand mit 25 em etwas gréf3er als z = 20 cm ist.

Die Sicherheit der Decke war mit 2,2 anscheinend ausreichend; der Fall
wird jedoch hier warnend zitiert. weil er zeigt. welchen schidlichen Einflul}

Theorie der plastischen Gelenke mit M, = und Mg = % bemessen. Die
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bereits verhaltnisméflig geringfiigige Abweichungen von den Regeln der klas-
sischen Schubsicherung haben koénnen; der schidliche Einflul kénnte aber
auch in der Art des Systemes mit vorgegebenen plastischen Gelenken gelegen
sein, in denen gleichzeitig grof8te Momente und grofite Querkrifte zur Wir-
kung gelangen, was bisher bei der Bemessung im allgemeinen nicht beriick-
sichtigt wurde.

6. RiBbildung im Schubbereich

Der Einflul einer waagrechten Stegbewchrung auf die Riffbildung im
Biegebereich von hohen Rechteckbalken wurde in einer vorausgegangenen
Abhandlung [2] eingehend behandelt. Mit einer Zugbewehrung aus hoch-
haftfesten Bewehrungsstiben treten im Bereich dieser Bewehrung sehr viel
und entsprechend feine Risse auf, die iiber die unbewehrte Hohe des Steges
zu einzelnen sehr weiten Rissen zusammenlaufen. Durch eine entsprechende
waagrechte Stegbewehrung kann eine iiber die ganze Hohe des Steges gleich-
maBig feine RiBbildung erreicht werden. Im folgenden wird aus diesen Ver-
suchen der Einflul} einer waagrechten Stegbewehrung auf die RiB3bildung im
Schubbereich abgeleitet, der zur Zeit noch ungeklirt erscheint.
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Fig. 10.

Die Schubbereiche der in Fig. 10 dargestellten Rechteckbalken aus Beton
mit im Mittel 345 kg/em? Wiirfelfestigkeit unterscheiden sich wie folgt. Auf
der linken Seite wurde die Schubsicherung rechnungsméBig allein durch Biigel
und auf der rechten Seite durch Biigel und Schrigeisen gedeckt. Der erste
Balken (C 1) hatte keine waagrechte Stegbewehrung. Der zweite Balken (C 3)
hatte eine starke waagrechte Stegbewehrung, bestehend aus @ 12 TOR-Stahl 40
in 5 em Abstand auf beiden Seitenflichen. Der dritte Balken (C 4) hatte
eine Stegbewehrung aus 2 iiber die ganze Hohe reichenden, U-férmig gebo-
genen Bewehrungsmatten mit 5 cm Maschenweite und 3 mm Drahtdicke.
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Der wirksame Querschnitt der Biigel und Schrigeisen war in allen Balken
mit 12,4 bis 13,6 cm?/m anndhernd gleich. Die waagrechte Stegbewehrung
betrug im Balken (C 3) 45 em?/m und im Balken (C 4) 5,7 ecm?/m. Im Balken
(C 3) war der wirksame Querschnitt der waagrechten Stegbewehrung iiber
3mal so groB als jener der Biigel und Schrageisen, im Balken (C 4) dagegen
nur etwa halb so grof.

Die Balken wurden mit 2 Einzellasten in den Viertelpunkten der Stiitz-
weite stufenweise bis zum Bruch belastet. In jeder Belastungsstufe sind simt-
liche Risse gemessen worden.

Fig. 11 zeigt die am Ende der Versuche an den Balken verzeichnete RiB3-
bildung. Man erkennt deutlich die gleiche Wirkung der Stegbewehrung auf
die Verteilung der Risse im Schubbereich wie im Biegebereich. Die starke
Stegbewehrung des Balkens (C 3) fithrt zu einer bedeutenden Vermehrung
der Risse im Steg. Bei Balken (C 4) bedingt die Netzbewehrung eine gleich-
maflige Zunahme der Risse in allen Hoéhenlagen der Zugzone. Da aber die
Netzbewehrung in waagrechter Richtung schwicher ist als die vorgenannte
Stegbewehrung, war die Anzahl der Risse im Steg des Balkens (C 4) kleiner
als in jenem von (C 3).

Die Vermehrung der Risse durch die waagrechte Stegbewehrung fiihrte
zu einer gleichartigen Abnahme der Rilweiten, die in allen Fillen sowohl in
der Schwerachse der Zugbewehrung als auch am Ort der grofiten Weite ge-
messen wurden; daraus wurden die Grofitwerte W,,,. sz bzw. W, .. ws SO-
wie der Mittelwert W, g,y fiir den Biege- und Schubbereich der gepriiften
Triger entnommen. Tab. 1 zeigt die Abnahme dieser Werte bei den Trigern
mit waagrechter Stegbewehrung (C3) und (C4), bezogen auf die Werte des
Trégers ohne Stegbewehrung (C1), und zwar unter einer gréBten Beanspru-
chung von 3500 kg/cm?, der zulédssigen Spannung fiir TOR-Stahl 60 und des-
sen gewiahrleisteter Streckgrenze von 6000 kg/cm?2.
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Tabelle 1
c3/C1 c4/C1
Oell
kg/mm? | p s | B S

Wmax. abs 35 0,43 0,42 0,58 0,59
60 0,37 0.47 0,46 0,51
W maz. sanu 35 0,81 0.77 0,70 0.67
60 0,79 0,75 0.58 0.50
W san 35 0,85 0.73 0.58 0.54
60 0,69 0,91 0,58 0.61
im Mittel 0,69 0.68 0,58 0.57

B = Biegebereich S = Schubbereich

Die Verhiltniswerte sind fiir den Biege- und Schubbereich praktisch gleich
und beweisen damit die gleiche Wirksamkeit der waagrechten Stegbewehrung
auf die Verringerung der RiBbildung in beiden Bereichen. Dabei ist aber
noch zu beriicksichtigen, daB3 unter Anrechnung der waagrechten Stegbeweh-
rung auf die Tragfihigkeit der Balken auf Biegung die fiir gleiche Zugspan-
nung in der Hauptbewehrung auftretende Querkraft beim Balken (C 3) um
30% und bei (C 4) um 349, groller war als beim Balken (C 1) ohne waag-
rechter Stegbewehrung.

Die im Schubbereich gemessenen grofiten Rifweiten (W, . sind in
Fig. 12 in Abhingigkeit von der groBten Zugspannung in der Hauptbeweh-
rung (o,;;) und in Fig. 13 in Abhéngigkeit vom Auflagerdruck (@) getrennt
fiir beide Schubsicherungen dargestellt. Eine grofte Riweite von 0,2 mm
wird bei den Balken mit Stegbewehrung (C 3) und (C 4) unter einer um 85
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bzw. 409, hoheren Stahlspannung, aber unter einer um 135 bzw. 909, gréferen
Querkraft erreicht als beim Balken (C 1) ohne Stegbewehrung. Die Wirkung
der waagrechten Stegbewehrung im Sinne einer Verringerung der RiB3bildung
zeigt sich daher fiir die Riflbildung im Schubbereich wesentlich stérker als
fir die Rifbildung im Biegebereich. Die unterschiedliche Schubbewehrung
durch Biigel allein bzw. durch Schrigeisen und Biigel hatte wegen der guten
Aufteilung der Schriageisen keinen gesicherten Einflull auf die Rifibildung.

Die Versuche beweisen daher zumindest fiir die Rillbildung die Notwendig-
keit der Beriicksichtigung des waagrechten Anteiles der Schubkraft durch
eine entsprechende waagrechte Stegbewehrung gemél den Vorschlagen von
RauscH [3] fir die Schubsicherung von Stahlbetonbalken durch Biigel allein.
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Zusammenfassung

Der vorliegende Beitrag bringt einige mit Versuchsergebnissen belegte
Beispiele fiir theoretisch noch nicht nidher behandelte oder umstrittene Fille
von Schubbruch und Versagen der Verankerung von Bewehrungsstiben sowie
von Beeinflussung der RiBbildung im Schubbereich durch die waagrechte
Stegbewehrung.

Summary

Test results show particular examples of shear and anchorage failure and
the effect of horizontal web reinforcement on the crack formation in the shear
zone. The problems indicated are still under consideration and have not been
solved by the theories and design methods discussed.

Résumé

A la lumiére de résultats d’essais, I’auteur traite quelques cas particuliers
concernant: la rupture par cisaillement, I'insuffisance d’ancrage des armatures
et le role des armatures d’ame horizontales dans la fissuration intervenant
dans la zone de cisaillement. Les problémes auxquels se rapportent ces exemples
font l’objet:de controverses ou n’ont pas encore été soumis & une étude théo-
rique approfondie.
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Shear Strength of Continuous Reinforced and Prestressed Concrete Beams
Résistance aw cisaillement des poutres continues en béton armé et précontraint

Die Schubfestigkeit kontinuverlicher Stahlbeton- und vorgespannter Balken

A. M. NEVILLE

Professor, M.C., T. D., M. Se., Ph. D., AM.I.C.E., A. M. 1. Struct. E., M. ASCE, M.E.I1.C.
Calgary, Canada

Notation
] = diameter.
ton = English ton (= 2240 1b.).
r = percentage area of web reinforcement.
. . V
v = nominal shearing stress = TR
a = shear span.
Introduction

Extending previous studies on the shear strength of concrete beams, a part
of which was reported at the 6th Congress [1], continuous beams have been
investigated with a special reference to the moment-shear interaction at the
ultimate. In continuous beams there are regions in which the bending moment
changes from a high positive to a high negative value, with a concomitant high
shear. In the vicinity of the point of contraflexure there exists the unique
combination of a high shear and no applied direct stress. There is thus no
flexural cracking there and shear design formulae derived for a cracked section
cannot be used.

Beams with Orthogonal Web Reinforcement

As a continuation of a study of beams with orthogonal web reinforcement
[2], continuous beams covering two spans of 4'—4 1" each were tested. They
had a cross-section of 4” by 10", with (plain) main tension and compression
reinforcement area ratio, p, of 2.4%,. The shear span-effective depth ratio, a/d,
was 2.2, When 1" & stirrups were spaced at 4” centres no significant increase
in ultimate load was caused by the addition of two }” & horizontal bars at the
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level of the neutral axis, all beams failing in diagonal tension. Nevertheless,
the widening of the diagonal tension crack was delayed somewhat and a better
distribution of cracks was obtained. The initial cracking load was not affected
since, as is well-known, web reinforcement plays no role until diagonal cracking
has started. On the other hand, shrinkage markedly affects the cracking load
and has to be carefully controlled.

When the stirrups were spaced at 2}” centres (which corresponds to
r=0.989%,) in the zone between the load point and the centre support (where
the shear was greatest), and at 4” centres elsewhere, the addition of one layer
of horizontal web reinforcement resulted in practically no improvement when
the concrete strength was 44001b./in.2. However, with a 5500 lb./in.2 concrete
an increase in ultimate load of approximately 159, was observed on addition
of " @ horizontal bars, and a further increase when }” @ horizontal web
reinforcement was used. This beam failed at a load equal to the ultimate
flexural capacity (which is slightly increased by the additional steel) and a
full redistribution of moments had taken place. Fig. 1 shows the failure pat-
terns.

From a series of tests it seems that when stirrups are inadequate because
of too large a spacing the addition of horizontal web reinforcement will not
remedy the situation. With a smaller stirrup spacing [approximately 1/2d
(1—k)] the use of orthogonal reinforcement is advantageous if very high
strength concrete is used: the widening of the diagonal tension crack is delayed
so that the horizontal steel plays a greater role in resisting inclined tension.
The use of larger horizontal bars effects little improvement and in fact these
bars did not yield while stirrups did, but arrangement of small bars in two
layers, one at the level of the neutral axis, the other half-way towards the
tension steel, is more efficient. It is worth noting that the weight of the 1" @
horizontal web reinforcement is less than 189, of the weight of the stirrups
alone, and of course only a small fraction of the total weight of reinforcement.
If the same weight of steel were used in the form of stirrups the influence on
the shear capacity of the beam would be smaller. The fixing of horizontal bars
is extremely simple so that no large labour cost is involved. It should be stressed
though that horizontal bars are not a substitute for adequately spaced stirrups.

Referring to beams with stirrups only, it is interesting to observe that even
though they failed in shear they withstood a higher nominal shearing stress
(600 1b./in.2 when 7=0.619%,, and 670 lb./in.2 when r=0.98%,) than simply
supported beams of similar properties and with the same values of » (500 and
530 Ib./in.? respectively). We should note, however, that for the same applied
shear the bending moment in a continuous beam is smaller than in a simply
supported beam.

Beam B 19 of Fig. 1 failed in shear but reached its flexural load capacity.
In this connection it is interesting to observe that under the action of moment
and shear the concrete is subjected to biaxial compression and hence its
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resistance to compression is higher [3]. Thus failure in shear may occur at an
increased compressive stress, possibly at a load in excess of the theoretical
flexural capacity, and yet truly in shear. Loads acting on the surface of the
beam also have the effect of inducing biaxial compression [1]. If closed stirrups
are present they provide a form of binding of the compression zone, and thus
permit it to develop a considerably greater strain before compression failure:
this allows a greater rotation and may raise the shear capacity of the beam.

Moment-Shear Interaction in Reinforced Beams

Tests on continuous beams with constant longitudinal reinforcement (but
without stirrups) and a/d varying between 1.5 and 3.5 have indicated an
absence of a significant shear-moment interaction. Fig. 2 shows that the higher
the bending moment over the centre support the higher the nominal shearing
stress at failure, all beams failing in shear. The failing load was slightly lower
the higher the a/d ratio (for the shear span nearest to the centre support); this
1s similar to the behaviour of single span beams and also of continuous pre-
stressed beams (see infra).
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Fig. 2. Relation between the bending moment over the centre support and nominal
shearing stress at failure.
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To study the interaction further a continuous beam was tested under two
point loading per span arranged so that the shear in each of the shear spans

adjacent to a reaction was the same. The % ratios were also sensibly equal:

1.72 on the outside of the outer load point, and 1.65 near the centre support.
The elastic point of contraflexure was between the load points, less than 2”
from the inner load point. Fig. 3 shows the crack pattern at failure, which
took place in the shear span with a shear equal to only 2/3 of the shear in the

other shear spans so that %: 2.57. Thus once again the factor equivalent to
a/d appears to be of importance. It may also be noted that a lower moment
gradient means that the zone of flexural cracking extends more rapidly with
an increase in load, and this may lead to inclined cracking. There was no

cracking near the point of contraflexure.

Prestressed Beams of Rectangular Cross-Section

Two-span beams with a varying linear transformation were tested. Failure
occurred in all cases in diagonal tension near the centre support with a second
hinge in the span. The diagonal tension crack formed suddenly and opened
wide over a distance extending to within 1 to 1}in. of extreme fibres. With
one exception this diagonal cracking load represented between 84 and 1009,
of the collapse load on the beam. The sudden character of shear failure in
prestressed beams (which were post-tensioned and grouted), sometimes nearly
explosive in character, is thus apparent, and it is clear that all important
prestressed as well as reinforced beams must have web reinforcement. How
early the warning of failure is, i.e. what is the increase in load between
diagonal tension cracking and collapse (expressed as a percentage of the collapse
load), depends on several factors. As in reinforced concrete beams, the a/d?!)
ratio has an important influence: the higher the value of a/d the less warning
there is, and for high a/d collapse is simultaneous with the opening of the
diagonal tension crack.

For a constant value of a/d, the difference between the cracking and
collapse loads is greater the smaller the total prestressing force in the beam,
F,. Thus for a constant stress in wires at transfer, f,, the difference is greater
the smaller the steel area; conversely, for a constant steel area the difference
increases with a decrease in f,. These statements apply of course only to beams
failing in shear but they seem to form a logical pattern as a smaller compres-
sion due to prestress means that cracking occurs under a lower load. This
lowers the rigidity of the beam, and leads to a greater difference between the
cracking load and the ultimate load irrespective of the actual value of the
latter.

1) d is the overall depth of section.
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From the rather insufficient tests on beams with F, constant, and f, and
the percentage steel area, p, variable, it seems that the difference between
diagonal cracking and ultimate load increases with a decrease in f; and there-
fore with the concomitant increase in p. This is because with a high value of p
the loss in effective prestress due to creep of concrete is higher, and diagonal
cracking occurs earlier.

Let us consider the effect on shear strength of f,, p, and F; only two of
these are independent. If f, is sufficiently high a small increase in the load on
the beam will bring the wires into the non-elastic zone and cause flexural
cracking of concrete so that the deflection of the beam will increase at a high
rate, and failure by crushing of concrete will follow. Conversely, if f, is well
below the yield stress of steel the increase in strain due to load is small, the
final deflection is also small and failure takes place in shear before the full
flexural capacity is reached. All beams with f, greater than one-half the 0.1%,
proof stress failed in flexure, and in all of them the yield stress in the wires
was reached. Beams with a slightly lower value of f; failed in shear but at a
load equal to the ultimate load in flexure. Nevertheless, the change in the
pattern of failure from flexure to shear as a result of a reduction in the stress
in the wires at transfer makes the use of beams with too low a stress in wires
undesirable.

If f, is constant and p increases, the flexural capacity of an under-reinforced

Table 1. Influence of Percentage Area of Reinforcement on Failure of Rectangular Prestressed
Concrete Beams

P Fy Ultimate load Mode of

% lb. ton failure
0.196 8,300 20.6 Flexure
0.371 8,210 33.5 Shear
0.371 11,900 31.2 Flexure
0.557 11,870 31.0 Shear
0.196 5,070 20.5 Flexure
0.371 4,640 29.2 Shear
0.371 11,750 39.5 Flexure
0.742 12,030 29.5 Shear
0.371 11,750 39.5 Flexure
0.557 12,630 36.0 Shear
0.371 8,210 33.5 Shear
0.557 11,870 31.0 Shear
0.557 11,750 36.0 Shear
0.742 12,030 29.5 Shear




SHEAR STRENGTH OF CONTINUOUS REINFORCED AND PRESTRESSED BEAMS 793

section increases. The shear load which can be carried increases at a lower
rate so that the mode of failure changes from flexure to shear (Table 1). For
beams failing in shear the one with a higher value of p fails earlier (see lower
part of Table 1).

In the two cases considered in the preceding paragraphs an increase in the
variable studied resulted in an increase in F,, but F, is not believed to be a
primary factor influencing the type of failure.

A study of the relation between the maximum moment on the beam and
the shear at cracking or at ultimate shows that moment-shear interaction is
very small or absent. Fuller data were obtained from tests on I-beams.

Prestressed I-beams

Symmetrical, rather squat, I-beams of 9000 1b./in.2 concrete (measured on
cubes) were tested under loading shown in Fig. 5: the a/d ratio was 3. The
linear transformation of the cable, which varied between 0 and 2}” downwards
at centre support, reduces the plastic moment of the section over the centre
support but does not affect the ultimate strength of the beam as a whole, as
shown in Fig. 4, where the slope of the regression line is not significant. There
is, however, a secondary effect of transformation in that it decreases the
vertical component of prestress, which reduces the net shear. However, even
at the maximum transformation the decrease was less than 109 of the shear
at failure. It is also worth noting that the vertical component of prestress
affects the shear strength of a beam primarily when excessive principal tension
in the web leads to cracking there [4]. When, however, diagonal cracks develop
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Fig. 4. Relation between ultimate load on the beam and linear downward transformation
of tendon at the centre support.
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from flexure cracks, the inclination of the tendon is of lesser importance than
its position, as the latter governs the moment-capacity of the section.

Determination of the moment-load relation has shown departure from the
“elastic’’ curve when a flexural crack forms over the centre support: the rate
of increase in the moment falls off, i.e. a redistribution of moments takes
place. However, as flexural or shear cracks open in the span the rate increases
somewhat but the average rate remains below the rate prior to the beginning
of the redistribution.

Fig. 5 shows the relation between the measured plastic moment over the
centre support and the shearing force acting in the centre shear span at the
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Fig. 5. Relation between bending moment over the centre support and shearing force
at ultimate.

same stage. The change in the plastic moment is due to the varying trans-
formation of the tendon, and the measured moments agree very closely with
calculated values. An increase in the moment is accompanied by proportion-
ately smaller increase in shear capacity (all beams failing in shear). This does
not establish measurable shear-moment interaction. Furthermore, the failure
in shear occurs perforce away from the section at which the plastic moment is
developed and for the beams of the present series the diagonal tension crack is
usually positioned so that at the level of the centroid of the beam the crack is
half-way between the centre support and the near load point. The magnitude
of the (collapse) bending moment at this intersection of the crack and the
centroidal axis does not seem to affect the magnitude of the maximum shearing
force that the beam can withstand. Moreover, the sign of the bending moment,
positive or negative, at this intersection is of no consequence (see Fig. 6). This
behaviour offers a strong argument against an influence of moment on shear
capacity in continuous beams of the type considered. The influence of an
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applied shear on the moment that can be developed at a section is yet to be
studied.

Determination of principal strains at the critical section has shown that
their orientation changes to the direction of 45° to the beam axis more rapidly
(i.e., under a lower load) in beams failing in shear. However, the magnitude
of the principal tension in a beam is not a direct indication of its mode of
failure. In I-beams with high or moderately high a/d ratios diagonal cracking
occurs at a principal tension approximately equal to the tensile strength, but

6]
o

rY
(=]
o

o
o

)
p

o

BENDING MOMENT AT ULTIMATE, 10%in.~lb.
)
o

o

10 Il 12 13 14 15 16
ULTIMATE SHEARING FORCE, ton

Fig. 6. Relation between the bending moment at the mid-point of the shear span adjacent
to the centre support and the shearing force at ultimate.

in rectangular beams often at a considerably lower stress. The design of these
beams should not, therefore, be based on a permissible principal tension. This
behaviour is due to the influence of flexural stresses and development of
flexure cracks from which the final shear failure develops: the origin of the
shear failure is thus different. Maximum stress occurs nearer to the tension
surface of the beam [4], and principal stress on the centroidal axis cannot
serve as a design criterion. Thus the influence of the bending stresses on the
capacity of a beam to resist shear is explained, but this is not tantamount to
a true and substantial moment-shear interaction.
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Summary

Factors influencing the shear strength of continuous beams, reinforced or
prestressed, are discussed, and it is shown that there is no substantial shear-
moment interaction at failure. Tests on reinforced beams with orthogonal
web reinforcement are described.

Résumé

On discute les facteurs qui influencent la résistance au cisaillement de
poutres continues en béton armé ou précontraint, et on montre qu’il n’y a pas
d’interaction importante entre 1’effort tranchant et le moment fléchissant & la
rupture. On décrit des essais sur des poutres en béton armé avec armatures
de cisaillement du type orthogonal.

Zusammenfassung

Die Faktoren, die die Schubfestigkeit kontinuierlicher Balken aus Stahl-
beton oder vorgespanntem Beton beeinflussen, werden zur Diskussion gestellt.
Es wird gezeigt, dal es beim Bruch keine grofere Wechselwirkung zwischen
Querkraft und Biegemoment gibt. Versuche an Stahlbetonbalken mit ortho-
gonaler Schubbewehrung werden beschrieben.
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Shear Connections for Composite Prestressed Beams

Dispositifs de Liatson entre les nervures en béton précontraint préfabriqué et le
hourdis coulé sur place, dans les poutres en T' composées précontraintes

Schubverbindung ber zusammengesetzten, vorgespannten Balken

R. H. EVANS F. K. KONG
C.B.E.,D.Sec.,D.ésSec., Ph.D., M.I1.C.E., Ph. D., M. Se., B. Sc. (Eng.), Scott & Wil-
M. I. Mech. E., M. I. Struct. E., University son, Kirkpatrick & Partners, London

of Leeds
Introduction

In the design of composite prestressed concrete beams, when the capacity
of the natural bond between the precast and in-situ members is not sufficient
to resist the horizontal shear at the contact surface of the two concretes, steel
stirrups extending from the precast concrete into the in-situ concrete are
often used. It is not definitely known whether the effectiveness of these stirrups
is due to their action in directly resisting horizontal shear, or due to their
action in indirectly maintaining and increasing the ultimate value of the shear
resistance of the contact surface by tying the precast and in-situ members
together.

To study the performance of stirrup shear connections, load tests were
carried out on composite T-beams with different types of shear connections
between the precast prestressed concrete webs and the lightly reinforced
in-situ concrete flanges.

Load Tests
Test Beams

Fig. 1 shows the four types of beams tested.

In Type A, the stirrups were designed to tie down the flange, while offering
no direct resistance to horizontal shear at the contact surface between flange
and web. Direct resistance of the stirrups to horizontal shear was eliminated
by wrapping them with ten turns of electrician’s insulation tape. The top
surface of the web had an exposed-aggregate finish to bond with the in-situ
flange. A central strip, 1.75 inch wide, on the top surface was painted with
two coats of bitumastic paint, to ensure a primary shear failure at the contact
surface.

In Type B, the stirrups which projected into the flange had open tops,
and the length in the flange was thinly coated with bitumastic paint to eliminate
resistance to vertical separation of the flange from the web.
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Ten turns of electrian’s Length in flonge thinly
insulation lape7 coated with bitumastic paint
o7 1 I . ‘—3/1 1
»—3/8 inch diam. 3/8 inch diam. +— 3/8 inch diom.
at 3inch c/c. at 3 inch c/c; at Jinch c/c.
alternate ones alternate ones
project into project into
flange flange
Stirrups in Type A Stirrups in Type B Stirrups in Type C

External Stirrups

é at 12 inch (:/c7 \I3/4 inch strip bitumastic paint
L& il i i8" -
[ 1 -1/2inch diam. | \? - l?
H bar (with
3/g inch . . g
dian':in strain gauges) 16 :o&AO.Z—Jﬁ 12"
3inchc/k Inch diam. |+ +%
== (5000 Ib. e
each) bk
& o ~4"
Stirrups in Type D Details common fo all Beams

Fig. 1. Details of the four types of test beams (each 10-ft. long overall).

In Type C, natural bond was the only shear connection.

In Type D, external stirrups were used (after the natural bond between
the two concretes had been destroyed by loading). The vertical bars of the
external stirrups were tensioned by screwing the nuts at their ends until a
pressure of 300 1b./sq.in. was achieved at the contact surface between the two
concretes. The correct tension was indicated by strain gauges fixed to the verti-
cal bars. Torsional strains in the vertical bars were eliminated by using a
thrust ball bearing for each bar.

Instrumentation and Test Procedure

Fig. 2 shows the loading arrangement for Type D beams. The loading
arrangement for the other types of beams was the same as that for Type D,
except that external stirrups were not used.

Fig. 2. Loading arrangement for type D beams.
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Loads were applied by increments of about !/,, of the ultimate loads.
Deflections, strains, crack widths, slip and vertical separation between flange
and web were measured for each incremental load.

Test Results

Deflection

Typical deflection curves in Fig. 3 show that, at low loads, the behaviour
of all four types of beams was similar, but, at higher loads, deflections and
hysterysis effects were least in Type A. For example, the deflection of the
Type A beam at W =18 tons was less than that of the Type B beam at W =17.4
tons, and less than that of the Type D beam at W =16 tons.

22

20 ]

/——___
18 F <~Type A Beam /

6 % /ZIXP/EBBQ.QMZ/j/Twe D Beom — L
/ / /// /] all /|
/
/

AT AT TN
. A0 /|
/ / Type C Beam / /
I A4
)

I

n

SE
€

"2 —_
ltﬁ':r
8'-0" 4

lol_ 0"

/ / Loading_Scheme _|

Load W (Tons)
[ 0]

=
I~

NN

\\\

VARBAREVaEaa|
—5 0 ol" 02" 03" 04" 05" 06" 07

i .0 0" 02" 03" 04" 05" 06" 07" 0.8" 09" 10" LI" 12"
o ol'" 02" 03" 04" 05" 06" 07"
Central Deflection

Fig. 3. Load-deflection curves.

Slip Distribution and Development

The general distribution of slip was the same in all four types of beams,
i.e. least at mid-span and largest between loading points and supports. For
the same loads, slip was least in Type A. The superiority of Type A was very
evident at high loads.

Fig. 4 shows typical load-slip curves.
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22 1 T T T [
Type A Beam 7 |

20 P L t

” g / Type B Beom7 . | —
12 / / y /’T‘kType D Beam ‘7/—__—__)(_—'___-
ANV LY
8 / / ( / Type CrB'eiJiz_ // U"__lg.'g:: T |
. w V’ / (' V Loading Sc:'l(eme 1
0 5 1 1 1

Load W-tons

0.01" 0.02"

.o _—oor 0.02"
0 o.01" 0.02"
Slip at Section XX 12 inch from Looding Point

Fig. 4. Load-slip curves.

Vertical Separation between Flange and Web

Vertical separation occurred in every type of beam. Fig. 5 shows that
initially such separation was negative, i.e. the flange and web moved towards
each other, showing that a small crack had existed between flange and web
before loading tests started. Such cracking was probably due to differential
shrinkage and creep.

At high loads, vertical separations were all positive and were least signi-
ficant in Type A.

22 i r I I
Type A Beam ==
o |-
16 \ Type D Beam
\ AR ————
14 > i
g /
2 »-—"_'/
12 Type B Beam
= LA
B 10 2 7 -
3

|24'l
al_oﬂ
8 L—lo‘-o“ 1
Type C Beam Looding Scheme
6 :

0 0.002" 0.004" 0.006" 0.008" o.01"
Vertical Separation

Fig. 5. Vertical separation between flange and web measured at end of beam.
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Crack Widths

Fig. 6 shows the average width of the cracks in the region between the
loading points. Up to about 14-ton load, there was no appreciable difference
in crack widths in the different types of beams. After 16-ton load, the superi-
ority of Type A beams became evident. Referring to Fig. 4, it is seen that at
16-ton load the slip in Types B and D beams was very excessive as compared
with slip in Type A beams.

‘é 0.025 T T T T T T

T ? 3

£ 0.020f 24" Jypei B (Boom=y ]

A=

X [F—g-g] J

x 0.015 r - g +

§ Loading Scheme Type D Beom 17

O [
0.010 -

& /7_

b e

> P L ) B

* o Type A Beam
"’”‘g_‘ﬁ

2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
Lood W—tons

Fig. 6. Average width of cracks between loading points.

Ultimate Strengths

Test results show that, on average, experimental ultimate strengths were
98.19, of theoretical values (assuming full composite action) for Type A beams,
The corresponding percentages were 88.6 and 87.2 respectively for those of
Type B and Type D. These percentages reflect the degree of composite action
achieved, and show that Type A beams were the most satisfactory.

Conclusions

1. Natural bond plus steel stirrups which effectively tie the precast and in-situ
members together is an efficient shear connection, even when the stirrups
do not offer direct resistance to horizontal shear at the contact surface of
the two concretes.

2. Stirrups which offer direct resistance to horizontal shear but do not tie
the two members together are inefficient.

3. Where natural bond has been destroyed, appreciable composite action can
be achieved again by imposing a normal pressure at the contact surface,
i.e. by creating mechanical friction to resist the horizontal shear.

4. Natural bond by itself is not a satisfactory shear connection, even for low
stresses, because failure occurs with little warning.
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Summary

Load tests were carried out on composite T-beams with the following types
of shear connections between the prestressed precast concrete webs and the
reinforced in-situ concrete flanges: (A) Stirrups which tied the flange and
web together but offered no direct resistance to horizontal shear at the contact
surface of the two concretes. (B) Stirrups which offered direct resistance to
horizontal shear but did not effectively tie the flange and web together. (C)
Natural bond by itself. (D) External stirrups. It was observed that Type A
shear connection was the most efficient and reliable type of connection.

Résumé

Des essais en charge ont été effectués sur des poutres en T composées, en
utilisant les types suivants des dispositifs de liaison entre les nervures en
béton précontraint préfabriqué et le hourdis en béton armé coulé sur place:
(A) Des étriers qui liaient le hourdis et les nervures mais n’offraient aucune
résistance directe au cisaillement le long de la surface de contact des deux
types de béton; (B) Des étriers qui résistaient directement au cisaillement
longitudinal mais ne liaient pas efficacement le hourdis et les nervures; (C)
Adhérence naturelle seulement; (D) Etriers extérieurs. Il a été constaté que
la liaison du type A était le type le plus efficace et stir de tous les dispositifs
essayés.

Zusammenfassung

An Plattenbalken mit vorfabriziertem, vorgespanntem Steg und an Ort
hergestellter Platte wurden Belastungsversuche durchgefiihrt. Steg und Platte
wurden dabei folgendermalBlen miteinander verbunden: (A) Mit gut veranker-
ten Biigeln, die jedoch an der Kontaktstelle von Steg und Platte keinen direk-
ten Schubwiderstand aufweisen. (B) Mit Biigeln mit direktem Schubwider-
stand an der Kontaktstelle, aber mit schlechter Verankerung im Beton der
Platte. (C) Nur mit natiirlichem Verbund ohne Armierung. (D) Mit aullerhalb
des Betons angeordneten Biigeln.

Die Versuche zeigten, dafl Typ (A) die leistungsfahigste Verbindung von
Steg und Platte gewéhrleistet.
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Schubsicherheit schwindender Spannbetonbalken

Shear Strength of Prestressed Concrete Beams — Effect of Shrinkage and
Temperature

Résistance a Ueffort tranchant des poutres en béton précontraint — Influence du
retrait et de la température

BELA GOSCHY
Dr. Ing., Ungarn

1. Einleitung

In dieser Arbeit wird die Schubsicherung der Spannbetonbalken auf Grund
der Schubbruchtheorie untersucht. Der EinfluBl von Schwinden und Tempera-
tur auf das Biegebruch- und Schubbruchmoment wird eingehend behandelt.

Die vorliegenden Zusammenhinge lassen die Bedeutung der Hauptbeweh-
rung, Betonfestigkeit, Vorspannungsgrad und Bruchstauchung des Betons auf
die Schubsicherheit erkennen.

2. Voraussetzungen

2.1. Die Querschnitte bleiben bis zum Bruch eben. (Die Annahme der eben-
bleibenden Querschnitte ist bei kleinen Stahldurchmessern und niedrigen
Bewehrungsgraden nach den Versuchsergebnissen von R. WALTHER als richtig

zu beurteilen [1].)
2.2. Das SchwindmaBl und die Temperaturinderung sind auf die ganze

Balkenlinge konstant.
2.3. Die Schubdruckfestigkeit des Betons wird aus der Mohrschen Bruch-
theorie bestimmt. Die Bruchbedingung wird mit

ausgedriickt [2], wobei:

o, = Normalspannung (Schubdruckspannung),
7y = Schubspannung,

B, = VB, = Zugfestigkeit,

B, = Wiirfelfestigkeit,

1 1
kE = & = —— = — = Verhiltnis von Zug- zu Druckfestigkeit.
Bo VB, B & &
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3. Bruchmoment unter Beriicksichtigung von Schwinden

Bei der Berechnung des Bruchmomentes des vorgespannten rechteckigen
Querschnitts mit normalen Bewehrungsverhiltnissen (u <u,) kann das Ver-
sagen der Betondruckzone vorausgesetzt werden.

Das Schwinden, als eine Begleiterscheinung des Erhirtungsvorganges des
Betons, ist durch eine zeitabhdngige plastische Forménderung gekennzeichnet,
die zur Uberlagerung der inneren Krifte und Spannungsverluste im Vorspann-
stahl fiihrt. Bei der Berechnung der Schwindkrifte hat man bekanntlich eine
statisch unbestimmte Aufgabe zu ldsen und aus diesem Grunde zur Vertrig-
lichkeit der Forménderungen zu greifen.

Da die Nullinie der Spannungen und der Formédnderungen bei Biegung
mit Schwinden nicht zusammen fallen (Fig.la), werden die Verformungs-
gesetze umformuliert.

Die gesamte Schwindverkiirzung (Endschwindmalfl) der Betonkorper e, [3]
wird im Bruchzustand zwischen Stahl und Beton nach dem Gesetz

€3 = €pg+€pg (2)

verteilt, worin

e, = Verkiirzung des Stahls,
plastische Verformung in der Spannstahlhéhe aus der Verlingerung und

Verdrehung der Betondruckzone.

€S8

€ps

o Bw
T ey
7/ Kl :
N 7 N/ Das &
J / il .
5 4
& =
Fe
ERE——
. € b4 Ee Eo-Ee €es ZgsDgs
b
(a)
%,
=2 &
- __
Q Dao
sl 4 Ll 4= |2 4
8| Zd Os2
E fga __h-zxos -
Fe Qge
b =]
€bs e Eo- €e s ZsQ=DgQ
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Die plastischen Schwindverformungen vergroBlern die Durchbiegung des
Balkens. Die Verkriimmung infolge Schwindens betréigt:

1 egte,te,—€, epte,te 1 egte,
Ps h h P h

(eg = Bruchstauchung des Betons, ¢, = Stahldehnung).

Die Lage der Spannungsnullinie kann aus dem Gleichsetzen der Druck-
und Zugkraft aus

Op X4
fﬁ‘:GO‘FGﬁ (4)

und aus der Verformungsbedingung

€
k.= =_ "B 5
f  h  egte,te (%)

ermittelt werden mit den Bezeichnungen:

op = durchschnittliche Bruchspannung des Betons,
o, = Ausgangsspannung, Spannbettspannung,
o, = f(e,') zusitzliche Stahlspannung beim Versagen der Druckzone,

p = Bewehrungsgrad.

Bei reiner Biegung (@ =0) mit Schwinden wird das Bruchmoment aus

M, = oBbhzks(l—%s) (6)

gerechnet.

4. Bruchmoment unter Beriicksichtigung von Temperaturiinderung

Die zusitzliche Stahlverformung aus den gleichmiBigen Temperaturinde-
rungen wird
Gt = i alt (7)

mit «, als Temperaturdehnungsziffer (gleich grofl fiir Beton und Stahl) und ¢
als Temperaturunterschied gegeniiber der Herstellungstemperatur des vorge-
spannten Balkens: positiv bei Erwarmung, negativ bei Abkiihlung.

Besteht ein Temperaturunterschied der beiden Betonrandfasern, so setzt
man den Temperaturunterschiedswert in der Hohe des Spannstahls in Glei-
chung (7) ein.

Der Nullinienabstand kann aus
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O Ty

und Fﬁ = gyt o,+o0, (9)

bestimmt werden, wo o,=f(¢;) bezeichnet.
Die Temperaturinderung fithrt dementsprechend zu einer Vergréferung
bzw. Verminderung des Bruchmomentes.

5. Schubbruchmoment unter Beriicksichtigung von Schwinden

Die Tragfihigkeit des gleichzeitig auf Biegung und Schub beanspruchten
Balkens wird mit dem Schubbruchmoment (Fig. 1b)

Mo, = o5 510k, (1= ) 4 Mgy = Wiyt My (10)

ausgedriickt, worin die Bezeichnungen:

op, = Schubdruckspannung,

Mp:= Qu L —293@5 tg @ = Momentenanteil der Biigel bzw. Schubbewehrung,
k, = % = Verhiltniszahl des Nullinienabstandes,

« = Neigung der schrégen Bruchlinie zur Lotrechten.

Aus der vorausgesetzten parabolischen Spannungsverteilung in der Beton-
druckzone folgt, dafl die Druckzone auch im Bruchzustande fihig ist, eine
Querkraft aufzunehmen. Die Grofle dieser Querkraft betrigt

Qp1=bfrpydz =75,ba,. (11)
0

Um weitere Schubkrifte in die Druckzone einzuleiten, miissen die Normal-
spannungen nach dem Gesetz des Bruchkriteriums (1) vermindert werden.

Der Verlauf der gerechneten Spannungen ist in Fig. 2 dargestellt. Es ist
zu beachten, dal mit der Abminderung der Druckspannungen die Schub-
spannungen bis zu einem Maximalwert 7, wachsen, und von hier ab verkleinern
sie sich. Um die beste Ausnutzung der Druckzone zu sichern, werden wir nur
den steigenden Anteil der o-7-Kurve in Betracht nehmen und diese Strecke
mit der Geraden

Ops = PCp = (I_Cam) op = @yog = (1-Cs)op (12)
TB2~THB1

anndhern.

Die Schubspannungen sind mit

TBo=1/B—w: TBl=01]/B_w und 7'32:02'//%
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angegeben. Die Beiwerte C,, C, und C; fiir verschiedene Betongiiten sind aus
der Tafel I ersichtlich.

Tafel T

Beiwert B 300 B 450 B 600
Cy 1,48 1,72 1,87
Cs 2,00 2,24 2,34
Cs 0,35 0,40 0,45

Die Nullinienlage wird aus der Gleichgewichts- und Verformungsbedingung
bestimmt nach der {iblichen Annahme der ebenbleibenden Querschnitte.
ag.\? & e
Mit - . = (BT == d bk =208 _ P €p

wird die Gleichgewichtsbedingung

?on N
Ll | 1 . 13
78— (o0 (1+ 555 (13)
18
Teo
-~
Al
7L

1,87
1,72
1,48

2,00 \
i

{

i
/ /
/7

/’/

4

2,24
2,34
V.

T T - op
1,0 0,75 0,65: 0,55 0,25 (¢]
1
0,60
Fig. 2.

Fiir Temperaturinderung setzt man noch den Summanden + o, in Gl. (13) ein.
Bei der Berechnung der Schubsicherheit untersuchen wir lediglich vier

Fille:
3 _ an _ Qu
Fall 1. Tg = ba, _b:cs=TBl

(v = Sicherheitsbeiwert, ), = dullere Querkraft.) Die Querkraft
wird durch die Biegedruckzone allein aufgenommen, ohne daf} eine
Schubbewehrung bendétigt wird.
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Fall II.' R = & > TB]. Ill’ld Tp = Qu

b, bh = TBL
MQH = m+ Qu2( ks)ztgo‘ (14)
mit
Qu = Qub+ Que = Qu ks+ Qu(l _ks)- (15)
Fall I11: > 9y
. Tpe 2 Tp = bh>7'31,
B\ h
MQ'M = (pUBbhzkz 1_? +Qu§(1_k$)2t’ga (16)

Fall IV ™R th > TR92,
k

h
Moy = puog bl (1= ) + (@ =7msbhle) 1~k g (17

Die Bemessung der Schubbewehrung wird mit den folgenden Formeln durchge-
fihrt:

fiir Vertikalbiigel E,, = g‘“’, (18)
F

fir 45° Schrigbiigel K, = Oy BlD e

op COS7y

(19)
(y=a—45° op = Fliellgrenze der Schubbewehrung.)

Fir gekriimmte Spannglieder wird die lotrechte Spannkraftkomponente
aus @u abgezogen.

Die mittlere Neigung der schriagen Bruchlinie zur Lotrechten kann in der
Praxis mit dem bekannten Néherungsverfahren von Rauscy [4]

_ Qa Qe — Qa (1 _kx)
tgo = Z, "%, " Z. > 1 (20)
berechnet werden, wo Z; = —gﬂ L ~VV2+4Q2

die Hauptzugkraft und V, = FE (oy—0,+0)

die Normalkraft aus der Vorspannung + Schwinden + Temperaturidnderung
bedeutet.

Bei reinem Schub (M =0) kann der Beton in der Aufnahme der Querkraft
nicht mitwirken, infolgedessen mul} die ganze Querkraft auf eine Léinge von
»htgor» durch die Schubbewehrung (volle Schubsicherung) aufgenommen
werden.

Der Einfluf} des Schwindens auf das Biege- bzw. Schubbruchmoment kann
aus der Tafel II beurteilt werden.
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Tafel 11

B 300 (o= 0,65) B 450 (o= 0,60) B 600 (g0 =0,55)

Betongiite
Nr: |——— w (%)
Verhiltnis

0,5 0,4 0,3 0,5 0,4 0.3 0,5 0,4 0.3

[

Myu/M, | 0,98 | 0,98 | 0,98 | 0,98 | 0.98 | 0,99 | 0,99 | 0,99 | 0,99
Mi,/M, | 0,67 | 0,67 | 0,66 | 0,62 | 0.61 | 0,60 | 0,56 | 0,56 | 0.55
3 | Mi./M, 0,99 | 0,98 | 0,98 | 0,98 | 0,96 | 0,95 | 0,94 | 0,94 | 0,93

b

Bezeichnungen:

Msu/M, = Bruchmoment + Schwinden / Bruchmoment,

M}, /M, = Schubbruchmoment + Schwinden / Bruchmoment,
M{,/M', = Schubbruchmoment + Schwinden /Schubbruchmoment.

6. Schlufifolgerungen

6.1. Die Schubfestigkeit des Spannbetonquerschnitts ist durch das Schwin-
den vermindert. Die Temperaturinderung hat bei Erwérmung einen giinstigen,
bei der Abkiihlung einen ungiinstigen EinfluB auf die Schubfestigkeit.

6.2. Die Verminderung des Schubbruchmomentes infolge Schwindens be-
trigt 1 bis 7%. Der Verminderungsgrad sinkt bei hohen Betongiiten und
niedrigen Bewehrungsprozenten (Tafel II).

6.3. Die Betondruckzone kann im Bruchzustand bei voller Ausnutzung der
Schubdruckspannung erhebliche Querkriafte aufnehmen, ohne Schubbeweh-
rung zu verwenden. Plattenbalken (T-Querschnitte) sind aus diesem Grund
besonders vorteilhaft.

6.4. Bei zusammengesetzter Beanspruchung (M + @) kann man die «teil-
weise Schubsicherung» nach dem Traglastverfahren verwirklichen; bei reinem
Schub (M =0) dagegen muBl der Spannbalken mit «voller Schubsicherung»
bemessen werden.

6.5. Die Schublinge (h—2zgg)tga verkiirzt sich infolge Schwindens; die
Biigel miissen dementsprechend verdichtet werden. Die Abminderung der
Schublinge ist aber unbedeutend.
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Zusammenfassung

Im Rahmen dieser Arbeit wurde der Einflul von Schwinden und Teinpera,-
tur auf den Schubbruch der Spannbetonbalken untersucht. Es wurde gezeigt,
daB die Schubfestigkeit und die Schublinge durch das Schwinden unbedeu-
tend vermindert werden. Die gleichméflige Temperaturverinderung hat bei
der Erwirmung einen giinstigen, bei der Abkiihlung einen ungiinstigen Ein-

flufl auf die Schubfestigkeit.
Summary

An investigation has been carried out on the effect of shrinkage and of
temperature on the ultimate shear strength of prestressed concrete beams. It
has been shown that both shear strength and shear span are only slightly
affected by shrinkage. Shear strength increases with increase of temperature
and decreases with decrease of temperature.

Résumé

Des recherches on été consacrées a 1'étude de 'effet du retrait et de la
température sur la rupture par cisaillement des poutres en béton précontraint.
On a montré que la résistance au cisaillement et la longueur affectée par le
cisaillement ne sont que faiblement réduites par le retrait. La variation uni-
forme de la température a, pour un réchauffement, un effet favorable, et pour
un refroidissement, un effet défavorable sur la résistance au cisaillement.
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Survey Report
Rapport de synthése

Zusammenfassender Bericht

GUIDO OBERTI

Prof., Torino

1. Foreword

The purpose of this Report is to give an extensive worldwide review of the
present state of structural prefabrication. Its completeness, however, is some-
what impaired for the following reasons:

1. As already implied in the title, the Report is limited to ordinary or
prestressed concrete elements (with or without hollow brick) having a strue-
tural function.

2. The information it contains is based on the National Reports submitted
by a restricted number of countries, viz.: Belgium, East Germany, France,
Great Britain, Holland, Hungary, Italy, Spain, Sweden, Switzerland and
US.A.

Nevertheless, it is assumed that this Report presents a comprehensive and
adequately complete picture of structural prefabrication in the world. This is
justified because the conclusions drawn for a given country may usually also
be applied to other countries having a similar social and economic structure
and also because prefabrication in the majority of the above-cited countries
has reached a higher level of development to be striven for by those countries
where this technique is, at present, but little used.

At any rate, this Report examines the design and erection of prefabricated
structures in various countries and analyzes the relation between in-situ and
precast techniques.

This relation is most critical in those countries which have a high standard
of social and economic development, for the following reasons. The develop-
ment of any kind of activity involving both labor and machinery brings about
a gradual increase in the use of machinery and a decrease in the use of labor.
This decrease, however, is offset by an improvement in the workers’ skill,
since the simple and laborious manual operations are, generally speaking,
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replaced by mechanized equipment whose operation and maintenance are
entrusted to the worker?).

From an economic standpoint, prefabrication prevails in highly developed
countries where the salary scales (and hence the cost of labor) are high and
the cost of mechanical equipment is low. However, a comparison between the
civil construction and other industrial activities shows that the former has
not followed the development rate of the latter, for reasons mainly due to its
peculiar nature.

Therefore, along with the most significant and interesting cases of advanced
construction technique in each country, there is frequently found a very
artisan aspect in the construction activity at the same time.

Technical and organizational difficulties, not found in other industrial
activities, have in some countries prevented technical development in the
building industry, so that it is out of date and inadequate with relation to
their economic expansion.

2. Prefabrication in Housing?)

The crisis in the building sector in those countries is actually due to the
economic expansion which, on the one hand, because of full employment,
causes a shortage and a high cost of labor and, on the other hand, gives rise
to a large and urgent demand for houses, workshops, viaducts, ete.

Prefabrication is therefore needed for two reasons. Firstly, it reduces labor
(hence, the larger cost saving) and, by advancing the laborers to the level of
industrial workers, it discourages them from transferring to other activities.
Secondly, because it is suitable for large-scale planning, prefabrication makes
it possible to carry out, within a short time and with a limited number of
skilled workers, the urgent building projects required by the economic
expansion.

Because of its specific nature, housing is perhaps the sector which poses
the greatest problems in organizing and rationalizing to a well-defined pre-
fabrication plan. Nevertheless, there is everywhere a definite trend towards
prefabrication, but the level and extent of this technique in the different
countries varies in accordance with local conditions.

Structural prefabrication in the housing sector usually concerns:

1. Wall panels having almost generally a load-bearing function. They are
made of lightly reinforced concrete containing cavities, hollow bricks or

1) As a general rule, by industrializing the civil construction industry, prefabrication
promotes development of this sector of activity, and is therefore to be considered as the
guide line for any present and future evolution trends of the construction technique.

2) This Section comprises residential housing proper (apartment houses) and build-
ings for schools, offices, hospitals, etc., where the technological features are similar to
residential housing.
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light weight materials. The panels, when placed in position, are usually
already provided with door and window frames, facings, ducts, etc.
2. Floor panels of reinforced or prestressed concrete, often containing hollow
bricks or tiles. The panels are frequently delivered complete with both
flooring and ceiling finishes applied.
Beams and columns.
Staircase [lights.
Foundations.

e g

<t

It is appropriate to describe briefly the present trend in prefabricating these
elements both in regard to their design and production.

As to design, one notices a trend towards total prefabrication, aiming at
members which are complete with finishes, facings, frames, etc., in order to
reduce as much as possible conventional work on the site. In other words, it
is clear that in housing the cost saving due to prefabrication is obtained in
the finishing operations rather than in the structure of the building.

There is also an increasing tendency to utilize the load-bearing capacity of
nearly all the prefabricated members (including wall panels).

It is necessary, however, to consider whether this trend, at least at the
present time, is more rational from both an economic and structural point of
view compared with the classic solution involving a load-bearing frame and
closing walls (whether prefabricated or otherwise) and for tall buildings to
ascertain whether the overall factor of safety is of the same order in both
constructional systems.

As far as the technological and production aspects are concerned, it must
be pointed out that prefabricated members are usually manufactured in special
sites. These may be small workshops near the construction yard or real fac-
tories, equipped with industrially organized fixed facilities (involving form-
work, tensioning benches, steam curing equipment, etc.) capable of serving a
number of construction yards situated even within a large radius.

It is worth mentioning that prefabrication in the housing field, at present,
tends towards the latter type of setup. This requires that the construction
jobs using prefabrication must necessarily be of considerable size, so as to
make possible a satisfactory amortization of the factory facilities.

Prefabrication in housing therefore is, and will continue to be, applied to
public projects and large private construction jobs3).

The above considerations are based on the housing situation in some of
the following countries.

Belgium. The large number of interesting buildings reported show a

8) This means that real estate companies will have to join forces in order to get the
considerable means required for large-scale housing projects. Contractors will have to
do likewise to enable them to face this new condition of the housing industry.
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remarkably wide use of the prefabrication technique. Of particular interest
are the reinforced concrete frames for school buildings up to 3 stories in height.
East Germany. Prefabrication in housing is steadily expanding. Statistics
show that it increased from 339, in 1960 to 679, in 1962 of the total housing
construction.
The prefabricated members may be divided into three classes:

a) members weighing up to 750 kg. For example, outside wall elements of
less than story height which are superimposed on one another in two rows;

b) members weighing up to 2000 kg. The outside wall elements are of story
height;

c¢) members weighing up to 5000 kg. The outside wall elements, of story height,
form 5 to 6 m long walls and contain door and window frames, ducts, etc.

France. Housing prefabrication started some fifteen years ago and is there-
fore highly developed and widely used. In 1953, the number of prefabricated
apartments built was 5000, whereas in 1959 it increased to 60,000. The early
small and simple workshops are now replaced by fixed industrial establish-
ments costing up to 2 million dollars each.

The output of these establishments (up to 4 apartments a day) makes
possible an amortization rate on the fixed plants of 109, of the cost of
the apartments.

Great Britain. Heavy prefabricated concrete members are fairly well used.
They are mostly grids of beams and columns forming the frame of the building,
to which wall panels are later added for closing purposes. Of special interest
is the use of prefabrication in school buildings and recent developments in
multistory housing.

Holland. Along with the usual heavy prefabrication systems and those of
partial prefabrication there is a trend to produce housing walls in situ, using
movable formwork and pumped concrete.

This method, which under certain aspects is the opposite of the prefabrica-
tion concept, is nevertheless worth mentioning since it represents a system
requiring a minimum of labor and construction equipment.

Italy. Prefabrication in housing has only recently been introduced, the
first undertakings using mostly French patents. However, 4 contractors have
now under construction in Milan a housing project costing 130 million dollars.

Sweden. The general trend is to use partial prefabrication, employing the
conventional housing construction procedure and single prefabricated members.

However, there are a few prefabrication methods, one of which is the
“Skarnes Heavy System’’ involving inside load-bearing walls, and the other
is the “Gothenburg’’ system which makes use of a load-bearing frame con-
sisting of prefabricated beams and columns slotted to allow mutual insertion.

U.S.A4. Although European type apartment houses are seldom built, pre-
fabrication (mainly for school, office, hospital, etc., buildings) presents an
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interesting system producing the horizontal members at ground level and
raising them by the well-known “lift slab’’ method.

3. Prefabrication in Industrial Building

Industrial construction?) almost everywhere has long accepted the pre-
fabrication technique, with an easiness and readiness greatly superior to those
of the housing sector.

The reason is that in this case it is possible to formulate a prefabrication
plan on a mass-production basis for the large number and few types of ele-
ments which are required and because of the smaller incidence of the finishing
operations which makes prefabrication practically feasible. Prefabrication may
take place at the building site or in a large manufacturing plant.

In the first case, the main load-bearing beams and other secondary members
(trusses, floors, etc.) are prefabricated at the base of the building, using equip-
ment designed to meet the particular site requirements.

In the second case, the members are prefabricated on an industrial scale in
factories which are capable of supplying a large variety of parts meeting
nearly all the requirements of an industrial construction.

This trend is important and is likely to increase in the building industry
with the contractors engaged in assembling industrially prefabricated members.
The transportation and lightness requirements of these members encourage
a wide use of prestressing.

A general survey of prefabrication in the industrial building field shows
greater uniformity in both design and construction site technique than in the
housing sector.

In what follows we shall therefore for each country point out only the
procedures that deserve mention for their unusual nature and importance
from a technical and construction site viewpoint or for the concepts involved.

Belgium. Use is made of advanced prefabrication systems.

Of special interest is the Preflex system which uses a Differdange H-beam
provided with concrete encasement. The manufacturing process is as follows.

A steel reinforcement cage is welded to the bottom flange of the steel beam.
The beam is subjected to bending by external loading and, while loaded,
concrete is cast round the cage and accelerated curing applied. On release of
the load, the beam tends to return to its original position and compresses the
concrete slab which is bonded to it.

At the end of this process the beam consists of a steel part that is bent and
in tension and a concrete part that is bent and in compression. This beam

4) This term includes industrial buildings proper (workshops, storehouses, garages,
etc.) as well as large structures (exhibition halls, sport edifices, and so on) where the
construction technique is similar.
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finds a number of uses in both the industrial and bridge-and-viaduct prefabri-
cation fields. Its main feature is a very small depth/span ratio.

East Germany. Prefabrication is widely used and in a rather elaborate
nature, especially as regards the connection of single elements, such as beams,
columns, trusses and roofs.

France. The heavy prefabrication methods used by the Boussiron Company
for workshops with parallel halls having a 20 m span and 12 m spaced columns
are of interest. The roof-forming members, produced at a high industrial rate,
are assembled on site by means of an extensive use of prestressing.

The prefabrication system that was employed for the roof and floors of the
singular Palais des Expositions at Rond Point de la Défense in Paris is also
remarkable.

In the construction by the Boussiron Company of the Marignane hangar
roof consisting of two 101.5X 60 m double-curvature thin shells, each of the
4,200 ton shells was built at the base of the hangar and then lifted by 16 jacks
19 m high.

Great Britain. The tank sections (Windsor tank 7.3 m high with a 48.8 m
diameter and a 13,640 cu.m capacity), the multistory parking garages and the
power stations (Aberthaw Power Station) are worthy of mention.

Holland. Most important industrial buildings show a high degree of pre-
fabrication. An interesting structure is the thin-shell roof built for the ‘“Royal
Netherlands Tourist Association’ of the Hague. The conoidal thin shells of
the rotunda are 10.5 m long, 6.5 cm thick and weigh 4 tons each, whereas the
cylindrical shells of the square building have the dimensions of 10.5x 2.7 m X
6.5 cm and weigh 4.5 tons each. All were cast by superimposing one shell on
another, separated by a sheet of paper only. The first mold, carrying the
entire pile of shells, was of shaped concrete.

Hungary. Same as in East Germany. Remarkable are the water tanks,
consisting of prefabricated and prestressed wall elements (Gniddig-Thoma
system), and the elevated tanks.

Italy. There is an increasing tendency to use industrially produced members
of types and sizes suitable for standardization.

As to prefabrication at the base of buildings during construction, special
mention must be made of the Alfa Romeo factory in Arese (Milan) and of the
S.A.D.E. thermal power station in Porto Marghera (Venice).

Highly remarkable are the recent sport buildings in Rome for the Olympic
Games (designed by P. L. Nervi) where use was made of the special Ferroce-
mento technique (prefabricated concrete slabs heavily reinforced with steel
mesh). Similarly in the recent Fiumicino airport hangar (designed by R.
Morandi) the prestressed concrete design proved more advantageous than the
steel design.

Spain. Worthy of pointing out are two of the structures designed by C. F.
Casado. The first is the trolleybus hangar in Madrid, where prefabricated
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three-hinged arches, whose thrust has been relieved. practically cover a 42 m
span, and the second is the Santana factory in Linares with elegant pre-
fabricated shed portals (grids of 15X 10 m columns) supporting the edge beams.

Switzerland. Remarkable are the large (9 X 18 m) prefabricated monolithic
thin shells at the Birrfeld construction site and the thin shells made of small
prestressed segments to form a monolithic structure (roof at Wangen near
Olten).

4. Bridges and Viaducts

This sector shows nearly everywhere a high degree of prefabrication, for
reasons which, in some respects, are the same as those indicated for industrial
buildings.

Prefabrication here usually takes place at the construction site. Generally
speaking, the main prefabricated elements are simply supported longitudinal
beams or, less frequently, Gerber type beams.

Normally, the beams are prefabricated and placed in position as follows:

— lateral placing: appropriate centering is set up at abutment level to support
the beam mold. Concrete is placed, and when the beams have cured (and
possibly been prestressed) they are placed in position sidewise with respect
to their final position;

— longitudinal placing: use is made of a temporary steel centering supporting
one end of the concrete beam;

— lifting: beams of small span and weight are produced at the base of the
structure and then raised and placed in position by jacks or a crane.

The transverse beams and the slab for the floor are usually cast in situ.
However, these secondary load-bearing elements are sometimes produced at
the base of the structure, thus showing a trend towards nearly total pre-
fabrication.

In some countries (for example, Italy) specialized companies are equipped
to supply bridges and viaducts (with spans up to 40 m) which are entirely
produced at the site (main beams, sections of transverse beams and floor slabs
are all pretensioned).

This sector also includes special prefabricated structural elements, such as
railway sleepers and expressway guardrails, for which there is at present a
large-scale demand. However, no information has reached the Survey reporter
from any country. It is hoped that some future communication will deal with
these interesting, though highly specialized, prefabricated elements.

The international situation of prefabrication in this sector abounds with
too many almost identical examples to allow illustration of them in detail as
they deserve.

The survey will therefore be limited to the most interesting cases.
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Belgium. In this sector, too, the use of Preflex beams is of great advantage.

France. Mention should be made of the De Lattre de Tassigny Bridge, Lyons
(53 m span beams) and the De L’Hippodrome Bridge, Lille (67 m span beams),
both of which were built by placing the beams sidewise, and the La Guaira-
Caracas Expressway (132 m span) arch bridges constructed by French com-
panies.

Great Britain. Worthy of pointing out is a series of city viaducts including
the Chiswick overpass, and railway bridges where use was made of prefabrica-
tion and prestressing because of the reduced traffic interruption involved.

Attention must also be called to the standardization program of the Pre-
stressed Concrete Development Group in cooperation with the Ministry of
Transport for bridges with spans up to 16 m with inverted T-sections and up
to 30 m with box-sections.

Holland. Of interest are: 1. the bridge on the Meuse River at Roermond
(4 spans of 60, 80, 72.5 and 57.5 m respectively) constructed, in accordance
with a Gerber type isostatic system, with prefabricated and prestressed beams
of a maximum 50 m span; and 2. the peculiar 60 m span Nabla girder bridge
on the Haringvliet estuary, whose cross-section is an equilateral triangle.

Hungary. The Szolnok caisson multiple-span bridge (15 spans of about
15 m each) is remarkable for the improved prefabrication system used and
the speed of construction.

Spain. The Merida 106 m arch bridge built in four parts on the ground
and the Vega Terran and Merida bridges constructed by tipping the half
arches deserve mention.

Switzerland. Of special interest are the 15 overpasses across the Geneva-
Lausanne expressway, whose mass planning was highly accurate.

Remarkable is the Altstetter viaduct (near Zurich) made of prefabricated
elements whose width equals that of the roadway, weighing 55 tons each and
connected together by prestressing cables.

U.S.A. The U.S.A. show numerous multiple-span bridges of extraordinary
length where improved prefabrication techniques made possible by large mass
production were used (for example, the 24 km long Pontchartrain Bridge).

Of great interest is the Hood Canal Floating Bridge (2 km long) resting on
floating caissons.

5. Hydraulic Structures

An examination of prefabrication in this sector (especially in Italy) calls
for some special considerations regarding the interest and advantages.

Besides the usual considerations, such as rationalization of the building
site, reduction of labor and cost, ete., others may in this case be pointed out.

a) The local conditions, which often make it particularly difficult and
expensive to construct in situ certain hydraulic structures or parts of them.
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For underwater structures one must add the difficulty of procuring com-
pact concrete, which still exists in spite of the progress made in underwater
concreting technology (Contractor, Prepakt, etc.).

b) The necessity of reducing the construction time of some hydraulic works,
as, for example, the lining of already operating canals (which must be carried
out in the short periods when the canals are empty), the construction of river
works (to be done only during low-water), etc.

For sea structures the working period has to be reduced to a minimum
mainly because of the uncertainties of the behavior of the sea. In this case,
therefore, prefabrication increases not only the speed and safety of the work
but the success probability of the whole job itself.

c) The location of some hydraulic works, which may sometimes require a
large distribution of labor, equipment and materials (often even of mixing
water) in many points widely spread over large areas.

d) The features of some hydraulic structures (for instance, small irrigation
and reclamation works) which are characterized by particularly high surface
area/volume ratios and, at the same time, by economic and technical burdens
per unit of formwork required for construction in situ.

e) The possibility of floating transport of heavy members (caissons, docks,
tunnel elements); the use of floating cranes, ete.

Our usual brief survey of the international prefabrication situation shows
as follows.

France. Interesting structures are:

— the Le Havre maritime station, whose 26 ton beams came by rail from
Rouen (90 km away);

— the Le Havre 1200 m long Bellot quay consisting of forty-eight 25 x 25 x 3.5 m
prestressed concrete elements weighing 1300 tons each, built on the main-
land and floated to their destination and placed on Benoto piles.

Floating was also used by the Société des Grands Travaux de Marseille in
constructing the Havana (Cuba) tunnel composed of five 107 m long prestressed
concrete pipe elements. Provisionally closed at their ends, balanced and counter-
weighed, the elements were gradually sunk in place and connected together.

Great Britain. Mention should be made of the recent Quay no. 1 at the
982 m long and 27 m wide Tees Dock supported by three rows of prestressed
concrete piles. The piles consist of prefabricated cylindrical elements about
1.8 m long with internal and external diameters of 1.45 and 1.91 m respec-
tively. The cylinders were lined up and united by prestressing until they
formed 13 to 20.5 m long piles. The deck consists of prefabricated prestressed
concrete beams and slabs.

Holland. The geographical conditions of the country pose particular prob-
lems in this sector. We recall what was done in a very short time to plug a
large number of dam breaches caused by the disastrous flood of February 1953:
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11X 7.5x 6 m pontoons with a wall thickness of 15 cm were then used. Similar
elements are often employed in closing the last section of new dams in tidal
water; the pontoons are provided with large openings for letting the tidal
water through when the dam is under construction and are closed upon com-
pletion of the structure.

As regards underwater tunnels, it is worth mentioning the wide use of the
system which prefabricates the elements, floats them to their destination,
sinks them and connects them together. One of the first tunnels thus built is
that under the Nieuwe Maas River in Rotterdam, carried out in 1938—1942,

Italy. Worthy of pointing out is the important 4.20 m reinforced concrete
Volturno pressure pipeline.

Of interest also are the long and highly flexible prestressed concrete slabs
(designed by Zorzi) for lining the power canal of the Pontecorvo (Rome) hydro-
electric power plant. The slabs are 25 to 30 m long, 1.25 m wide and 3 cm thick.
They are reinforced with steel mesh and prestressed longitudinally by pre-
tensioning (ten 3 mm wires per slab). They were produced in 10 to 12 super-
imposed layers, using special vibrating and finishing machinery.

Of maritime works we shall mention the important external and internal
quays of the new port in Genoa and the heavy prefabricated structural mem-
bers of the 5th dry dock, also in Genoa, which was floated into position.

A remarkable structure is also the ANIC loading dock at Gela (Sicily) built
by the Vianini Company on a prefabricated and prestressed pile foundation.

6. Structural Problems Related to Prefabrication

The development and increasing use of prefabrication techniques in various
sectors of the construction industry pose new problems in the design, produc-
tion, safety, specification, etc., of the prefabricated elements.

The trend towards complete industrialization will bring about standardiza-
tion of types and sizes of different elements and this will affect the pattern
of design of large prefabricated constructions.

The main problem in the production of the prefabricated members is an
economic one, i.e., reduction of overhead charges in the cost of each member.
This can be achieved by setting up large, centralized and highly mechanized
factories, where the cost of overheads can be distributed over a large output
of elements.

This is possible because of the low transportation cost of medium sized
elements within radii of 30 to 50 km.

As far as the statical aspect of the design of prefabricated members is
concerned, which is of major interest to us, there is a need for a thorough
investigation aimed at finding the differences and novelties, with respect to
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the conventional methods, which need to be taken into consideration during
the calculation, standardization and specification stages 5).

In this connection it is amazing to note the scarcity of experimental research
in the prefabrication field, especially as regards the connections of the elements
and the resulting overall factor of safety of the structure as a whole.

This research seems to be of primary importance, especially with regard
to major structures, such as residential buildings of 10 stories or higher. In
fact, some doubts about the static behavior of these structures in the face
of horizontal actions (wind, seismic effects) seem to be justified.

Our Association has long been interested in the structural aspects of pre-
fabrication, as is shown by the papers which have appeared in the “Publica-
tions’’ and by the reports presented at the various congresses (cf. the attached
references).

More recently, I.A.B.S.E. has also set up a ‘“Subcommittee on Prefabricated
Structures’ under the chairmanship of this reporter.

The first act of this Subcommittee was to gather, on an international scale,
facts and data on structural prefabrication for Theme IVb ““Design and erection
of prefabricated structures’’ of this Congress. These facts and data are con-
tained in the 11 National Reports used in preparing this Survey Report.

After this first necessary step on an international level, a systematic study
could be undertaken of the most interesting topics relevant to structural
prefabrication. With this object in mind, I have prepared for our Subcom-
mittee a list of such topics, entitled “Classifications (and Recommendations)
for Prefabricated Structures’’. This list is included in the separate volume con-
taining the national reports on prefabrication.
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Summary

The writer reviews the development of structural prefabrication in eleven
countries (Belgium, East Germany, France, Great Britain, Holland, Hungary,
Italy, Spain, Sweden, Switzerland, U.S.A.) and outlines its possible future
evolution.

Mention is then made of the many new problems raised by the prefabrica-
tion technique, with special regard to statical analysis and specifications.

Résumé

L’auteur passe en revue le développement de la préfabrication dans onze
pays (Allemagne de 1I’Est, Belgique, Espagne, Etats-Unis, France, Grande-
Bretagne, Hollande, Hongrie, Italie, Suéde, Suisse) et esquisse son évolution
future possible.

Il mentionne ensuite les nombreux problémes nouveaux qu’a entrainés la
technique de la préfabrication, particuliérement en ce qui concerne les études
et les prescriptions.

Zusammenfassung

Der Autor betrachtet die Entwicklung der Vorfabrikation von Bauwerken
in elf Landern (Belgien, Deutsche Demokratische Republik, Frankreich, Grof3-
britannien, Holland, Italien, Schweden, Schweiz, Spanien, Ungarn, U.S.A.)
und umreil}t ihre wahrscheinliche Weiterentwicklung.

Es werden dann die vielen neuen Probleme aufgezeigt, die durch die Vor-
fabrikations-Technik hervorgerufen werden, mit besonderem Bezug auf die
statischen Untersuchungen und Vorschriften.
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Montage-Methoden fiir Stahlbetonbriicken aus Fertigteilen in
der UdSSR

Construction Methods for Bridges Bualt with Precast Reinforced Concrete Segments
wn the U.S.S.R.

Méthodes appliquées en. URSS dans le montage des ponts en béton armé
constitués par des éléments préfabriqués

E. E. GIBSCHMANN G. K. JEWGRAFOW G. I. SINGORENKO
Prof. Prof. Ing.
E. I. KRILTZOW M. S. RUDENKO
Doz. Ing.

Fiir den Briickenbau in der UdSSR ist die hdufige Anwendung von vorge-
spannten Stahlbetonkonstruktionen aus Fertigteilen charakteristisch. In spe-
zialisierten Werkstédtten werden alle Elemente fiir standardisierte Briicken-
tragwerke und Teile fiir grole Einzelbauwerke hergestellt. In andern Fillen
wird die Herstellung der Elemente fiir groBe Briicken auf dem Bauplatz —
gleichzeitig mit der Errichtung der Briickenpfeiler — ausgefiihrt, womit die
Bauzeit verkiirzt werden kann.

Stahlbetontragwerke von Eisenbahnbriicken bis zu einer Linge von 33 m
bestehen gewdhnlich aus 2 vorgespannten Tragern, die in ganzer Linge auf
die Stiitzen versetzt und wihrend der Montage durch Quertriger verbunden
werden.

Die Vorspannung wird im Spannbett ausgefiihrt. In den letzten Jahren
werden solche Triger in den Werken auch auf beweglichen Spannbettanlagen
im FlieBbandverfahren hergestellt.

Das Versetzen der Triger erfolgt mit Krananlagen bis zu 130 t Tragkraft.

Zur Vermeidung von Querverschiebungen auf den Stiitzen wurde ein Dreh-
kran konstruiert, der in Fig. 1 dargestellt ist. Der Kragarm des Krans, an dem
der Triger befestigt ist, kann um eine vertikale Achse gedreht werden.

Eisenbahnbriicken mit Spannweiten von 38—44 m werden als Standard-
konstruktionen aus Fertigelementen fiir Bogen und starres, vorgespanntes
Zugband gebaut.

Die Montage derartiger Konstruktionen wird folgendermaflen ausgefiihrt.

a) Das Zugband wird in groflen Elementen von 23—33 m Linge hergestellt
und mittels eines Krans auf provisorische Zwischenstiitzen verlegt. Die Fugen
zwischen den Elementen werden ausbetoniert. Die Zusammensetzung der
Bogenelemente und Hingestangen erfolgt hierauf mit einem Kran von der
Fahrbahn aus.
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Fig. 1.

b) Das Briickentragwerk wird auf einem Montageplatz vor der Briicken-
stelle hergestellt und danach mit einer Léngsverschiebung auf die Pfeiler
gestellt. In diesem Falle kann das Zugband auch aus kurzen Teilen zusammen-
gesetzt werden.

Die Eisenbahnbriicke iiber den Fluf Oka (UdSSR) weist eine Bogenspann-
weite von 150 m auf. Der Bogen hat Kastenquerschnitt und wurde aus ein-
zelnen Elementen auf einem Stahllehrgeriist zusammengesetzt. Hingestangen
und Fahrbahn sind vorgespannt. Bei der Montage des Bogens wurden zuerst
die untern Tafeln der Kastenelemente versetzt und in den Fugen geschlossen.
Da diese Tafeln mit dem Geriist verbunden waren, iibernahmen sie einen
wesentlichen Teil der nachtriglich aufgebrachten Last der Bogenelemente.
Die Entlastung des Lehrgeriistes betrug 359,.

Die Bogenelemente hatten ein Gewicht von 22 t; sie wurden mit einem
Kran versetzt. Die Montage der Fahrbahn erfolgte ebenfalls mit einem Kran,
der sich auf vorgidngig verlegten Elementen der Fahrbahn bewegte (Fig. 2).

Bei vorgespannten Stralenbriicken aus Fertigteilen werden fiir Spannwei-
ten bis zu 33 m im Spannbett hergestellte Triager verwendet. Fiir Spannweiten
bis zu 42 m gelangen auch quergegliederte Triger aus Fertigteilen, die auf
dem Bauplatz vorgespannt werden, zum Einbau.

Fiir Briicken gro3er Spannweite werden verschiedene Systeme angewendet.
Sehr verbreitet sind:

a) Einfache Triager mit Spannweiten bis zu 70 m, die im Spannbett herge-
stellt und vor oder nach dem Betonieren vorgespannt werden. Die Triager wer-
den in voller Liange oder in einzelnen Teilen versetzt.

b) Durchlaufende Balken und Kragtriger.

c) Konsol-Bogen- und Konsol-Rahmensysteme.

d) Fachwerktriger mit Spannweiten bis zu 166 m.

Je nach den Gegebenheiten des Briickenbaues wird die Montage der Balken-
briicken mit verschiedenartigen Krantypen unternommen. Bei groBeren
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Briicken handelt es sich meist um Portalkrane und Einbaugeriiste, die sich auf
dem fertigen Teil der Briicke bewegen und das Einfahren der Fertigtriger
ermoglichen (Fig. 3), wiahrend bei kleineren Briicken die Tragermontage mit
Raupen- oder Pneukranen ausgefiihrt wird.

Bei StraBenbriicken mit groflen Stiitzweiten erwies sich der Freivorbau als
besonders tkonomisch. Der Freivorbau la3t sich am besten bei Kragrahmen
realisieren; die Methode kann aber auch bei Durchlauftrigern verwendet wer-
den. Sofern es notwendig ist, konnen die Balken mit den Stiitzen voriibergehend
verbunden werden.

Fig. 3.

Briickentragwerke, die im Freivorbau montiert werden, teilt man in ein-
zelne Blocke mit Kastenquerschnitt, der auch die Fahrbahnplatte umfaflt,
ein. Gewicht und somit auch Linge der Elemente richten sich nach den ver-
wendeten Kranen.

In der Praxis des Briickenbaus werden in der UdSSR Elemente bis zu 180t
eingebaut. Jedes neue Element ist mit dem bereits fertig montierten Abschnitt
durch Vorspannung mit Drahtbiindeln oder Drahtseilen verbunden.

Der freie Vorbau ermdglicht mit dieser Methode eine betrichtliche Zeit-
verkiirzung und unter den Briickenbaubedingungen in der UdSSR auch eine
Kostenersparnis, da die einzelnen Elemente in Werkstitten hergestellt werden
kénnen. Der freie Vorbau nach dieser Methode trigt wesentlich zur Erleich-
terung der Ausfithrung im Winter bei.

Beim Bau der «Autosawod-Briicke» in Moskau wurde die mittlere Briicken-
offnung von 148 m im Freivorbau ausgefithrt. Zur Erleichterung der indu-
striellen Anfertigung der Tragwerkelemente werden die Kastenquerschnitte
der Balken in obere und untere Tafeln und Wéande unterteilt. Die Einzelteile
werden auf dem Bauplatz zu Kastenelementen vereinigt und auf Pontons zum
Montagekran transportiert. Die Montage erfolgte gleichzeitig durch zwei
Derrickkrane von 200 t Tragkraft, die sich lings der Briickenfahrbahn bewe-
gen konnten (Fig. 4). In den Elementfugen wurde die Lingsbewehrung jedes
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Blockes verschweiflit und die Fugen ausbetoniert. Die Spannglieder der
«Autosawod-Briicke» sind an den Stirnseiten der Balken iiber den Uferstiitzen
verankert, wo auch zwei Kammern mit Vorrichtungen fiir die hydraulischen
Pressen angebracht sind.

Die Autobahnbriicke tber den Flufl Ojath, ein Kragrahmensystem, ist ein
weiteres Anwendungsbeispiel des Freivorbaues. Die Besonderheit dieser
Briickenkonstruktion besteht in der Anwendung von sog. «trockenen» Fugen
zwischen den Elementen. Die' Verbindung der Elemente erfolgt lediglich mit
der Vorspannung ohne Anwendung von Zementmortel. Die Spannbewehrung
ist im oberen Teil der Balken angeordnet und hat Reibungskrifte in den Fugen

Fig. 5.

zur Folge. Um einen kompakten Anschlufl der Elemente zu gewéihrleisten,
wurde folgende Methode verwendet: Man betonierte die Elemente auf dem
Bauplatz und stellte vorerst nur jeden zweiten Block her. Die Stirnflichen der
fertigen Blocke dienten dann als Schalung beim Betonieren der Zwischen-
elemente.

Die Briicke besitzt eine Mittel6ffnung von 64 m und ist aus leichten 14-t-
Elementen mit Kastenquerschnitt zusammengesetzt. Die Elemente konnten
mit speziellen Vorrichtungen, die teilweise in den Blocken einbetoniert waren,
fixiert werden. Die richtige Lage der Elemente lie} sich durch Einstellen von
Bolzen kontrollieren. Der Vorbau erfolgte von den Mittelstiitzen aus nach
beiden Seiten. Fiir die Montage wurden speziell konstruierte Krag-Briicken-
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krane benutzt. Der Transport der Elemente zum Kran erfolgte auf dem Wasser
(Fig. 5).

Sofern es die Bedingungen zulassen, 1Bt sich der Freivorbau auch mit
Kranen, die sich auf Schienen, Rampen oder Geriisten bewegen, bewerk-
stelligen.

Auler dem Freivorbau werden beim Briickenbau in der UdSSR auch ganze
Tragwerke oder wenigstens grofle Teile davon am Ufer errichtet. Meistens
erfolgt dann das Einbauen dieser Tragwerke mit Schwimmbatterien.

Ein Beispiel fiir eine derartige Montage ist eine Briicke iiber den Siidbug.

Die vorgespannten 65,4 m langen Balken dieser Briicke wurden auf einem
Platz am Ufer hergestellt. Dann wurden sie zwei Piers entlang verschoben
und mit einer Hebeanlage auf Schwimmstiitzen gestellt. Bei diesem Briicken-
bau, der im Siiden des Landes ausgefiihrt wurde, hat man als Gegengewicht
der Rollenzughebeanlage einzelne wassergefiillte Pontons verwendet.

Fig. 6 zeigt das Heben einer Sektion von zwei Trigern mit 70 m Stiitzweite
beim Bau einer Stadtbriicke iiber die Wolga.

Fig. 6.

Beim Bau der Metrobriicke in Moskau neben dem Stadion Lujniki wurden
Briicken (Bogen mit Zugband) mit einem Gewicht von 5600 t auf schwim-
menden Unterstiitzungen transportiert.

Beim Bau der Lielupebriicke mit Spannweiten von 58 m wurden vorfabri-
zierte Balken von 28 m iiber den Stiitzen und 30 m lange Einhingetriger ver-
wendet. Diese Balken wurden in einem Stiick hergestellt und auf dem Wasser-
weg mit einem 100-t-Schwimmkran eingefahren und zu einem Balkensystem,
das in jedem Feld zwei Gelenke aufweist, zusammengefiigt (Fig. 7).

Ein einzigartiger Transport erfolgte fiir den Bau einer 150 m weit gespann-
ten Bogenbriicke iiber den Jenissej. Der Bogen wurde in zwei Hilften trans-
portiert und auf den zum Einschwimmen beniitzten Unterstiitzungen mon-
tiert (Fig. 8).

Beim Bau einer Briicke iiber die Wolga wurde der Transport der 166 m
langen Fachwerktriager ebenfalls auf schwimmenden Unterstiitzungen aus-
gefiihrt.
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Der Bau vorgespannter Eisenbetonbriicken aus Fertigteilen in der UdSSR
erforderte zahlreiche theoretische Untersuchungen und die Durchfiihrung
vieler Versuche zur Losung wichtiger technologischer Fragen. So wurden z. B,
viele Forschungen zur rationellen Herstellung von Stahlbetontriagern im Spann-
bett unter Verwendung des Fliefbandverfahrens durchgefiihrt. AuBerdem
wurden viele Arten von Fugen und Knoten fiir Fertigteilkonstruktionen ent-
wickelt und an Modellen in Naturgroe erprobt.

Eine der wichtigsten Aufgaben im Briickenbau in der UdSSR ist, in Anbe-
tracht des vorherrschend kalten Klimas, die Entwicklung von Fugenkonstruk-
tionen fiir Fertigelemente im Freivorbau ohne Verwendung von Mortel oder
Ortsbeton.
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Heute studiert man die Moglichkeiten zum Kleben der Elemente mit
Kunststoffen.

In der UdSSR fanden die Konstruktionen mit vorfabrizierten Elementen
im Stahlbetonbriickenbau eine weite Verbreitung. Es hat sich gezeigt, daB3 der
Ubergang zu Konstruktionen aus Fertigelementen sehr zweckmiBig und wirt-
schaftlich ist. Dies beruht auf der Entwicklung der Autobahnen und Eisen-
bahnen, der Entstehung neuer Stiadte, der staatlichen Planung dieser Arbeiten
und der zentralisierten Leitung.

Zusammenfassung

In den letzten Jahren entwickelte sich der Briickenbau in der UdSSR in
Richtung industriell hergestellter vorgespannter Fertigteilkonstruktionen.

Balken von 33—42 m Léange werden mit Kranen montiert. Bogenbriicken
mit Zugband fiir Eisenbahnen werden ebenfalls aus Elementen zusammen-
gesetzt und auf ein bis zwei Hilfsstiitzen montiert. Im Autobahn-Briickenbau
wird der Freivorbau mit Elementen héufig angewendet.

Der Bau vorgespannter Eisenbetonbriicken aus Fertigteilen erforderte die
Durchfiihrung zahlreicher theoretischer und experimenteller Untersuchungen.

Die Tendenz des gegenwirtigen Briickenbaues in der UdSSR wird an Hand
mehrerer groflerer Briicken illustriert.

Summary

In recent years bridge building in the U.S.S.R. has been developing with
precast prestressed methods, and this is indicated by the number of large
bridges completed or under construction.

Beams from 33 to 42 metres in length are erected by crane; arch bridges
carrying railway tracks are assembled from precast elements and erected on
one or two temporary supports; considerable use is made of precast elements
in cantilever construction for motorway bridges.

The construction of prestressed bridges using precast reinforced concrete
elements has enabled a large number of theoretical and experimental solutions
to be investigated.

Résumé

Les ponts composés d’éléments précontraints préfabriqués en atelier ont,
ces derniéres années, pris une importance croissante dans la construction en
URSS.

Les poutres de 33—42 m de longueur sont mises en place a l’aide de grues,
et les ponts-rails en arc & tirant, également constitués par des éléments pré-
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fabriqués, sont montés avec un ou deux appuis auxiliaires. Pour les ponts
d’autoroute, on utilise souvent le montage en encorbellement.

Il a fallu exécuter des recherches approfondies et effectuer de nombreux
essais avant d’entreprendre, & partir d’éléments préfabriqués, la construction
de ponts en béton armé précontraint.

Plusieurs ouvrages, parmi les plus importants, illustrent 1’évolution qui se
dessine actuellement dans la construction des ponts en URSS.
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Concrete Element Joints for Immediate Load Transference
Joints d’éléments en béton pour transmission immédiate des efforts

Betonelementverbindungen fiir direkte Lastitbertragung

T. GERHOLM

Malmé

In building frameworks and arches. steel construction has as a rule one
advantage over concrete: the fact that the joints are able to transfer loads as
soon as the jointing is made. This means that there is no delay in the building
work. A concrete joint made in situ cannot transfer any load at once and the
same is true when building with prefabricated concrete elements. using
ordinary jointing methods.

In our experiments we are trying to find ways of making concrete element
joints which do not have this disadvantage. The tests have shown that this
can only be done by adopting the methods used in building with steel. We
therefore have steel parts protruding from the ends of the concrete elements.
Similar methods have been used by A. AMIRIKIAN in the U.S.A.

The jointing is made in two stages: first, the connection of the steel and
then the concreting of the joint, which can be done later. The strength of the
joint, being equal to the structural parts around it. can be made

a) to the full extent at once by the jointed steel, in which case the surrounding
concrete is only for protecting, or

b) to some extent by the jointed steel parts. and only completed after the
joint is concreted with or without shear reinforcement.
Both these methods have been tried.

A. When jointing concrete elements with the use of protruding beams,
these are designed for taking the entire load and jointed to full strength.
Fig. 1 shows a joint made by using I-beams which are first bolted together in
order to keep the different parts in place and later on welded.

The same joints have been made without welding. using friction bolts
(Fig. 2), and also with other kinds of steel girders. (‘racks from a test are
shown in Fig. 3: these are typical. The vertical cracks at the ends show the
ends of the jointing steel girders.

This method of jointing has some disadvantages. The costs are rather high
because much jointing steel is used. To have friction bolts also requires great
precision, because the holes have to fit when the elements are placed in posi-
tion; if the holes are made after the beams are in place, this causes extra work,
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Fig. 1. A joint made by using two extended Fig. 2. Same joint as before using friction
I-beams locked and welded together. bolts for the connection of the beams.

Fig. 3. From a test of beams shown in Fig. 1.
Typical cracks at the ends of the I-beams.

Fig. 4. Jointing of reinforcing bars, using steel plates lying under the bars.

time and cost. If a mistake is made and the elements are too long, it is hard
to correct it on the building site. Another point is that the total load practi-
cally never has to be taken at once because the dead load is generally much
lower than the design load. Consequently, we continued with B.

B. If the steel joint is only to take part of the design load, this part must
be at least equal to the dead load in order to give a safety factor. In this case
we have used the reinforcing bars for jointing. The bars protrude far enough
for the welding to be done. The joint steel normally consists of plates or rein-
forcing bars. In the beginning we used steel plates, one in the top reinforcement
and one at the bottom, lying in some cases under the reinforcing bars (see
Fig. 4), in other over them (see Fig. 5). Another and better way is to use bent
steel plates, jointing each bar with the opposite one (Fig. 6). When jointing
the reinforcing steel, it is necessary to have some way of fixing the concrete
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elements in the right position when welding. This is easily done by using
protruding bent steel plates and L-irons, so fixed in the concrete that the right
position is obtained when placing the element to be jointed (e.g. a beam) on
the elements already in position (e.g. two columns). See Fig. 5.

We have tested these joints before and after concreting. The factor of
safety figure on the design load was about 1.5 before and about 3 after; in the
latter case the same as for the beam without any joint. Fig. 7 shows such a
beam after the test. Fig. 8 is from a combined test of jointed beams, using two
different ways of welding and without any joint. The failures came at about
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Fig. 5. Joints made by using bent steel plates. The plate and the bars have the same

centre joint and the jointing steel is not to be deformed, as shown in Fig. 6. Note the use of

the supporting steel elements for keeping the concrete elements in place before welding.
The shear reinforcement is an extra safety factor.

Fig. 6. Same joint as 4, with the plate lying over the bars. The photo taken after the
failure of the beam. The concrete is thrown out due to the bending of the jointing steel.
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Fig. 7. A beam made as shown Fig. 8. The beams are designed for the same load.

in Fig. 4 after the test. The sa- 1 and 2 arc made as in Fig. 4. 3 and 4 are not

fety factor figured on the design jointed. 5 and 6 are as shown in Fig. 4 welded to-

load was 1.5, on the building gether. The results were about the same for all
load about 3. beams.

Fig. 9. Same beam as in Fig. 8, but with the Fig. 10. A beam jointed as in Fig. 4 and load-
bent plate joint. Compare with beam 3. ed after failure in order to study the cracks.

the same loads, with no tendency to show which beam was better. In these
tests we used combined jointing with one steel plate on top and one at the
bottom, both lying under the reinforcing steel. Fig. 9 shows a beam of the
same type with the bent plate jointing. The cracks are different, but similar
to 3 on Fig. 8.

Fig. 10 is a beam loaded after failure to see how the joints behave. The
jointing places are easy to locate. Note the horizontal cracks. What happens
can be examined in Fig. 5 and explains the reason for the use of the bent
plate jointing, where the centre of stress in the bar and the jointing steel is
the same. The bent plate can be changed to two reinforcing bars opposite each
other. We considered it easier, however, to weld when using the bent plate.

The beams were normally designed, so that the failure could also come
as a crushing of the concrete. Fig. 11 shows such a beam.

If we compare the two ways of jointing, we find that we save about 809,
of the jointing steel when using reinforcing bar joints instead of jointed steel
beams. The loading capacity of the joints is the same. There is another diffe-
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Fig. 12. A frame house built of concrete elements, showing the joints.
The frame is built up of comparatively small elements.

Fig. 13. Two-hinged arches made of three parts. The joints are made as shown in Fig. 5.

rence; the tolerances in length of the elements are not so strict when connecting
bars. If there is a gap between the opposite reinforcing bars, this does not
matter; if the elements are slightly too long, it is easy to shorten a bar.
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Summary

The reason for the tests was to find ways of jointing concrete building
elements which would enable the joints to transfer loads immediately. We have
used protruding steel parts welded or bolted together. The tests have been
carried out in full scale with regular building loads.

Résumé

Les essais ont eu pour but de trouver un mode d’assemblage des éléments
en béton qui permette aux attaches de transmettre immédiatement les charges.
On a utilisé des piéces métalliques faisant saillie, soudées ou boulonnées
ensemble. Les essais ont été effectués en vraie grandeur, avec les charges
réglementaires.

Zusammenfassung

Der Zweck der Versuche war, ein Verfahren zur Verbindung von Beton-
fertigteilen auszuarbeiten, damit die Fugen unmittelbar Lasten iibertragen
kénnen. In unserer Versuchsreihe bedienten wir uns vorstehender Stahlteile,
die entweder zusammengeschweil3t oder -geschraubt wurden. Es handelte sich
hierbei um Grof3versuche mit regulidrer Betriebsbelastung.
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Neue StoBiverbindung von Stahlbetonfertigteilstiitzen
New Splice Joint for Precast Reinforced Concrete Columns

Nouveaw joint de poteaux préfabriqués en béton armé

W. HEYNISCH
Professor Dipl.-Ing., Brandenburg (Havel)

Im VEB Industriebau Brandenburg werden seit vielen Jahren Stahlbeton-
montagebauten ausgefithrt. Von der Forschungsstelle des Betriebes ist eine
neue StoBverbindung fiir Stahlbetonfertigteilstiitzen mit folgender Wirkungs-
weise entwickelt worden (Fig. 1):

Das obere Stiitzenteil mit Stahlbetonzapfen wird in die Hiilse des unteren
Teiles eingefiihrt, auf Flichenkeile abgesetzt und ausgerichtet. Nach Abdich-
ten der Auflenfuge werden die Hohlrdume der Verbindung mit Einpremértel
ausgepreBt und somit ein hochwertiger monolithischer Verbund erzielt. Durch

Hiilse

Fig. 1. StahlbetonzapfenstoBverbindung. L————”: il e

v d /’
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zweckmifligste Bewehrungsanordnung in Hiilse und Zapfen sowie die Pro-
filierung von Zapfen und Hilsenwandung wird iiber den Scherverbund der
Mortelfuge ein Biegemoment iibertragen, das zu einer hohen Tragfihigkeit
des gestofllenen Querschnittes fiithrt. Dieser StahlbetonzapfenstoB kann im
Vergleich zu den geschweillten Bewehrungsstéfen und den Stahlbauverbin-
dungen als eine «echte» Stahlbetonverbindung angesehen werden. Bruch-
versuche an Stiitzen mit einem SchweillstoB zeigten, daBl die Tragfihigkeit
dieser Verbindung ausschlieflich von der Giite des nachtriglich eingebrachten
Betons abhiingig ist. Die Bruchlasten lagen bei 0,6—0,8 der rechnerischen
Bruchlast, wobei in allen Fillen der Beton im Stolbereich versagte.
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Gegeniiber den bisher geschweiliten Stiitzenverbindungen bringt der neue
Stofl verschiedene Vorteile, wie:

1. Kurzzeitige Inanspruchnahme der Hebegeridte bei der Montage.

2. Sofortige Ubertragung der Montagelasten und Gewihrleistung der Stabili-
tiat der Stiitze ohne umfangreiche zusétzliche Sicherungsmafnahmen.

3. Einfaches Justieren der Stiitze mit Keilen ohne Hilfe des Hebegerites.

4. Herstellen der vollen Tragfahigkeit der Verbindung durch Auspressen der
Fugenhohlrdume mit Injektionsmortel.

5. Keine oder nur unbedeutende Verminderung der Tragfahigkeit vor allem
des Betons im StoBbereich.

6. Verkiirzung der Montagezeiten.

7. Fir die Arbeiten werden keine Spezialkrafte benotigt.

Experimentelle Erprobung des ZapfenstoBes

Bei Biegebeanspruchung wirkt die Stiitze im StoBquerschnitt durch die
Einschniirung als Trager mit verkleinertem Hebelarm der inneren Kréfte. Die
Ubertragung der Zugkraft von der Stiitzen- zur Zapfenbewehrung wird durch
den Scherverbund des AuspreBmortels zwischen Zapfen und Hiilse erreicht.
Die theoretische Losung dieser Aufgabe war beim gegenwirtigen Stand der
Grundlagen iiber das Schubproblem nicht eindeutig moéglich. Es wurde daher
an Versuchskorpern 1:1 das Tragverhalten des StoBes ermittelt, wobei schritt-
weise Konstruktionsverbesserungen vorgenommen wurden. Hiernach konnten
allgemeine Regeln fiir Konstruktion, Beanspruchung, Bemessung und Anwen-
dungsbereiche aufgestellt werden.

Schwachstellenversuche ergaben die Grundkonzeption fir die StoBverbin-
dung, anschlieBend wurde eine Serie von Zulassungsversuchen durchgefiihrt.
Die Versuchsstiitzen mit einem Querschnitt von 40 X 50 em wurden als Balken
auf 2 Stiitzen gepriift. Untersucht wurde der Einflul der Bewehrung von
Zapfen und Hiilse, die Zapfenlinge sowie verschiedene Beanspruchungsarten,
wie Biegung, Biegung mit kleiner und groBer Druckkraft, wechselndes Moment,
zweiaxiale Biegung und Zugbeanspruchung. Einige Ergebnisse dieser Versuche
sind in Tafel 1 zusammengestellt.

Die Versuche der Stolverbindung ergaben bei der richtigen Wahl von
Zapfen- und Hiilsenabmessungen sowie der Bewehrung ein gutes Verhalten
hinsichtlich der Tragfihigkeit und Forméinderungen zur ungestoBenen Stiitze
(Vergleichsbalken). Wie wichtig der Scherverbund zwischen Zapfen und Hiilse
fiir das Tragverhalten des Stof3es ist, zeigen die RiBbilder der Versuche 7 (I),
4 (IT) und 6 (III) nach Tafel 1 (siehe Fig. 2).

Bei Stiitzenstoflen mit zu kurzer Zapfenlinge oder geringem Verbund
zwischen Zapfen und Hiilse wird frithzeitig die Scherfestigkeit des Ausprel3-
mortels zerstort. Diese Bedingungen waren beim Versuch 4 (Diagramm II)



1 2 3 4 5
Ver- Wiirfel- Quer- Pruf-  Zapfen-
such  festig- schnitt lange linge
Nr. keit

W28
(kp/cm?) (mm) (mm) (mm)

Versuche Biegung mit Langskraft

1 458 400.500 3000 500
2 458 400.500 3000 500
3 458 400.500 3000 500

Versuche reine Biegung

4 450 400.500 3000 400
5 450 400.500 3000 500
6 450 400.500 3000 670

Versuch reine Biegung am ungestofenen Balken

7 450 400.500 3000 —

Tafel 1

6 7
Zapfen- Stiitzen-
beweh- beweh-

rung rung
St I1Ia St I11a

(32 mm @)

6 6 Dmr. 32
6 6 ,, 32
6 6 ,, 32
6 4 ,, 24
6 4 ,, 24
6 4 ,, 24
— 4 ,, 24

8

Langs-
kraft

(Mp)

50
50
200

9

Trag-

moment
(Zapfen)

(Mpm)

13,8
13,8
9.4

(19,4)
(19,4)
(19,4)

16,6

10

Exp.
Bruch-
moment

(Mpm)

36
34
30

26
33
38

40

11

Bruch-
sicher-
heit

UB

2,60
2,46
3,20

1,57
1,99
2,29

2,41

12

Bruch durch Ver-
sagen von

Beton
Beton

Biigelbewehrung
der Hiilse

Bugel-, Zugbeweh-
rung und Beton

Zughbewehrung

NAHZLALSTIALOILYTANOLIETHVIS NOA ONNANIFITASSOLS HNUN

6€8
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gegeben; ortliche Uberbeanspruchungen der Hiilse fiihrten zum Bruch der
Verbindung.

Die Beanspruchung der Zapfenverbindung ist je nach Belastung verschie-
den. Liegt die Druckresultierende noch im Kernquerschnitt der Stiitze, dann
wird die Tragfahigkeit im StofBbereich nicht vermindert. Der 15—25 mm star-
ken Stofifuge zwischen Stiitzenunter- und -oberteil kommt hierbei eine auBer-
ordentliche Bedeutung zu. Versuchsergebnisse iiber das Druckverhalten einer
15 mm starken Mortelfuge — verglichen mit der Wiirfelfestigkeit — sind in
Tafel 2 wiedergegeben. Sie zeigen die friihzeitige Belastbarkeit und hohe
Tragfiahigkeit dieser Fugen, zu denen die Bestimmungen nach DIN 4225 §17.3
im Widerspruch stehen.

{ {
///([ sz )?)ml 'zsj \\\\“\
[ s:;\\i:\“
% f%% i ;ﬁz\\“\\

I
~iof—o -t 100 | 100 - t0 -

300

~

Fig. 2. RiBlbilder von Bruchversuchen.

Tafel 2. Druckfestigkeiten einer 18 mm starken Mértelfuge.

700 Versuch:sonordnung

kp/em2
600

Mortelfuge

500

400

300

200

106 uuw\(r.;}
= 2001
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Bei groBlerer Exzentrizitit der Druckkraft ist im StoBquerschnitt mit einer
gerissenen Fuge zu rechnen. Die Zugkraft des inneren Kriftepaares wird von
der Stiitzen- auf die Zapfenbewehrung umgelagert. Unter Beibehaltung der
Tragfihigkeit auch im StoBquerschnitt ist die Bewehrung im Zapfen ent-
sprechend zu vergriflern.

Bei den Versuchen traten je nach Bewehrungsgrad verschiedene Bruch-
zustinde auf. Einmal Versagen des Betons im Druckbereich der Hiilse, zum
anderen Erreichen der StahlflieBgrenze in der Stiitzen- oder Hiilsenbewehrung.

Eine Beanspruchung auf Biegung mit Zug kann bei Rahmenkonstruktionen
oder Vierendeelstiitzen vorkommen. Zugkrifte kann der Zapfensto nur iiber
die Scherfestigkeit der Auspre8fuge zwischen Zapfen und Hiilse aufnehmen.
Die Gréfle der aufnehmbaren Zugkraft ist von der Mantelfliche des Zapfens
und der Giite des AuspreBmortels bzw. des Stiitzenbetons abhingig. Aus
durchgefiihrten reinen Zugversuchen ergaben sich Mortelscherfestigkeiten von
20 bis 40 kp/cm? bei einem Mortelalter von 7 Tagen.

Nach Auswertung aller Versuchsergebnisse konnten folgende Kennwerte
fiir Bemessung und Konstruktion aufgestellt werden (Bezeichnungen nach
Fig. 3).

Hiilsenabmessungen:

Tragende Richtung: as = 0,10a, bis 0,15a, = 10 cm
Nicht tragende Richtung: 6; = 0,100, bis 0,156, = 8cm

Schnitt A-A

3 b=
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Fig. 3. Abmessungen und Bewehrungsanord-
nung fir den Stahlbetonzapfenstof3.
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Zapfen:

Zapfenlange: l, =32a,
Freie Zapfenlinge: l,=2,0a,

Zapfen und Hiilse erhalten eine 10—30 mm hohe Profilierung senkrecht zur
Stiitzenlingsachse, um den Scherverbund zwischen Hiilse und Zapfen zu
sichern.

Der kleinste Stiitzenquerschnitt, bei dem eine Anwendung des Zapfen-
stoBes noch moglich ist, wird bestimmt durch die vorstehenden Mindest-
abmessungen der Hiilse. Die aufnehmbaren Schnittkrifte werden begrenzt
durch die maximale Bewehrungsanordnung im Zapfen.

Die Berechnung des StoBquerschnittes erfolgt nach dem Traglastverfahren.
Die Verringerung der statischen Hohe im StoBBbereich fithrt zu einem erhghten
Stahlbedarf im Zapfen. Da der Zapfen in der Regel iiber eine doppelte Beweh-
rung verfiigt, kann im Bruchzustand bei kleinen Querschnitten die gesamte
Zapfenbewehrung zur Ubertragung der Zugkraft herangezogen werden. Gegen-
iiber einer Bemessung nach Gebrauchslast ist dadurch eine Verringerung der
Bewehrungsfliche maoglich.

Bei der Anordnung der Bewehrung sind folgende Gesichtspunkte zu beach-
ten. Die Uberleitung der Zugkraft von der Stiitzen- zur Zapfenbewehrung
beansprucht die Hiilse auf Schub und erfordert eine entsprechende Bewehrung
(s. RiBBbilder). Die Versuche zeigten, dall eine Kombination von Biigeln und
Schrageisen (Fig. 3) am wirkungsvollsten ist. Die Bewehrungsanordnung der
Hiilse muf3 entsprechend der Schubspannungsverteilung vorgenommen wer-
den. Die Stiitzenldngsbewehrung ist ohne Betondeckung bis zum Rand der
Stofifuge heranzufithren. Die Biigel der Stiitzenbewehrung sind im StoB3bereich
zu konzentrieren.

Die erhohten Anforderungen an die Fertigung der Stiitzen sind mit tiblichen
Mitteln zu erfiillen. Bei kleineren Stiitzenquerschnitten kann der Zapfen vor-
gefertigt in das Stiitzenoberteil eingebaut werden.

Der wesentliche Vorteil dieses Sto3es gegeniiber anderen Stoverbindungen
ergibt sich im Montagevorgang. Das Stlitzenoberteil mit Zapfen wird bei der
Montage in die Hiilse des Unterteiles eingefiihrt und auf Flachblechen, Hart-
gummi oder Hartholzkeilen abgesetzt und ist bereits in diesem Stadium aus-
reichend gehalten. Bei gro3en Stiitzenhohen oder weiteren Montagebelastungen
ist ein Nachweis der Standsicherheit fiir den unausgepreBten Zustand zu
fithren. In diesen Fillen wird das Einbringen einer Mértelfuge vor der Montage
des oberen Stiitzenteiles in den Hiilsenboden empfohlen.

Die volle Tragfihigkeit der Stolverbindungen wird erst nach dem Aus-
pressen erreicht. Fiir die Herstellung des EinpreBmértels sowie fiir das Aus-
pressen der Hohlriume gelten die entsprechenden Vorschriften fiir Spann-
beton. Fiir das Auspressen sind die fiir Spannbeton handelsiiblichen Geréte
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zu verwenden. Die dullere Fuge kann zweckméBig mit einem schnell erhirten-
den Mortel abgedichtet werden.

Die Montagearbeiten kénnen auch bei tiefen Temperaturen durchgefiihrt
werden. Durch einen Zusatz von 10 Vol.-9%, Methanol zum Anmachwasser
wird der Frischmortel bis —15°C vor Frostschidden gesichert. Eine weitere
Méoglichkeit fiir die Weiterfithrung der Arbeiten bei groflen Minustemperaturen
zeichnet sich ab durch die Anwendung eines Kunststoffmortels nach dem
2-Komponenten-Kunststoffsystem. Versuche hieriiber laufen noch.

In der DDR sind die Fragen der Konstruktion, Bemessung und Montage
in der Zulassung Nr. 149 der Staatlichen Bauaufsicht des Ministeriums fiir
Bauwesen festgelegt.

Anwendungsgebiete des ZapfenstoBes

Die Anwendung des ZapfenstoBes ist auf allen Gebieten der Montagebau-
weise, wie Stockwerks-, Flach-, Hallen-, Industriebauten und im Briickenbau
moglich.

Nach der experimentellen Erprobung konnte bisher dieser Stol} bei meh-
reren Industriebauten mit Erfolg angewendet werden. So wurden z. B. die
27 m hohen Stiitzen eines Heizkraftwerkes mit Querschnitt 50 x 140 ¢m im
FuBpunkt und auf halber Hohe durch eine Zapfenverbindung gestoflen. Die
aufzunehmenden Schnittkrifte betrugen:

M =128 Mpm; N =364 Mp; @ = 31 Mp.

Fig. 4 zeigt die Montage eines 22 t schweren Stiitzenoberteiles. Eine Montage-
halterung war nicht erforderlich, da durch ein Méortelbett im Hiilsenboden

Fig. 4. Montage eines Stiitzen-
oberteiles mit Zapfenstol3.
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und durch die Blechkeile in der Stofuge das Oberteil so gesichert war, dal}
anschliefend gleich die Dachbinder montiert werden konnten. Das Auspressen
der Fugenhohlriume konnte dadurch abschnittsweise fir mehrere Stiitzen
ausgefiihrt werden.

Die Vorteile des ZapfenstoBes bei dieser Anwendung sind aus dem Ver-
gleich des Arbeitszeitaufwandes fiir die Montage und das nachtrigliche Schlie-
Ben der Verbindung gegeniiber einem Schweillstol ersichtlich (24 Std. fir
Zapfenstof3, 39 Std. fiir die Schweillverbindung). Die Arbeiten an der Zapfen-
stoBverbindung erfordern keine Spezialkrifte (Schweiller). Die mogliche Zeit-
einsparung bei der Montage mit der ZapfenstoB3verbindung wirkt sich giinstig
auf die Bauzeit und die Gesamtkosten aus.

Auch im Briickenbau findet der Zapfenstofl ein wichtiges Anwendungs-
gebiet. Zur Zeit werden ein- oder mehrstielige rahmenartige Unterbauten nach
diesem Prinzip ausgefiihrt (Fig. 5). Die damit erreichte Vollmontage von
zusammengespannten Fertigteiltragern fiihrt zu einer beachtlichen Bauzeit-
verkiirzung.

1250
| 800
| 3
S~ o .
[ee] [o] [ =] (=] [=1 =] =] [=1 =] =] I
'%_I_I_Ll_lg_l_ 5
—=110 590
3
i M @
Fig. 5. Anwendung des ZapfenstoBes fiir
Stiitzrahmen von Fertigteilbriicken.
1] [
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Zusammenfassung

Der beschriebene Stahlbetonzapfenstol ist eine Neuentwicklung im Mon-
tagebau mit Stahlbetonfertigteilen. Hinsichtlich der Kraftiibertragung ergibt
er volle Gleichwertigkeit von gestoBenem und ungestofenem Stiitzenquer-
schnitt.
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Die Hauptvorteile des Stahlbetonzapfenstoles gegeniiber den bekannten
geschweiliten StoBverbindungen bzw. UberdeckungsstoBen liegen in der kur-
zen Montagezeit, dem Justieren ohne zusdtzliche Halterungen, der einfachen
Herstellung der Verbindung durch Auspressen mit Mortel, der vollen Trag-
fahigkeit des Betons im StoBbereich und der sich aus diesen Punkten ergeben-
den Steigerung der Arbeitsproduktivitit.

Da bei dieser StoBverbindung nur eine kleine Horizontalfuge sichtbar
bleibt, wird eine gute #sthetische Wirkung der gestoBenen Stiitze erreicht.

Summary

The reinforced concrete tenon splice described is a new development for
precast concrete columns. The load-carrying capacity of the joint is equal to
that of a single-piece column.

The advantages of tenon splices over welded splices or overlapping splices
are quick assembly, good alignment without additional holding devices, easy
execution by grouting only, full load-carrying capacity of the concrete and in-
crease in labour productivity.

The appearance of the joint is good as only a fine horizontal joint is visible
on completion.

Résumé

Le joint a tenon en béton armé qui est décrit représente un nouveau déve-
loppement dans la construction préfabriquée. En ce qui concerne la trans-
mission des efforts, il assure une équivalence compléte des sections de poteau
avec ou sans joint.

Les avantages principaux du joint & tenon en béton armé comparé aux
joints soudés ou aux joints a recouvrement connus sont: la rapidité du mon-
tage, I’ajustage sans dispositif de serrage, la réalisation simple du joint par
pressurage avec du mortier, la pleine capacité portante du béton dans la zone
du joint et I'augmentation de la productivité du travail résultant de ces
facteurs.

Comme il ne reste qu'un petit joint horizontal visible, cette méthode
d’assemblage permet d’obtenir un bon effet esthétique du poteau ainsi réalisé.
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Montagegenauigkeit beim Bauen mit Stahlbetonelementen
Accuracy wn Erecting Precast Reinforced Concrete Units

Précision du montage d’éléments en béton armé

E. LEWICKI
Prof., Dresden

1. Einleitung

Im Montagebau spielt nicht nur die MaBgenauigkeit der vorgefertigten
Elemente eine Rolle, sondern in hohem Malle auch die Genauigkeit der Mon-
tage. Hiermit hat man sich wissenschaftlich noch kaum beschéftigt.

Folgende Genauigkeits-Komponenten sind zu beachten:

1. Achslage

2. Hohenlage
3. Flucht

4. Vertikallage

5. Horizontallage

Durch ungenaue Montage entstehen Bauwerkfehler, die sich besonders bei
Industriebauten mit spiter zu montierender maschineller Ausriistung sehr
unangenehm auswirken konnen, zum Beispiel falsche Abstinde von Kran-
bahnbalken. Es kann auch Gefahr fiir die Sicherheit und Standfestigkeit des
Tragwerks entstehen, wenn zum Beispiel Auflager zu klein werden oder kon-
struktive Verbindungen der Elemente untereinander nicht ordnungsgemél
zusammenpassen.

2. Montageungenauigkeiten

Hier seien einige Beispiele ungenauer Montage aufgefiihrt:

Die Hohenlage der Stutzenaufstandfliche in 144 Hiilsenfundamenten eines
Industriebaues war bei 109, richtig, bei 509, zu hoch, bei 409, zu niedrig.
Von den Ungenauigkeiten betrugen 7%, mehr als 30 mm.

Fig. 1: Bauwerkfront eines Industrie-Stockwerkbaues mit eingetragener
Verschiebung der Stiitzenkopfe gegeniiber der Lotrechten in Richtung der
Front. Hier stehen nur 39, der Stiitzen richtig, 509, sind nach der einen,
47% nach der anderen Seite geneigt. 139, der Ungenauigkeiten betragen
mehr als 30 mm.

Fig. 2: Dieselbe Bauwerkfront mit eingetragener Verschiebung der Stiitzen-
kopfe senkrecht zur Front. Hier stehen 59, der Stiitzen richtig, 629, sind
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Fig. 1. Verschiebung der Stiitzenkopfe eines Industrie-Skelettbaues in

Bauwerkfront [1].
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Fig. 3. Draufsicht auf einen Kran-
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nach hinten, 339, nach vorn geneigt. Die Képfe der obersten Stiitzen hingen
60 bis 96 mm iiber. 70%, der Ungenauigkeiten betragen mehr als 30 mm.

Fig. 3: Draufsicht auf einen Kranbahnbalken-Sto3 auf einer Stiitzenkon-
sole. Die Ungenauigkeit der Lage der herausstehenden Bewehrungsstab-
Enden betrigt etwa einen Stabdurchmesser, so dafl das Verschweillen der-
selben nur schwierig durchzufiihren ist.

3. Grundlagen fiir genaue und reibungslose Montage

3.1. Kontrolle der Mafihaltigkeit der vorgefertigten Elemente

Eine entscheidende Grundlage fiir genaue Montage ist die MaBhaltigkeit
der Elemente. Je besser dieselbe, um so rascher, reibungsloser und wirtschaft-
licher der Montageablauf. Deswegen sind alle Elemente vor Einbau nachzu-
messen und schlechte Stiicke auszuschlieBen.

Geringere MaBabweichungen in Dicke und Léinge sowie Fehler in der
Liange und Lage von AnschluBlstdben fiir SchweillstoBe sind vor der Montage
rechtzeitig auszugleichen.

ZweckmiBig ist es, die Elemente mit Léingen-Abmallen von minus 2 bis
3 cm vorzufertigen.

Locher fiir Dollen miissen mit gentigendem Spielraum vorgesehen werden.

3.2. Einmessung und Markierung von Achsen und Hohenpunkten

Eine weitere Grundlage fiir genaue Montage ist die genaue Einmessung
und Markierung der Achsen von Stiitzen und Winden sowie der Hohen-
punkte auf Fundamenten und Decken. Dies darf nicht mittels primitiver
MeBwerkzeuge geschehen, sondern hierzu sind Theodolit, Nivellierinstrument
und StahlbandmaB zu verwenden.

Die genaue Achslage von Stiitzen in Hiilsenfundamenten wird gewihrleistet
durch zwei auf den Hiilsenwénden befestigte Kantholzer oder Stahltriger
oder durch zwei genau eingemessene Anschlige aus Beton, ihre Hohenlage
durch kleine, genau einnivellierte Aufstandsockel aus Klinkersteinen, Beton-
oder Stahlplatten oder durch Ausgleichestrich-Schichten.

4. Die Montage

4.1. Juslierung

4.1.1. Stiitzen. Das Einfluchten und Senkrechtstellen von Stiitzen erfolgt
am besten mit zwei in beiden Achsen aufgestellten Theodoliten nach einem
mittig liegenden Schnurschlag (Kreidestrich) an der Stiitze. Das Einrichten
nach Stiitzenkanten ist falsch, da diese hidufig nicht einwandfrei gerade sind,
es sei denn, dal} als Flucht zum Beispiel von Frontstiitzen die Aullenseiten
oder von Kranbahnstiitzen die Innenseiten einzuhalten sind.
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Vom genauen Einfluchten und Senkrechtstellen der Stiitzen ist der ge-
samte weitere Montageablauf abhingig.

Bei Hiilsenfundamenten wird das Justieren — selbst bei hohen und schwe-
ren Stiitzen — auch heute noch gern mit Keilen aus Holz oder Stahl durch-
gefiihrt, die an 4 Seiten zwischen Hiilsenwand und Stiitze eingetrieben werden.
Ein neueres Hilfsmittel fiir diesen Zweck ist die Justierschraube, die fiir
Stiitzen bis 45 t Masse Anwendung finden darf (Fig. 4). Ein an einem Winkel-
eisen angeschweillter dicker Schraubenbolzen mit sehr flachem Gewinde trigt
ein zweckméfig ausgebildetes Mutterstiick. Durch gleichméBiges Nachlassen
und Gegenspannen der entsprechenden auf 4 Seiten eingesetzten Justier-
schrauben erfolgt die Justierung der Stiitzen.
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Fig. 4. a) Justieren schwerer Stitzen mittels Justierschrauben [3].
b) Detail der Justierschrauben [3].

Ein in der UdSSR entwickeltes Gerit ist die in Fig. 5 gezeigte Lehre aus
leichter Stahlkonstruktion. Sie wird durch Klemmschrauben am Hiilsen-
fundament befestigt und umfaf3t mit ihrem oberen Teil die Stiitzenfiile. Die
hier befindlichen Justierschrauben dienen zum Ausrichten. Diese Lehre hat
eine Masse von 135 kg. Sie hat sich in der Praxis gut bewahrt.

Stotze

—Juslierschraube

Fig. 5. Stahllehre zum Justieren von Stutzen (UdSSR) [4].

Hulsenfundament

Bei Stiitzen auf Stockwerkdecken sind andere Justiereinrichtungen im

Gebrauch.
Die alteste und einfachste Art ist die Abstrebung nach 4 Seiten durch

Holzstreben, die unter einem im oberen Sidulenteil festgebolzten oder fest-
gekeilten Kantholzrahmen angreifen, auf der Decke durch Stahlbiigel oder in
Aussparungen gehalten und durch Keile ausgerichtet werden.
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Auch Zuganker aus Stahlstiben & 16 mm sind in Anwendung, die unter
Einschaltung von Spannschléssern zur Justierung der Stiitzen herangezogen
werden.

Neuerdings hat der VEB BMK Chemie, Halle/Saale, eine Verstrebung aus
Stahlrohren entwickelt, die zug- und drucksicher ist und bei der die Justierung
der Stiitze ebenfalls mittels Spannschlgssern erfolgt (Fig. 6). Sie sind beson-
ders geeignet fiir Randstiitzen, bei denen an der AuBlenseite keine Druck-
streben angebracht werden kénnen.

Fig. 6. Abstreben mittels zug- und drucksicherer Stahlrohr-Streben, Justieren durch
Spannschlésser [5].

Auf Baustellen groBer Skelettbauten in der UdSSR sind zweckmifBige
Geridte zur schnellen und genauen Montage von Stiitzen in Gebrauch, soge-
nannte «Konduktoren», fahrbare Stahlfachwerk-Konstruktionen, die auf der
bereits montierten Decke verschoben werden und als Lehren und Justier-
einrichtung fiir die Montage vorgefertigter, durch zwei Stockwerke reichender
Stiitzen dienen (Fig. 7). Der Konduktor trigt zu diesem Zweck 4 bis 6x 2
schellenartige Festhaltevorrichtungen mit Justierschrauben, durch welche die
Stiitzen gefallt und ausgerichtet werden.
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4.1.2. Dachbinder sind auf die vorher in ihrer Héhe genau ausgerichteten
Stiitzenkopfe aufzulagern, wo sie genau nach der Achse justiert werden miis-
sen. Zu diesem Zwecke verwendet der VEB Montagebau Berlin zwei gabel-
artig seitlich an den Stiitzenkopf angeschraubte senkrechte U-Eisen (Fig. 8),
zwischen denen die Auflager der Binder mittels Keilen ausgerichtet werden.

-/
|
=
S |

T

Fa
N N7

hroub ;
Ak f Fig. 7. Fahrbarer Kon-

duktor Zum:J ustieren und
Halten von 4 Stiitzen
(UdSSR).}

Stahlirghmen

Fig. 8. Justieren eines Dachbin-
ders auf einem Stiitzenkopf [6].

4.1.3. Grofiflichige, horizontale Elemente. Bei groBflichigen horizontal zu
verlegenden Elementen, wie zum Beispiel langen Tonnendachschalen, ist beson-
ders auf winkelrechte, zueinander parallele Verlegung der Teile zu achten, da

Fig. 10. Montagehalte-
rung nach O.PLATZER
(Berlin):(Pat,. ang.)[8].

Fig. 9. Justiereinrichtung fiir Wandplatten auf einer
Wohnungs-Baustelle in Hamburg [7].

Rundstohl ous dem
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Spannmuytter

o —Stegverschiussplatie

Spannbolzen

Keil
<1 Keilsicherung

Rundstahl ous dem
unteren Bouteil
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sonst keilférmige Fugen entstehen, durch welche die Gesamtlinge des Daches
wichst und die einzelnen Elemente oft nicht mehr die erforderliche Auflager-
fliche auf Stiitzenképfen oder -konsolen finden.

4.1.4. Wandplatten. Auf Fig. 9 sieht man eine Justiereinrichtung fiir Wand-
platten, die auf groBen Wohnungsbauten in Hamburg eingesetzt wurde. Die
Streben sind unten an vorbereiteten Punkten der fertiggestellten Decke, am
oberen Ende an den Wandplatten befestigt und konnen durch ihre Schraub-
einrichtung zur Justierung herangezogen werden.

4.2. Die Halterung der montierten und justierten Elemente

Nach der genauen Justierung der montierten Elemente mul3 dafiir gesorgt
werden, dal sie auch nach dem Herausnehmen aus dem Kranzug in der
justierten Lage verbleiben, selbst wenn die konstruktive Kraftschlissigkeit
noch nicht hergestellt worden ist.

Die unter 4.1 beschriebenen Justiereinrichtungen erfiillen die Aufgabe der
provisorischen Halterung mit.

Auf Fig. 10 wird eine Vorrichtung fiir die Halterung schwerer Stiitzenteile
gezeigt, welche mit bereits montierten unteren Stiitzenteilen durch Verschwei-
Ben herausstehender Stahlstdbe verbunden werden sollen. Es ist die kraft-
schliissige Montagehalterung von Otto Platzer, Berlin (Pat. ang.). An zwei
genau abgeldngten gegeniiberliegenden Bewehrungsstab-Enden werden jeweils
mit 4 Klemmbolzen Stege angeklemmt und verkeilt und dann durch je zwei
Spannbolzen mittels Muttern zusammengespannt, wodurch die Verbindung
kraftschliissig wird. Diese Halterung ermdoglicht zusammen mit den in 4.1.1
erwahnten Justierschrauben auch die Justierung des oberen Stiitzenteils.

Ansatzstellen fur die
Keile zum Jusheren

—

oberer
Stiitzen-
teil

Fugenver- . Entluftungs-
morlelung_"'f:f - ﬂ | offnung

Zopfen

unterer
Stutzen-
teil

Anschiuss fur Auspressgergt

Fugenobmessungen:
d=|0mm f = 10 bis 20 mm ¢ 225mm

Fig. 11. Der biegesteife Zapfensto3, entwickelt vom VEB Industriebau Brandenburg [9].
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4.3. Neue konstruktive Entwicklung zur Erméglichung einer einfachen Justierung
und zum Erhalt einer schnellen Kraftschliissigkeit von Stitzen-Verbindungen

Beim biegesteifen Zapfenstol des VEB Industriebau Brandenburg (Fig. 11)
ist im unteren Stiitzenteil eine Hiilse ausgebildet, im oberen ein vorgefertigter
Zapfen einbetoniert. Die Fuge f zwischen beiden ist 10 bis 20 mm breit und
gerippt.

Nach Einsetzen des oberen Stiitzenteils erfolgt die Justierung mittels 4
Flachkeilen in der horizontalen StoBfuge. Die duBere Stoffuge wird durch
Verstreichen mit Mértel abgedichtet, und nun kann das Verpressen der Ver-
bindung mit Zementmortel erfolgen. Zu diesem Zwecke ist dicht {iber dem
Hiilsenboden ein EinpreBrohr und in der StoBfuge eine Entliiftungséffnung
vorgesehen.

5. Schlufl

Vorstehende Ausfiihrungen sollen die auBerordentliche, bisher viel zu
wenig beachtete Wichtigkeit der Montagegenauigkeit unterstreichen und die
hierfiir zu schaffenden Grundlagen und zweckmiBigen Vorrichtungen zeigen.
Eine genaue Montage wird zur Herabsetzung der Baukosten und zur Erhéhung
der Arbeitsproduktivitdt beitragen.
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Zusammenfassung

Die wissenschaftliche Untersuchung der Montagegenauigkeit beim Bauen
mit Stahlbeton-Elementen ist eine sehr wichtige, bis jetzt viel zu wenig be-
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achtete Aufgabe. Einige Beispiele von Montageungenauigkeiten werden vor-
gefithrt und die Grundlagen fiir eine genaue Montage erértert:

Fiir Teilprobleme der Montage — Justierung, Halterung, kraftschliissige
Verbindungen — werden charakteristische Losungen gezeigt. Die Steigerung
der Montagegenauigkeit wird stark zur Senkung der Baukosten beitragen.

Summary

Research on accuracy in erecting precast reinforced concrete units is a
very important topic which up to now has not received the necessary attention.

Some examples of inaccuracy are given and bases for accurate erection
discussed.

Characteristic solutions of partial problems, e.g. alignment, temporary
supports, connections for rapidly transmitting forces, are outlined.

Increased accuracy will contribute considerably to the reduction of con-
struction costs.

Résumé

L’étude scientifique de la précision du montage d’éléments préfabriqués en
béton armé est un probleme trés important mais, jusqu’a présent, pas encore suffi-
samment traité. Quelques exemples d’inexactitudes du montage ainsi que les
bases pour un montage exact sont présentés.

Les solutions caractéristiques de problémes particuliers sont données, p.ex.:
alignement, appuis passagers, moyens d’assemblage permettant de trans-
mettre immédiatement les efforts. Une précision plus grande du montage aura
pour effet de réduire fortement le cotit de 'ouvrage.
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General Report

DOUGLAS MCHENRY
Skokie, I11.

Ya. Behavoir of Structures with Regard to Temperature, Humidity and Time.

The seven papers accepted under Theme Va approach the subject through
mathematical analysis, laboratory tests, and field observations. The authors
are concerned primarily with time-dependent effects, that is, creep and
shrinkage. Going back into history, it may be noted that in the year 1905 a
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paper by Ira H. WooLsoN reported on “Some Remarkable Tests Indicating
Flow of Concrete Under Pressure’’. This is perhaps the first published report
on the creep of concrete. The subject has been under investigation ever since,
so we now have a background of nearly 60 years of study. A recent biblio-
graphy on creep contains nearly 500 references. Studies of drying shrinkage
have been in progress for an even longer time. Most of the laboratory tests
reported in this extensive literature deal with the problem of separating and
evaluating the numerous variables which influence creep and shrinkage, with
respect to both rate and total amount; and most of them have been restricted
to small-size prisms or beams. The total problem is a complex one, even when
limited to the empirical approach of the laboratory worker studying only
15 em prisms under constant sustained load (or zero load for shrinkage) and
in a precisely controlled environment. Good progress has been made in com-
paring the effects of such variables as temperature, relative humidity, cement
composition, mix proportions, stress level, and some others. The word ‘“‘com-
paring”’ was used advisedly, for progress has been somewhat less marked in
the areas of understanding the mechanism of creep and shrinkage and evaluat-
ing their effects on the performance of structures. Numerous review papers
are available which summarize the state of our knowledge, and mention may
be made especially of a recent comprehensive review by R. L’HErMITE [1]1).

Still restricting our attention to specimens tested in the laboratory under
controlled conditions and constant load, one particular area is virtually
demanding increased attention. I am speaking of what has been referred to by
some as the effect of specimen size on creep, but which is more properly the
inter-relationship between creep and drying shrinkage. It is unlikely that
specimen size, per se, has much effect on creep rate or on ultimate creep, but
there is no doubt that drying shrinkage (as influenced by geometry of the
member and other factors) has a significant influence on the rate of creep
and also perhaps on the ultimate creep. Fortunately, this matter is now under
study, but (unfortunately) the natural processes involved occur at a rate
which required several years for completion of an experiment. Transfer of
creep data from a 15 cm prism to a full-size bridge girder is highly uncertain,
and it is partly for that reason that measurements of service structures, as
reported in some of these papers, are particularly important. It is hoped that
such field observations will become more common and will be reported in the
literature, in spite of the difficulty and uncertainty involved in the analysis
of such data.

As soon as we leave the controlled environment and the constant loading
conditions of the laboratory, a complete new set of problems is thrust upon
us; but these added problems are the most important ones which confront us.
They are the problems which represent the gap between materials research

1) References see page 885.
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and structural engineering. Although progress is being made, as is demon-
strated by some of the papers of this Congress, that gap is largely unfilled.

The creep of concrete under varying loads, the interchange of stress between
concrete and reinforcing or prestressing steel, and the relaxation of stress
under variable restraint, are still not well understood. In 1943 the writer [2]
proposed a treatment of creep effects having a considerable degree of gene-
rality, but admittedly he has not pursued it although some others have —
recently, for example O. C. Z1ENKIEWICZ [3]. In the same year A. D. Ross [4]
published a method for solving a variety of creep problems for concrete of
stable properties (neglecting the effect of increasing hydration) through the
spring and dash-pot analogy. From that time on a variety of papers have
appeared dealing with specific instances of structural analysis, and a few have
appeared which present the subject with a degree of generality. The studies
of N. KH. AROUTIOUNIAN [5] may be mentioned especially.

Perhaps those of us who are hoping for a generalized treatment which will
be useful to the practicing engineer in a design office of the usual type are
searching for a philosopher’s stone. But the acceptance of advanced and more
precise design concepts, the break with precedent in building daring struc-
tures, and the demand for maximum economy in the use of materials and
labor, require that these effects, frequently thought of as secondary, must be
considered in the design of many structures.

Generalized treatments, particularly those involving indeterminate or com-
posite structures, frequently involve mathematical concepts which are advanced
in character or laboriousin application. The use of digital computers is bringing
some of these within the realm of practical usefulness, and it may be that analog
computers will in time solve many of our structural problems. It is becoming
increasingly important that a closer line of communication be established
between the materials research engineer and the mathematical analyst. In
particular, the latter must tell the former what type of tests he needs in order
to formulate or to simplify his analyses. And the structural designer must
likewise inform the mathematician as to just what is needed to accomplish
the end result.

It may be worthwhile in this General Report to mention certain matters
which may be familiar to students of the subject, but which are perhaps less
well-known to some others who are concerned with the application of creep
analysis to structural problems.

Acceptance of the validity of the superposition of load effects (for both
positive and negative load increments) is implicit in virtually all analytical
treatments. Laboratory tests made during the past 20 years appear to confirm
the principle of superposition as a reasonable hypothesis. Concepts other than
superposition have been introduced through various numerical procedures,
but superposition will be accepted in the brief discussions which follow.

As mentioned previously, most laboratories have measured creep strain
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under the condition of constant stress, leading to the so-called creep function.
Some laboratories are now equipped to determine the relaxation function,
that is, the function defining the diminishing stress under constant strain. The
latter function is often the more useful of the two, for in some structural
applications it may lead to a differential equation while use of the creep func-
tion would lead to a less tractable integral equation. However, it should be
noted that the two functions can be interchanged mathematically. If the creep
function is expressed as a simple exponential, € () =« (1 —e~™). then the creep
due to a varying stress, o (7), with ¢ (0)=0, is given by

do(7)

d

T

t
€(t) = af (L —eT¢7) das (1)
0
Treating this as an integral equation with the condition e = constant, the
corresponding relaxation function is determined as
o (0)
t) =
o () Ea+1

(1 + B o c—rtED). (2)

For other functions the conversion can be made either analytically or numeri-
cally.

Another device which sometimes leads to simplification consists in changing
the form of equation (1). Expressing that equation as

¢ t
e(t) =[udv =uvl—[vdu
0 0

we may substitute
do(7)
dr

With the boundary conditions that o (r)=0 when r=0 and F (t —7)=0 when
=7, we arrive at

u=F({t—7), dv = dr.

d
e)=—[o(r)5—F(t—7)dr. (3)

The third device may be considered at this time as a theorem which appears
to merit further study. The research worker is of course interested in the
complete time-stress-strain history of the processes of creep and shrinkage;
but the structural designer is frequently concerned only with the final state
of his structure. This end result will probably be reached within a few years
after construction, but in analysis it is reached by letting ¢t — c0.

It appears that for a large class of problems the end result is independent
of the path by which it is reached provided we assume that time-dependent
changes in the properties of the material may be neglected. The class of
problems referred to includes (and is restricted to) those in which the imposed
loading, regardless of its source, eventually reaches a stable value. The concept
may be illustrated by an example. Adopting again the creep function e (t)=
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=o (1l —e™), let us apply the time-dependent stress o (7)=8(1 —e—™7) which
has the limiting value o (c0)=p. Substituting the expressions for € () and o (7)
into either Eq. (1) or Eq. (3) and integrating yields a fairly complex equation
of the form e(t)=F («,B,r,m,t). Substitution of {=co0 into that equation
reduces it to simply € (0) = af,
in which the rate factors » and m disappear. If the ultimate stress, B, is applied
instantaneously at {=0 and maintained constant thereafter, the ultimate
creep is likewise given by € (co)=a . It appears that the same treatment may
be applied to any stress history which eventually reaches a stable value.
Within the limitations imposed by the assumptions, a stress which reaches
and then maintains a constant value will produce the same ultimate creep
as if the ultimate value of the stress were applied at t=0 and maintained
constant thereafter. This appears to be consistent with the concept of creep
as delayed elasticity.

Still another device, which can be only mentioned here, involves entering
the creep characteristics of the material into fictitious boundary forces and
body forces, and solving the resulting problem as one of pure elasticity.

One will have no difficulty, of course, in pointing out the differences between
our trae material and the idealized material treated in the above concepts;
but they may still serve as a useful background for more realistic develop-
ments and for approximate applications.

Mr. Z. P. BazanNT has developed an analysis of creep and shrinkage effects
which appears to possess a considerable degree of generality. The effect of the
increasing age of the concrete has been introduced through Dischinger’s
assumption. As noted by the author, that assumption, unfortunately, is not
a very accurate representation of reality. However, its adoption led to a
mathematical system which can be solved (especially with the help of a digital
computer) for a variety of non-homogeneous or statically indeterminate cases.
The author proposes that the influence of seasonal climatic variations on creep
and shrinkage may be accounted for by distorting the time scale.

Mr. E. GiBscHMANN has emphasized, as have other contributors, the impor-
tance of climatic conditions on the creep occurring in concrete structures,
noting that the ultimate creep in the warm southern regions of the USSR may
be twice as great as in a moderate climate. He has then investigated with
considerable mathematical thoroughness the effects of creep and shrinkage on
systems which are statically both determinate and indeterminate. The equa-
tions, as is to be expected, become rather involved, but are simplified for the
condition of greatest interest, that is, for the ultimate condition reached as
t — co. Mr. GIBSCHMANN treats the properties of the concrete as stabilized,
which is probably a necessary assumption by his method of attack. However,
his method permits consideration of dissimilar concretes, or concretes of
different ages, in statically indeterminate systems.
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Messrs. OLszak and STEPIEN have conducted a mathematical investigation
of the effects of creep in spirally reinforced concrete columns under axial load,
studying particularly the case in which the spiral is prestressed. As is custom-
ary, and probably necessary in the interest of reaching a solution, it has been
assumed that the creep function does not change with increasing age of the
concrete. Their derivation leads to an integral equation of the Volterra type,
and the solutions are of considerable practical interest. The practical results
are expressed in terms of the time-dependent safety factors of the column,
considering the possibilities of failure of either the concrete core or the spiral
binding. It appears that the optimum amount of prestress for any column can
be determined by their methods.

G.BreENDELand H. RUHLE have reported test data on the important question
of cracking in reinforced concrete beams as affected by sustained loading.
Some of the flexure specimens were loaded to the point at which measure-
ments indicated that cracks not yet visible had formed, and this same load
was then sustained for two years. Cracks became visible at 2 to 3 months, and
the maximum opening increased gradually to about 0.09 mm at two years. In
other specimens under sustained loads of 50 to 75%, of ultimate, the initial
maximum crack widths of about 0.13 mm increased to about 0.23 mm in two
years. The ratios of creep strains and creep deflections to the initial elastic
strains and deflections were substantially less than the corresponding ratios of
compressive strains for prisms under axial load. The effect of the sustained
load and the additional cracking did not reduce the ultimate flexural strength
of the beams, as was demonstrated by comparison with corresponding speci-
mens tested without sustained load.

Mr. ABELES reports an 8-year record of measured deflection of four plat-
form roofs, each 130 ft. long by 36 ft. wide and supported on four columns.
The three prestressed slabs are supported on two beams, and they cantilever
from the columns a distance of 36.5 ft. at the ends and 12 ft. at the sides. Due
to unfavorable weather at the time of construction, concrete strengths were
lower than had been anticipated. The deformations due to prestressing were
about twice the values expected. Deflection measurements were started in
1955, about one year after construction, and have been continued since that
time. During the 8-year period the excessive initial upward deflection of the
cantilever ends reduced by about 1.5 in. Mr. ABELES has related the variation
in deflections to temperature, snow load, and other factors; but because of the
complexity of the conditions was unable to draw definite conclusions regarding
the effects of shrinkage and creep. A principal conclusion is that the behavior
of the thin slabs has been quite satisfactory in spite of adverse construction
conditions and excessive initial deformations.

Another interesting 7-year record of measurements is presented by Mr.
AICHHORN — in this case a record of length changes rather than of deflections.
In three prestressed bridges steel rods 30 m long were embedded without bond
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and anchored at one end. Dimensional changes were measured by dial gages
at the free end. The measurements are compared with smooth curves of the
exponential type. Deviations from the smooth curves suggest that the course
of creep and shrinkage is influenced by climatic conditions at the time of
construction as well as by seasonal changes thereafter. The author states that
in future tests an attempt will be made to separate the contractions due to
shrinkage and creep.

HEerBERT GONER describes the interesting and somewhat different case of
long-time deformations of the Syratal Bridge. A point of particular interest is
that measurements are available with a degree of continuity for the past
57 years. The bridge is described as being made of a sort of concrete masonry
with about 459, mortar component, and apparantly it was the largest massive
arch bridge in the world when it was completed in 1905. The total span between
massive supports is 90 m, but the span of the true arch is taken as 65 m. From
design considerations, the initial settlement of the crown was expected to be
150 mm, but measurements showed 206 mm. This settlement increased more-
or-less regularly to 508 mm in 1962; and it is continuing although at a dimin-
ishing rate. The paper reports the measurements together with the history of
the bridge, including the effects of bomb damage and of various remedial
measures. Those in responsible charge are to be commended highly for main-
taining the continuing long-time record of crown deflections and other aspects
of performance. It is indeed unfortunate that comparable records are seldom
kept on other structures of more modern types.

Vb. Experience from Tests of Structures Beyond Elastic Limits

The five papers accepted under Theme Vb are too diverse in character to
permit any generalized discussion of their contents. They cover ultimate load
capacity of prestressed girders, yield line formation in skewed plates, combined
bending and torsion in the inelastic range, and the behavior of plastic hinges
including the effect of load reversals.

It is encouraging to note the progress which is being made toward under-
standing the performance of reinforced concrete beyond the elastic stage, and
particularly noteworthy in that respect is the cooperative research program
under the guidance of the Commission on Hyperstatism of the European
Concrete Committee. That program represents perhaps the most significant
accomplishment to date in world-wide cooperation of structural testing
laboratories.

The test data presented in the papers of Theme Vb enter unavoidably into
the complex field of non-linear mechanics. As in the case of creep and shrinkage
studies discussed under Theme Va, a large gap remains to be closed. Perhaps
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a gap will always remain, for in some problems unique solutions appear to be
non-existent; in others, the best that can be done is to define upper and lower
bounds. The mathematician may insist that there is no set approach to non-
linear problems, but perhaps he can devise an approach if the laboratory will
provide him with full data on the inelastic properties of the materials con-
cerned. That gives rise to a situation in which both must compromise, one
defining the minimum which he needs and the other the maximum which he
can provide. We arrive again at the need for intimate communication between
materials research and analytical research. Two complementary talents might
well share a common office; but frequently they are widely separated.

The major gap, however, is between laboratory and analytical investigations
on the one hand, and practice on the other. In spite of much that has been said
about the lag between research and application, it is apparent that at the
present time structural designers recognize that their colleagues in the research
field have much to offer them, and they are more than anxious to apply
research findings as rapidly as they can do so with confidence. This is certainly
true in the area of inelastic design concepts for reinforced concrete; but the
situation today is a rather confused one. We find that in certain geographical
areas building codes recognize non-linear relationships in the design of indi-
vidual members and also in assessing the load capacity of redundant structures.
In other codes moment redistribution in the structure is accepted, but members
are designed on the basis of linear elasticity and working stresses; in still other
codes the reverse is the case.

These differences in design approach are perhaps not surprising when one
considers that the complex subject of collapse loading is further complicated
by the vital requirements of adequate performance of the structure under
service conditions. These requirements relate primarily to deflection and
cracking, and they frequently govern the design to a primary extent, with
collapse loading becoming an essential but secondary consideration.

Those who are working in the field of inelastic behavior of materials face a
difficult task; but they have the assurance that they are working toward more
realistic methods of structural analysis and design, and that they are shaping
the future rather than refining the past.

As a part of the European Concrete Committee’s cooperative investigation
of the rotational capacity of hinging regions in reinforced concrete members,
J. C. MALDAGUE reports on laboratory tests of 23 beams on which measure-
ments were made of deflection, steel and concrete strains, and rotation. A
principal conclusion is that the plastic moment is reached when the compressive
strain in the concrete reaches a certain value, and that this value is independent
(within reasonable limits) of the amount of tension reinforcement. The author,
following Saillard, related this strain to the square root of compressive strength.
Use of these concepts resulted in close agreement between measured and
computed values of plastic moment for 18 of the 23 test beams.



GENERAL REPORT 865

MiNnorU YAamapa discusses the important problem of the behavior of a
plastic hinge in reinforced concrete under reversal of moments, and reports
test data for 12 beams subjected to as many as ten reversals. The hypothesis
that failure is caused by the total stored energy of the hysteresis loop was
found to be of doubtful validity. Much better agreement with test data was
found for the hypothesis that failure is caused by the total stored damage
energy (Beschiddigungsenergie).

HerBERT TRAGER reports on tests made in connection with a precast pres-
tressed concrete bridge of 15 spans, each 15.3 m long. The eight individual
girders of each span were composed of five precast sections combined by post-
tensioning. Transverse prestressing was used at five locations in each span.
After assembly the girders were covered by a reinforced concrete leveling
course, an insulating layer, a protective concrete layer, and a 5 cm thick
asphalt course. Pedestrian walks were cast in situ. Two full-scale girders
fabricated for test purposes were loaded to failure, and deflections were
measured as the loading progressed. For the individual girders, good agreement
was found between computed and measured values with respect to both
deflections and ultimate load capacity. Load tests of the completed bridge
showed deflections of only 42 to 48 percent of those computed for the inde-
pendent girders. These low deflections were attributed to the composite action
developed by the concrete covering and the stiffening effect of the foot-walks.
Consideration of these effects brought the measured and computed deflections
into reasonable agreement. Transverse distribution of measured deflections
was in good agreement with the Guyon-Massonnet analysis including torsional
effects. A program of long-time measurements has been instituted which should
lead to further important results.

R.N.Swamy presents a general review of the problem of combined bending
and torsion, and includes a considerable amount of test data from his own
work and from that of others. Both conventional reinforcing and prestressing
are treated, and the sections considered include solid and hollow rectangles,
I-beams, and T-beams. A method is noted for obtaining upper and lower
approximations to the interaction curves, but it appears that no single criterion
is available which gives consistent results for all stress ratios.

The paper by ZDENEK SOBOTKA reports on tests of six skew slabs of rein-
forced concrete 6 cm thick. Support was provided on either three or four sides.
Two specimens were simply supported with the corners free to rise, while four
were hinged to permit only rotation at the supports. Of particular interest is
the effect of edge conditions on the formation of yield lines. As would be
expected, these intersected the restrained corners but not the free corners.
All slabs showed greater strength than was computed by yield line theory,
and the reserve was attributed to strain hardening, elastic deformations, and
other effects.
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V. Corrosion of Reinforcing Steels and Resulting Damage

On the basis of an inquiry made in several countries regarding Theme Ve,
Prof. Louts has established a report on the corrosion damage of reinforcement
bars in concrete and reinforced concrete structures. The ‘‘Preliminary Publi-
cation” contains a summary of this paper which will later be published as a
separate volume.

Rapport général

Va. Comportement des constructions sous P’effet de la température, de ’humidité
et du temps

Les sept mémoires qui ont été recus au titre du Théme Va procédent de
I’analyse mathématique, d’essais au laboratoire et d’observations faites sur
les ouvrages. C’est aux effets fonctions du temps, c¢’est & dire au fluage et au
retrait, que les divers auteurs s’intéressent principalement. Si l’on remonte un
peu en arriére, on remarquera qu’en 1905 un article de Ira H. WooLson traitait
de «Quelques essais intéressants mettant en évidence le fluage du béton com-
primé». C’est peut-étre le premier rapport publié sur le fluage du béton. Le
probléme n’a cessé d’étre étudié depuis lors, de sorte que nous avons mainte-
nant derriére nous 60 années de recherches. Une bibliographie récente relative
au fluage contient pres de 500 références. L’étude du retrait au séchage a été
poursuivie pendant encore plus longtemps. La plupart des essais au laboratoire
dont il est rendu compte dans cette abondante littérature traitent du probléme
de la discrimination et de l'estimation des nombreux parameétres qui inter-
viennent dans le fluage et le retrait, aussi bien en ce qui concerne la valeur
limite que la rapidité du processus; en outre la plupart de ces essais ne portent
que sur des poutres ou des prismes de petites dimensions. L’ensemble du
probléme est trés complexe, méme dans le cadre restreint des recherches
expérimentales faites au laboratoire sur des prismes de 15 cm seulement, soumis
a des efforts constants de longue durée (ou a une charge nulle pour le retrait)
et dans des conditions de milieu trés précisément déterminées. On a réalisé des
progrés importants dans la comparaison des effets de diverses variables comme
la température, ’humidité relative, la composition du ciment, les proportions
de mélange, les niveaux de contrainte et quelques autres. Le terme «compa-
raison» était tout & fait approprié, car le progrés a été quelque peu moins
marqué en ce qui concerne I’étude du mécanisme méme du fluage et du retrait
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et ’estimation de leurs effets sur la qualité des ouvrages. 1l existe de nombreuses
études récapitulatives qui font le point de nos connaissances, et 1’on peut tout
particulierement citer la revue détaillée et récente de R. L'HErRMITE [1]1).

En nous limitant encore, pour le moment, aux essais sur échantillons effec-
tués au laboratoire dans des conditions précisément déterminées et sous charge
constante, un point particulier parait en fait solliciter une attention accrue.
Je veux parler de ce que certains ont appelé I'effet des dimensions de 1’échan-
tillon sur le fluage mais qui, plus exactement, est une corrélation entre fluage
et retrait au séchage. Il est improbable que les dimensions de I’échantillon,
par elles-mémes, influent beaucoup sur la rapidité du fluage ou sur sa valeur
limite, mais il est hors de doute que le retrait au séchage (en ce qu’il dépend
des caractéristiques géométriques de I’élément et d’autres facteurs) exerce une
forte influence sur la vitesse du fluage et aussi peut-étre sur le fluage limite.
Heureusement, on est en train d’étudier cette question, mais (malheureuse-
ment) les processus naturels intéressés se développent si lentement qu’il faut
plusieurs années pour mener un essai & bonne fin. Il est trés hasardeux de
rapporter les données relatives au fluage d’un prisme de 15 cm a une poutre
de pont de grandeur naturelle, et c’est en partie pour cette raison que les
mesures effectuées sur des ouvrages en service, telles celles présentées dans
certains des mémoires, revétent une importance spéciale. On souhaite que les
observations de cette sorte deviennent plus fréquentes et soient présentées
dans les revues techniques, en dépit des difficultés et de 'incertitude inhérentes
a leur interprétation.

Dés que nous quittons le milieu sous controle et les conditions de chargement
constantes du laboratoire, c’est tout un ensemble de problémes nouveaux qui
se dresse devant nous; mais ces problémes supplémentaires sont les plus
importants de ceux auxquels nous avons a faire face. Ce sont les problémes
qui représentent la bréche qui sépare I'essai des matériaux et ’art de la cons-
truction. Malgré les progres réalisés, et qui sont mis en évidence par certains
des mémoires présentés a ce Congres, cette bréche est loin d’étre comblée.

Le fluage du béton sous des charges variables, la redistribution des efforts
entre béton et acier d’armature ou de précontrainte ainsi que la relaxation des
efforts dans des conditions d’élongation variables sont des choses que 1'on ne
comprend pas encore trés bien. En 1943 ’auteur [2] a proposé une méthode
trés générale de traitement des effets du fluage, mais il reconnait ne pas avoir
poursuivi ses recherches si d’autres 'on fait récemment, par exemple O. C.
Z1ENKIEWICZ [3]. La méme année, A. D. Ross [4] a publié une méthode, basée
sur I’analogie ressort et amortisseur, permettant de résoudre divers probléemes
de fluage dans le cas d’un béton ayant des propriétés stables (en omettant
I’effet de I’hydratation croissante). Depuis cette date diverses études ont été
publiées qui présentent des exemples spécifiques de calculs d’ouvrages, et

1) Pour la bibliographie, voir page 885.
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quelques autres traitent le sujet avec un certain degré de généralité. On citera
particuliérement les travaux de N. KH. AROUTIOUNIAN [5].

Peut-étre ceux d’entre nous qui révent d’une solution générale utilisable
par les ingénieurs d’un bureau d’études du type usuel sont-ils en quéte de la
pierre philosophale. Mais, du fait de 'utilisation de concepts modernes et plus
précis dans I’étude des structures, de la rupture avec les méthodes anciennes
dans la construction d’ouvrages audacieux, et de l'exigence d’une économie
maximum dans ’emploi des matériaux et de la main-d’ceuvre, il est nécessaire
de tenir compte de ces effets, souvent tenus pour secondaires, dans le calcul
de nombreux ouvrages.

Les solutions générales, notamment celles qui intéressent les ouvrages
mixtes ou hyperstatiques, procéedent souvent de concepts mathématiques trés
modernes ou d’application laborieuse. Grace au calculateur digital, certaines
d’entre elles entrent dans le domaine de la pratique, et il est possible que les
calculateurs analogiques résolvent un jour nombre de nos problémes de cons-
truction. Il importe de plus en plus qu’une liaison plus étroite s’établisse entre
I'ingénieur spécialiste des matériaux et I'analyste. En particulier, le second
doit dire au premier de quel type d’essais il a besoin pour exprimer mathé-
matiquement le probléme a traiter ou le simplifier. Et I'ingénieur doit a son
tour faire savoir au mathématicien ce qu’il lui faut connaitre pour mener son
travail & bonne fin.

I1 peut étre intéressant dans ce Rapport Général de mentionner certaines
questions sans doute familiéres aux spécialistes mais peut-étre moins bien
connues de ceux qui appliquent les données relatives au fluage aux probléemes
de construction.

La validité du principe de superposition des effets de charge (pour des
variations aussi bien négatives que positives de la charge) est implicitement
admise dans pratiquement tous les calculs. Les essais exécutés au laboratoire
au cours des 20 derniéres années semblent confirmer ce principe de superposition
comme hypothése raisonnable. D’autres principes ont été appliqués dans
diverses méthodes de calcul, mais on admettra le principe de superposition
dans les bréves discussions qui vont suivre.

Ainsi qu’on 'a déja fait remarquer, la plupart des laboratoires ont mesuré
les raccourcissements de fluage dans les conditions de contrainte constante,
menant & ce qu’on appelle la fonction de fluage. Certains laboratoires sont
maintenant en mesure de déterminer la fonction de relaxation, c’est & dire la
fonction exprimant la diminution de contrainte sous raccourcissement cons-
tant. C’est souvent cette derniére fonction qui est la plus utile des deux car,
dans D'application & certains types de structures, elle conduit & une équation
différentielle alors que la fonction de fluage ménerait & une équation intégrale
plus difficile & manier. Toutefois, il faut noter que les mathématiques fournis-
sent le moyen de passer de I'une & I’autre. Si la fonction de fluage a la forme
d’une simple exponentielle, € (f)=a (1 —e~™), le fluage di & une contrainte
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variable, o (1), avec o (0) =0, est alors donné par:

t do(r
) =af(1—et) d(—)df. (1)

T

En considérant cette relation comme une équation intégrale avec e = Cons-
tante, on obtient la fonction de relaxation correspondante par:

o (0)
Hoa+1

o (t) = (14 E aertEatD) (:

Do
o

Pour d’autres fonctions on peut procéder analytiquement ou numeérique-
ment pour faire la conversion.

Un autre procédé, qui entraine parfois une certaine simplification, consiste
a transformer I’équation (1). Si l'on écrit cette équation sous la forme suivante

t t
=fudv=uvl})—[vdu
0 0

on peut poser
do(r)
wu=F({t—1), dv = dr.
dr

Avec les conditions limites que ¢ (r)=0 pour 7=0 et F({—7)=0 pour t=7
on arrive a:

e(t)=—fo(T)EF(t_’r)dT. (3)

On peut considérer, en I’état actuel, le troisiéme procédé comme un théo-
réme qui mérite d’étre approfondi. C'est & tout le processus temps — con-
trainte — raccourcissement que s’intéresse évidemment le chercheur dans
I’étude du fluage et du retrait ; mais ce n’est souvent que I’état final de ’ouvrage
que l'ingénieur a a considérer. Cet état final sera probablement atteint dans
les années qui suivent l’achévement de 'ouvrage mais, dans le calcul, on
I'obtient en faisant tendre ¢ vers 1’infini (¢ — o0).

Il semble que dans un grand nombre de problémes I’état final soit indépen-
dant du chemin suivi & condition qu’on admette que les variations fonction du
temps des propriétés des matériaux peuvent étre négligées. La catégorie de
problémes ici visée comprend, limitativement, ceux ol le chargement imposé,
indépendamment de son origine, finit par atteindre une valeur stable. Le
principe peut étre illustré par un exemple. Prenons encore la fonction de
fluage € (t) =« (1 —e~™), appliquons I'effort fonction du temps o (1) =B (1 —e=—™7)
qui a pour limite ¢ (c0)=F8. En remplacant € () et o () par ces expressions
dans 1’équation (1) ou I’équation (3) et en intégrant, on obtient une équation
assez complexe de la forme € (¢)=F («, B, r, m, t). En faisant {=co dans cette
équation, il vient simplement:

€ (0) = «f,
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expression dans laquelle les facteurs d’accroissement r et m ont disparu. Si
Ieffort ultime, B, est appliqué instantanément & ¢ =0 et reste ensuite constant,
le fluage limite est également donné par e (c0)=wo . Il semble que le méme
procédé soit applicable pour tout processus de sollicitations finissant par
atteindre une valeur stable. Dans les limites imposées par les hypothéses, un
effort qui atteint et conserve une valeur constante produira le méme effet
limite de fluage que celui qui serait da a 'effort limite appliqué a { =0 et main-
tenu constant ensuite. Ceci semble conforme au principe du fluage compris
comme une déformation élastique retardée.

Un autre procédé encore, qu’on ne peut que mentionner ici, consiste &
exprimer les caractéristiques de fluage du matériau comme des forces de volume
et de surface fictives et a résoudre le probléme ainsi posé comme un probléme
purement élastique.

On n’aura bien sfir aucun mal & faire ressortir les différences qui existent
entre le matériau réel et le matériau idéalisé auquel les principes qui viennent
d’étre exposés se référent; mais ces principes peuvent néanmoins constituer
une base utile permettant des développements plus réalistes et des applications
par approximation.

M. Z. P. BAzANT a élaboré une méthode de calcul des effets du fluage et du
retrait qui semble étre remarquablement générale. L’effet de I’dge du béton
est introduit par I’hypothése de Dischinger. Ainsi que le remarque 'auteur,
cette hypothése ne représente malheureusement pas trés fidélement la réalité.
Cependant, si on I’adopte, on arrive & un systéme qu’on peut résoudre (notam-
ment a l'aide d’un calculateur digital) dans un grand nombre de cas non
homogeénes ou hyperstatiques. L’auteur propose de prendre en compte I'in-
fluence des variations climatiques saisonniéres sur le fluage et le retrait en
transformant 1’échelle du temps.

M. E. GIBSCHMANN a souligné, comme d’autres auteurs 'ont fait, I'impor-
tance des conditions climatiques sur le fluage qui se produit dans les ouvrages
en béton; il remarque que dans les régions chaudes du sud de 'URSS le fluage
limite peut étre le double de celui qui se produit dans les climats tempérés.
Il a ensuite étudié mathématiquement, de maniére approfondie, les effets du
fluage et du retrait sur les systémes & la fois hyperstatiques et isostatiques.
Comme on peut l'attendre, les équations deviennent assez compliquées, mais
elles se trouvent simplifiées dans le cas qui présente le plus 'intérét, celui de
I’état limite atteint pour { — co. M. GIBSCHMANN considére que les propriétés
du béton se sont stabilisées, ce qui est vraisemblablement une hypothése
nécessaire quand on prend le probleme de cette fagon. Mais sa méthode permet
de traiter le cas des systémes hyperstatiques comportant des bétons différents
ou des bétons d’ages différents.

MM. OrszAk et STEPIEN ont étudié théoriquement les effets du Huage dans
des piliers en béton & armature hélicoidale soumis & une charge centrique, en
retenant tout particulierement le cas d’une spirale précontrainte. Comme
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d’habitude, et comme sans doute il est nécessaire pour obtenir une solution,
on a supposé que la fonction de fluage ne varie pas avec I’dge du béton. Leur
calcul aboutit & une équation intégrale du type Volterra, et les solutions ont
un intérét pratique considérable. Les résultats utilisables sont exprimés en
fonction des coefficients de sécurité, liés au temps, du pilier, en tenant compte
des possibilités de rupture soit du noyau de béton, soit de I'armature héli-
coidale. Leur méthode est donnée comme permettant de déterminer, pour tout
pilier, la précontrainte optimale.

G. BRENDEL et H. RUHLE font part de résultats d’essais intéressant I'impor-
tante question de la fissuration dans les poutres en béton armé sous des charges
de longue durée. Quelques-uns des poutres d’essai fléchies furent chargées
jusqu’a ce que les mesures indiquassent que des fissures encore inapparentes
s’étaient formées, et la charge ainsi définie fut maintenue pendant deux ans.
Les fissures devinrent visibles au bout de 2 & 3 mois, et 'ouverture maximum
augmenta progressivement pour atteindre environ 0,09 mm au bout des deux
ans. Dans d’autres poutres, soumises & des charges correspondant a 50—759%,
de la charge limite, 'ouverture maximum initiale était d’environ 0,13 mm et,
au bout de deux ans, d’environ 0,23 mm. On a constaté que les rapports des
fleches et raccourcissements de fluage aux fleches et raccourcissements élas-
tiques initiaux étaient nettement inférieurs aux rapports correspondants des
déformations de prismes sollicités en compression pure. La comparaison avec
des poutres d’essai correspondantes, éprouvées sous 'effet de charges de courte
durée, a montré que l'effet des charges de longue durée et la fissuration addi-
tionnelle ne réduisaient pas la résistance des poutres a la rupture par flexion.

M. ABELES présente les mesures de fleche, prises sur une période de huit
années, sur quatre marquises mesurant chacune 39,6 X 11 m et supportés par
quatre piliers. Les trois dalles précontraintes reposent sur deux poutres et ont
un porte-a-faux, par rapport aux piliers, de 11,1 m aux extrémités et de
3,7 m latéralement. En raison des conditions météorologiques défavorables
régnant & I’époque de la construction, la résistance du béton s’avéra inférieure
a celle qui avait été prévue. Les déformations dues a la précontrainte attei-
gnirent le double des valeurs attendues. On entreprit de mesurer les fleches
en 1955, environ un an apres 'achévement des travaux, et on continua depuis
lors. Au cours de cette période de 8 ans, la trés forte fleche initiale, dirigée vers
le haut, des parties en encorbellement se réduisit d’environ 3,8 cm. M. ABELES
montre la variation des fleches due & la température, aux charges de neige et
a d’autres facteurs mais, en raison de la complexité des conditions, ne parvint
pas & tirer de conclusions définitives quant aux effets du retrait et du fluage.
On en déduit principalement que le comportement des dalles minces a été tout
a fait satisfaisant en dépit des conditions défavorables lors de la construction
et des déformations initiales excessives.

Un autre ensemble intéressant de mesures, prises sur une période de 7 ans,
est présenté par M. AICHHORN; 1l s’agit ici de mesures portant sur des variations
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de longueur plutoét que sur des fleches. Trois ponts traités par précontrainte
comportaient des barres métalliques longues de 30 m noyées dans la masse
sans adhérence ni ancrage a4 une extrémité. On a mesuré, avec des compara-
teurs a cadran, les variations de longueur a I'extrémité libre et comparé les
mesures a des courbes ajustées du type exponentiel. Les écarts par rapport
aux courbes ajustées montrent que le cours du fluage et du retrait est influencé
par les conditions climatiques régnant au moment de la construction ainsi que
par les variations saisonniéres ultérieures. L’auteur ajoute qu’au cours des
essals qul suivront on tentera de séparer les raccourcissements dues au retrait
et au fluage.

HEerBERT GONER décrit un cas intéressant et quelque peu différent de défor-
mations de longue durée, celui du pont sur la vallée de la Syra. Un intérét
particulier s’attache au fait que les mesures ont été effectuées de fagon plus
ou moins continue au cours des 57 derniéres années. Le pont est décrit comme
étant constitué d’une sorte de «magonnerie de béton» comportant environ 459
de mortier, et il semble que ce fut le plus grand pont en arc en béton du monde
quand il fut achevé en 1905. L’ouverture entre les culées mesure 90 m mais
la, portée réelle de I’arc est considérée comme étant de 65 m. D’apres le calcul,
on comptait sur un tassement initial, & la clef, de 150 mm mais les mesures
indiquérent 206 mm. Ce tassement s’accentua de fagon plus ou moins réguliére
pour atteindre 508 mm en 1962; et il continue d’augmenter, bien que moins
rapidement. Le mémoire présente les mesures rapportées a I'histoire du pont,
y compris les effets des dégats causés par les bombardements et ceux des
diverses réparations qui leur firent suite. Il faut hautement louer les responsables
d’avoir continué a prendre les mesures de fleche a la clef et poursuivi les obser-
vations. Il est en vérité trés regrettable que I’on procéde rarement a des obser-
vations de cette sorte sur d’autres ouvrages de types plus modernes.

Vb. Expériences acquises par des essais sur des éléments d’ouvrages sollicités
au-dessus de la limite élastique

Les cinq mémoires qui ont été recus au titre du Théme Vb sont de carac-
tére trop différent pour qu’il soit possible de procéder & une revue générale de
leur contenu. Ils traitent de la résistance limite de poutres précontraintes, de
la formation de lignes de rupture dans les plaques biaises, de la sollicitation
a la torsion et & la flexion en dehors du domaine élastique et du comportement
des rotules plastiques, y compris I'effet de 'alternance des charges.

Il est encourageant de constater les progres réalisés dans la compréhension
du comportement du béton armé au-dela de la limite élastique, et, & cet égard,
le programme de recherches communes placé sous la direction de la Commission
«Hyperstatique» du Comité Européen du Béton doit étre tout particuliére-
ment signalé. Ce programme représente peut-étre I’événement le plus signifi-
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catif & ce jour dans la coopération a 1’échelle mondiale de laboratoires d’essais
pour les constructions.

Les résultats d’essais présentés dans les mémoires relatifs au Théme Vb
intéressent inéluctablement le domaine complexe de la mécanique non linéaire.
Comme dans le cas des travaux sur le fluage et le retrait présentés dans le
Rapport relatif au Théme Va, il reste une large bréche & combler. Peut-étre
en subsistera-t-il toujours une car, dans certains problémes, il semble que des
solutions uniques ne puissent exister; dans d’autres, le mieux qu’on puisse
faire est de déterminer des limites inférieure et supérieure. Le mathématicien
peut soutenir qu’il n’existe pas de traitement général des problemes non liné-
aires mais il lui sera peut-étre possible de trouver une méthode si le laboratoire
lui fournit des données completes sur les propriétés plastiques des matériaux
envisagés. Cela crée une situation dans laquelle les deux parties doivent accep-
ter un compromis, I'une indiquant le minimum qui lui est nécessaire et ’autre
le maximum pouvant étre donné. Nous voici & nouveau devant cette nécessité
d’une liaison intime entre l'essai des matériaux et la recherche analytique.
Deux talents complémentaires peuvent bien partager un méme bureau, tout
en restant fort éloignés I'un de 'autre.

La principale bréche se situe toutefois entre le laboratoire et le théoricien
d’une part, et la pratique, de 'autre. En dépit de tout ce qu’il a été dit sur le
décalage entre la recherche et I'application pratique, il est manifeste qu’a
I’heure actuelle les ingénieurs reconnaissent que leurs collégues de la recherche
ont beaucoup de choses & leur offrir, et ils sont plus que désireux d’appliquer,
deés qu’ils peuvent le faire avec confiance, les résultats auxquels les recherches
aboutissent. Ceci est indubitablement vrai en ce qui concerne les principes du
calcul en plasticité appliqué au béton armé; mais la situation actuelle est assez
confuse. Dans certaines régions du monde, nous voyons que les réglements
admettent les relations non linéaires dans le dimensionnement des éléments
ainsi que dans ’estimation de la résistance limite des structures hyperstatiques.
Dans d’autres reglements, on admet la redistribution des moments dans
I’'ouvrage, mais les éléments sont dimensionnés en élasticité linéaire et d’apres
les contraintes de service; dans d’autres encore, c’est le contraire qui a lieu.

Ces différences dans les méthodes de calcul ne sont peut-étre pas surpre-
nantes si I’on veut bien considérer que la question déja complexe de la charge
de rupture se trouve encore compliquée par la nécessité vitale d’un bon com-
portement de ’ouvrage dans les conditions de service. Cette exigence concerne
en premier lieu les déformations et la fissuration, qui sont souvent les bases
déterminantes du dimensionnement, la charge de rupture restant importante
mais devenant tout de méme secondaire.

Ceux qui travaillent dans le domaine du comportement plastique des maté-
riaux se trouvent affrontés a une tache difficile; mais ils sont assurés de tra-
vailler pour des méthodes de calcul et une conception de la construction plus
réalistes, et de construire I’avenir plutét que d’améliorer le passé.
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Dans le cadre des recherches communes entreprises sous I’égide du Comité
Européen du Béton, dans le but de définir les rotations dont sont capables les
régions formant articulation plastique dans les éléments en béton armé,
J. C. MALDAGUE décrit des essais effectués au laboratoire sur 23 poutres, avec
mesure des fleches, des déformations de ’acier et du béton, et des rotations.
La principale conclusion en est que le moment de plastification est obtenu
lorsque le raccourcissement du béton comprimé atteint une certaine valeur.
cette valeur étant indépendante (dans un certain domaine) du pourcentage
d’armatures tendues. L’auteur, & la suite de Saillard, a exprimé ce raccour-
cissement en fonction de la racine carrée de la résistance & la compression.
L’emploi de cette méthode permit d’obtenir une concordance étroite entre les
valeurs mesurées et calculées du moment plastique pour 18 des 23 poutres
d’essai.

MiNoRU YAMADA considére I'importante question du comportement d’une
rotule plastique dans un élément en béton armé soumis & des moments alter-
nés; il présente les résultats d’essais effectués sur 12 poutres soumises & des
cycles comportant jusqu’a dix répétitions. On conteste la validité de I’hypo-
these selon laquelle c’est & 1’énergie totale accumulée correspondant au cycle
d’hystérésis qu’est due la rupture. On obtient une bien meilleure concordance
avec les résultats des essais si I’on considére que la rupture est due & 1’énergie
totale d’altération accumulée (Beschadigungsenergie).

HEeRBERT TRAGER rend compte des essais exécutés & propos d’un pont en
béton précontraint constitué d’éléments préfabriqués, comportant 15 travées
de 15,3 m chacune. Les huit poutres de chaque travée étaient constituées de
cinq éléments préfabriqués solidarisés par précontrainte. Une précontrainte
transversale fut appliquée en cing endroits dans chaque travée. Apreés le
montage, on recouvrit les poutres d’une couche d’égalisation en béton armsé,
d’une chape isolante, d’une couche de protection en béton et d’un tapis bitu-
mineux de 5 cm. Le béton des trottoirs a été coulé sur place. On chargea & la,
rupture deux poutres grandeur nature fabriquées aux fins d’essai et on mesura
les fleches au fur et & mesure du chargement. Pour les poutres isolées, on
constata une bonne concordance entre les mesures et les valeurs calculées des
fleches et de la charge limite. Les essais de chargement effectués sur le pont
achevé firent apparaitre des fleches qui ne représentaient que 42—489%, de
celles calculées pour les poutres indépendantes. On attribua cette diminution
des fleches a la collaboration de la couverture en béton et des trottoirs. En
prenant en compte ces effets, on rapprocha de fagon assez satisfaisante les
fleches mesurées et calculées. La répartition transversale des fléches mesurées
présente un bon accord avec le calcul conduit selon la méthode Guyon-Mas-
sonnet, en tenant compte des effets de torsion. On a établi un programme de
mesures de longue durée dont on attend d’autres résultats importants.

R. N. Swamy présente une revue générale du probléme de la sollicitation
combinée a la flexion et & la torsion, dans laquelle on trouve de trés nombreux
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résultats d’essais dus & lui-méme ou & d’autres. On y traite le béton armé et le
béton précontraint, en considérant diverses sections: rectangles pleins, caissons
rectangulaires, poutres en I, poutres en T. On indique une méthode permettant
de déterminer les limites inférieure et supérieure des courbes d’interaction
flexion-torsion, mais il ne semble exister aucun critére décisif qui puisse fournir
des résultats compatibles pour tous les rapports de sollicitations.

M. ZDENEK SOBOTKA présente des essais exécutés sur dix dalles biaises en
béton armé de 6 cm d’épaisseur. Dans quelques cas, trois des c6tés seulement,
dans d’autres tous les quatre sont appuyés. Deux des dalles sont simplement
appuyées, les coins restant libres de se soulever; les quatre autres sont arti-
culées de fagon que seule soit possible une rotation autour de I’axe d’appuli.
Un intérét particulier s’attache a l’effet des conditions aux limites sur la for-
mation des lignes de rupture. Comme on peut s’y attendre, elles coupent les
coins a soulevement empéché mais non les coins libres. Dans toutes les dalles,
on trouve une résistance supérieure a celle calculée par la théorie des lignes
de rupture, et on attribue la différence a 1’écrouissage, aux déformations
élastiques et & d’autres effets.

VYe. Corrosion des armatures et détériorations en résultant

M. le Prof. Louis, a partir d’'une enquéte concernant le théme Ve, faite
dans différents pays, a établi un rapport sur les détériorations dues & la cor-
rosion des armatures dans les constructions en béton et en béton armé. La
«Publication Préliminaire» contient un résumé de ce travail, qui paraitra plus
tard comme publication séparée.

Generalbericht

Va. Verhalten der Bauwerke unter Einflull von Temperatur, Feuchtigkeit und Zeit

Die sieben unter dem Thema Va angenommenen Abhandlungen treten
durch mathematische Analyse, Laboratoriumsversuche und durch Messungen
an ausgefithrten Objekten an das Problem heran. Die Autoren befassen sich
in erster Linie mit zeitabhingigen Einfliissen, d. h. mit dem Kriechen und
Schwinden. Riickblickend verdient eine im Jahre 1905 veriffentlichte Abhand-
lung von Ira H. WooLsoN mit dem Titel «Einige bemerkenswerte Versuche
iiber das Flieen von Beton unter Druck» der Erwahnung. Es ist dies mog-
licherweise die erste dem Beton-Kriechen gewidmete Veroffentlichung. Seither
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ist diese Erscheinung laufend untersucht worden, so dafl wir heute auf 60 Jahre
Forschertétigkeit zuriickblicken kénnen. Kin kiirzlich vertdffentlichter Litera-
turnachweis iiber das Kriechen enthélt nahezu 500 Titel. Die Anfiange der
Schwinduntersuchungen liegen sogar noch weiter zuriick.

Die meisten der in der umfangreichen Literatur aufgefiihrten Versuchs-
reihen dienten dem Zweck, die verschiedenen das Schwinden und Kriechen
beeinflussenden Faktoren auseinanderzuhalten, und zwar sowohl in ihrer Wir-
kung auf den zeitlichen Ablauf als auch auf den Endbetrag: zudem beschrénk-
ten sie sich in den allermeisten Fillen auf die Untersuchung kleinmafstédblicher
Prismen und Balken. Das Gesamtproblem ist komplexer Natur, und zwar
selbst wenn man sich darauf beschrinkt, im Laboratorium auf empirischem
Wege 15-cm-Prismen unter konstanter Belastung (oder Nullast beim Schwin-
den) und bei genau iiberwachten Umwelteinfliissen zu untersuchen. Gute Fort-
schritte lieflen sich erzielen beim Vergleich verschiedener Einwirkungen wie
Temperatur, relative Luftfeuchtigkeit, Zusammensetzung des Zementes,
Beton-Mischverhéltnisse, Spannungsstufen und andere mehr. Das Wort «Ver-
gleich» ist mit Absicht verwendet worden; denn wo es um das Verstindnis
der Schwind- und Kriechmechanismen und ihrer Wirkung auf das Verhalten
ganzer Bauwerke geht, sind die Fortschritte bedeutend weniger ausgepragt.
Es stehen zahlreiche Abhandlungenzur Verfiigung, welche den heutigen Stand
unserer " Kenntnisse umreiflen; ganz besonders sei auf eine kiirzlich von
R. L'HERMITE herausgegebene, umfassende Darstellung hingewiesen [1]1).

Betrachten wir weiterhin nur im Laboratorium unter konstanter Last und
gleichbleibenden Umweltsbedingungen getestete Priifkorper, so verdient eine
gewisse Erscheinung wachsende Beachtung. Wir denken hier an den von
einigen Forschern als «Einflul} der Priif kérperform auf das Kriechen» bezeich-
neten Effekt, wobei es sich indessen eher um eine gegenseitige Beeinflussung
des Kriechens und Schwindens handelt. Es ist kaum anzunehmen, dal} die
Priifkorperform an sich die Kriechgeschwindigkeit oder den Kriech-Endbetrag
beeinflussen konnte; andererseits besteht aber kein Zweifel, dall das Schwin-
den, welches seinerseits von Formfaktoren abhingt, einen bedeutenden Ein-
fluB auf Kriech-Geschwindigkeit und Endmafl ausiibt. Wohl werden diese
Zusammenhinge jetzt untersucht; doch dauert es leider, infolge der geringen
Geschwindigkeit dieser natiirlich ablaufenden Prozesse, Jahre, bis eine solche
Versuchsreihe zu Ende gefiihrt ist. Die Ubertragung von an 15 cm Prismen
ermittelten Kriechwerten auf ganze Briickentrager ist mit grollen Unsicher-
heiten behaftet. Aus diesem Grunde sind Messungen an ausgefiihrten Bau-
werken, wie sie in einigen dieser Abhandlungen beschrieben sind, von ganz
besonderer Bedeutung, und es ist zu hoffen, dall weiterhin solche Unter-
suchungen durchgefiihrt werden, trotz den Schwierigkeiten und Unsicher-
heiten bei der Auswertung der gefundenen Ergebnisse.

1) Referenzen siehe S. 885.
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Sobald wir den sicheren Boden des genau iiberpriifbaren Laboratoriums-
versuchs unter konstant gehaltener Belastung verlassen, sehen wir uns einer
ganzen Reihe von neuartigen Schwierigkeiten gegeniiber, und die damit
zusammenhidngenden Probleme sind nun gerade von iiberragender, praktischer
Bedeutung. Sie stellen gewissermallen die Liicke dar, welche zwischen der
Materialpriifung einerseits und der angewandten Ingenieurbaukunst anderer-
seits klafft. Wenn auch, wie aus einigen Abhandlungen dieses Kongresses
ersichtlich, einige Ergebnisse vorliegen, so bleibt doch diese Kluft nach wie
vor uniiberbriickt.

Das Betonkriechen unter veridnderlicher Belastung, die Spannungsumlage-
rungen zwischen dem Beton und dem Bewehrungs- oder Spannstahl, die
Spannungsrelaxation unter veridnderlicher Zusammendriickung, all diese Vor-
génge sind noch wenig erforscht. Im Jahre 1943 hat der Schreibende [2] eine
recht umfassende Behandlung der Kriechvorginge vorgeschlagen, sie aller-
dings zugestandenermaflen nicht weiter verfolgt. Die Ansitze sind kiirzlich,
beispielsweise von O. C. ZIENKIEWICZ [3], wieder aufgenommen worden. Im
selben Jahr hat A.D. Ross [4] ein Verfahren zur Lésung mannigfacher Kriech-
probleme publiziert, welches (unter Annahme eines Betons mit gleichbleiben-
den Eigenschaften) auf der Analogie zu einer gedampften Feder aufgebaut ist.
Seither ist eine Vielfalt von Abhandlungen iiber engbegrenzte Fragestellungen
spezifisch statischer Natur erschienen. Gesamtdarstellungen des Problemkreises
liegen wenige vor; unter ihnen verdient die Abhandlung von N. KH. ArovU-
TIOUNIAN [5] der Erwéhnung.

Vielleicht suchen die unter uns, welche eine dem projektierenden Ingenieur
ohne Spezialausbildung dienliche, allgemeine Berechnungsweise anstreben,
nach dem Stein der Weisen. Andererseits verlangen die verfeinerten Berech-
nungsverfahren, die immer kithneren Bauweisen und schliellich die Forderung
nach weitestgehender Ausniitzung von Material und Arbeitskraft ein zuver-
lassiges Erfassen auch dieser, oft zu Unrecht vernachléssigten Einfliisse.

Allgemeine Ansitze, welche insbesondere auch statisch unbestimmte —
und Verbundbauweisen zu erfassen gestatten, verlangen ein anspruchsvolles
mathematisches Riistzeug oder zeitraubende Berechnungen. Der Einsatz
elektronischer Rechengeriate bringt einige dieser Verfahren in den Bereich
praktischer Verwendungsmoglichkeit; gegebenenfalls werden sich hier Analo-
gie-Rechengerite von ganz besonderem Nutzen erweisen. Sicher ist eine engere
Zusammenarbeit zwischen Forschungsingenieur und Mathematiker anzustre-
ben, wobei diesem ein Mitspracherecht bei der Aufstellung von Versuchsreihen
einzurdumen ist, damit die Ergebnisse an statistischem Aussagewert gewinnen
und die Erarbeitung einer brauchbaren Theorie erleichtern. Der praktisch
tatige Ingenieur mull seine Anspriiche ebenfalls anmelden konnen.

Es mag von Nutzen sein, in diesem Generalreferat einige Zusammenhinge
aufzudecken, welche dem Spezialisten geldufig sind, kaum aber dem praktisch
tatigen Ingenieur. In sozusagen allen Theorien wird die Giiltigkeit des Super-
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positionsprinzips fiir Lasteinwirkungen (und zwar belastender und entlastender
Art) vorausgesetzt. Die in den letzten 20 Jahren durchgefiihrten Laboratoriums-
versuche scheinen dies als brauchbare Arbeitshypothese zu bestitigen. Immer-
hin liegen auch verschiedene numerische Verfahren vor, welche vom Super-
positionsprinzip keinen Gebrauch machen; wir werden indessen im folgenden
die Giltigkeit der Superposition voraussetzen.

Wie vorgiangig erwahnt, ist in den Laboratorien meist die Kriechverfor-
mung unter konstant gehaltener Spannung gemessen worden, was zu der
sogenannten «Kriechfunktion» fithrt. Einige Laboratorien sind nun auch in
der Lage, die « Relaxationsfunktion» zu bestimmen, d. h. den Spannungsabbau
unter konstant gehaltener Dehnung. Die letztgenannte Funktion ist oft niitz-
licher, da sie in gewissen praktischen Anwendungen auf eine Differential-
gleichung fiuhrt, wihrend die Kriechfunktion eine schwerer zu handhabende
Integralgleichung ergdbe. Immerhin soll beachtet werden, dall die beiden
Funktionen unter gewissen Bedingungen mathematisch ineinander iiberge-
fuhrt werden konnen. Wenn in der Kriechfunktion der iibliche exponentielle
Verlauf angenommen wird, € () =a (1 —e~"), dann folgt fiir das Kriechen unter
verinderlicher Spannung ¢ (7) mit o (0)=0

do(7)

dr

t

€(t) =af(l—eTEM) dr. (1)
0

Andererseits 148t sich fir die Relaxationsfunktion unter e = konstant gehal-

tener Spannung folgender brauchbare Ansatz finden:

a (0)

= Fatl (14 E e !EatD), (2)

o(t)
Die Aquivalenz dieser beiden Gleichungen ist (wie sich durch Einsetzen leicht
nachpriifen 146t) im vorliegendem Fall mathematisch nicht streng. Dies als
Folge der in Gleichung (1) gemachten Voraussetzung o (0)=0, welche in
Gleichung (2) naturgemall nicht ebenfalls Giiltigkeit haben kann.
Ein anderer Kunstgriff, welcher manchmal zu Vereinfachungen fiihrt, be-
steht im Abéndern der Form von Gleichung (1). Es gilt bei partieller Inte-
gration

t t
e(t) =[udv=uvl)j—[(vdu
0 0

und wir substituieren
w=F(t—7), dn =220
dr

Mit den Randbedingungen o (r)=0, wenn 7=0 und F ({—7)=0, wenn t=r,
gelangen wir zu der Beziehung

€(t)=—fU(T)_€i—F(t—T)dT. (3)
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Der dritte Kunstgriff mag als Lehrsatz gelten, den weiter zu verfolgen sich
lohnt. Der Forscher ist natiirlich bemiiht, iber den vollstindigen zeitlichen
Ablauf der Kriech- und Schwindvorginge Aufschlufl zu erhalten; den Kon-
strukteur andererseits interessiert oft nur der Endzustand seines Bauwerkes.
Dieser Endzustand mag einige Jahre nach dem Erstellen des Bauwerks ein-
treten; in der mathematischen Analyse ist er charakterisiert durch den Grenz-
iibergang ¢t — co.

Es scheint, daf3 in vielen Fillen das Endresultat unabhéangig ist vom Weg,
iiber den es erreicht wurde, unter der wichtigen Voraussetzung allerdings, daf}
die zeitbedingten Anderungen der Materialeigenschaften vernachlissigt wer-
den dirfen. Eine weitere Voraussetzung ist die, dal} die aufgebrachte Last,
unabhéngig woher sie stammt, schlieflich einen stabilen Endwert erreichen
mufB}. Diese Zusammenhénge seien an einem Beispiel erlautert. Wiederum aus-
gehend von der Kriechfunktion e (f) =« (1 —e~™), wollen wir eine zeitabhingige
Spannung o (7)=f8 (1 —e~™7) annehmen, welche einem Endwert o (c0)=p
zustreben soll. Setzen wir in Gleichung (1) oder (3) die Ausdriicke fiir € (¢) und
o () ein und integrieren, so fiihrt dies auf eine ziemlich komplizierte Beziehung
von der Form € (£)=F («, B, r, m, t). Substituiert man ¢ =co, so bleibt nur noch

€(0) =af

ibrig, eine einfache Beziehung, welche die Koeffizienten » und m nicht mehr
enthalt. Dasselbe Ergebnis erhdlt man, wenn man von Anfang an die KEnd-
spannung ¢ =0 aufbringt und dann konstant hilt. Es scheint, dafl dieses Vor-
gehen auf jeden Spannungsablauf Anwendung finden kann, sofern ein stabiler
Spannungsendwert erreicht wird. Innerhalb der getroffenen Voraussetzungen,
wird eine Spannung, welche einen Endwert erreicht und dann beibehilt, das-
selbe Endkriechen erzeugen, wie wenn die Endspannung schon vom Zeitpunkt
t=0 an aufgebracht worden wire. Dies scheint die Vorstellung vom Kriechen
als einer «verzogerten Klastizitat» zu bestatigen.

Noch eine andere Betrachtungsart, die hier nur am Rande erwéahnt sei, laf3t
die Kriechfaktoren eines Materials in fiktive Rand- und Korperkrifte eingehen
und 16st dann die so entstandene Aufgabe als reines Elastizitdatsproblem.

Es diirfte kaum schwerfallen, Widerspriiche zwischen den einzelnen Be-
trachtungsweisen und Unterschiede zwischen dem tatséichlichen und dem
idealisierten Verhalten der Baumaterialien aufzudecken ; die verfolgten Ansatze
bilden jedoch immerhin einen brauchbaren Hintergrund fiir genauere Erkennt-
nisse und fiir die praktische Anwendung.

Z. P. Bazant stellt eine Theorie der Kriech- und Schwindvorgéinge auf,
welche recht allgemein gefaflt ist. Der Einflul der zunehmenden Beton-
Alterung wird nach einem Ansatz von Dischinger beriicksichtigt. Wie der
Verfasser selbst zugibt, stellt dieser Ansatz von Dischinger leider keine sehr
gute Annéherung an die Wirklichkeit dar. Immerhin gelangt man zu einem
System von Gleichungen, welches (insbesondere unter Zuhilfenahme elektro-
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nischer Rechengerite) fiir verschiedene nicht homogene und statisch unbe-
stimmte Félle 16sbar ist. Der Verfasser schligt vor, den EinfluBl der jahres-
zeitlichen Klimaschwankungen auf das Kriechen und Schwinden durch Ver-
zerrung der Zeitskala zu beriicksichtigen.

E. GiBscHEMANN betont, wie andere Verfasser iibrigens auch, die Bedeutung
des Klimas auf den Kriechablauf in Betonbauwerken und erwiahnt insbesondere,
daB das Endkriechmaf} in den warmen stidlichen Gegenden der UdSSR zweimal
groBer sein kann als in geméaBigten Zonen. Er hat denn mit beachtlicher
mathematischer Genauigkeit die Schwind- und Kriecheinflissse auf statisch
bestimmte und unbestimmte Konstruktionen errechnet. Die Gleichungen wer-
den erwartungsgemill recht verwickelt, vereinfachen sich aber ganz betricht-
lich, wenn man sich nur fiir den Endzustand ¢ — oo interessiert. Der Verfasser
setzt voraus, da} die Betoneigenschaften im Verlauf der Zeit nicht dndern;
dagegen gestattet seine Methode, nebeneinander Betone mit verschiedenen
Eigenschaften oder verschiedenen Erhiartungsgraden in statisch unbestimm-
ten Systemen zu berticksichtigen.

Orszak und STEPIEN untersuchen anhand einer mathematischen Berech-
nung den Kriecheinflul auf spiralférmig umschniirte Betonsdulen unter zen-
trischer Last und wenden sich vor allem dem Fall einer vorgespannten Um-
schniirung zu. Wie iiblich, wird auch hier vorausgesetzt, daf die Kriechfunktion
durch das zunehmende Betonalter nicht veriandert wird. Die Ableitungen der
Verfasser fithren auf eine Integralgleichung vom Volterra-Typ und die Lésun-
gen sind von bedeutendem, praktischem Interesse. Die Ergebnisse erscheinen
als zeitabhidngige Sicherheitsfaktoren der Saulen, wobei ein Versagen sowohl
des Betonkerns als auch der Umschniirung ins Auge gefalt wird. Es scheint,
daB sich mit diesem Verfahren in jedem Fall eine optimale Vorspannung
angeben 1aft.

G. BRENDEL und H. RUHLE berichten iiber Versuchsergebnisse, die Ril3-
bildung an Balken unter Langzeit-Belastung betreffend. Ein Teil der Biege-
balken wurde belastet, bis sich, auf Grund der Messungen, von Auge noch
nicht erkennbare Risse gebildet haben mufBiten, und diese Last wurde dann
iiber 2 Jahre konstant beibehalten. Nach 2 bis 3 Monaten traten die Risse
sichtbar in Erscheinung und 6ffneten sich tiber die Versuchsdauer von 2 Jahren
stetig bis zu einem Maximalbetrag von 0,09 mm. Auf andere der Priifkérper
sind 50 bis 75%, der Bruchlast aufgebracht worden, wobei sofort eintretende
Risse von max. 0,13 mm innerhalb zweier Jahre auf 0,23 mm anwuchsen. Das
Verhiiltnis zwischen Kriechdehnung bzw. Durchbiegung zur elastischen Deh-
nung bzw. Durchbiegung ist bedeutend kleiner als der entsprechende Quotient
bei der Druckstauchung axial belasteter Prismen. Der Einflu der Langzeit-
Belastung und die erweiterte Riflbildung vermochten den Biegebruch-Wider-
stand des Balkens nicht herabzusetzen, wie dies aus einem Vergleich mit
Balken, die keiner Langzeitbelastung ausgesetzt waren, hervorgeht.

P. W. ABeLES verdffentlicht ein die Zeitspanne von 8 Jahren umfassendes
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MeBprotokoll an vier Perron-Déachern, welche je 40 m lang und 11 m breit
sind und auf 4 Stutzen ruhen. Die vorgespannten Platten werden von 2 Balken
gestiitzt und tberkragen die Stiitzenfluchten um 11,1 m an den Enden und
um 3,7 m seitlich. Infolge ungiinstigen Wetters wihrend der Erstellung ent-
sprachen die Betonfestigkeiten nicht den Erwartungen. Die Verformungen
unter dem Einfluf} der Vorspannung iibertrafen die vorausberechneten Werte
um das zweifache. Die Durchbiegungsmessungen sind rund ein Jahr nach
Fertigstellung im Jahre 1955 begonnen und bis heute fortgesetzt worden. In
diesen 8 Jahren ging die grofle initiale Aufwirts-Auslenkung der Kragplatten
um ca. 3,8 cm zuriick. Mr. ABELES hat versucht, die gemessenen Durchbiegun-
gen zu Temperatur, Schneelasten und anderen Faktoren in Zusammenhang zu
bringen; infolge der Komplexitédt all der herrschenden Bedingungen war es
ihm indessen nicht méoglich, verbindliche Schliisse iiber den Einflul} des Krie-
chens und Schwindens zu ziehen. Dagegen liel sich ein befriedigendes Ver-
halten dieser diinnen, unter klimatisch und arbeitstechnisch schwierigen Ver-
héltnissen entstandenen Platten feststellen, trotz anfianglich iibermiBigen
Verformungen.

Eine weitere interessante, sich iiber 7 Jahre erstreckende Meflireihe wird
von J. AicHHORN vorgelegt. Hier sind vorwiegend die Langendnderungen (nicht
die Durchbiegungen) beobachtet worden. In 3 vorgespannten Briicken sind
30 m lange Stahlstangen ohne Verbund eingebettet und einseitig verankert
worden. Lingendnderungen wurden am freien Ende mit MeBuhren registriert.
Die Messungen werden mit glatten Kurven vom Exponential-Typ verglichen.
Die gemessenen Abweichungen von diesen Kurven lassen vermuten, dal} der
Verlauf des Kriechens und Schwindens sowohl vom Klima im Bauzustand als
auch durch die nachtriaglichen Klimaschwankungen beeinflult wird. Der Ver-
fasser will in einer spiteren Mefireihe versuchen, den Einflul des Kriechens
und des Schwindens auseinanderzuhalten.

HEerBERT GONER beschreibt die sehr interessanten und etwas anders gela-
gerten Langzeit-Verformungsmessungen an der Syratal-Briicke. Von beson-
derem Interesse ist die Tatsache, daB3 hier eine Me@reihe vorliegt, die sich mit
geniigender Regelmafligkeit iiber eine Zeitspanne von 57 Jahren erstreckt.
Nach der Beschreibung soll die Briicke aus einer Art Beton-Mauerwerk mit
rund 459, Mortelkomponente bestehen und war im Jahre ihrer Herstellung
1905 zweifelsohne die grofite massive Bogenbriicke der Welt. Die totale Spann-
weite zwischen den Widerlagern betragt 90 m, die effektive Bogenspannweite
rund 65 m. Auf Grund von Berechnungen hatte man eine initiale Setzung im
Bogenscheitel von 150 mm erwartet; die Messungen ergaben aber 206 mm.
Diese Setzung ist bis zum Jahr 1962 mehr oder weniger regelméflig bis auf
508 mm angewachsen und geht, wenn auch abklingend, immer noch weiter.
Die MeBprotokolle werden ergénzt durch geschichtliche Hinweise, Bomben-
angriffe und verschiedene Ausbesserungen mitinbegriffen. Die zustdndigen
Behorden haben sich mit diesen getreulich iiber die lange Zeitspanne hinweg
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durchgefiihrten Setzungsmessungen und iibrigen Beobachtungen iiber das
Verhalten der Briicke groBe Verdienste erworben. Es ist in der Tat schade,
dal, gerade an Briicken modernerer Bauart, nur hochst selten solche iiber
viele Jahre sich erstreckende Beobachtungen angeordnet werden.

Vb. Erfahrungen aus Versuchen an iiber die Elastizititsgrenze beanspruchten
Bauteilen

Die fiinf zu Thema Vb eingegangenen Beitrdge sind inhaltlich zu verschie-
den, als daB sie in allgemeiner Form diskutiert werden kénnten; behandeln sie
doch Traglastberechnungen vorgespannter Triager, Bruchlinienbildung in
schiefen Platten, kombinierte Biege- und Torsionsbeanspruchungen im plasti-
schen Bereich und das Verhalten plastischer Gelenke unter Wechselbean-
spruchung.

Mit Genugtuung kann festgestellt werden, daBl in der Erfassung des Trag-
vermogens im plastischen Bereich betrachtliche Fortschritte erzielt wurden.
Dabei ist das gemeinsame Forschungsprogramm unter Leitung der Commis-
sion XI «Hyperstatique» des Comité Européen du Béton (C.E.B.) besonders
erwahnenswert, stellt doch dieses Programm wahrscheinlich den bedeutend-
sten Beitrag dar, der bisher fiir die internationale Zusammenarbeit auf dem
Gebiete der Baumaterialpriifung geleistet wurde.

Die unter Thema Vb verdffentlichten Versuchsergebnisse dringen unver-
meidlich in ein komplexes Feld nichtlinearer Mechanik ein. Wie im Falle der
in Thema Va diskutierten Studien betreffend Kriechen und Schwinden klafft
auch hier noch eine Liicke. Vielleicht kann diese Liicke nie geschlossen werden,
da gewisse Probleme moglicherweise gar keine einheitliche Losung haben,
wahrend bei anderen Problemen héchstens obere und untere Grenzwerte ange-
geben werden konnen. Die Mathematiker mogen wohl darauf bestehen, daB
fiir diese nichtlinearen Probleme kein allgemeines Verfahren existiert; viel-
leicht 148t sich aber trotzdem eine Methode ableiten, wenn die Laboratorien
eine geniigend groBle Zahl von Versuchsergebnissen iiber die unelastischen
Eigenschaften der betreffenden Materialien liefern konnen. Damit konnte
eine Situation entstehen, bei der beide Seiten einander entgegenkommen
miissen, indem die eine das Minimum angibt, das sie benétigt, wihrend die
andere das Maximum an Versuchsergebnissen festlegt, das sie ermitteln kann.
Eine intensive Zusammenarbeit zwischen analytischer und experimenteller
Forschung ist unumgéanglich. Zwei Ingenieure mit sich erginzenden Begabun-
gen konnen wohl ein Bureau miteinander teilen und trotzdem sehr weit von-
einander entfernt sein.

Die grofite Liicke klafft aber nach wie vor zwischen der experimentellen
und analytischen Forschung auf der einen und der Praxis auf der andern
Seite. Trotzdem ist es aber heute offensichtlich, da die Ingenieure in der
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Praxis erkannt haben, da ihnen ihre Kollegen aus der Forschung sehr viel
geben konnen und sie sind darauf erpicht, die neuesten Forschungsergebnisse,
so rasch es verantwortbar ist, anzuwenden. Vor allem trifft dies bei plastizitits-
theoretischen Uberlegungen fiir die Berechnung von Stahlbetonkonstruktionen
zu. Die allgemeine Situation ist heute aber eher konfus. In gewissen Liandern
lassen die Normen nichtelastizitatstheoretische Methoden fiir die Bemessung
einzelner Tragelemente oder die Berechnung der Bruchlast statisch unbestimmter
Tragwerke zu. In anderen Vorschriften ist der Momentenausgleich im Gesamt-
tragwerk zugelassen, aber die einzelnen Tragelemente werden nach der Elastizi-
tdtstheorie berechnet und auf Grund der zuldssigen Spannungen bemessen;
und wieder andere Normen sehen genau das Gegenteil vor.

Diese Unterschiede in den Berechnungsmethoden iiberraschen vielleicht
nicht, wenn man bedenkt, dafl das komplexe Gebiet der Bruchlastberechnung
durch die grundlegende Anforderung eines gleichmafigen Tragvermégens einer
Konstruktion unter Gebrauchslasten noch wesentlich kompliziert wird. Diese
Anforderungen betreffen insbesondere die Verformung und die Rissebildung;
sie sind fiir die Bemessung oft von ausschlaggebender Bedeutung, wihrend
die Bestimmung der Bruchlast wohl eine wichtige, aber nur untergeordnete
Rolle spielt.

Diejenigen, die sich mit dem Studium der Materialeigenschaften im plasti-
schen Bereich befassen, stehen auBlerst schwierigen Problemen gegeniiber; sie
haben aber die Genugtuung, daB} sie nicht Bekanntes verfeinern, sondern neue
und realistischere Methoden der Tragwerksberechnung erforschen.

In einem Beitrag zum allgemeinen Forschungsprogramm des C.E.B. iiber
die Rotationsfahigkeit der Gelenkzone bei Stahlbetonelementen berichtet J. C.
MALDAGUE iiber Laboratoriumsversuche an 23 Balken. Es handelt sich dabei
um die Messungen der Durchbiegungen, der Stahl- und Betondehnungen sowie
der Gelenkrotationen. Die wichtigste Folgerung dieser Untersuchung besteht
darin, daf3 das plastische Moment mit dem Erreichen einer bestimmten Beton-
dehnung auftritt, und zwar praktisch unabhingig von der Stirke der Zug-
armierung. Saillard folgend, verkniipft der Verfasser diese mafigebende Beton-
dehnung mit der Quadratwurzel der Betondruckfestigkeit und fand hiefiir,
bei 18 von 23 Balken, eine sehr gute Ubereinstimmung zwischen Rechnung
und Versuch.

MinorU YAMADA behandelt das Verhalten von plastischen Gelenken in
Stahlbetontragern unter wechselnder Momentenbeanspruchung und berichtet
iiber die Versuchsergebnisse von 12 Balken, die mehr als 10 Lastwechseln
unterworfen worden waren. Die Hypothese, dal} der Bruch von der gesamten,
aufgespeicherten Energie der Hysteresisschleife verursacht wird, scheint falsch
zu sein. Eine viel bessere Ubereinstimmung ergibt sich mit der Hypothese,
daB der Bruch eine Funktion der gespeicherten Beschidigungsenergie ist.

HerBERT TRAGER berichtet iiber Versuche im Zusammenhang mit dem
Bau einer Briicke iiber 15 Offnungen aus vorfabrizierten vorgespannten 15,3 m
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langen Tragern. Die 8 einzelnen Trager jeder Spannweite bestehen aus je 5
vorfabrizierten Teilen, die nachtriglich zusammengespannt wurden. Nach dem
Versetzen wurden die Trager mit einer Ausgleichsschicht, einer Isolation, einer
Mortelschutzschicht und einem 5 cm starken Asphaltbelag versehen. Die Geh-
wege wurden an Ort betoniert. Die Versuchsbalken wurden bis zum Bruch
belastet und die Durchbiegungen bei jeder Laststufe gemessen. Sowohl fiir
die Durchbiegungen als auch fiir die Bruchlast ergab sich eine sehr gute Uber-
einstimmung zwischen Rechnung und Versuch. Bei der Belastungsprobe an
der fertigen Briicke entstanden dagegen nur 42—489, der gerechneten Durch-
biegungen. Diese geringen Einsenkungen sind auf die Lastverteilung der Deck-
schichten und auf die Versteifung der Gehwege zuriickzufiihren. Die Quer-
verteilung der Durchbiegungen stimmt mit der Rechnung nach Guyon-
MassoNNET unter Beriicksichtigung der Torsionssteifigkeit sehr gut iiberein.
Die Messungen werden noch iiber lingere Zeit durchgefiihrt, so da noch
weitere wichtige Ergebnisse zu erwarten sind.

Der Beitrag von R. N. Swamy enthilt eine allgemeine Ubersicht iiber die
gleichzeitige Wirkung von Biegung und Torsion. Der Bericht wird erginzt
durch eine betrichtliche Zahl von Versuchsergebnissen an ausgefiihrten Bau-
werken. Die Untersuchungen betreffen Stahlbeton- und Spannbetontriger
mit verschiedenen Querschnittsformen (volle und hohle Rechteckquerschnitte,
T- und I-Querschnitte). Mit einer Naherungsmethode 1463t sich die gegenseitige
Beeinflussung von Biegung und Torsion abschétzen. Eine genaue Methode
fiir die Spannungsberechnung besteht offenbar nicht.

ZDENEK SOBOTKA berichtet iiber Versuche an 6 schiefen, armierten Beton-
platten mit 3- bzw. 4-seitiger Auflagerung. Zwei Platten waren an den Réndern
frei aufgelegt, so dafBl sich die Ecken abheben konnten; die einfache Auflage-
rung der vier anderen Platten wurde so ausgefiihrt, dafl an den Réndern nur
Drehungen entstehen kénnen. Von besonderem Interesse ist der Einflull der
Randbedingungen auf den Verlauf der Bruchlinien. Wie zu erwarten war,
trennen die Bruchlinien gelenkig gelagerte Ecken (im Gegensatz zu frei abheb-
baren Ecken) ab. Simtliche Platten weisen eine grofere Tragfiahigkeit auf als
aus der Bruchlinientheorie abgeleitet wurde, eine Reserve, die auf Verfestigung,
elastische Deformation und andere Effekte zuriickzufiihren ist.

Vec. Korrosion von Armierungsstihlen und daraus folgende Schiden

Zum Thema Vc wurde von Prof. Louis auf Grund einer Umfrage in ver-
schiedenen Landern ein Bericht iiber Korrosionsschdaden an Armierungen bei
Beton- und Stahlbetonkonstruktionen zusammengestellt. Der « Vorbericht» ent-
halt eine Zusammenfassung dieser Arbeit, die zu einem spiteren Zeitpunkt
als separate Verdffentlichung herausgegeben wird.
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Die Berechnung des Kriechens und Schwindens nicht homogener
Betonkonstruktionen

The Analysis of Creep and Shrinkage of Non-homogeneous Concrete Structures

Le calcul du fluage et du retrait dans les constructions en béton non homogénes

ZDENEK P. BAZANT
Ing., C. Sc., Dopravoprojekt Prag

Die Mehrzahl moderner Betonkonstruktionen ist durch die Nichthomo-
genitidt des Kriechens und Schwindens gekennzeichnet. Diese Nichthomogeni-
tit wird hervorgerufen entweder dadurch, daB3 der Beton der verschiedenen
Konstruktionsteile bedeutend unterschiedliches Alter hat, oder dadurch, daf
der Beton mit Stahl zusammenwirkt, oder weil der Baugrund nicht als steife,
sondern als elastische Unterstiitzung oder Einspannung wirkt!). Das Kriechen
solcher Konstruktionen ruft die Zeitverinderungen der Innenkrifte hervor,
und zwar zum Unterschied von den homogenen Konstruktionen auch dann,
wenn keine Verdnderung des statischen Wirkens oder keine Stiitzenverschie-
bung entsteht. Diese Umlagerungen beeinflussen hauptsichlich die RiBsicher-
heit und die Durchbiegungen.

Manche Teillosungen wurden schon von zahlreichen Forschern gegeben 2).
Trotzdem sind aber noch viele Aufgaben ungeldst geglieben. In diesem Auf-
satz wird die vollig allgemeine Losung des Problems erklirt, die vom Autor
schon 1961 [2] und 1962 [3] angedeutet wurde. Sie wird hier besonders mit
Riicksicht auf die Verwendung der elektronischen Rechenmaschinen vorgelegt.

Die Annahmen iiber das Kriechen

1. Die Dischingersche Annahme. Diese vereinfachende Annahme setzt den
linearen Verlauf des Betonkriechens voraus, bei welchem die Dauerlast die

1) Zur ersten Gruppe gehoéren z. B. die im Freivorbau hergestellten Konsolbriicken,
die aus Fertigteiltrigern (evtl. unterschiedlichen Alters) hergestellten Roste und Durch-
lauftriger, die Tragwerke aus Fertigteiltrdgern, welche mit der oberen Ortbetonplatte
zusammenwirken, die sukzessiv betonierten Konstruktionen, wie z. B. am selbsttragenden
geschweillten Bewehrungsskelett, die in eine éltere steife Griindung eingespannten Beton-
behilter usw. Zur zweiten Gruppe gehéren z. B. die Schrigseil- und Hingebriicken mit,
Betonbalken, die Beton-Stahl-Verbundtréager, die Triger aus vorgespanntem Beton, die
Bogen mit Zugband u. a.

%) Z. B. die Losungen des nichthomogenen Querschnitts der homogenen Konstruktion,
der Schrigseilbriicke, des Bogens mit Zugband, der einfach statisch unbestimmten Kon-
struktion mit der vereinfachten Verédnderung des Betonalters u. a.
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gesamte plastische Forménderung im Zeitabschnitt von ¢ =0 bis ¢ bewirkt, die
dem Kriechmal} ¢ () proportional ist [4], wobei ¢ () eine im vorhinein gegebene
stetige, wachsende Funktion der Zeit { mit dem endlichen Limit ¢ (c0) fiir
t — oo darstellt. Die Zeitverdnderung des E-Moduls kann man hierin einbe-
ziehen, so dal3 ¥ als konstant (federnder £-Wert) angenommen werden kann [4].

2. Die Kriechaffinitdt. Um die Konstruktionsnichthomogenitit auszu-
driicken, wird die Voraussetzung gemacht, dal die Kriechkurven o, (¢) fiir die
Teile » mit verschiedenem Betonalter ¢, miteinander affin werden in der Weise,
dafl die Affinitdtsachse parallel zur Zeitachse wird und daB die Werte o, ()
fiir den Ausgangszeitpunkt ¢=¢, und fiir ¢ — co0 unveréindert bleiben (Fig. 1).

f o), (1)
¢la) =g (@) x=0 Affinitdtsachse

%o

#(@) A

—F —/M //’-’/‘I/
~ oA
7/ /) //

te Flg 1.

e o |

Wihlt man eine gewisse Grundkriechkurve ¢ (¢), wo ¢ ungefihr das mittlere
Alter ausdriicken soll und bezeichnet man als ¢ ({)=¢ () —p (), &, (1) =
= @, (1) — ¢, (t;), kann man schreiben

= = Pr (OO) Pr (OO) (p((D)—(p(tkr)

PO =Rl KT @) T pi0) g (@) (k) &
wo t;, das zu ¢, entsprechende Ausgangsalter verschiedener Teile » bedeutet
(Fig. 1). Der Wert « wird bezeichnet als Koeffizient der Kriechsaffinitit fiir
den Teil r. Die Kriechaffinitit des Betons ist mathematisch genau erfiillt fiir
p(t)=¢(0)(1—e?). Fir den anderen Verlauf von ¢ (¢) gilt die Gl. (1) nur
approximativ, jedoch kann man den Fehler vernachlissigen. Das Grafikon
der Werte « fiir ¢ (¢t)=¢(c0) V1 —e ¥ ist in [3] und [2] gegeben. Weil der
Zeitverlauf von E mit ¢ (t) angenédhert affin ist, stimmt die Kriechaffinitit gut
mit der Annahme von konstantem E-Wert iiberein.

Fiir Beton gleicher Zusammensetzung gilt ¢, (c0) =¢ (c0). Bei der Biegung
der Stahlbetonquerschnitte sind die plastischen Querschnittsdrehungen infolge
der RiBbildung in der Zugzone bedeutend kleiner als bei der Biegung unter
Druck oder Vorspannung, wie folgende Beziehung zeigt

(p(CO) Va Eb "
~1+-2 -2~ 3bis 6, [4].
(Pr((x))_ Vo Ea []
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Das langjihrige Kriechen des Stahls ist im Verhdltnis zum Betonkriechen
unbedeutend und demzufolge kann man fiir Stahl « =~ 0 einsetzen. Die elasti-
sche Unterstiitzung oder Einspannung im Baugrund kann man aufler durch
den Elastizititsmodul approximativ auch durch den von der Bodenart
abhingigen Wert « charakterisieren (z. B. Sand und Kies « ~ 0).

Als bezogenes Schwinden &, (¢) des Betons vom Alter ¢, im Zeitabschnitt
von t;. bis ¢ leitet man ein

E-schw,. (t) = KM p (t)

@ ()

3. Die Reduktion der Zeit. Die Witterungswechsel im Verlauf der Jahres-
zeiten beschleunigen oder verlangsamen das Kriechen und Schwinden des
Betons. Man kann das ausdriicken, wenn in ¢ (¢) anstatt der tatsichlichen
Zeitabschnitte die reduzierten Zeitabschnitte eingesetzt werden. Im Sommer
setzt man die p-fachen, im Winter die (2 —p)-fachen und im Friihling und
Herbst die 1-fachen der tatsidchlichen Zeitabschnitte ein, wobei ungefihr
p==13 bis 1,7 ist. Die Witterungseinfliisse rufen die Krifteumlagerungen
nur bei der Konstruktion aus verschieden altem Beton hervor und demzufolge
ist die Reduktion besonders bei der Bestimmung von  mit Hilfe von ¢ (¢, ) und
@ (t,) wichtig. Die vorgeschlagene Reduktion aller Kriechkurven ¢, () im glei-
chen Verhiltnis stimmt mit der Annahme der Kriechaffinitidt iiberein.

Die Problemlosung

4. Die transformierte Konstruktion. Wir bezeichnen als transformierte Kon-
struktion (oder Korper, System) solche elastische Konstruktion (Korper,
System), die mit der gegebenen geometrisch identisch ist, aber anstatt der
Elastizititsmoduln £ und der Poissonschen Zahlen p (und G=3E/(1+pu))
die Moduln E’'= E[x und die Zahlen p' (und G'=1 E'/(1+p')) besitzt. Dabei
bedeutet n' das Verhdltnis der plastischen Querkriechdehnung zur Léngs-
kriechdehnung, welches allgemein von p verschieden angenommen werden soll.

5. Die Forminderungsgleichungen des Koérpers. Die Losung des Spannungs-
zustandes eines nicht homogenen isotropen Kérpers wird durch die bekannten
Differentialgleichungen des Gleichgewichtes, den Kompatibilititsgleichungen
und durch die geometrischen Gleichungen beschrieben, zu denen die Form-
dnderungsgleichungen hinzuzufiigen ndtig ist, die man in folgender Form ablei-
ten kann [3].
dey(t)  do,(t) do,(t) do,(t)

E=s i M dp Hap Trox)mwire)
L €senw ()
,U,K(J'z(t)-**EK*————q)(Oo) ) (2)

..............................
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Die Aufgabenstellung mufl noch mit den Randbedingungen des Korpers, der
Belastung insgesamt, und mit ihren Anfangsbedingungen fiur t=t, erginzt
werden. In der Gl. (2) bedeutet e, (t),y,,(f),... die bezogene Dehnung und
Winkeldrehungen im Zeitpunkt e, (f), v, (£), . dle Normal- und Schubspan-
nung in ¢; k=« (x,¥y,2) den Koeffizient der Knechafﬁmtat als Funktion der
Koordinaten z,y,z. Als Folgerung der Linearitit der Gl. (2) gilt das Super-
positionsprinzip, welches auch fiir die von verschiedenen Zeitpunkten wirken-
den Belastungen giiltig ist.

Man kann zeigen, dal die Partikularlosung o,,,7,,,,... der Gl (2) fiir
stindige Belastung ein konstanter Spannungszustand ist, der als elastischer

Spannungszustand des transformierten Korpers fir die gegebene Belastung
€schw (00)
¢ (o0)
werden kann [3]. Aus dem rheologischen Gesichtspunkt bedeutet die Parti-

kularlosung den Spannungszustand auf einem Korper aus der rein viskosen
Flissigkeit. Den gegebenen Anfangsbedingungen entspricht als Losung der
Verlauf der Spannungen, die sich aus den Ausgangswerten sukzessiv den den
Werten ¢ (c0) entsprechenden Endwerten nidhern. Diese Endwerte liegen ge-
wohnlich zwischen der Anfangs- und Partikularlsung.

6. Der Substitutionssatz. Setzt man p'=p und vernachldssigt man die
Volumenkrifte, so bestimmt man durch Vergleich des ganzen Gleichungs-
systems fir das Kriechen samt den Gl. (2) mit dem bekannten Gleichungs-
system fiir den elastischen Zustand, daB} das erste System aus dem zweiten

schw (Q
Ed‘+E”)’€schw( ) durch « €'faé)—),ox,'r

durch o, (£),7,, (f), ... €s,¥sy, .. durch ¢, (t),y,, (f),... und die Verschiebun-
gen und Drehungen durch ihre Ableitungen nach & (f) ersetzt werden, was
auch fiir die Randbedingungen gilt 3).

7. Die Formdnderungsgleichungen der Konstruktion. Fiir die verdnderlichen
statisch unbestimmten GroBen X, (¢),..., X, () der Konstruktion K kann
man folgendes System ableiten [2, 3]

§ +28 5

und fiir die bezogenen Schwinddehnungen von der Grifle « bestimmt

entsteht, wenn darin durch (

TR

dd;(1)

d (P schw;

=0; w=L..,um (3)

Hier bedeutet Sﬁ bzw. 8;; die elastische Formidnderung des statischen Grund-
systems der gegebenen bzw. transformierten Konstruktion von der Belastung
X,=1 im Sinne der GréBe X; (1) und 8;(¢) bzw. §;(t) bzw. 8y, die Form-
anderung des Grundsystems der transformierten bzw. gegebenen Konstruktion
von der gegebenen dulleren Belastung bzw. von den bezogenen Schwinddeh-

8) Diese Substitution ist allgemein giiltig, man mul} aber beachten (z. B. bei Schalen),
dall sie nur in den in den Innenkriaften ausgedriickten Gleichgewichtsgleichungen oder
in den Forménderungsgleichungen zwischen Innenkréften und Formiénderungen durch-
gefithrt werden darf, nicht aber z. B. in der Endgleichung zwischen den Forménderungen
allein (einer Schale oder Platte) u. a.
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nungen K%ﬂ im Sinne der Grofle X, (¢). Mittels 8;;, 8; und 3, wird
der EinfluB der Nichthomogenitét, der elastischen Unterstiitzung oder Ein-
spannung im Baugrund und des mit dem Kriechen verbundenen Schwindens
eingeleitet 4).

Fir die Konstruktion mit nicht homogenen Querschnitten kann gezeigt
werden [3], daf die Gl. (3), zum Unterschied von der nicht homogenen Kon-
struktion mit homogenen Querschnitten, nur approximativ nach Vernach-
lassigung gewisser Ausdriicke gilt.

8. Das statische Grundsystem. Es kann nicht nur statisch bestimmt, sondern
auch statisch unbestimmt gewidhlt werden, aber nur im Falle, daBl es sich um
ein zwingungsfreies System handelt, dessen plastische Formé#nderungen zu
@ (t) proportional sind. Das Grundsystem ist zwingungsfrei, wenn seine Teile
homogen sind und freie Formadnderungen durch Schwinden moglich sind.

9. Die allgemeine Losung fir die stindige Belastung. Fiir diesen Fall gilt

8; (t)=8; = konst. und d;‘q_f‘)=0. Die Gl. (3) bildet dann ein System von =
simultanen linearen, nicht homogenen Differentialgleichungen erster Ordnung
mit konstanten Koeffizienten fiir die unbekannten X (¢) als Funktionen von
@ (t), d.h. zusammengesetzte Funktionen von ¢. Die allgemeine Losung ist

(2,3]

X, (t) = Xypt 3 C,HPeNTO, i =1,.. . n. (4)
j=1

Die Konstanten X; bedeuten die Partikularldsung, die durch das System
iélaéj X int 81, + S;chw; =0 (5)

gegeben ist und stellt also den Spannungszustand der transformierten Kon-
struktion fiir die gegebene Belastung und die bezogenen Schwinddehnungen
€schw (00)

¢ (00)
Die Zahlen A, ...,A, sind die Wurzel der algebraischen charakteristischen

Gleichung n-ter Stufe, die mit der Determinante (8;;A+3};)=0, (4,7=1,...,n)
bestimmt wird. Wenn A, ihre m-fache Wurzel ist, mufl man in die Gl. (4) anstatt
eM?® nacheinander eMe, @ (t)eMPM), . & (t)m1eMPD einsetzen, was aber nur
dann gilt, wenn die Determinante » —1 linear unabhingige Zeilen hat. Im
negativen Falle hingen einige X;(f) von weniger als n willkiirlichen Kon-
stanten ab. Jedem Werte A; entsprechen n Werte k{),... k), welche man
als proportional zu den 1,(—1)},... (— 1)*!-fachen Subdeterminanten irgend

dar.

4) In §j(t) muBB man auch den EinfluB einer eventuellen Vorspannung einbeziehen.
Wenn sich die Querschnittsmomente von Dauerlast mit den Momenten von den Quer-
schnittsvorspannkriften annéhernd eliminieren (kleine Differenz von groBen Zahlen),
mulBl man die Moglichkeit der Abweichungen (etwa um + 5 bis + 159,) in der GroBe der
Vorspannkrifte rechnerisch durch Berechnung beider Grenzfille beachten.



892 ZDENEK P. BAZANT Val

einer Zeile findet. Die Konstanten C; werden den Ausgangswerten X, (¢,) (oder
bzw. den Endwerten X, (c0)) gemall bestimmt, mittels denen der Kinflull der
Stiitzenverschiebung, der Verinderung des statischen Wirkens bei den ver-
bundenen Fertigteil-Systemen, der Vorspann-Grofle u.a. ausgedriickt wird 3).

Wenn die Belastung in & (t) expotential verdinderlich ist, kann man auch
eine einfache Losung geben [3].

10. Die numerische Integration und Anwendung der elektronischen Rechen-
maschinen. Wenn die statische Unbestimmtheit grofler als 2 bis 3 ist, kann
man bequemer das System (3) mittels sukzessiver numerischer Integration
l6sen, die man einzeln fiir die verschiedenen Ausgangszustdnde durchfiithren
mull. Den Wert ¢ (o0) verteilt man auf m, Abschnitte 4@, durch deren Ver-
kleinerung beliebige Genauigkeit erzielt werden kann. Dem System (3) ent-
sprechen die Differenzengleichungen
3 854 Xgn) 4 (37 87, Xgw 4 8100 180, ) AG+ A8 =0, ij=1,...,n, (6)
j=1 i=1

schw;

die ein System von 7 linearen Gleichungen mit der Matrix [6,;] fiir die Ver-
dnderungen 4 X"+ im entsprechenden Abschnitte 4 g™ +? bilden. Hier bedeu-
tet X den Endwert von X;(f) im vorhergehenden Abschnitte 4@™. Den
Ausgangswert fiir den folgenden Abschnitt 4 @™+V erhdlt man als X{m+D=
=X 4+ 4 X7+ (Tafel 1). Umgekehrt ist es auch maglich, aus den verlangten
Endwerten riickwirts die erforderlichen Ausgangswerte zu errechnen, die in
die Konstruktion wiahrend des Bauvorgangs eingefithrt werden miissen. Mit
Hilfe 4 X kann man auch die Formidnderungen nach der Gl. (12) errechnen.

Dieser Integrationsvorgang hat die allgemeine Giiltigkeit fiir alle elastischen
Aufgaben, z.B. fir die Platten, Koérper u.a. Die Verinderung 4§ von der
Innenkraft § (Biegungsmoment, Spannung usw.) im Abschnitt 4 ¢ ist gleich
den Innenkriften, die auf der gegebenen elastischen Konstruktion von den
inneren Verformungen D;4 ¢ und von den Schwinddehnungen « 4 &, hervor-
gerufen werden und zu denen man noch den EinfluBl der Verinderung duBerer
Belastung addiert. D bedeutet, die zur Innenkraft S auf der transformierten
Konstruktion entsprechende innere Verformung. Die numerische Integration
iiberfiithrt also das Kriechproblem auf die elastische Aufgabe. Alle Aufgaben,
die fiir beliebige innere Verformungen auflésbar sind, kénnen auch fiir nicht
homogenes Kriechen und Schwinden gelost werden.

5) Als spezieller Fall fir «=1 ergibt sich dic Losung der homogenen Konstruktion
oder Korper. Fur d §;/d ¢ =0 kann man aus der Gl (3) ableiten [2, 3]
dX;(t -
#()-l-Xi () = Xip, S>Xi(t) = X (te) + [ Xip— X ()] (1 —e—F0),
Analoge Gleichungen ergeben sich auch fiir die Spannungen oy (¢), 72y () des Korpers,
bei welchem u’~p ist.
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Tafel 1. Das Programmschema fiir die numerische Integration von X, (t)

ANFANG

Y

0—-m, X,() —>XP

]

By = [ (X + (5im 487,

}

{4 X+ =[5, {S(im) A G+ 8gn+1y

|

{4 Xm+D) = (X0 4 (A X(m+1)

|

Druck {X{m+D}

A

m+1l—->m 15 m<m0(=m) -------------- >| ENDE

Bei dieser Losung ist es vorteilhaft, daf3 sich in jedem Abschnitt 4¢ die
Losung des elastischen Systems mit derselben Matrix [3,;] wiederholt. Darum
wird die Form (6) sehr geeignet fiir die Berechnung auf der elektronischen
Rechenmaschine, besonders wenn die Losung fiir mehrere Ausgangszustinde
bestimmt werden soll. Die Kehrmatrix [8;;]~! wird gewdhnlich friiher bei der
Berechnung der EinfluBBlinien gefunden und steht hier also schon im vorhinein
zur Verfiigung. Das Programm fiir die numerische Integration besteht aus
einer Reihe der Programme fiir die elastischen Aufgaben. Die Einleitung des
Begriffs der transformierten Konstruktion erméglicht weiter auch die Koeffi-
zienten 8j;, 8j, 8y, mit Hilfe der schon vorhandenen Programme fiir die
elastischen Konstruktionen automatisch zu errechnen. Die vorliegende For-
mulierung gibt also die Moglichkeit einer voll automatischen Berechnung der
Kriecheinfliisse, was nicht nur die Beschleunigung und Zeitersparnis bedeutet,
sondern auch die Moglichkeit der Beurteilung vieler Ausgangszustinde bietet.
Einerseits wird die automatische Berechnung der Kriecheinfliisse noch vor-
teilhafter als fiir die elastischen Fille, denn hier wird dieselbe elastische
Losung vielfach wiederholt, so dall das Programm mehrfach ausgeniitzt wird.

11. Andere Niherungslosungen. System (3) kann man auch losen in der

Form einer Potenzreihe

X; (@) = X.‘i(tk)’l_ZlXi(a)?_’a' (7)
=
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Die Konstanten X~j  erhdlt man fir den gegebenen Ausgangszustand suk-
zessiv aus den folgenden Gleichungssystemen [X; =X, ({;)]

n - 1 n - da -1 da
X = f X " §7 8. =0
7‘;181] XJ Sha ajglsu X] -1t a1 [d P 1 (8 + Osenu; )b d @ 1] iy ’

1=1,...,n, a=1,2,...

(8)

wieder mit gleicher Matrix [8;;], wobei fir o> 1d*18,,, /d¢* =0 wird. Bei
stindiger Belastung werden auch iibrige Ableitungen null. Auch diesen Vor-
gang kann man verallgemeinern fiir alle elastischen Aufgaben.
Eine grobe Naherungslésung bietet die Idealkonstruktion mit den idealen
Moduln
__F _ BHp (D)
E‘Ld(t)_l_*_Kq—J(t) und lu'id(t)— 1+K(‘5(t) 3
was aus der Annahme eines unveridnderlichen Spannungszustandes resultiert.
Man erhilt (3, = konst.)

Z[S +813§D Z (8/+8schwi) ()__“0’ 7:=1,...,?’b. (9)

7:

Sind die Endwerte X (c0) gegeben und sucht man die erforderlichen Ausgangs-
werte X (t;), dann ist die Matrix der Gleichungen wieder durch [3;;] gegeben.
Man kann beweisen, dafl diese Losung zwischen der Anfangs- und Partikular-
losung liegt [3].

Fir das System, das approximativ auf einfach statisch unbestimmtes
System vereinfacht werden kann, gilt die Naherungsformel

X,-(t)mX,-(tk)Jr(Xj,,—X,-(tk)(l—e 5y ") (10)

12. Das Variationsprinzip. Der Zeitverlauf des Spannungszustandes kann,
wenn man in den Gleichgewichtsgleichungen die Volumenkréfte vernachlassigt,
mit dem Prinzip vom Minimum des Formdnderungswiderstands folgenderweise
formuliert werden: Aus allen Gleichgewichtszustdnden des Korpers im Zeit-
punkt ¢ entsteht ein solcher, bei dem der Forménderungswiderstand @ (¢) ein
Minimum hat [3]. Fir einen Korper gilt das Prinzip nur fir u'apu, fir eine
Rahmenkonstruktion gilt es allgemein. Den Forménderungswiderstand defi-
niert man als den Funktional @ (¢)

411 (1)
do

Hier bedeutet I1(¢) bzw. II’ (¢) das elastische Potential, 11, (¢) die Arbeit der
€scnw (00)

(@) Fiir Korper

inneren Krifte auf den bezogenen Schwinddehnungen «

folgt nun
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d 1
@(t)=”{ ) e tet ) o ()
Of (dqo )2E
—2ulo, () oy () + 0, (0) 0, (1) + 0. (0) 7, (1)] (11a)
F2(14+0) [, () 472, (1) + 72 ()]

€schw (OO)
+[o,(t) + 0, (t)+o,(t)] « W} dx dydz

und fir Konstruktion mit den Innenkraften M (¢), . ..

L d [1[MEt) Ne(l)  «TR(l)
=i §[EJ Y EF Y ar ]ds
K

(M) | N2() |, « T2 () oo ()
+f§[E'J tgrtor ]dHfN(t)K p(c0)
K K

D (¢)
(11b)

Bezeichnet man die Funktion hinter dem Integrationszeichen in Gl. (11a) als
den spezifischen Forménderungswiderstand f (t), dann kann man finden
of(t) _de (1) of(t) _ dyg,(t)

= ’ == LR

do, de O Ty d

13. Die Forminderungen. Die Formidnderung & (f) einer statisch unbestimm-
ten Konstruktion im Sinne der statischen Grofle X ist mit der Gleichung

dsd (t) = [Bél (t) + B;Chw] d P (t) +d Scl (t) (12
gegeben. Hier bedeutet §,(f) bzw. §,(f) die elastische, den Innenkriften
M (t), ... entsprechende Forménderung der gegebenen oder der transformier-
ten Konstruktion im Sinne der Gréfle X und §;,, die durch die Schwind-

Eschw(w)

dehnungen « hervorgerufene Forménderung im Sinne der Grofle X.

¢ (0)
Die Gl. (12) kann in einfachen Féllen in geschlossener Form, in den kompli-

zierten numerisch oder in einer Reihe integriert werden. Es gilt auch die
dd(?) _ oD (1)
d@ dr

14. Die Anwendung fir Querschnittslosung. Fiir die Losung eines nicht homo-
genen, aus m homogenen Teilen verbundenen Querschnitts kann man die ange-
fiihrten Gleichungen anwenden, denn es handelt sich auch um ein elastisches
System. Man bezeichnet die auf einzelne Teile in ihren Schwerpunkten wir-
kenden Normalkrafte und Biegungsmomente mit N, (¢) und M, (¢). In einer
statisch unbestimmten Konstruktion konnen sie allgemein auch bei stdndiger
Belastung verdnderlich sein. Die Krifte M, (¢), N, (f) missen mit dem duBeren
Querschnittsmoment M (f) und der Normalkraft N (t) zwei Gleichgewichts-
bedingungen erfiillen, und infolgedessen ist der Querschnitt 2(m —1)-fach
statisch unbestimmt.

Fiir den aus zwei Teilen verbundenen Querschnitt (Fig. 2) wéhlt man als
die statisch Unbestimmten z.B. M, (¢), N, (). Die Formédnderungsbedingung

Beziehung
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zur Bewahrung ebener Querschnitte erfordert, dall die Forménderungen des
Grundsystems im Sinne der Gréflen M,, N, null werden. Weil es sich um ein
elastisches System handelt, miissen die Forméanderungsgleichungen die Form
(3) haben. Man kann ihre Koeffizienten einfach mit Hilfe der unabhéingigen,

M, (1)

Fig. 2.

O' _ _ Schwerlinie des gegebenen Querschnitts (E; Fy,ExFp)

O _._ Schwerlinie des transfarmierten Querschnitts (E} Fy,EFp)

die zwei Gleichgewichtsbedingungen erfiillenden Zustande des gegebenen und
transformierten Querschnitts bestimmen. Thre Werte sind 9)

Suvar = A ¥ A Oy = A
5 _ 1 % g2 n 1

. El‘F:'l EZJZ EZ'F"?.’

, Kq Ky / € Ky
MM = El Jl + E2J2’ IMN = _E2 Jz’
] Ky 62 Ky Ko,

wN = g ERTELYEE

i aM dN 1
w )y =—[M(@t)—N (t)a,] 7, f] _ ( dqa(t) . dq;(t)ag) A

eKz Ko

1’N (t) = [M (t)_N )az] E J N(t) Ezﬁé

dM(t)_dN(t)a e dN(t) 1
d@ dg B, J, dg E,F’

wo J;, J, die Trigheitsmomente, i,, ¢, die Trigheitshalbmesser und F, F,
die Fldchen der einzelnen Teile bezeichnen. Fiir die unverianderliche Belastung
M, N kann man die Partikularlosung finden €)

M+Nc¢' +—€“"("") V(¢! B, F,+e¢, B, F)
M,, = 2
2 p FEy Fs k P 1>
et + g o (3 +e?)

(14)

8) Als spezieller Fall ergibt sich hieraus sehr einfach die Lésung des Verbundquer-
schnitts Beton-Stahl (als Limite der angefithrten Ausdriicke fir k2 — 0, k1 = 1, e{— —e,
es— 0, ¢’ — —e3) oder des vorgespannten Querschnitts (als Limite fir xg — 0, k1 — 1,
12— 0, Ja— 0, e~ 0, e{ > —e, ¢’ > —ez) samt den Spannungsverlusten. Freilich kann
man auch eine analoge direkte Losung durchfiithren (siehe [3]).
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sl (o) p

€1 @ (c0) K2

Nll, =Il11pi—2+ By Fy o . (14)
-1 1+ =
E, P K2

15. Andere Anwendungen. Wir zitieren hier nur: Der Querschnitt mit stetig
verteilter Nichthomogenitat, der zylindrische Betonbehélter, die in zwei
Richtungen vorgespannte Platte usw. [3].

16. Die Bedeutung der Kriechaffinitidt. Die Bedeutung liegt darin, daBl die
Koeffizienten &;;, 8;, 8, konstant sind, womit die Losung wesentlich verein-
facht wird. Wenn jede Kurve g, () eine beliebige, mit ¢ (f) nicht affine stetige
wachsende Funktion wiirde, gelten die Gl. (2), (3), (8), (10), (13) unverindert,
aber die Koeffizienten «, 8;;, 8;, 5., Wiirden dann zeitverdnderlich sein.

17. Weitere Entwicklungsmoglichkeiten. Die gezeigte Losung ist die méglichst
allgemeine Losung in den Grenzen der Dischingerschen Annahme, deren Ein-
fachheit den mathematischen Vorgang bis zum Ziel zu bringen erméglicht hat.

Jedoch ergibt die Losung nur ein anndherndes Bild der Wirklichkeit. Die
Moglichkeit einer besseren Niherung liegt in der Wahl der Konstanten ¢ (c0)
und «, welche man durch verschiedene Werte fiir verschiedene Fille vor-
schreiben konnte, und « bei der numerischen Integration auch fiir verschiedene
Zeitabschnitte und Kraftgrofen (Nichtlinearitit; das Superpositionsprinzip
gilt dann nicht). Noch eine bessere Néaherung konnte theoretisch die allge-
meine lineare Kriechtheorie bieten [1], wobei zwei unabhingige Verdnderliche
— Zeit und Alter — erwogen werden. Dann aber wire der Verlauf der Koeffi-
zienten §;, ... leider im vorhinein nicht gegeben, sondern wiirde von dem
vorlaufigen Verlauf der Innenkrifte abhingig sein, was praktisch uniiber-
windliche mathematische Komplikationen bréchte.

SchluBBwort

Die praktischen Berechnungen zeigen, dall bei manchen modernen Beton-
konstruktionen die Einfliisse des Kriechens und Schwindens sehr bedeutend
sein konnen. Deshalb muf3 man beim Entwurf danach streben, die ungiinstigen
Einflisse zu vermindern und, wenn es maoglich ist, auch die Kriecheinfliisse
auszuniitzen?). Fiir die Berechnung von komplizierteren Fillen kann man
vorteilhaft die elektronischen Rechenmaschinen verwenden, was durch Uber-
fiihrung der Aufgabe auf die Reihe der Losungen elastischer Konstruktionen
mit Hilfe der Einleitung des Begriffs von transformierter Konstruktion
ermoglicht wurde.

?) Die beeinflussenden Faktoren sind: der Konstruktionstyp, das statische System,
die Verteilung der Steifigkeiten, das Verhdltnis der stdndigen zur zufélligen Belastung
und zur Vorspannung, die Stiitzenverschiebungen, der Bauvorgang, das Betonierungs-
tempo, die Eigenschaften des Betons, der Anteil der Bewehrung, die Jahreszeit der
Betonierung, die Witterungsverhéltnisse und die Rektifikationen.
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Zusammenfassung

In der vorliegenden Arbeit wird die ganz allgemeine, fiir die elektronischen
Rechenmaschinen geeignete Theorie des Autors fiir die Losung der Kriech-
und Schwindeinfliisse bei den nicht homogenen Konstruktionen aus Beton
und Stahl oder aus Beton verschiedenen Alters entwickelt.

Summary

In this paper a general theory for the solution of the creep and shrinkage
influences in non-homogenous structures of concrete and steel or of concrete
of different ages is developed. It is quite suitable for use with electronic
computers.

Résumé

Cette contribution a pour objet de présenter une méthode tout a fait géné-
rale de calcul des influences du fluage et du retrait dans les constructions
mixtes acier-béton ou en bétons d’ages différents. Cette méthode se préte tres
bien a ’emploi de calculateurs électroniques.
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Berechnung der Stahlbetonbriicken mit Riicksicht auf die
Langzeitvorginge
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Le calcul des ponts en béton armé eu égard aux processus de longue durée
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Die iiblichen Methoden zur Beriicksichtigung des Einflusses von Langzeit-
vorgingen (Kriechen, Schwinden) sind stark approximiert und ergeben bei der
Berechnung von Stahlbetonbriicken eine oft unexakte und selbst falsche
Bewertung der wirklichen Vorgénge in den Konstruktionselementen.

Die Kennzeichen des Kriechens und des Schwindens des Betons werden
sehr anndhernd angenommen, da diese Vorginge an ausgefiihrten Bauwerken
noch wenig untersucht sind.

Im Laufe der letzten Jahre wurden in der UdSSR umfangreiche Unter-
suchungen, zwecks Ausarbeitung von geniigend genauen und einfachen Be-
rechnungsmethoden fiir Stahlbetonbriicken unter Beriicksichtigung der Dauer-
verformungen, durchgefiihrt.

Zahlreiche Untersuchungen von B. Urizkij, I. SEREGIN und anderen For-
schern zeigen, dafl Kriechen und Schwinden des Betons in Briicken nicht nur
von den Betoneigenschaften, sondern auch in hohem MaBle von klimatischen
Faktoren abhéngig sind.

Die den natiirlichen Verhiltnissen entsprechenden Beobachtungen haben
ergeben, dal der Endkriechwert des Betons in den Gebieten der UdSSR mit
gemiligtem Klima ¢,=1,5—2,5 und in den siidlichen, warmen Gebieten
@ = 3—4 betragt.

Bei negativen Temperaturen klingt der Kriechvorgang fast vollig ab. Daher
entstehen 80—909%, der Kriechverformungen in der warmen Jahreszeit.

Temperatursenkungen wéahrend des Jahres verlangsamen den Kriechvor-
gang so stark, daf} bei natiirlichen Verhaltnissen wahrend der ersten 6 Monate
weniger als 40—509%, der Endkriechverformungen eintreten.

Durch Dampfbehandlung nimmt das Kriechen des Betons auf 15—409%, ab.

Die experimentellen Untersuchungen zeigen auch, dafl im belasteten Beton
der lineare Zusammenhang von Kriechverformung und Spannung immer in
einer bestimmten Zeit eintritt. Falls die Spannungen im Beton 509, seiner
Wiirfeldruckfestigkeit nicht iiberschreiten, tritt der lineare Zusammenhang
schon in 2 bis 3 Monaten nach der Belastung des Betons auf.
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Unter langandauernder Belastung liegt die Grenze des linearen Kriechens
nahe bei der Dauerfestigkeitsgrenze des Betons.

Einflul des Kriechens und Schwindens bei statisch bestimmten Konstruktionen

Die Methode der bedingten Ersatzprismen, von B. Busemax~ vorgeschla-
gen und in den sowjetischen Forschungsarbeiten weiterentwickelt, erleichtert
wesentlich die Beriicksichtigung des Einflusses von Kriechen und Schwinden
in Stahlbetonkonstruktionen.

Bekanntlich erméglicht diese Methode, einen Stahlbetontrager mit will-
kiirlicher Bewehrung durch 2 zentral bewehrte Stahlbetonprismen zu ersetzen.

Die Verformungen, die durch Kriechen und Schwinden des Betons solcher
Prismen infolge Wirkung einer Léngsbelastungskraft N und der zeitabhingigen
Bewehrungsspannkraft N, hervorgerufen werden, lassen sich in der bekannten
Gleichung anschreiben

dN, = N,+N dN,

d¢l+d€l+

E, 5 E, R A

dessen Losung gibt

t
Na =N, e—Blo—en _ B E, F;} e—B f (cii_?eﬁ’h dt—N[1-— 3-3(0:—0'1-)] .
Bei Beriicksichtigung des Kriechens allein ergibt sich die Anderung der Beweh-
rungsspannung zu:
No,—N N,+N

Ao =2 = 1 —eBla—gn] = 001y _ p—Blw—gn
o i 7 [L=—e 7] " [1—e ir
.. 1
dabei ist B = . "
t &5 7,

Bedeutend schwieriger ist die Ermittlung von Bewehrungsspannungen, die
durch Schwinden des Betons hervorgerufen werden.

Um die Losung dieser Aufgabe zu erleichtern, wird oft angenommen, da@
der zeitliche Verlauf des Kriechens und des Schwindens dem gleichen Gesetze
folgen.

Das ist aber nicht exakt. Es wire richtiger, das Kriechen und das Schwin-
den mit unterschiedlichen Geschwindigkeitsmassen zu betrachten.

Nehmen wir fiir Kriechen g,=¢,(1—¢ %) an und fiir Schwinden E, =
=FH, (1 —e?!), so bekommen wir fiir den Fall wenn Kriechen und Schwinden
vom Zeitpunkt t=0 beginnt,

f—eﬁ‘“dt = ekpeﬁﬂj'e—m —B?‘kc—ﬂfdt.
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Diese Integrate kann man in unvollstindige Gamma-Funktionen, die in
der UdSSR von E. SLuzk1iy untersucht worden sind, darstellen. Dann erhiilt
man

Die Anderung der Bewehrungskraft, die durch das Schwinden des Betons

hervorgerufen wurde, betragt
Na — EkEbEI KU:
}L

worin K, = £<pk"§ 5—%“ eBlri—q0) [p (ﬂ : 3%) _p(ﬁ . By e—ﬁt)] ]
B B B
Fir den Zeitpunkt (¢ — o), da die Kriechverformungen zu Ende sind,
erhilt man:

p P 4P )
Ky:%q’k BB ﬁp(-?g;ﬁ%)-

Der Koeffizient K, hingt wesentlich vom Verhiltnis p/8 ab. Je schneller
die Schwindverformungen zunehmen, desto kleiner sind die Gréfien der von
ihnen hervorgerufenen Spannungen, die nach Abschlul der Kriechverformun-
gen erreicht werden.

=[N Doq

100%

To Doy
L e
70%
“be Doy,
l 0%
i~ % a0
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Bei %> ~35, d.h. bei schneller Zunahme des Schwindens, wenn dieses die

Kriechverformung wesentlich iiberholt, erreichen die vom Schwinden hervor-
gerufenen Endspannungen das Minimum.

Die Untersuchungen des Kriech- und Schwindeinflusses auf die Spannungs-
umlagerungen in Stahlbetonelementen zeigen, dalBl die Spannungsinderungen
durch Querschnittsform und Bewehrungsziffer stark beeinflut werden.

Fig. 1 zeigt Spannungsénderungen in der Bewehrung, die durch das Krie-
chen des Betons bei verschiedenen Querschnittformen mit gleicher Beweh-
rungsziffer und gleicher Anfangsspannung des Betons in der Bewehrungsebene
hervorgerufen werden.

Der Zusammenhang zwischen Spannungsinderungen der Bewehrung und
der Bewehrungsziffer des Querschnittes ist in Fig. 2 dargestellt.

[ 2 3 4 5

Fig. 2.

Der groB3e Einflu der Querschnittform von Stahlbetonelementen auf die
Spannungsumlagerungen, die infolge plastischer Verformungen des Betons
entstehen, ist auch experimentell bestétigt worden.

EinfluB des Kriechens von Beton bei statisch unbestimmten Konstruktionen

In statisch unbestimmten Stahlbetonkonstruktionen kann infolge des Vor-
handenseins der Bewehrung das Kriechen des Betons eine Verdnderung der
statisch Uberzihligen und der inneren Krifte im System hervorrufen.

Die Berechnung dieser Systeme erfordert die Kenntnis des Gesetzes der
durch das Kriechen des Betons bedingten zeitlichen Anderung der statisch
Uberzihligen X,.

Dieses Gesetz kann man wie folgt anschreiben
— e~ Pt oT0

1
o=t a

; (1)
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worin X, GroBe der statisch Uberzihligen nach Beendigung des Kriechpro-
zesses.
¢, zeitliche Betonkriechzahl.
¢, Endkriechzahl des Betons, der im Alter 7, belastet wurde.

Die Endwerte aller statisch Uberzihligen, die von den Kriechverformungen
hervorgerufen werden, geben die Losung folgender harmonischer Gleichungen:

X1811 +X2812 +... Xn Sln = AHl:

X18n1+X28n2+ .. an Bﬂn = AHrw

worin 4, Deformationen am statisch bestimmten Grundsystem in Richtung
der Unbekannten unter EinfluB der Kriechverformungen, die im
betrachteten Zeitpunkt entstehen.

8;; die Summe der Deformationen am Grundsystem aus elastischen
Verformungen und Betonkriechen, die in Richtung der statisch
Uberzihligen von Kriften X, =1, die diese GroBe nach Gesetz (1)
erreichen, entstehen.

Zur Ermittlung der Werte von §;, mull man die Winkelverformungen in
Elementarquerschnitten errechnen. Das ist unter Anwendung des Ersatz-
prismenverfahrens leicht zu machen. ~

Die Spannungen in einem Ersatzprisma zum Zeitpunkt ¢ — co von elasti-
schen und plastischen Verformungen, die unter Wirkung einer sich nach
Gesetz (1) verdndernden Kraft hervorgerufen werden, kann man wie folgt
anschreiben: In der Bewehrung

B 1\ &k
O, = Op, 'n,+; ——

. k
im Beton o =ob$(1+np,)(1—l_—e_w),

worin o,, = Betonspannung im Ersatzprisma von der Kraft X, = 1 ohne Be-
riicksichtigung der Kriechverformungen.

Dann ergeben sich die Winkelverformungen y, die zur Ermittlung der
Deformationen §,,, notwendig sind, zu

_ %417 042
TRy
worin o,; und ¢,, = Bewehrungsspannungen im unteren und oberen Ersatz-
prisma.
a+b = Abstand zwischen den beiden Ersatzprismen im betrachteten
Querschnitt.
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Die plastischen Verformungen des Betons beeinflussen sehr stark Spannun-
gen, die in statisch unbestimmten Stahlbetonbriicken kiinstlich geschaffen
werden.

Meist gebraucht sind folgende 3 Typen der kiinstlichen Regelung der Span-
nungen in den Briicken:

a) Einsatz von dulleren Belastungen.
b) Schaffung von kiinstlichen Verschiebungen.
¢) Verinderung des statischen Systems der Konstruktion.

Die Spannungen, die bei der Regelung der Kréifte durch Einsatz von dulle-
ren Belastungen auftreten, weisen trotz Zunahme der Kriechverformungen
keine Verinderung mit der Zeit auf.

Die Wirkung der kiinstlichen Regelung nach b) und ¢) vermindert sich im
Laufe der Zeit stark.

Nehmen wir zum Beispiel eine Zweisystemkonstruktion, worin ein System
im Zeitpunkt t=0 und das zweite im Zeitpunkt {=7," betoniert und bei t=7
zu einer statisch unbestimmten Konstruktion zusammengesetzt wird. In dieser
Konstruktion tritt unter EinfluB des Kriechens die iiberzidhlige Unbekannte
X,, auf, die aus folgender Differentialgleichung zu ermitteln ist:

0114 Xy +065, Xy dop+ 8y Xy dop_y— A" prdo—A"pydo ., =0, (2)
worin 8,; = elastische Verschiebung in Richtung der iiberzéhligen Unbekann-
ten von der Kraft X,=1.

8;; = elastische Verschiebung von der Kraft X;=1, die nur von Ele-
mentverformungen aus dem ersten Beton (£,; ¢,) hervorgerufen
wird.

8;; = das gleiche von Elementverformungen aus zweitem Beton
(£ @i)-

4" p, = elastische Verschiebung in Richtung der iiberzéihligen Unbe-
kannten von Belastungen, die auf die Elemente des ersten
Betons einwirken.

A4’ p;= das gleiche fiir die Elemente aus zweitem Beton. Dabei sind
8;;=01;+8;; und dp,=4"p,+4" p,.

worin 4 p, = elastische Verschiebung in Richtung der iiberzihligen Unbe-

kannten von Belastungen, die im Zeitpunkt = auf das zusam-
mengesetzte System einwirken.

Die Losung der Gleichung (2) fir den Zeitpunkt {=oc0 bei gleichen Ge-
schwindigkeitszunahmen des Kriechens fiir beide Betone (8=p!) ist:

3, %)

)1+e3 (

Xy = (4'731+3"'A’p1 o
B+ 81,

P
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worin ¢;, = Kriechwert des ersten Betons mit Riicksicht auf den Belastungs-
beginn im Alter 7,.
¢r = Kriechwert des zweiten Betons mit Riicksicht auf den Belastungs-
beginn im Alter (7, —7,).

Diese Losung kann man auch fiir die Berechnung mehrfach statisch unbe-
stimmter zusammengesetzter Tragwerke, die aus Konstruktionselementen mit
verschiedenartigem Beton hergestellt wurden. verwenden.

Zusammenfassung

Die in der UdSSR durchgefiihrten Untersuchungen zeigen, dafl Kriech-
und Schwindverformungen von Briicken in hohem MaBle von klimatischen
Faktoren abhingig sind. -

Fir praktische Berechnungen kann man — unter Beriicksichtigung von
plastischen Verformungen — die Methode von Ersatzprismen von Buseman
anwenden. Diese Methode wurde in sowjetischen Forschungsarbeiten weiter-
entwickelt.

Zur Beriicksichtigung des Schwindens mull von der Voraussetzung, dal3
die Geschwindigkeiten der Kriech- und Schwindzunahmen verschieden sind,
ausgegangen werden. Fir die Losung sind Gamma-Funktionen zu verwenden.

Das vorgeschlagene Gesetz der Verdnderung der tiberzihligen Unbekannten
erleichtert wesentlich die Berechnung von statisch unbestimmten Briicken-
konstruktionen.

Fiir die Berechnung zusammengesetzter Systeme ungleicher Betonqualitit
wird ein Verfahren entwickelt, das den EinfluBl der Kriechverformungen des
Betons beriicksichtigt.

Summary

Investigations carried out in the U.S.S.R. show that creep and shrinkage
deformations of bridges depend to a large extent on climatic factors.

For practical design, Busemann’s equivalent prism method may be used,
which allows for plastic deformations. Soviet research enables this method to
be developed further.

For shrinkage, it is necessary to assume that the rates of increase of creep
and of shrinkage are different. Gamma functions are used for the solution.

The suggested law for the variation of redundant unknowns simplifies
substantially the calculation of statically indeterminate bridge structures.

For the calculation of composite systems consisting of concretes of different
quality, a method is developed which takes into account the effect of creep
deformations of the concrete.
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Résumé

Des recherches exécutées en URSS, il ressort que les déformations des
ponts dues au fluage et au retrait dépendent, dans une large mesure, des
facteurs climatiques.

Pour le calcul, compte tenu des déformations plastiques, on peut utiliser
la méthode du prisme équivalent de Buseman. Les recherches soviétiques ont
permis de poursuivre le développement de cette méthode.

En ce qui concerne le retrait, il faut partir de I’hypothése qu’il s’agit d’un
processus dont la vitesse n’est pas égale & celle du fluage. On utilise les fone-
tions gamma pour le calcul.

On présente une loi de la variation des inconnues hyperstatiques qui facilite
grandement le calcul des ouvrages hyperstatiques.

Une méthode est en outre présentée, qui permet de tenir compte du fluage
du béton dans le calcul des systémes composites constitués par des bétons de
qualités différentes.
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Time-dependent Effects in Compressed Bound Elements
Phénoménes retardés en piéces comprimées fretiées

Zeitabhingige Erscheinungen in umschniirten Druckelementen

W. OLSZAK A. STEPIEN
Professor Dr., Dr. h. c. Dipl. Ing.

1. If a structural element issubjected to the action of external loads maintained
over long periods of time, time-dependent effects occur (creep and relaxation).
These phenomena result in a redistribution of interior forces and, for this
reason, are essential for the determination of the actual factor of safety of the
structural element under consideration. Previous research work has been
mainly concerned with the redistribution of interior forces (chiefly bending
moments) produced by plastic and time-dependent deformations in struc-
tures such as beams, frames, arches and, partly, plates. However, pronounced
“migration’’ of interior forces occurs also in reinforced concrete elements
loaded axially which are of basic importance in the domain of structural
engineering. Here, the existing research work is related nearly exclusively to
compressed elements with longitudinal reinforcement.

The present paper is devoted to the problem of redistribution of interior
forces, produced by the time-variable creep of the concrete core in spirally
bound elements, as well as to the role of these phenomena in the determination
of the limit load of such elements and their real factor of safety.

2. The bound element under consideration is assumed to be composed of a
core (radius r =a) with rheological properties and a binding which, for simplic-
ity, is treated as a substitute continuous coating (thickness g), covering the
core. We also assume (in agreement with reality) that the spiral binding is not
capable of transferring longitudinal loads. The axis of the core coincides with
the axis z of a cylindrical coordinate system r, ¢, z. The labels 7, ¢, z of o
and e denote radial, circumferential and longitudinal stress and strain, respec-
tively.

With the above assumptions, we have, for the elastic range, the following
relations between the strains and stresses in the core:

l1—v v 2v 1
€, = €,

p E ?)—_E'Uz’ "=__E—7)+EUZ’

(2.1)

where E denotes Young’s modulus of the core and v its Poisson’s ratio. We

have taken into consideration the equalities o, =0,=p and ¢,=¢,=¢,,.
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To assess the elastic as well as the rheological phenomena of the core, we
adopt N. KH. ARUTYUNYAN’s model of a body, [1], which for concrete is in a
fair agreement with reality. Accordingly, the elastic response depends on the
age of the material, whereas the creep effects are determined by the time
dependence of the loading programme. So, e. g., for uniaxial stress we have, [1],

(t)

where 7 denotes the age of the material (counted from a certain conventional
instant), ¢ being reserved for the current time coordinate; 7 (¢,7) stands for
the creep term and we assume that the load has been applied at the instant
t=7,. Let us, in addition, introduce v, (r) for Poisson’s ratio for the elastic
state depending on the age of the concrete, whereas v, (¢) stands for the coeffi-
cient of transverse expansion for rheological deformations.

For the analysis we should consider that for technical applications bound
reinforced columns may be provided with initial prestress of the spirals. Such
a mode of design and execution results in an increase of the load-carrying
capacity of the column and presents also some other advantages in the
working stage of the element, [3]. Consequently, let us assume that, for
t=r,, a lateral pressure p, (f) has been applied on the core. Further on, at the
instant {=r,, a vertical load o, starts acting; this is considered to be constant,
c,= P|ma?, and to induce an additional lateral pressure p,(¢) on the core.

Now if we account for elastic as well as rheological effects, we have to
replace the relations (1.1) by

{
&0 = gpO=[p() 5 [ et n)dr. (2.2)

t i,
o0 = BYIROn - fn 5o anar
L (2.3)
¢ ¢ ¥ (ry
~m ) g @ ()7 =0, E e b e )
i
o) =—2POr R0, rafp 0w n)ar
g (2.4)
t 0 o,
+ QTJ; Do (T)Elf’(t, 7) d'r+E D) +o,7(t,7),
with D(t,T) = 1%(17()7)+77(t, T)—vo (7)) m (L, 7),

Pit,r) = L (7) Fvy (8, 7) 7 (6 7).

3. The binding is assumed to be linearly elastic (up to the yield limit @ or
rupture { @) and its rheological deformations are disregarded when compared
with those of concrete. Therefore, the stress-strain relation for steel is simply

& (1) = -0 0). (3.1)

1
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The ration of the area of binding F| to that of the core F, will be denoted

by A. So we have

F  2nag g
— =8 _— — = 2—, .
A A ma? a 12:2)

We have to determine the quantities p(t), €, (t), €, (), € (), o, (t) from (2.3),
(2.4), (2.5). For this, the two additional required relations are provided by the
equilibrium and compatibility conditions:

Fo (t)+ F,p(t) =0,
Gs(t) = E?J(t)+€0’

(3.3)

} for r=a,
(3.4)

where ¢, denotes the initial strain in the steel jacket necessary to produce the
prestress o).

Now the procedure to adopt is the following one: we replace the left hand
side of (2.3) by the expressions following from (3.3) and (3.4) and we obtain
integral equations for the unknown functions p, (f) and p, (¢).

4. For the creep function we introduce 7 (t,7) =7, [l —e 7). For simplic-
ity it is assumed that v, (¢,7)=v,(¢,7)=v=const({,7). Then we obtain, for
P, (), the Volterra integral equation

S0 06 ) ) L (e i ()

(we consider the time interval t;<¢<¢,) and an analogous one for p, (t).
After solution and computation of the constants, we readily find the expres-

sions for the stress and strain components in the bound element. If, for matured

concrete, we introduce Z (f)=F =const(f), all these components may be

expressed in closed form by combinations of elementary functions. They are
graphically represented in Fig. 1 and 2.

cm2

60

Asymptote for t —= o

50

40

Without creep

O~ ————

Y S SR S N [N N NN Y (N TN S NN (NN I (N S B |

0 15 30 60 100 -
Days t-Tg

Fig. 1.
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Of course, all the above results hold also for elements without prestress.
It simply suffices to put everywhere p,(r,)=0, especially also in the final
results.

-Ep(1)-10%
103
2€;(0°10 ol Asymptote for t —= 00, (1)
8 Asymptote for 1 — oo £y (1)
7 -
6+ EL\\\
5k e
4+
3 b=
2 -
I'r 5
0 ! 1 L1 1 I 1 | . O | ] 1 1 t | 1 L 1 1 — )
- %3 e
2r &0
Fig. 2.

To illustrate the results, an example has been computed, with the following
data for the core and steel: E=2.10° kg/em?, »=0.286, n,=2/E, y=0.03,
A=0.04, 0,=300 kg/em?, 7, —7,=30 days, E,=2.1.10% kg/cm?® Fig. 1 shows
the variability in time of p(t), Fig. 2, the variability of the ¢,(f) and e, (¢).
The diagrams hold for p, (7,) =30 kg/ecm?. It is clearly seen that the influence
of the rheological phenomena on stresses and strains is extremely pronounced.
In responsible structural elements, this should be taken into account.

5. This time-dependent evolution of deformations and the “migration’’ of
interior forces induces, of course, also a time-variation of the load-carrying
capacity of the element and of its corresponding factor of safety.

Let us now find the functional coefficients o), gy and «qp, charac-
terizing the increase of the load-carrying capacity of the column due to the
binding. These coefficients show how many times this load-carrying capacity
increases when compared with a column without binding. The label denotes
the destruction type of the structure. Thus (I) corresponds to the case when
the load-carrying capacity of the core is exhausted, whereas (II) is related to
the case when the load-carrying capacity of the binding is exhausted; (1a)
concerns the destruction of the core with undamaged binding, and (Ib) the
destruction of the core due to the attainment of the yield limit of the coat
(then the transverse pressure of the binding vanishes and the three-dimen-
sional state is destroyed, and causes the destruction of the core which has
now become free to deform transversally). This scheme was advanced by
A. M. FREUDENTHAL ([2], pp. 62—66) ). Considering now the conditions in

1) Rheological phenomena were not taken into account. To facilitate comparison of
the results, similar notations are, wherever possible, used in what follows. The argument
is also explained in a similar manner.
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which a bound element subject to the action of a compressive force attains
its ultimate strength, we can express the coefficients « of increase of the limit
load.

For conglomerates such as concrete, the simplest mathematical expression
determining Mohr’s limit envelope may be expressed thus

o P
R-b+cR, (5.1)

where R stands for the compressive strength of concrete, and b and ¢ denote
constants. Then the coefficients have the form

cp(t)

%o () = 0+ =5, (5.2)
1
) () = b+§CA%2, (5.3)
Ao
anl) = g (5.4)

The values b and ¢ should be taken from experiment. The corresponding
results available in literature differ considerably. For the numerical examples
computed here, we adopted ba~1, ca3.33.

Fig. 3 shows the corresponding diagrams for a prestress p, (7o) =30 kg/cm?,
Fig. 4 represents the same diagrams for a smaller prestress, p, (r,) =10 kg/cm?.

a
a1
%(lo)
1+
|
OL_J_1,- 1 l T SO [N NN SN COURN, 'O | O] (N S . I | 1
15 30 60 100

Days t-15

Fig. 3.

The Figs. 1—4 are very instructive. They show that the redistribution and
transfer of interior forces is a function of time: the time-variable creep (longi-
tudinal and transverse) of the core forces the steel to a gradually increasing
action. The effect of this transfer is important and essential: the load-carrying
capacity of the core gradually increases (because of the increase of the lateral
pressure in the combined state of stress), whereas the carrying capacity of the
steel binding gradually decreases. From Figs. 3 and 4 it may be seen that the
coefficients «;, and «qy (Which characterize this load-carrying capacity) are,
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because of the rheological effects, themselves, respectively, monotonically
increasing and monotonically decreasing functions of time, and so are the
corresponding factors of safety, which likewise vary monotonically in time.

&

a(Ib)

———

a(io)

S S, L O U Y, B A N BN IO S| VN SR M TN [ I |

o] 15 30 60 100
Doys t-19

Fig. 4.

It can be observed that the action of creep increases the efficacy of the
prestress because, by increasing the lateral pressure, the load-carrying capac-
ity of the core is augmented (with a corresponding reduction of the load-
carrying capacity of the steel coating. There is, however, no quantitative
correspondence between these phenomena).

In the second example, the creep has an advantageous influence on the
structure, because it tends to equalize the coefficients oy, oy, and «qy). In
the first example (Figs. 1—3), this influence is apparently less advantageous
(always the smallest of the coefficients is decisive). However, let us recall our
assumption concerning the properties of binding: this has been supposed to be
perfectly elastic up to the yield limit @ (or ultimate strength { ) and not to
exhibit creep.

In practice, there are considerable deviations from this rule, because the
binding passes, before rupture, through a phase of plastic strains. As a result,
the stress in the binding does not increase in such a degree as would follow
from the assumption of linear elasticity. The coefficient oy does not fall,
therefore, to the value such as would follow from the theoretical assumptions.

For every bound column there exists an optimum prestress. On the other
hand, it is quite possible that, under unfavourable circumstances, the element
may undergo collapse under longtime loading. The value of the corresponding
loads may readily be computed.

Therefore, in important structures, the influence of creep on their behaviour
should be investigated in an individual manner, depending on the material
constants and the percentage of binding. This will enable us to select the most
advantageous value of prestress.

Further corrections to the above theory, due to the non-linearity and
anisotropy of the core, are discussed separately.
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Summary

The redistribution of interior forces in bound compressed reinforced con-
crete elements is analyzed. The variation of stresses and strains, due to the
creep of the concrete core, is expressed as a function of time, as well as the
variation of the load-carrying capacity of such elements and of their real
factors of safety.

Résumé

Le mémoire présente 1’analyse de la redistribution des efforts intérieurs
dans des éléments en béton armé frettés. La variation des contraintes et des
déformations, due au fluage du noyau en béton, est exprimée en fonction du
temps, ainsi que la variation de la capacité portante de tels éléments et de
leur coefficient de sécurité.

Zusammenfassung

Die Umlagerung der inneren Kréafte in spiralumschniirten Stahlbetonele-
menten wird untersucht. Infolge der Kriecherscheinungen des Betonkernes
werden der Spannungs- und Forménderungszustand als Funktionen der Zeit
ermittelt. Ebenso wird die charakteristische Abhingigkeit der Tragfihigkeit
derartiger Konstruktionselemente und deren tatsidchlichen Sicherheitsfaktors
als Zeitfunktion bestimmt.
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Dauerstandversuche mit Stahlbetonbalken
Tests on Reinforced Concrete Beams Under Long-Term Loads

Essais sur poutres en béton armé soumises a des charges de longue durée

G. BRENDEL H. RUHLE

Professor, Dipl.-Ing., Dr.-Ing., Dresden
Technische Universitidt Dresden

1. Zweck der Versuche

Neben einer ausreichenden Bruchsicherheit wird von Stahlbetonkonstruk-
tionen auch die Einhaltung unschédlicher RiBBweiten und Durchbiegungen
gefordert. Im Zusammenhang mit der Einfiilhrung neuer Berechnungsverfah-
ren im Stahlbetonbau wurden im Deutschen Amt fiir Material- und Waren-
priifung Dresden u. a. 8 Balken durch gleichbleibende Lasten beansprucht, um
die Auswirkungen einer Dauerbelastung insbesondere auf die RiBbildung zu
studieren. Nach knapp 2 Jahren waren die Kriechverformungen und RiB-
erweiterungen abgeklungen, wonach die Dauerlasten entfernt und die Balken
in Kurzzeitversuchen bis zum Bruch neu belastet wurden.

2. Versuchsbalken und deren Belastung

Tabelle 1 enthilt die Hauptangaben fiir die Versuchsbalken. Die Balken-
paare I, IIT und IV stimmen in Abmessungen und Bewehrung iiberein, des-
gleichen die mit Torstahl 60 bewehrten Balkenpaare II, V und VI.

Die Balkenpaare I und IT wurden in Kurzzeitversuchen zu Bruch gebracht.
Bei den Balkenpaaren III und V wurden, nachdem eine starke Riflbildung ein-
getreten war, die zugehorigen hohen Lasten als Dauerlasten unveréinderlich
beibehalten. Die Balkenpaare IV und VI hingegen wurden mit Vorsicht nur
so hoch belastet, da@} sich die ersten Risse durch Strukturinderungen im Beton
zwar ankiindigten, aber noch nicht sichtbar wurden. Unter dieser Dauerlast
traten die ersten sichtbaren Risse bei den Balken mit Rundstahl nach 21/,
Monaten, bei den Balken mit Torstahl nach 3 Monaten spontan auf.

Die Balkenquerschnitte und der Aufbau des Versuchsstandes sind aus
Fig. 1 zu ersehen. Die GroBe der Dauerlast wurde wéchentlich kontrolliert
und gegebenenfalls reguliert.

Wihrend der Dauerbelastung wurden Luftfeuchte und Temperatur in engen
Grenzen gehalten. Messungen an Schwindprismen, Kriechprismen, Druckwiir-
feln und Biegezugbalken in bestimmten Zeitabstinden erginzten die Balken-
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Tabelle 1

Bezeichnung Haupt- Dauvermoment | RiBmoment | Bruchmoment
der Balken bewehrung kpm kpm kpm
I/1 R9 o 16 — 2200 9740
I/2 — 3300 9900
I1/1 Ts5 = 14 — 1300 11100
11/2 — 1300 10400
ITI/1 R9 o 16 9350 2090 11820
I11/2 9350 2090 12100
Iv/1 R9 o 16 2200 2200 11000
IV/2 2200 2200 11500
V/1 TS5 @ 14 6500 2730 —
V/2 6500 2730 13000
VI/1 T5 o 14 1300 1300 11480
VI/2 1300 1300 11700

R = Rundstahl St I (o5 = 2540...3220 kp/cm?, ogruch = 3490. ..4560 kp/cm?),
T = Torstahl 60 (0,2 = 6460. . .6500 kp/cm2, opruch = 7480 kp/em?),
Betondruckfestigkeit Wao = 312 kp/ecma?.

l ! it B- -
3030 ,MeBstellen _Schnm B-B 5 =
- na b ——4 mit 14 MeBstellen(1)
5 YN E £ TVND 2 T_ZO - 19
NN bl = £ =T |é W T 7 a o
1 A ST 44
§- . ! - |2 //’//7;/// —8 (3u.I7)
' ! 39 taue)
e = = N o AT
>‘\>'< <> Vi $ % £ NAN </'</>< 41 B ;;;///7/ °
I ™ o o b ' - 5 ///////;/ b—11 (5u.19)
%—um T w (o) | S Veik i ale] 2 U6u-20)
DN uIY =350cm, DY u¥l = 3%0cm ! 22

Fig. 1. Dauerversuchsstand und Balkenquerschnitt (Torstahl 60).

versuche. Der EinfluB der Anderungen von Temperatur und Luftfeuchte
wurde an etwa 1 Jahr alten, abgelagerten Betonprismen beobachtet.

Fiir die Dehnungsmessungen am Beton und Stahl wurde ein Albrechtscher
Setzdehnungsmesser benutzt (MeBlingen 100 mm, Ablesegenauigkeit /49 mm).

3. Versuchsergebnisse

Infolge der starken Balkenbewehrung wanderte die Nullinie bei steigender
Belastung gegen den Zugrand. Wie erwartet, vergroferte sich aber die Beton-
druckzone vor allem infolge des Kriechens des Betons unter Dauerlast. Das
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dadurch verursachte Anwachsen der Stahldehnungen geht aus Fig. 2 bis 5
hervor.

Mit Riicksicht auf das Wandern der Nullinie wurden von allen Kriech-
werten in der Betondruckzone nur diejenigen am oberen bzw. unteren Druck-
rand vergleichsweise herangezogen.

Mit @ = Kriechzahl am zentrisch gedriickten Betonprisma

@ = Krle‘chverkul.‘-z "8 am Druckrand
sofortige Verkiirzung

» _ Kriechdurchbiegung
® 7 sofortige Durchbiegung

ergaben die Versuche folgende Verhéltniswerte ¢:¢":¢"

IIT 5,8:2,0:0,4=1:0,35:0,07=2,90:1:0,20
IV 5,8:44:1,2=1:0,76:0,21=1,32:1:0,27

V 58:2,7:0,7=1:0,47:0,12=215:1:0,26
VI 5,8:4,1:1,2=1:0,71:0,21=1,41:1:0,29

Hierbei sind die an den Betonprismen gemessenen Lingeninderungen infolge
Schwinden und Temperaturschwankungen beriicksichtigt. Die fiir die Berech-
nung der Balkendurchbiegung aus den Randverformungen maBgebenden
Kriechzahlen ¢’ sind kleiner als die fiir die entsprechenden zentrisch gedriick-
ten Prismen gefundenen Kriechzahlen anzusetzen. Besonders auffillig ist die
Abhingigkeit von der GroBle des Dauermomentes, wobei der Unterschied bei
Balken mit Torstahl weniger grol war als bei den stirker bewehrten Balken
mit Rundstahl. Die Werte ¢” sind kleiner als die Werte ¢', weil die biegung-
erzeugenden Kriechverformungen nur in der Druckzone vor sich gehen. Die
Abhéngigkeit des Verhiltniswertes ¢”:¢"=0,20...0,27 bzw. 0,26 ... 0,29 von
der Hohe der Dauerlast diirfte auf die erst spéter einsetzende RiBbildung der
gering belasteten Balken zuriickzufiithren sein.

Wéihrend der Dauerbelastung wurden die RiBbilder beobachtet und die
Verinderungen von Anzahl, Weite und Linge der Risse festgehalten (siehe
Fig. 6 bis 9). Die RiBweiten verringerten sich am SchluBl der Dauerstand-
versuche geringfiigig, was auf Temperaturschwankungen zuriickzufiihren sein
diirfte.

Sowohl bei den Balken mit niedriger Dauerlast als auch bei Balken mit
sehr hoher Dauerlast haben sich die anfinglichen maximalen RiBweiten etwa
verdoppelt.

Die Summe der RilBweiten vergroferte sich bei den zunichst riBfreien Bal-
ken zwischen dem 2. und 23. Monat der Belastung auf das etwa 3fache, wobei
die Anzahl der Risse um etwa 109, zunahm. Auch bei den sehr hoch belasteten
Balken mit Rundstahlbewehrung stieg die Summe der RiBweiten auf das
3fache der Summe unmittelbar nach Aufbringen der Dauerlast, wihrend es
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bei den Balken mit Torstahlbewehrung nur das 2fache war. Die Steigerung
der Anzahl der Risse betrug dabei ebenfalls etwa 109, .

Die Anzahl der Risse und die maximale RiBBbreite waren, besonders bei den
Balken mit Rundstahlbewehrung, im Bruchzustand nach vorangegangener
Dauerlast grofler als bei Bruchbelastung im Kurzzeitversuch. Hinsichtlich der
Summe der Riweiten konnte dies nur bei den Balken mit Rundstahl I fest-
gestellt werden.

Der Bruch trat bei allen 12 Balken durch Zerstérung der Betondruckzone
ein. Die Bruchlasten der vorher dauerbelasteten Balken waren durchweg 10
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bis 159, grofler als die entsprechenden Kurzzeit-Bruchlasten, was auf die
Festigkeitszunahme im Laufe der Zeit zuriickzufithren ist. Die Betonstauchun-
gen am Rand der Druckzone betrugen kurz vor Erreichen des Bruches bei
den Kurzzeitversuchen 2,6 bis 2,8%/,,, bei den Balken mit niedriger Dauerlast
nach Wegnahme derselben und anschlieBender Neubelastung bis zum Bruch
nur 1,8 bis 1,99, und im Falle der sehr hohen Dauerlast wegen des gro3en
Anteiles der bleibenden Verformungen an den Gesamtverformungen noch
weniger.

Zusammenfassung

An 8 Stahlbetonbalken wurden Rifverhalten und Verformungen unter
Dauerlast wéhrend zweier Jahre beobachtet. Die anfinglichen maximalen
RiBweiten haben sich unabhingig von der GréBe der Dauerlast sowohl bei den
Balken mit Rundstahl als auch bei den Balken mit Torstahl 60 etwa verdop-
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pelt, die Summen der RiBweiten etwa verdreifacht. Dies mull bei den Nach-
weisen fir die Einhaltung der zulidssigen RiBweite von Stahlbetonbalken
beachtet werden. Die Kriechzahl fiir zentrisch belastete Betonprismen wirkt
sich nur zum Teil in der Betondruckzone und in Abhiangigkeit von der Grofie
der Dauerlast aus. Die im Bruchzustand gegeniiber Kurzzeitversuchen beson-
ders bei den Balken mit gewohnlichem Rundstahl ungiinstigeren Rillerschei-
nungen fithrten infolge der mit der Zeit zunehmenden Druckfestigkeit des
Betons zu keiner Abminderung der Kurzzeit-Bruchlast.

Summary

Cracking and deformation have been observed on 8 reinforced concrete
beams under long-term loads over a period of two years. The width of the
largest crack increased to double its size independently of the magnitude of
the imposed load; the sum of the widths of all the cracks increased threefold
during the same period of time. This must be taken into consideration in the
prediction of the width of the largest crack which must not be exceeded. The
relations between the deformations due to creep and the elastic strains observed
for concrete prisms under a centred compressive load are not applicable to the
compression zone of a beam. For the latter, smaller creep strains were found,
which depended upon the size of the long-term load. The additional cracking
as a result of the long-term load did not reduce the short-term ultimate load,
because the compressive strength of the concrete was increased.

Résumé

On a observé, sur une période de 2 ans, la fissuration et les déformations
de 8 poutres en béton armé soumises a des charges permanentes. La largeur
des fissures qui, initialement, étaient les plus grandes, a doublé indépendam-
ment de l'intensité de la charge permanente, et cela aussi bien dans le cas
d’aciers habituels que dans le cas de poutres armées d’aciers Tor 60; la somme
des largeurs de toutes les fissures d’une poutre a triplé dans le méme temps.
Ceci doit étre pris en considération si I’on veut que la largeur des fissures reste
en deca des tolérances. Les relations entre les déformations élastiques et de
fluage, observées dans les prismes chargés a la compression pure, ne sont pas
applicables & la zone comprimée des poutres; on y trouvera des déformations
de fluage plus petites et liées & la grandeur de la charge permanente. Gréce
a I'augmentation de la résistance du béton & la compression, la fissuration
additionnelle, due aux charges permanentes, n’a pas diminué la charge de
rupture dans les essais rapides & la ruine.
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Behaviour of Four Prestressed Concrete Platform Roofs Between 1955
and 1963

Comportement de quatre marquises en béton précontraint entre 1955 et 1963

Verhalten von vier Spannbetonbahnsteigdichern zwischen 1955 und 1963

P. W. ABELES
London

Two pairs of two platform roofs were built at Potters Bar near London in
1954/55. As seen in Fig. 1, each of the four roofs is 130 ft. long and approxi-
mately 36 ft. wide supported by four columns. Each roof consists of a canti-
lever slab of a thickness of 3—4 in., supported by two main beams, the slab
being prestressed by means of post-tensioned four-wire cables placed in grooves
12 in. apart. Each of the two main beams of 130 ft. length, cast and prestressed
in situ, is supported by two columns 65 ft. apart. Thus in both cases for the
slab as well as for the beams there are only negative bending moments with
tension at the upper sides under uniformly distributed load which allowed the
provision of straight posttensioned tendons.

The weather conditions were most unfavourable during the entire building
operations, particularly in the second part of 1954, with almost constant rain.
This delayed the work and also made it very difficult for the contractor to
obtain uniform concrete strength. The concrete in the slabs was well compacted
by means of internal vibrators placed horizontally within the concrete, whereas
that of the main beams was less well compacted by means of so-called Kango
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hammers. The provision of a rather light shuttering prevented the use of more
efficient, heavier external vibrators. The concrete was further affected by the
vibrations of passing traffic. Although there were speed restrictions for the
trains on the main line London-Edinburgh, they might not have always been
fully observed during the night and in the early morning, which was concluded
from the fact that occasionally haircracks had developed overnight.

Prestressing was applied when the concrete test specimens showed sufficient
strength. However, the strength in the roof beams must have been much less
than that of the well compacted test specimens made on the ground in which
the water content was not increased by rain. In consequence of the reduced
strength, difficulties occurred during prestressing, particulars of which are
described by the author elsewhere!), which required some repair work at the
anchorages. When the prestress was applied, excessive deformations took place.

This was almost twice the amount of the values expected, based on an
assumed instantaneous E-value of 5.25 x 108 psi corresponding to the specified
cube strength of 6500 psi. Thus, the actual strength at transfer in the beams
must have been appreciably less. The instantaneous deformation at transfer
increased further due to creep, but this was again much more than originally
expected for the specified strength. The photo Fig. 2 shows the deformations
of the roofs in Summer 1955.

The four platform roofs had been built in the sequence 1 to 4, as indicated in
Fig. 1, and the temperature conditions varied to a very great extent during
this time:With the consequence that quite different deformations of the roofs
occurred owing to different shrinkage and creep. This was particularly con-
spicuous along the two pairs of edges of adjacent roofs where different defor-
mations occurred and the two adjacent levels did not meet. This difference in
age and shrinkage and creep history between the individual roofs has remained
quite apparent all the time, although the degree of discrepancy was slightly
reduced by the end of 1955.

The conditions were further aggravated by the fact that owing to the

1) See Chapters 23 and 25 of the author’s book “An Introduction to Prestressed Con-
crete”’, to be published by Concrete Publications Ltd., London, 1964.
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excessive deformation and by the infiltration of water into a lightweight con-
crete topping (which was afterwards provided at the centre portion to improve
the drainage), the deadload was appreciably increased and exceeded there the
working load with the consequence that cracks developed at the underside i.e.
where compressive stresses were expected, as described in more detail else-
where!). Consequently, modifications were made by removal of the “light-
weight’’ concrete topping and roofing cover over the centre portion of the roof
and ensuring satisfactory drainage, thereby keeping the dead load within the
design value, when all cracks at the underside closed. Figs. 3 and 4 show the

Fig. 4.

roof after this modification, when the deformations were greatly reduced and
the recoveries were in good agreement with the anticipation based on the cal-
culation with an F-value more appropriate to the actual strength.

Although the deformations of the roofs were greatly reduced, they were
still much more than they should have been if the concrete had its specified
strength. In order to investigate the further changes in deformation, measure-
ments were made since November 1955 when the new platforms had been in
use; special bench marks were made and all following measurements were
related to the actual deformations in November 1955 which became the zero
points.

Measurements of the levels of the four corners A, of the four cantilever
ends B and of the two points €' and D at the centre of the roofs have been
made for all four roofs at certain intervals. In Fig. 5 the maximum and mini-
mum levels of each roof have been plotted for the time between November
1955 and November 1960. The abscissa representing the time is divided into
10 divisions, each of which indicates half a year, and the date is given under-
neath. The maximum and minimum of deflections of all four roofs are shown
by solid lines when at least two readings were available and by dotted lines
where only a single reading applied. Fig. 5 relates to the measurements of
16 points each at the corners 4 and the cantilever ends B, and covers the points
C and D at the centres where eight readings each were taken.

The temperatures are given for the individual dates in degrees of Fahren-
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heit, plotted from 32 deg. F. (zero C). Two different temperatures are given in
each case, one measured below the roof and the other above. The temperature
below the roof is indicated by blacking-in the rectangle drawn, whereas the
upper level is shown without the blacking-in. Normally the temperature was
higher above the roof and thus in the diagrams 5 the positions shown in black
usually terminate below those given for the top. In a few instances these two
temperatures were equal, in which case the entire rectangles are blackened. In
a few other instances the temperature was higher below than above the roof,
in which case the lower portions of the rectangles are left white, whereas the
upper portions are shown black.

It is seen that the deflections varied to a great extent during each year and
were mainly dependent on the temperature. Obviously, also, sunshine and
relative humidity are of some influence. However, it was impossible, as ori-
ginally intended, to make some distinction between the effect of temperature,
sunshine and relative humidity. The latter was ascertained since Autumn 1959
and varied between 36 and 88 per cent relative humidity. The weather in
England, as is well known, is very changeable and thus appreciable differences
in temperature and humidity occurred often between the levelling of the first
and last roof. This accounts for great variations between the minimum at
individual measurements.

The exactness of the level readings may be taken as 1/, ft. corresponding
to 1/gin. or about 3 mm. As the diagrams were not always plotted immediately
after the levels had been taken (except for the first two years) a few discrepan-
cies occurred. In one or two cases, when it was obvious that there must have
been a mistake, the reading was excluded, but in all other instances even
doubtful values as those in April 1960 (for ') and in May 1960 (for A and B)
were included.

It must be realised that in November 1955 which is the basis of the com-
parison, the ages of the four roofs varied to a great extent. Roofs (1) and (2)
were well over a year old, whereas roofs (3) and (4) were of ages slightly above
or below 3/, year respectively. Obviously the difference in age and thus in
creep history had a great influence upon the subsequent behaviour. Unfor-
tunately, it was impossible to base the deformations on the original levels,
which applied before transfer of the prestress, since the scaffolding which was
required for concreting was in the way.

It was considered as possible that the excessive deformations (comprising
upward deflections at the cantilevers and downward deflections at the centres
of the roofs) might even increase in the course of time in consequence of further
creep and shrinkage of the concrete and relaxation of the steel. However, the
measurements, as shown in Fig. 5, indicate that there has, in principle, not
been an excessive increase in the deformations. In general, it can be seen that
with increasing temperature a relief in deformation takes place, the cantilever
ends lowering and the centres of the beams rising, as indicated in Fig. 1.
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Sudden changes in temperature caused immediate deviation in deflections
as can be seen for the measurements on 4, 16 and 17 June 1958. The sudden
increase in temperature on the 16th June and the subsequent reduction
brought about immediate changes in the deflections.

Greater variations between maximum and minimum deflections occurred
in 1963 after a prolonged sustained loading due to snow in January and
February 1963. Already at the loading on 28th December 1962 snow was on
the roof, but the deformations differ relatively little from those obtained at
investigations without live load. However, greater deviations occurred at the
measurements in March 1963. For this reason further investigations were
carried out in April and May 1963.

The results are summarised in the Table 1 for the points A and B, where
the individual deflections in May 1956 were compared with those in 1963, and
also a number of intermediate readings are shown for December 1962 with the
snow load and those in March and April 1963, the latter made in the morning
and afternoon at different temperatures. Similar results were obtained for the
points C and D. However, they are not shown as in these cases only two levels
instead of four were available, and consequently the results are not so con-
spicuous; but also in these cases a similar behaviour was noticed.

A comparison of the results in May 1956 with those in May 1960 at similar
temperatures shows that the downward movement of the cantilevers increased
during these seven years which corresponds to a reduction in the rather
excessive original deformations of the roofs. For example, the greatest reduc-
tion (average of four roofs) in the levels of the corners 4 was 1.05 in. in 1956
and 1.50 in. in 1963. This is not very excessive when the entire variations are
taken into account which amounted at the cantilever ends to approximately
2 in., whereas those at the centre are about 1 in. However, the corresponding
differences between maximum and minimum levels in the four roofs changed
to a much greater extent; they were, for example, on the average 0.34 in 1956
and 0.84 in 1963. This appreciable increase may have been caused by the snow
loading in the Winter 1962/63, which was certainly not uniformly distributed
over the roofs. At the beginning of the snow loading in December 1962 the
average differences between maximum and minimum deflections of the four
roofs were less pronounced and amounted for point 4 to 0.48 in., as can be
seen from Table 1, while they became immediately larger in the subsequent
investigations in March, April and May. Another point may be mentioned,
i.e. a difference in the sequence of taking the levels for the individual roofs.
In the first years the levels of each roof were taken separately and thus the
difference in temperature during this operation was relatively small. Later the
levels were taken by other assistants carrying along each platform covering
two roofs before levelling the other side along the other platform, with the
consequence that a longer time was required for taking the levels of each roof
(although the overall time was reduced). Hence subsequently in many cases
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Table 1. Maximum and Minimum Deflections of Points A and B in the 4 Roofs at Different
Time (in inches)

points A B
roof 1 2 3 4 all 1 2 3 4 all
1st max.| 1.02 | 0.78 | 1.14 | 1.08 | 1.14 | 0.84 | 0.78 | 1.02 | 0.90 | 1.02
May min. | 0.66 | 0.78 | 0.60 | 0.60 | 0.60 | 0.48 | 0.48 | 0.48 | 0.66 | 0.48
1956 diff. | 0.36 | 0 0.54 | 0.48 | 0.54 | 0.36 | 0.30 | 0.54 | 0.24 | 0.54

max.| 0.54 | 0.42 | 0.54 | 0.78 | 0.78 | 0.84 | 0.42 | 0.72 | 0.66 | 0.84
Dec. min. | 0.18 | 0 0 0.18 [ O 0.12 |-0.24* 0.48 | 0.36 |-0.24*

1962
diff. | 0.36 | 0.42 | 0.54 | 0.60 | 0.78 | 0.72 | 0.66 | 0.24 | 0.30 | 1.08

max. | 1.14 | 0.84 | 0.90 | 0.66 | 1.14 | 1.02 | 1.02 | 0.96 | 0.96 | 1.02
March min. | 0 0.12 | 0.12 | 0.30 | 0 0.18 | 0.06 | 0.30 | 0.60 | 0.06

1963

diff. | 1.14 | 0.72 | 0.78 | 0.36 | 1.14 | 0.84 | 0.96 | 0.66 | 0.36 | 0.96
April max. | 0.54 | 0.42 | 0.54 | 0.30 | 0.54 | 0.96 | 0.54 | 0.66 | 0.66 | 0.96
1963 min. [-0.12 |-0.12*| 0 0.06 |-0.12 | 0.12 |-0.06 | 0.12 | 0.36 |-0.06
morning | diff. | 0.66 | 0.54 | 0.54 | 0.24 | 0.66 | 0.84 | 0.60 | 0.54 | 0.30 | 1.02
April max.| 1.20 | 0.78 | 0.54 | 0.72 | 1.20 | 1.20 | 0.90 | 0.96 | 0.72 | 1.20
1963 min. | 0.24 | 0.06 | 0.06 | 0.12 | 0.06 | 0.30 | 0.30 | 0.54 | 0.48 | 0.30
afternoon | diff, | 0.96 | 0.72 | 0.48 | 0.60 | 1.14 | 0.90 | 0.60 | 0.42 | 0.24 | 0.90
9th max.| 1.80 | 1.50 | 1.50 | 1.20 | 1.80 | 1.56 | 1.26 | 1.20 | 1.20 | 1.56
May min. | 0.84 | 0.60 | 0.54 | 0.66 | 0.54 | 0.84 | 0.72 | 0.78 | 0.60 | 0.60
1963 diff. | 0.96 | 0.90 | 0.96 | 0.54 | 1.26 | 0.72 | 0.54 | 0.54 | 0.60 | 0.96

* The deflections are shown negative in Fig. 5 (downwards), but in this Table as
positive, while the upward deflections, which are positive in Fig. 5 are in this Table
indicated negative and, where the difference between maximum and minimum deflec-
tions are computed, added to the maximum.

In the columns, headed ‘“‘all” the maximum and minimum deflections of all 4 roofs
are given.

The temperatures at the individual investigations are seen in Fig. 5, except for April
1963, when different values for morning (47/50 deg. F.) and for afternoon (51/56 deg. F.)

apply.

a greater change in temperature may have occurred for each roof than pre-
viously. Bearing all this in mind the behaviour of the roofs seem to be quite
satisfactory, but unfortunately it is impossible because of the complexity of
the conditions to draw definite conclusions regarding the effect of the stress
history, delayed shrinkage and creep.

The author would like to thank the Chief Civil Engineer of British Railways, Eastern
Region, for permission to publish this investigation and would like to acknowledge the
work of the New Works Department in carrying out the measurements.
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Summary

Due to unfavourable weather conditions, the concrete strength of 4 pre-
stressed cantilever platform roofs (each 130 ft. by 36 ft., supported by 2x 2
columns), built in 1954/55, was relatively low, with the consequence that
relatively large deformations occurred at and after prestressing. At certain
intervals between Nov. 1955 and Nov. 1960 the levels were measured at
4 points each at both ends and at the centre of each roof, and the variations
were plotted in relation to the zero points of November 1955. These measure-
ments were augmented by further levels, taken between December 1960 and
May 1963. From the deflection diagrams and the Table, shown in the paper,
it is seen that considerable variation in deformation occurred during each
year, mainly dependent on the temperature, but that otherwise the behaviour
of the roofs seems to be satisfactory in spite of the difficulties which occurred
at construction.

Résumé

Par suite de conditions météorologiques défavorables, la résistance du
béton précontraint dans 4 marquises construites en 1954/55 (mesurant chacune
40x 11 m et supportée par 2 X 2 colonnes) était relativement faible. En consé-
quence, il se produisit des déformations relativement importantes pendant et
apres la précontrainte. A certains intervalles, entre novembre 1955 et novembre
1960, les niveaux de quatre points étaient mesurés aux deux extrémités et au
centre de chaque marquise, et les variations étaient tracées par rapport aux
points zéro de novembre 1955. On a fait des mesures complémentaires entre
décembre 1960 et mai 1963. A partir des diagrammes de fleches et de la table,
reproduits dans ce travail, on peut se rendre compte que des variations appré-
ciables des déformations se produisirent chaque année, surtout a cause des
variations de température. Toutefois, de tous les autres points de vue, le
comportement des marquises semble étre satisfaisant malgré les difficultés
rencontrées pendant la construction.

Zusammenfassung

Infolge ungiinstigen Wetters war die Betonfestigkeit von 4 in den Jahren
1954/55 erbauten vorgespannten Bahnsteigkragddchern (jedes 40 11 m mit
2 X 2 Stiitzen) ziemlich niedrig und daher ergaben sich sehr gro3e Verformungen
bei und nach der Vorspannung. Zwischen November 1955 und November 1960
wurden in gewissen Abstdnden Niveaumessungen an je 4 Punkten an beiden
Enden und in der Mitte an jedem der 4 Dicher vorgenommen und von den
Nullpunkten entsprechend der Verformung im November 1955 aufgetragen.
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Weitere Messungen wurden vom Dezember 1960 bis Mai 1963 vorgenommen.
Die Durchbiegungsdiagramme und die Tafel, die im Artikel enthalten sind,
zeigen, dall betréchtliche Verformungen innerhalb jedes Jahres entstanden,
die in erster Linie von der Temperatur abhéngen; aber andrerseits scheint das
Verhalten der Dacher trotz der Schwierigkeiten, die sich bei der Ausfiihrung
ergaben, zufriedenstellend zu sein.
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Langzeitmessungen von Kriechen und Schwinden
Long-Term Creep and Shrinkage Measurements

Mesure du fluage et du retrait sur une longue période

JOSEF AICHHORN
Wirkl. Hofrat, Dipl.-Ing., Linz/Donau, Osterreich

Aus der Beobachtung des Schwindens und Kriechens bei frither gebauten
Briicken hat sich gezeigt, dafl das Schwind- und Kriechmaf} sehr erheblich
abhingig ist von der Jahreszeit, in der betoniert wurde. Um einen genaueren
Einblick in diese Verhiltnisse zu bekommen, wurden bei mehreren Briicken,
bzw. mehreren Abschnitten der gleichen Briicke, Vorrichtungen zum Messen
von Schwinden und Kriechen eingebaut und mehrere Jahre hindurch beob-
achtet. Da der Beton bei allen drei Bauwerken ziemlich gleich war und die
drei Briicken nicht weit voneinander in einer Gegend mit gleicher Witterung
liegen, konnten, wohl ohne mit groflen Fehlern rechnen zu miissen, die Beob-
achtungsergebnisse zueinander in Beziehung gebracht werden.

Die MeBvorrichtung besteht in einem ohne Verbund mit dem Beton einge-
bauten, am einen Ende im Beton befestigten StahlmeBstab von 30 m Linge,
von dem die Verschiebung des anderen, freien Endes gegeniiber einer MeB-
marke im Beton gemessen wird. Zur Ermittlung der Langendnderungen dien-
ten MefBuhren. Die Messungen wurden zunéchst taglich, spiater wochentlich
und in den letzten Jahren monatlich durchgefithrt. Da das Schwinden und
Kriechen aufler von der Luftfeuchtigkeit und der Temperatur von vielen
anderen Umstidnden beeinflullt wird, unter anderem auch von der Zusammen-
setzung des Betons und dessen Verarbeitung, von der chemischen Zusammen-
setzung des Zementes und so weiter, konnen MeBergebnisse des Schwindens
und Kriechens von Betonen, die in verschiedenen Jahreszeiten hergestellt
wurden, nur ungefihr verglichen werden. Aber diese Unterschiede sind so
erheblich und eindeutig, daBl man sie bei der statischen Berechnung, bzw. bei
der Ermittlung der Verformungen, beriicksichtigen sollte (s. hiezu 8.3 in [1]).
In Fig. 1 werden fiinf Kriech- und Schwindkurven dargestellt, wie sie sich
nach den jahrelang durchgefiithrten Messungen ergaben. Die zu erwartende
Endverkiirzung (in der Darstellung mit 1009, angegeben) wurde nach DIN
4227 ermittelt mit einem Endkriechmall von ¢=1,625 und einer Schwind-
verkiirzung nach der 1. Spannstufe (Vorspannung 809%,) von 0,6 X K Xe, =
=0,6 X1X10x1075=0,06°,,. Zum Vergleich wurde in die Kriech- und
Schwindkurven der zeitliche Verlauf des Kriechens nach Ro§ aus [2] bei
konstantem Klima eingetragen.
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Die Betrachtung der einzelnen Kurven in Fig. 1 ergibt folgendes:

Frithjahrsbeton (April)

Die Kurve verlduft ziemlich genau nach der Ros-Kurve; sie steigt im
Sommer an und fillt im Winter ab. Die jahreszeitlichen Schwankungen sind
ziemlich gering. Maximum 78,3%,, Minimum 64,39, .

Sommerbeton (Juli)

Infolge der trockenen Witterung im Juli ist der Beton bis zum Vorspannen
bereits so weit ausgetrocknet, daB} er nur noch langsam kriecht. Im folgenden
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Monat hemmt aullerdem die feuchte Witterung das Schwinden, so daBl Krie-
chen und Schwinden zusammen Mitte September erst ein verhiltnismaBig
kleines Ausmal} erreicht haben. Mit Einsetzen der feuchten Herbstwitterung
beginnt der Beton durch die Wasseraufnahme der Kapillaren zu quellen, so
daB die Kriechverkiirzung fast zur Gédnze wieder aufgehoben wird. Im darauf-
folgenden Friihjahr setzt mit Eintritt der warmen und trockenen Witterung
eine auffallende Belebung des Kriechens ein. Im 3. und 4. Jahr stellen sich
ziemlich konstante jahreszeitliche Schwankungen zwischen 40%, und 679%, der
errechneten GroBe ein. Die Verluste an Vorspannung bleiben somit merklich
geringer als erwartet.
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Herbstbeton (Oktober)

Der Verlauf ist zunidchst dhnlich wie im Sommer. Die zunehmende Feuch-
tigkeit der Herbstmonate verlangsamt das Kriechen sehr bald und hilt es
ziemlich konstant, weit unter der gerechneten Ro§-Kurve. Im folgenden Friih-
jahr tritt wieder eine starke Belebung des Kriechens ein und steigt die Kurve
iiber die Ro3-Kurve hinaus an: Maximum 92,0%,, Minimum 71,09%,.

Winterbeton (Januar 1957)

GroBle Luftfeuchtigkeit in der Zeit zwischen Herstellung und Anspannung
des Betons laf3t ihn nicht trocknen. Das Schwinden bleibt gering und Quellung
tritt nicht ein. Somit wird das Kriechen aus Vorspannung hier stirker wirksam.
Aus dem Verlauf der Kurve ersieht man neben der Auswirkung der 2. Spann-
stufe auch den EinfluBl der sehr trockenen Monate Mirz und Mai sowie der
Hitzewelle im Juli, die zu steilen Kurvenanstiegen fithrten. Bei der Hitzewelle
trat der spater nie wieder erreichte Hochstwert von 1229 ein, der die Ros-
Kurve weit iiberschritt. In den folgenden Jahren stellten sich ebenfalls ziem-
lich konstante Schwankungen ein, die jedoch wesentlich kleiner waren als
beim Sommerbeton (Maximum 112,39, Minimum 96,69, , somit Unterschiede
vom Mittelwert von +7,5%, gegeniiber + 259, beim Sommerbeton im gleichen
Zeitraum).

Man sollte daher bei der Herstellung von Winterbeton die zweite Spann-
stufe méglichst spdt nach Abklingen eines moglichst groen Teils des starken
Kriechens aufbringen. Im gegebenen Fall wurde die zweite Spannstufe erst
nach 2 Monaten aufgebracht. Zu diesem Zeitpunkt waren bereits 429, des
errechneten Endwertes des Kriechens eingetreten, so dall im Endzustand das
gerechnete Endhochstmal} nicht tiberschritten wurde.

Winterbeton (Januar 1956)

Diese Kurve verldauft im wesentlichen sehr dhnlich wie jene des Winter-
betons vom Jénner 1957. Lediglich der steile Anstieg des Kriechens und
Schwindens zufolge der Hitzewelle im Juli 1957 und nachfolgender Abfall in
der anschlieBenden Regenperiode hat sich bei dem bereits eineinhalb Jahre
alten Beton bei dieser Briicke, dhnlich wie bei dem bereits ein Jahr alten
Sommerbeton, nicht mehr wesentlich ausgewirkt.

Da der steile Kurvenanstieg, bzw. der anschlieBende Abfall beim Winter-
beton vom Jadnner 1957, im Juli 1957 durch mehrere Messungen festgestellt
wurde, diirfte eine Fehlmessung nicht anzunehmen sein.

Zusammenfassend kann gesagt werden, dal} alle Betone ein deutlich aus-
geprigtes Ansteigen des Schwindens und Kriechens in den Sommermonaten
und ein Abnehmen wihrend der Wintermonate zeigen. Die Erscheinung diirfte
damit erklirt werden kénnen, dall im Sommer durch die Austrocknung eine
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Verkiirzung und im Winter durch die Feuchtigkeitsaufnahme und damit
Quellung eine Verlingerung der Betonkorper eintritt.

Die im allgemeinen geringe Schwind- und Kriechverkiirzung des Sommer-
betons diirfte auf die rasche Erhiartung des Betons zuriickzufiihren sein. Die
Wahrscheinlichkeit, daBl das tatsichliche Endkriech- und SchwindmaB hinter
dem iiblicherweise angenommenen zuriickbleibt, ist daher bei den Sommer-
betonen im allgemeinen gegeben, wihrend sie von Betonen, die bei feuchter
und kiihler Witterung hergestellt werden, durch Austrocknung in der heiflen
Jahreszeit und somit vermehrter Schwindung, die gerechneten bzw. angenom-
menen Groflen meistens {iberschreiten.

Die Messungen im Sommer 1962 zeigen iiberraschenderweise, dafl das
Schwinden und Kriechen auch nach einigen Jahren noch verhiltnismiBig
stark ansteigt und mit Ausnahme vom Sommerbeton die Ros-Kurve teilweise
nicht unerheblich iibersteigt. Die Messungen zeigen auBerdem eindeutig, daf3
das Schwinden und Kriechen nach lingerer Zeit (sechs und mehr Jahre) in
Wirklichkeit mehr zunimmt als nach der Ro$-Kurve. Damit diirften die in
anderen Lindern verschiedentlich gemachten Feststellungen, daBl die Durch-
biegungen bei Spannbetontragwerken auch nach Jahren mit einer gewissen
RegelmiBigkeit noch weitergehen, erklart werden konnen.

Leider wurden die Messungen zwischen 1960 und 1962 unterbrochen. Sie
werden aber nunmehr wieder regelmiBig weitergefithrt, iiberdies bei neuen
Bauwerken in erweitertem Umfange begonnen und mit Messung der Durch-
biegungen verbunden werden. Um bei der Verkiirzung die Anteile aus Schwin-
den und Kriechen getrennt feststellen zu konnen, werden in der neuen Ver-
suchsreihe — unbelastete Betonstéibe, an denen das Schwinden allein gemessen
werden kann — mitbetoniert. Die Ergebnisse der neuen Messungen werden
zur gegebenen Zeit veroffentlicht werden.

Es erscheint somit zweckmiBig, schon bei der Aufstellung der statischen

g mittlere Gemessene Schwind-und
S Streuung Kriechverkdrzung in % der
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Berechnung, bzw. bei der Ermittlung der Verformungen, z. B. bei der Fest-
legung der Lagerstellung, bei der Ermittlung der Durchbiegungen usw., die
Verinderlichkeit des EndhochstmaBes des Kriechens und Schwindens zu
beriicksichtigen.

Trigt man die im Verlauf eines Jahres gemessenen Maxima und Minima
der Schwind-Kriechkurven der Fig. 1 und ihre Abweichungen vom Mittelwert
iiber den Betonierterminen als Abszissen in einem Diagramm auf, so zeigen
sie ebenfalls einen recht gleichmédBigen und somit gesetzmiBigen Verlauf
(Fig. 2).

Zuletzt sei noch bemerkt, dafl die Meergebnisse einer kleinen Verbesserung
bediirfen, da die Wiarmedehnzahlen von Beton um etwa 109, hoher sind als
diejenigen des Bewehrungsstahles. Dies bedeutet, dafl die Maxima gréfler, die
Minima kleiner und die Unterschiede der beiden gréfer werden. Beim 30 m
langen MeBstab ergibt sich ein Fehler von +49,, der sich wie folgt errechnet:

Fir +15 Grad C und «, =105 ist

A8 =30mx10-5x (+15)x10% = + 0,45 mm.

Bei einem Mittelwert von 11 mm wire 0,45 mm

0,451>: 100 = 49,

Bei der Aufstellung des MeBprogrammes und Auswertung der Melergeb-
nisse hat Herr Dipl.-Ing. KurT WENZEL, Linz/Donau, sehr wesentlich mit-

gewirkt.
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Zusammenfassung

Durch Langzeitmessungen des Kriechens und Schwindens von Betonen,
die zu verschiedenen Jahreszeiten hergestellt wurden, wurde festgestellt, da}
das Kriechen und Schwinden sehr wesentlich von der Jahreszeit der Beton-
herstellung abhingig ist. Gleichzeitig wurde aber auch festgestellt, dafl die
Intensitit und Dauer des Kriechens und Schwindens im allgemeinen grofer
bzw. linger ist als bisher allgemein angenommen wurde.
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Summary

Measurements carried out over a long period of time on concrete manu-
factured in different seasons of the year showed that both creep and shrinkage
are to a large degree dependent on the season in which the concrete was made.
The tests revealed, in addition, that the intensity of the creep and shrinkage
processes is larger, and their duration longer, than hitherto assumed.

Résumé

Au cours d’une longue période, on a mesuré le fluage et le retrait de bétons
fabriqués en différentes saisons; les mesures mettent en évidence que ces
phénoménes dépendent essentiellement de la saison de la fabrication. De plus,
il apparait que l'intensité du fluage et du retrait est plus grande, et leur durée
plus longue qu’on ne le croit habituellement.
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Das Verhalten der Syratalbriicke in Plauen i.V. seit ihrer Erbauung

The Behaviour of the Syra Valley Bridge at Plauen in Vogtland
Since its Construction

Le comportement du pont sur la vallée de la Syra, a Plauen|Vogtl., depuis sa
construction

HERBERT GONER
Prof. Dr.-Ing., Dresden

1. Aufgabe und HauptmaBe der Briicke

Mit dem Briickenbauwerk, der heutigen Ebertbriicke in Plauen i. Vogtl.,
wurde eine von beiden Seiten zur Briicke hin fallende StraBe mit elektrischer
Strallenbahn iiber die im Syratal liegende Verkehrsstrafle mit ihrer Bebauung
gefilhrt. Der auf beiden Talseiten anstehende, geschlossene Felsen lie8 den
Gedanken aufkommen, das Tal mit einem einzigen Bogen von 90 m Spann-
weite in «Betonmauerwerk», eine Art Concrete-Mauerwerk mit etwa 459,
Mortelanteil je m3, zu iiberbriicken. Dieses fiir die damalige Zeit sehr kiihne
Bauwerk stellte die s.Z. grofite gewGlbte Massivbriicke der Welt dar. Nach
einer Bauzeit von etwa 2 Jahren, in den Jahren 1903/04, wurde sie 1905 dem
Verkehr tibergeben.

Die Hauptabmessungen des Bauwerkes sind:

eingespannter Bogen, theoret. Stiitzweite 90,00 m

Stiitzweite des elastischen Bogenteiles 65,00 m
lichte Hohe des Gesamtbauwerkes 18,00 m
Stich des elastischen Bogenteiles 6,50 m
Gewolbebreite 16,00 m
Fahrbahnbreite 10,90 m
Breite der beiderseitigen Fullwege je 2,95 m
Gewdlbestirken:
im Scheitel 1,50 m
am Beginn des elastischen Bogenteiles 2,00 m
am Kampfer 4,00 m

Bogenmauerwerk aus plattenformigem Theumaer Fruchtschiefer, einem Phyllit-
Schiefer mit hoher Druckfestigkeit, mit einem Mortelanteil von etwa 459%,.
Uber die Zusammensetzung des Betonmoértels ist nur bekannt, daB dafiir
Portlandzement der Marke «Stern» verwendet wurde, der als Qualititszement
bekannt war.
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Die Bemessung des Bogens erfolgte durch die ausfithrende Firma Liebold
& Co., Langebriick b. Dresden, auf Grund graphischer Untersuchungen nach
dem Stiitzlinienverfahren. Eine von Geheimrat Prof. Lucas, Technische Hoch-
schule Dresden, im Zusammenhang mit der Begutachtung des Entwurfes
durchgefiihrte Berechnung nach der Elastizitatstheorie ergab eine hinreichende
Ubereinstimmung. Da die massigen Widerlager mit ihren Spargewdlben die
freie Verformbarkeit des Bogens im Kampferbereich nahezu unméglich machen,
ist bei spidteren Untersuchungen in der Hauptsache der mittlere Bogenteil als
elastischer Bogen mit etwa 65 m Stiitzweite betrachtet worden mit der An-
nahme, daB die Widerlagerscheiben starr sind und sich die Kampferpunkte
am Ende der Auskragungen ausbilden.

2. Verhalten der Briicke

Es zeigte sich sehr bald, dal die Verformungen des Bogens, also die Scheitel-
senkung, wesentlich groBer waren als die bei der Berechnung getroffenen
Annahmen. AuBlerdem kamen diese Bewegungen nicht zum Stillstand, sondern
gingen mit einer gewissen Gleichférmigkeit weiter, ohne erkennen zu lassen,
daB sie irgendwie einem Ruhepunkt zustrebten. Von Anfang an wurden daher
regelmiBige Messungen durchgefiihrt, zahlreiche Melbolzen eingesetzt und
spater weitere Mef3bolzen und Mef3skalen angebracht sowie Thermometer im
Bogen eingebaut. Die vom Vermessungsamt der Stadt Plauen ermittelten
monatlichen Meflergebnisse wurden graphisch aufgetragen, ausgewertet und
durch Angabe der jeweiligen Auflen- und Innentemperaturen sowie der Luft-
feuchtigkeit erginzt. Somit liegen seit 1905 bis heute derartige Angaben vor,
was als ein ungewdohnlich gliicklicher Umstand anzusehen sein diirfte. Sie
machen jedenfalls deutlich, daB3 die Verformung und dabei vornehmlich die
Scheitelsenkung des Bogens mit wechselnder Geschwindigkeit in gewissen
Intervallen weitergeht und offenbar noch kein Ruhezustand zu erwarten ist.

Dieses Verhalten der Briicke und die wiederholt aufgetretenen Feuchtig-
keitsschidden fithrten zur Einschaltung mehrerer Gutachter und zur Durch-
fiilhrung durchgreifender Instandsetzungsmafinahmen in den Jahren 1923 und
1933/34. Gutachten wurden erstattet:

1923  von Prof. Dr.-Ing. e.h. Max Fogrsrer, Technische Hochschule
Dresden,

1933  von Prof. Dr.-Ing. SPANGENBERG, Technische Hochschule Miinchen,

1938  von Prof. Dipl.-Ing. RtiTH, Technische Hochschule Dresden,

1946  von Dipl.-Ing. CarL, Plaueni. V.,

1947/49 gutachtliche Stellungnahmen von Prof. Dr.-Ing. BEYER, Technische
Hochschule Dresden, im Zusammenhang mit der Beseitigung der
Kriegsschiaden.
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In groben Ziigen kann hier nur skizziert werden, dafl 1923 die unteren
Bogenteile im Widerlagerbereich angebohrt und mit Zementmortel verpref3t
wurden, wobei erhebliche Ansammlungen von Wasser in Hohlrdumen des
Mauerwerkes festzustellen waren. Das gleiche Ergebnis brachte die Aus-
pressung des mittleren Bogenteiles um 1933/34. Gré3ere Schiden an den Ent-
wisserungen der Widerlager wurden grundlegend beseitigt. Die Feuchtigkeits-
dimmung des mittleren Bogenteiles wurde 1934 erneuert. Auf Anraten von
Riith wurden 1933 iiber den angenommenen Kiampfern des elastischen Bogen-
mittelteiles (65-m-Bogen) Bewegungsfugen in den Langsmauern der Spar-
gewolbe (Spandrills) bis oben hin nachtraglich ausgefiihrt. Gegeniiber den
alten Dilatationsfugen des Neubaues liegen diese um 2,90 m zum Scheitel
hin versetzt.

Die Frage der Unverschieblichkeit der Widerlager wurde wiederholt gepriift.
Es fanden sich jedoch keine Anzeichen dafiir, dall ein Verkippen, Verdrehen
oder Gleiten eingetreten sei. Auch die Messungen ergaben dafiir keine Anhalts-
punkte, obgleich erst ab 1933 der Abstand der MefB3bolzen in Briickenlings-
achse selbst eingemessen wurde. Dabei war zu beriicksichtigen, daBl bei der
Ausfithrung der Fundamente iiberraschend alte Bergwerksstollen aus dem 15.
oder 16. Jahrhundert angetroffen worden waren, die entsprechend gesichert
wurden. Durch die Kriegsschiden sind viele MeBpunkte verloren gegangen,
doch kénnen auch heute Widerlagerbewegungen ausgeklammert werden.

Wirihushunng s @ywaala [!' /
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Fig. 1. Syratalbriicke nach einer Zeichnung von Fig. 2. Verformungen der
1906 (siidl. Widerlager mit Treppenaufgang). Briicke (1961) — Westseite.

Bemerkenswert ist, da3 der Briickenbogen nach wie vor deutlich auf
Temperatur- und Feuchtigkeitsschwankungen mit einem entsprechenden Ver-
zug reagiert, was durch die Messungen belegt wird. Die Meflergebnisse muliten
daher ausgemittelt und ausgeglichen werden, um die Einfliisse sehr kalter
Winter oder sehr heiler Sommer auf die Scheitelbewegung auszuschalten.
Wiederholt sind im Zusammenhang mit den Gutachten neue statische Berech-
nungen unter Zugrundelegung der verformten Bogenachse aufgestellt worden.
Sie ergaben z.T. extrem hohe Randspannungen, die das Mauerwerk unmdoglich
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aufnehmen konnte. 1942 wurde erstmals von Riith die Moglichkeit des Krie-
chens des Bogenbaustoffes in Betracht gezogen und erwihnt, dafl dieser Vor-
gang nach 37 Jahren noch nicht abgeschlossen sein konnte. Der Gedanke
wurde jedoch nicht weiter verfolgt.

Zur Charakterisierung des Verformungsvorganges seien hier die wichtigsten
Werte der Scheitelsenkung zusammengestellt.

1906 Scheitelsenkung 206 mm
(statt nach Vorschidtzung 150 mm)

1912 Scheitelsenkung 267 mm

1918 Scheitelsenkung 300 mm

ab 1918 bis 1933 Scheitelsenkung etwa gleichméiflig 2,00 mm/Jahr
ab 1933 bis 1940 Scheitelsenkung etwa gleichmifig 7,5 mm/Jahr
1940 Scheitelsenkung 380 mm

ab 1940 bis 1945 Scheitelsenkung etwa gleichmiBig 4,5 mm/Jahr
Unterbrechung infolge Bauschiaden durch Kriegseinwirkung.

1950 Scheitelsenkung 470 mm

ab 1950 bis 1956 Scheitelsenkung etwa i. M. 4,0 mm/Jahr

ab 1956 bis 1962 Scheitelsenkung etwa i. M. 2,5 mm/Jahr

1962 Scheitelsenkung 508 mm

Es ist durch Auswertung der Anzeigen der im Gewdlbe eingebauten Innen-
thermometer festgestellt worden, daBl eine Temperaturerh6hung des Gewdolbes
um 1°C eine Scheitelhebung von 2,18 mm verursacht. Daher wurden die Mel3-
ergebnisse, um zu vergleichbaren Werten zu kommen, auf eine Mitteltempera-
tur von + 10°C reduziert.

Die Messungen der Jahre nach 1945 haben deutlich gemacht, dal von der
Verformung nahezu ausschlieflich der mittlere elastische Bogenteil (65-m-
Bogen) betroffen wird und dafl der Scheitel der Briicke durchhingt, was auch
in Fig. 2 unschwer zu erkennen ist.

Die Aufhohung der Granitkonsolen, die die Gehwegauskragung tragen,
erfolgte mit zwischengelegten Steinplatten im Jahre 1912, als Fahrbahn und
Gehwege zur Beseitigung der iiber dem Scheitel entstandenen Mulde auf 40 m
Lidnge um 16 cm mit Beton angehoben wurden.

Fig. 3.'Aufbau:i'1ber dem Bogen- Fig. 4. Aufbau iiber dem Bogenmittelteil
mittelteil (1961) — Westseite, (1961) — Westseite, nordliche Hélfte an-
nordliche Hélfte. schlieBend:an Fig. 3.
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Im Bruchsteinmauerwerk des Briickenaufbaues trat bereits friithzeitig ein
waagrechter Scherrill auf. Bereits 1910 wird dariiber berichtet. Die Fig. 3 und 4
zeigen den heutigen Zustand.

Derartige Risse sind auch in den Lingsmauern der Spargewolbe und andere
in den Gewdélben vorhanden.

3. Teilzerstorung des Bauwerkes durch Kriegseinwirkungen

Im April 1945 wurde die Briicke von etwa 5 Fliegerbomben getroffen, deren
Zerknall am siidlichen Widerlager schwere Schiden anrichtete und etwa im
Scheitel praktisch die Hilfte des Gewélbes zerstorte. Nach Wiederherstellung
der Fahrbahn ging der Verkehr ohne Strallenbahn iiber die stehengebliebene
Bogenhilfte weiter. Die Wiederherstellung erfolgte in Abschnitten in den
Jahren 1946 bis 1949. 1948/49 wurde unter der Oberleitung von Prof. Dr.-Ing.
Beyer der Bogen durch Einfiigen eines etwa 24 m langen Bogenstiickes aus
Beton B 300 (245) wieder auf die volle Breite gebracht. Diese « Betonplombe»
ist mit Pressen ungefihr auf die rechnerisch ermittelte Pressung des Bogen-
mauerwerkes vorgespannt worden. Man war sich klar dariiber, daB} diese
«Betonplombe» eine wesentliche Inhomogenitit des Bogens an dieser Stelle
verursachte und daBl das Zusammenwirken zwischen dem Beton und dem
tibrigen Bogenmauerwerk durchaus unklar blieb.

Durch das Seismologische Institut der Universitit Jena (Prof. Martin)
waren im Jahre 1948 vor und nach der «Plombierung» der Briicke Erschiit-
terungsmessungen (Schwingungsmessungen) durchgefiihrt worden, die den
Schluf} zulieBen, daB die elastischen Eigenschaften des Bogens durch das Ein-
fiigen der «Plombe» eine Verbesserung erfahren haben.

4. Ursachen der Gewdlbeverformungen

4.1. Bisherige Feststellungen

Aus den bisherigen Untersuchungen konnen folgende Feststellungen ge-
troffen werden:

4.1.1. Die hinreichende Starrheit der Widerlager ist zu unterstellen und
wird durch die MeBergebnisse im wesentlichen bestitigt.

4.1.2. Die Verformungen &ullern sich vornehmlich als Scheitelsenkungen
des mittleren Bogenteiles (elastischer 65-m-Bogen).

4.1.3. Ein Abklingen dieser Scheitelsenkungen ist bisher nicht festzustellen.
Jeder Eingriff in den Gleichgewichtszustand, der sich im Bauwerk heraus-
gebildet hatte, fiihrte zu einer Steigerung der Scheitelsenkungen. Das geschah
bei den tiefgreifenden Instandsetzungsarbeiten der Jahre 1923, 1933/34 und
1948/49.
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4.1.4. Die derzeitige Senkung des Bogenscheitels wurde mit 508 mm fest-
gestellt. Hiervon ist die planméfig vorgesehene Senkung mit 150 mm abzu-
setzen, so dafl 358 mm als aullergewohnliche Scheitelsenkung verbleiben.

4.1.5. Nach Augenzeugenberichten sind die plattigen Bruchsteine mit
Betonmortel vergossen worden. Eine regelrechte Vermauerung erfolgte somit
nicht und war bei dem hohen Mortelanteil von 45%, wohl auch nicht maglich.
Eine ordnungsmiBige Verdichtung des Betonmortels nach unseren heutigen
Erkenntnissen war somit ebenfalls nicht gegeben. Es ist daher sicher, daB
zahlreiche Lufthohlriume verblieben und durch Verdunstung des Wassers
entstanden sind. Das wurde auch durch die Feststellungen beim Auspressen
des Bogens in den Jahren 1923 und 1933/34 bestétigt.

4.1.6. Zur Herabsetzung der Schwindspannungen waren im Gewdolbe Fugen
vorgesehen, die allerdings den Querschnitt nur verschwichten und erst spéter
geschlossen wurden.

4.1.7. Nach dem Priifungszeugnis des Materialpriifungsamtes Dresden vom
10. 2. 1949 wurden Feststellungen an 6 herausgesigten Mauerwerksprismen
des Bogens mit einem Querschnitt von 16 X 16 cm bei 40 cm Hohe getroffen.
Bei der Entnahme der Proben zeigte sich, dal nur eine geringe Haftung zwi-
schen den sich «speckig» anfiihlenden Oberflichen des Fruchtschiefers und
dem Betonmortel besteht, so dafl ein Auseinanderbrechen in den Lagerflichen
trotz besonderer Vorsicht mehrfach erfolgte. Als wichtigste Ergebnisse sind
Zu nennen:

Elastizititsmodul £ =76 000 bis 156 000 kp/cm?,

Bruchfestigkeit op; =214 und 294,5 kp/em?,

Verhiltnis bleibende Dehnung/federnde Dehnung, fiir eine Pressung von
c=132,1 kp/cm?.

Mortel 0 Std. 0,45:1,
264 Std. 0,95:1.
Stein 0 Std. 0,60:1,
264 Std. 0,78:1.
Mauerwerk 0Std. 0,91:1,
264 Std. 1,34:1.

Damit wurden die bereits 1946 getroffenen Feststellungen bestatigt, dal3
das verwendete Concrete-Mauerwerk erhebliche bleibende Formé#nderungen
aufweist. Dabei wichst die plastische Verformung mit der Dauer der Belastung
wesentlich an.

4.2. Neuere Untersuchungen

Aus der Sichtung der Unterlagen, der Priifung der bisher vorliegenden
Untersuchungsergebnisse und wiederholten Besichtigungen der Briicke wur-
den folgende Schliisse gezogen:

4.2.1. Die Schiden am Aufbau sind die Folgeerscheinungen aus der Ver-
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formung des tragenden Gewdlbes. Eine Mitwirkung dieses Aufbaues zur
Erhéhung der Tragfihigkeit der Briicke ist wegen dieser Schiden auszu-
schlielen.

4.2.2. Fir die Standsicherheit der Briicke ist das Verhalten des mittleren
Bogenteiles entscheidend.

4.2.3. Trotz der stindig weitergehenden Scheitelsenkungen sind weder in
den Stirnflichen noch auf der unteren Leibung des Gewdlbes nennenswerte
Risse vorhanden. Offenbar werden durch plastische Verformung Spannungs-
spitzen, die durch die Anderung der Gewdlbeachse im Zusammenhang mit
der Scheitelsenkung auftreten, schnell abgebaut.

4.2.4. Auch im Bereich des neu eingefiigten, 24 m langen, etwa 8,00 m brei-
ten Bogenstiickes aus Beton sind Risse o. 4. nicht erkennbar, so dafl auch hier
der Spannungsausgleich durch Plastizierung des Mauerwerkes erfolgen wird.
Es steht fest, daB betrachtliche Unterschiede im Kriechverhalten des Betons
und des Bogenmauerwerkes bestehen.

4.2.5. Als wichtiger Faktor ist zu werten, dal das Tragwerk die schweren
Kriegsschiden sowie die damit verbundenen Erschiitterungen und Teilent-
lastungen ohne wesentliche Schidden an den stehengebliebenen Bauwerksteilen
iiberstanden hat. Dieses darf als ein weiterer Beweis fiir die Plastizierungs-
fahigkeit des Bogenbaustoffes angesehen werden, der offenbar in der Lage ist,
sich in recht kurzer Zeit geiinderten Spannungsverhiltnissen anzupassen.

4.2.6. Weiter ist zu erwihnen, daf} die Briicke nach ihrer Wiederherstellung
héufig von Schwerlastfahrzeugen befahren worden ist, wenn auch der Strafien-
bahnverkehr fortfiel.

4.2.7. Proben des Theumaer Fruchtschiefers, der fiir das Bogenmauerwerk
verwendet wurde, weisen eine recht schiefrige, plattige Struktur auf, wobei
die Oberflache sich «speckig» anfiihlt. Die Schieferschichten sind durch Kristall-
koérner, die in Abstdnden vorhanden sind, gewissermafien miteinander verniht.
Versuche ergaben, dal} bei dem Darren der Proben die Gewichtskonstanz bei
0,59, Wasserabgabe bereits nach 5 Std. Trocknung erreicht war. Nach 24 Std.
Wasserlagerung wurden 1%, Wasser aufgenommen. Der Frostversuch nach
DIN 52104 wurde ohne duBlere Anzeichen von Schéidigungen bei geringer
zusdtzlicher Wasseraufnahme bestanden.

4.2.8. Tastversuche iitber 15 Wochen mit Probekérpern 4 x4 x 16 cm3, die
mit gebrochenem Theumaer Fruchtschiefer und mit Ziegelstiicken hergestellt
wurden, brachten im wesentlichen eine Ubereinstimmung mit den unter Ziffer
4.1.7 genannten Versuchsergebnissen des Materialpriifungsamtes Dresden iiber
das Kriechverhalten.

4.2.9. Mit den gleichen Probekoérpern nach Ziffer 4.2.8 wurden Schwind-
und Quellversuche durchgefiihrt, die sich auf 49 Tage erstreckten. Wiahrend
die Probekorper aus reinem Mortel und aus Mortel + Ziegel etwa das gleiche
Schwindmal} hatten, lag es bei den Probekérpern aus Mortel + Schiefer um
etwa 509, hoher. Bei dem Quellversuch ergaben sich nach 35 Tagen dhnliche
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Verhiltnisse, doch lag das Quellmafl der Proben Moértel 4+ Schiefer sogar um
150%, hoher. Hieraus wird die Empfindlichkeit des Bogenbaustoffes gegen
Feuchtigkeitseinfliisse deutlich.

4.3. Schlufifolgerungen

Die Ursachen fiir das bisherige Verhalten der Syratalbriicke diirften in
folgenden Einfliissen zu suchen sein:

4.3.1. Durch das Vorhandensein von Hohlrdumen im Mortel des Bogen-
mauerwerkes, die zeitweise mit Wasser gefiillt waren, ist es zusétzlich noch zu
Auswaschungen von Kalk und damit zu einer weiteren Erhéhung der Porositéit
des Betonmortels gekommen.

4.3.2. Bei der groBen Stirke der Mortelfugen ist mit einer Behinderung der
Querdehnung des Mortels durch die Reibung an den Steinflichen kaum zu
rechnen. AuBBerdem bleibt diese Reibung bei der glatten, speckigen Oberflache
des Steines ohnehin problematisch. Also wird die Mauerwerksfestigkeit in
ungleich hoherem Mafle als bei Ziegelmauerwerk durch den Betonmortel
bestimmt.

4.3.3. Fiir das Verhalten des Mauerwerkes ist das hohe Schwindmalf, vor
allem das erstaunlich hohe Quellmal} gegeniiber Ziegelmauerwerk von Bedeu-
tung. Nach einem Zeitraum von 58 Jahren kann angenommen werden, daf3
der Schwindvorgang abgeschlossen ist. Das Quellen kann jedoch stets neu
einsetzen, und zwar als Folge unmittelbarer Wasseraufnahme aus Undichtig-
keiten oder auch durch Aufnahme von Luftfeuchtigkeit. Die Messungen haben
den Beweis dafiir erbracht, da nach lingeren Nésseperioden stets Stérungen in
den Mef3werten auftraten. Offenbar nimmt der Fruchtschiefer von den Kanten
her Wasser auf und wird damit fiir den Quellvorgang ausschlaggebend.

4.3.4. Aus dem Verlauf der Scheitelsenkungen ist zu ersehen, dal} diese im
Laufe der Jahre geringer werden, ohne dall der Endpunkt bisher erreicht
wurde. Jeder Eingriff in den Gleichgewichtszustand des Bauwerkes bei grole-
ren Instandsetzungen usw. ist mit Spannungsumlagerungen verbunden, die
weitere Kriecherscheinungen auslésen. Das kann z.B. auch bei ortlichen
Schiadigungen der Mauerwerksfestigkeit geschehen. Das Abklingen des ver-
stdrkten Kriechens kann dann wieder iiber Jahre gehen, wie es die vorliegenden
MefBergebnisse beweisen. Dafiir ist das Verhalten der Briicke nach 1945 recht
aufschlufireich.

4.3.5. Aus diesen Uberlegungen heraus ergibt sich, daB eine Berechnung
des Tragwerkes in dem verformten Zustand nach der Elastizitatstheorie kein
brauchbares Ergebnis liefern kann. Bei der fehlenden Kenntnis iiber die Plasti-
zierung derartigen Concrete-Mauerwerks, das obendrein in der Zusammen-
setzung recht uneinheitlich sein kann, ist eine Beurteilung des Tragvermogens
naturgemif} recht schwierig. Es bleibt nur iibrig, aus dem bisherigen Verhalten
des Bauwerkes, den Baustoffeigenschaften und einer niaherungsweisen rech-
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nerischen Erfassung des wirklichen Tragsystems auf die Tragfihigkeit zu
schlieBen.

4.3.6. In dem vorliegenden Falle kommt aus dem Durchhingen des Schei-
tels noch ein Stabilitatsproblem, namlich das Problem des mdglichen Durch-
schlagens hinzu, das mit verschiedenen Unsicherheiten behaftet ist.

5. Beurteilung des Tragvermégens und der Lebensdauer

Das Briickenbauwerk wurde bereits im Jahre 1939, also noch vor dem Ein-
treten der Kriegsschiaden, als gefahrdet bezeichnet. Trotzdem hat es sich bis
heute als brauchbar erwiesen. Wenn keine ungewohnlichen Umstéinde ein-
treten, ist anzunehmen, daf3 die Scheitelsenkungen um den Wert 2 mm [Jahr
liegen und nach einigen Jahren noch geringer sein werden. Eine Gefahr fiir das
Ausbeulen des Gewdlbes nach unten scheint fiir die néichsten 15 Jahre, in
denen die Scheitelsenkung um max. 30 mm zunehmen kann, nicht zu bestehen.
Nach dem heutigen Stand kann alsodas Tragvermogen der Briicke vorerst biszum
Jahre 1978 als hinreichend gelten. Die Fortfithrung der monatlichen Messungen
wird Aufschlu3 dariiber geben miissen, wie sich die «Betonplombe» im Bogen
weiter auswirkt und ob sich daraus im Querschnitt einseitige Spannungs-
verschiebungen, wie es andeutungsweise jetzt schon sein konnte, ergeben.
Diese Mellergebnisse werden spiter die Grundlage fiir eine erneute Beurtei-
lung des Tragvermogens bilden miissen. Jeder tiefgreifende Eingriff in den
jetzigen Bauzustand ist zu unterlassen, wie vorher dargetan wurde. AuBerdem
ist fiir eine ordnungsméifBige Unterhaltung der Fahrbahn und aller Entwis-
serungsanlagen zu sorgen.

Die Lebensdauer des Briickenbauwerkes wird davon abhingen, ob die Ver-
formungen unter den genannten Voraussetzungen allméhlich auf einen etwa
gleichbleibenden, geringen Mindestwert absinken, der bei dem hohen Plasti-
zierungsvermogen des Bogenmauerwerkes durch geringe Spannungsumlage-
rungen aus Temperatur- und Feuchtigkeitseinfliissen sowie wechselnde Ver-
kehrslasten bedingt sein kann. Es besteht somit begriindete Hoffnung, dieses
interessante und kiithne Briickenbauwerk nicht nur als technisches Kultur-
denkmal, sondern auch als brauchbaren Verkehrsweg fiir die Zukunft zu
erhalten.

Dieses Bauwerk weist erneut auf die Bedeutung des Zeitfaktors fiir das
Verhalten weitgespannter Tragwerke hin. Es geniigt jedenfalls nicht mehr,
nur den Zustand der Errichtung im Zeitpunkt 0 zu untersuchen, sondern es
miissen die zu erwartenden Verformungen aus allen moglichen Einfliissen hin-
reichend Beriicksichtigung finden. Aufschliisse iiber die Eigenschaften und das
Verhalten der Baustoffe konnen nicht verlidBlich sein, wenn sie nur aus Kurz-
zeitversuchen gewonnen wurden.
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Zusammenfassung

Die in den Jahren 1903/04 entstandene Bogenbriicke iiber das Syratal in
Plauen/Vogtl. weist seit ihrer Erbauung Verformungen auf, die bisher nicht
zum Abschlull gekommen sind. Diese machen sich in erster Linie als eine, in
wechselndem Zeitmall wachsende Scheitelsenkung bemerkbar, worin auch
erhebliche Kriegsschdden und deren Beseitigung nur eine geringe Storung
bewirkt haben. Es wird iiber die in neuester Zeit durchgefiihrten Untersuchun-
gen zur Aufdeckung der Ursachen dieser Verformungen berichtet. Diese sollen
als Grundlage fiir die Beurteilung des weiteren Tragvermogens und der Lebens-
dauer dieses Briickenbauwerkes benutzt werden.

Summary

The arch bridge which was built over the Syra Valley at Plauen in Vogtland
in 1903—1904 has, since the time of its construction, shown deformations that
have not yet ceased. These manifest themselves primarily as a settlement of
the crown, which increases at a rate varying with the passage of time. Serious
damage sustained during the war, and the subsequent repair thereof, had but
little effect on these deformations. The latest investigations carried out with
the object of ascertaining the causes of these deformations are described.
These will provide the basis for assessing the anticipated further load-carrying
capacity and service life of this bridge.

Résumé

Le pont en arc sur la vallée de la Syra, a Plauen/Vogtl., qui a été érigé en
1903/1904, présente, depuis sa construction, des déformations qui ne se sont
pas encore stabilisées. Ces déformations se caractérisent principalement par
une fleche a la clef croissante avec le temps, sans que les dégats importants
causés par les bombardements, pendant la guerre, et leur réparation inter-
viennent autrement que dans une mesure tres limitée. Il est rendu compte des
recherches qui ont été récemment effectuées en vue de déterminer les causes
de ces déformations. Elles permettront d’estimer les charges que pourra a
I’avenir supporter cet ouvrage et sa durée de service.
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Essais de poutres en béton armé en phase plastique
Versuche an Stahlbetonbalken im plastischen Bereich

Tests of Reinforced Concrete Beams tn the Plastic Range

J. C. MALDAGUE

Paris

Les essais dont il est partiellement rendu compte dans cet exposé font
partie d'un programme établi par le Comité Européen du Béton, dans le but
de définir les rotations dont sont capables les articulations plastiques des
poutres en béton armé. Ils ont été réalisés a 1’Institut de Recherches Appli-
quées du Béton Armé a Paris, sous la direction de M. Y. Guyon.

1. Programme et exécution des essais

Les caractéristiques des 23 poutres essayées, ainsi que les caractéres méca-
niques des matériaux utilisés font 1’objet du Tableau I.

Les rotations des sections ont été mesurées a 1’aide de clinomeétres a cordes
vibrantes, jusqu’a la rupture, ou presque; les fleches, par des comparateurs;
les raccourcissements du béton et les allongements de 1’acier par des extenso-
meétres & cordes vibrantes. La fig. 1 montre la disposition des appareils sur les
poutres sollicitées par une seule charge concentrée.
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2. Résultats des mesures

Les résultats des mesures, rassemblés dans le Tableau II ne concernent que
la phase plastique. Dans ce Tableau figurent:

a) La valeur du moment de plastification expérimental. C’est le moment de
flexion qui marque la fin de la phase de fissuration et le début de la phase



Tableau 1

¢S6

Rentio Armature prin- | Caractéres mécaniques | Résistance
Poutre cipale de ’acier tendu ala 'concll- Cod Mode de chargement
no pression du | Cadres Porté
b he h bo ko Trac- Com- béton ocy. ortee

cm | ecm | cm em | em tion | pression |kg/mm? kg/mm? 9, kg/cm? m
A2 (251279253 — — |2¢14| 24 14 27,7 41,0 35,7 318
Ab 15,1 | 28,0 | 24,5 — — | 6414 27,8 41,1 36,6 338
A8 | 15,1 | 28,0 | 26,0 | — — | 4410|246 26,2 38,0 37,7 338
A 11( 29,9 | 27,9 | 25,8 | 15,0 9,9 |44 10 25,7 31,7 38,6 326
B2 [253| 28,0 252 | — — | 2414 | 24 14 27,1 40,4 39,1 333
B5 152|280 | 244 | — | — |6¢ 14 26,6 | 40,4 | 37,0 310 é 5 mm
B 8 15,2 | 28,1 | 25,7 — 4410 (:2¢ 6 26,8 38,2 39,3 310 t=20cm
B 11| 29,0 | 28,1 | 25,5 | 15,0 | 10,0 | 4 ¢ 10 26,3 38,3 37,9 310
E6 15,0 | 28,0 | 24,4 — — | 6T 12 53,0 65,0 15,1 258
E9 15,0 | 28,0 | 25,6 — — | 4T8 52,7 60,0 15,1 253
F 6 15,0 | 28,0 | 24,4 — — | 6T12 51,9 64,9 17,1 415
F9 | 150 | 28,0 | 25,3 | — — | 4T8 49,9 60,1 16,2 450
H2 | 25,0 | 28,0 | 25,7 = — |(2T14| 2T 14 50,6 61,8 16,3 308
H5 15,0 | 28,0 | 24,6 — — | 6T14 49,6 61,5 17,6 287 ¢ 3 mm
HS8 | 150 | 28,0 | 25,3 4T 10 |; 2 ¢ 6 47,5 58,1 18,9 295 t=20cm
H11| 30,0 | 27,9 | 25,4 | 15,0 | 10,0 | 4T 10 47,1 58,2 19,1 290
N2 |300 | 140 | 11,4 | — — | 2T14| 2T 14 50,0 62,0 17,3 288
N5 | 30,0 | 14,0 | 10,3 — — | 6T 14 50,4 61,5 16,9 265
N8 | 30,0 | 14,0 | 11,3 — — |4T10(;2¢ 6 47,6 58,4 19,4 305
N9 | 300 | 14,0 | 11,3 | — — | 4T8 50,2 59,3 16,2 320 4 B rom
R4 [150 280|237 | — | — |6T16| 4T10 | 475 | 57,7 | 164 292  |t=20cm
R 5 15,0 | 28,0 | 24,5 — — [6T14| 3T10 50,6 61,9 17,2 317
R 6 15,0 | 28,0 | 24,6 —_ R 6T 12 1T10 | 52,6 65,2 17,0 387

+2T8
.———-b—-—J

¢ = acier doux h

T = acier TOR J_ _I l l }o

t = espacement des cadres l' ‘L l' l

e b—l-" '—"bo‘l“

HADVATIVI "D '
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plastique. Au cours de 1’essai, il ne se manifeste par aucune modification
apparente des matériaux qui constituent la poutre, mais il peut étre défini a
partir d’un certain nombre d’indices de plastification, tous concordants, mis en
lumiére par I’examen des mesures effectuées. Il s’agit, en particulier:

— Du changement de pente des courbes qui représentent les déformations
(fléches, rotations des sections, ete.) pour une méme valeur du moment de
flexion, précisément appelé moment de plastification.

— Du fait que le nombre des fissures de flexion cesse de croitre lorsque la
poutre équilibre ce moment de plastification, alors que les ouvertures des
fissures situées dans la ou les régions qui se plastifient, augmentent dans
des proportions importantes.

C’est ce que montrent, & titre d’exemple, les figures 2 a 6 relatives a la
poutre A 8 et qui donnent, en fonction du rapport Pﬁ, de la charge appliquée

a la charge de rupture, les courbes de la fleche maximale (fig. 2), des rotations
totales, définies ci-dessous (fig. 3), des déformations du béton et de 1’acier dans
I’axe de la poutre (fig. 4), des ouvertures des fissures (fig. 5).

Le changement de pente des quatre courbes, de méme que le début d’accrois-
sement d’ouverture des fissures se produit pour P =0,94 P, qui correspond

L g s 1
b ;—_—_'_—:.1:::'_'::'-_—/? R e S e e A N N | 7,’” l
/ i
P E
= f/ Pr
TP sk

5 fmax © 100 2008
mm radians x10%
Fig. 2. Fig. 3.
T N
o941 |7/ T
£ '
, AL :
A L |
"
ooal U ___1__
0,97 F= it =l el L

.0 000  p/m 2000
Fig. 4. Fig. 5.



Tableau 11

Poutre | Pourcentage M, M, M, 0, 8, 8, 8, — 0 -

no d’acier tendu
% kgm kgm kgm Radians x 104

A2 0,487 2294 2532 2707 140,2 340,8 875,1 200,6 734,9
A5 2,500 5728 5938 6127 155,5 193,9 3567,2 38,4 201,7
A8 0,790 2417 2493 2558 94,3 337,3 863,7 243,0 769,4
A1l 0,415 2500 2510 2619 88,4 280,4 812,4 192,0 724,0
B2 0,480 2090 (1) 2372 86,4 (1) 836,3 (1) 749,9
B5 2,540 5318 5831 5925 195,3 447,3 712,4 252,0 (2) 517,1 (2)
B 8 0,820 2265 (1) 2331 132,1 (1) 618,0 (1) 485,9
B 11 0,410 2329 2462 2486 101,2 510,1 624,7 408,9 523,5
E 6 1,840 8318 8675 8815 254,1 369,7 (3) 115,6 (3)
E 9 0,523 2599 (1) 3054 136,0 (1) 493,0 (1) 357
F 6 1,840 7828 8962 9354 147,2 246,3 (3) 99,1 (3)
F9 0,525 2606 3033 3089 121,2 404,9 (3) 283,7 (3)
H?2 0,481 4212 4454 5136 180,0 264,6 > 558  (6) 84,6 >378  (6)
H5 2,500 8598 (4) 9144 9704 264,0 312,7 398,3 48,7 134,3
H 8 0,795 3656 4230 4503 172,0 342,7 >706,7 (6) 170,7 > 534,7 (6)
H 11 0,410 3683 4491 4701 128,2 371,0 (3) 242,8 (3)
N 2 0,900 1570 1927 1952 345,5 571,7 1001,2 226,2 655,7
N 5 2,950 3009 (1) 3707 4343 (1) 662,6 (1) 228,3
N 8 0,910 1710 1836 2029 402,7 661,8 (3) 259,1 (3)
N9 0,580 1164 (1) 1324 343,7 (1) 642,5 (1) 298,8
R 4 3,290 11020 (4)(5)| 12049 13008 267,3 313,7 398,9 46,4 131,6
R 5 2,510 9172 (4)(5)| 10768 11356 255,6 3317,1 493,1 81,5 237,4
R 6 1,840 7856 (5) 8479 8913 246,1 292,0 559,3 45,9 313,2

766

n-r

HADVATIVIA

(1) L’épaufrement n’a été observé que pour la charge de rupture.

(2) Ces valeurs qui paraissent exceptionnelles ne sont pas portées sur la fig. 9.
(3) Mesure impossible.

(4) Trés grandes ouvertures des fissures d’effort tranchant.

(5) Indices de plastification difficiles & déceler.

(6) Mesure précédent immédiatement la rupture.

T9A
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environ & M =0,94 M,. Ce point appartient encore & la phase de fissuration
dont il marque la fin. Pour P=0,97 P,, la poutre commence & fonctionner en
régime plastique. Le changement de phase se produit pour un trés faible
accroissement de charge (3%,). Entre ces deux charges, c’est & dire presque
instantanément, 1’acier manifeste un allongement trés important alors que le
raccourcissement du béton varie trés peu (voir fig. 4).

La fig. 6 représente les rotations mesurées le long de la poutre, portées en

ordonnées, pour chaque valeur du rapport P£ A partir de 0,97 P,, les courbes
r

se déplacent parallélement & elles-mémes dans les régions non plastifiées,
ce qui prouve que les déformations de ces régions, qui fonctionnent en régime
fissuré élastique, deviennent négligeables devant I'importance des déformations
plastiques concentrées dans 1’articulation.

1000 $—
— |
[
0,982 "
-';,lr 20,972 -
—
0,97,
0,94 —F=
=
_2
— 94
97
_—
‘\._‘b“__"__._{ 0’9822‘;_
P—w r
Flg 6. h_‘\—.‘ L —1 1,000

La poutre A8, armée a 0,8%, d’acier doux a été choisie a dessein pour
illustrer 1’existence de ces indices de plastification. Dans les poutres armées
d’acier écroui & froid, sans palier d’écoulement, les changements de pente des
graphiques sont moins brusques mais nettement repérables. Lorsque le pour-
centage d’acier va croissant, ces indices demeurent visibles mais la précision
avec laquelle ils permettent de définir le moment de plastification va en dimi-
nuant jusqu’a préter & discussion dans le cas de pourcentages excessifs.

Enfin, les fig. 7 et 8 donnent, pour 1’ensemble des poutres, les points repré-
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sentant les ouvertures maximales des fissures en fonction du rapport entre le
moment de flexion calculé au droit de la fissure, pour la charge sous laquelle
I’ouverture est mesurée et le moment de rupture de cette méme section. Ces
graphiques donnent une idée de l'importance des ouvertures des fissures
lorsque la poutre est sollicitée par le moment de plastification.

b) La valeur du moment d’épaufrement qui marque le début de la désorgani-
sation visible du béton comprimé: petites fissures horizontales, sur les faces
latérales, et léger soulévement d’une écaille de béton sur la face supérieure
de la poutre.

Les premiers signes de la destruction ont échappé quelquefois &4 1’observation
la plus attentive. Dans d’autres cas, I’épaufrement a été observé en méme
temps que la rupture. Il est probable que la vitesse d’application des charges
joue un certain réle dans la marge qui sépare les premiers signes de rupture
de la rupture compléte.

¢) La valeur du moment de rupture, défini comme étant le moment maximal
atteint au cours de 1’essai et correspondant & la désorganisation compléte du
béton comprimé. C’est le moment qui peut étre calculé par les méthodes de
calcul & rupture des sections.

d) La valeur des rotations totales mesurées lorsque la poutre est soumise au
moment de plastification (6,), au moment d’épaufrement (6,) et au moment
de rupture (6,) précédemment définis. Elles représentent la somme des rotations
mesurées par les clinomeétres n® 1 et 10 (voir fig. 1) ¢’est-a-dire, pratiquement,
la somme des rotations des sections d’appui.

e) Les valeurs des différences (6, —6,) et (6, —0,) qui représentent la capacité
de rotation de ’articulation plastique entre le début de la plastification et le
début de la désorganisation (épaufrement) ou la rupture. Toutes ces rotations
sont exprimées en radians x 10%.

La fig. 9 qui donne les capacités de rotation précédentes en fonction du
pourcentage d’acier montre que celles-ci diminuent lorsque le pourcentage
augmente.
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3. Calcul du moment de plastification

La connaissance du moment de plastification d’une poutre est nécessaire
a la définition des lois de déformation en phase plastique dont ce moment
marque le début. Elle est par ailleurs indispensable & certaines méthodes de
calcul des systémes hyperstatiques auxquelles il sert de références [1].

Lorsque le pourcentage d’armature tendue n’est pas excessif, c¢’est I'acier
qui se plastifie le premier. Il pourrait sembler normal de définir le moment de
plastification comme le moment de flexion pour lequel apparait 1a plastification
des aciers. Mais cette définition n’est pas en accord avec I’expérience. Ainsi, le
moment qui correspond au début du palier d’écoulement, dans la poutre A8
est égal & 0,74 M, alors que le moment de plastification est égal & 0,94 M, .
Cette constatation faite systématiquement, conduit a émettre 1’hypothese
suivante:

Le moment de plastification d’une poutre en béton armé est obtenu lorsque le
raccourcissement du béton comprimé atteint une certaine valeur €, (que 1’on peut
appeler raccourcissement de plastification), cette hypothése étant valable quel
que soit le pourcentage d’acier, & partir du minimum pour lequel le moment
résistant de la section homogéne de béton seul est égal au moment résistant
de la section fissurée armée, jusqu’au pourcentage critique supérieur.

Cette hypothése implique, dans le cas des poutres armées selon les pour-
centages de la pratique, que l’acier, ayant atteint sa phase plastique, se soit
allongé d’une quantité suffisante pour que le béton se plastifie & son tour. En
d’autres termes, le changement de comportement de la poutre, qui se traduit
par de nouvelles lois de déformation, dépend finalement du béton comprimé.

La méthode de calcul utilisée pour déterminer 1’expression théorique du
moment de plastification a été développée par plusieurs auteurs [2]. Elle
suppose que le diagramme contraintes-déformations du béton comprimé puisse
étre assimilé & une parabole du second degré dont le sommet se trouve hors
de la poutre dans le cas de faibles charges. Nous supposons que ce sommet se
situe au niveau de la fibre la plus comprimée lorsque le béton atteint son
raccourcissement de plastification e, (fig. 10) et que la contrainte maximale de
compression qui sollicite la poutre est égale a la résistance du béton en com-
pression o, mesurée sur cylindres. Dans ce cas:

| 7

Fig. 10.

€0
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‘M1)=%00by0(h_%y0)s (l)
—_ % ¢
i = €0+€(’:oh. (2)

L’allongement e, , de 1’acier, correspondant au raccourcissement ¢, du béton

a été défini graphiquement par l’intersection du diagramme réel de traction
de 1’acier et de 1’hyperbole:

, 20,¢€

% = 3% (eo+€g)

(3)
définie par les conditions d’équilibre des forces internes et dans laquelle @’ est
le pourcentage d’acier, o, et e, respectivement la contrainte et 1’allongement
de I’acier.

La valeur du raccourcissement ¢, a fait 1’objet de plusieurs propositions.
Nous avons utilisé celle du Dr Y. SAILLARD (2):

€ = 0,12% 103 Yoy, (4)

Tableaw 111

B Pourcentage Moment de plastification

outre N 5 , 5 M exp.

no d aa:.)cxer X 10 €a0 X 10 expérimental [ théorique M, th.

/o kgm kgm

A2 0,487 2,14 31,5 2294 2130 1,08
A5 2,500 2,20 5,00 5728 5500 1,04
A8 0,790 2,20 21,00 2417 2150 1,12
All 0,415 2,17 39,5 2500 2255 1,11
B2 0,480 2,20 34,0 2090 2150 0,97
B5 2,540 2,11 4,0 5318 5500 0,97
B8 0,820 2,11 17,5 2265 2100 1.08
B 11 0,410 2,11 34,5 2329 2300 1,01
E6 1,840 1,93 2,25 8318 5940 1,40
E9 0,523 1,91 9,00 2599 2730 0,95
F6 1,840 2,45 4,45 7828 7700 1,02
F9 0,525 2,55 23,00 2606 2825 0,92
H2 0,481 2,10 13.8 4212 4250 0,99
HS5 2,500 2,04 1,92 8598 7250 1,19
HS 0,795 2,06 8,25 3656 3350 1,09
H 11 0,410 2,05 17,2 3683 3850 0,96
N2 0,900 2,05 7,17 1570 1520 1,03
N5 2,950 1,96 1,80 3009 2450 1,23
N 8 0,910 2,10 7,50 1710 1620 1,06
N9 0,580 2,15 12,80 1164 1150 1,01
R 4 3,290 2,05 1,60 11020 7800 1,41
R5 2,510 2,13 2,10 9172 7800 1,18
R6 1,840 2,35 3,92 7856 7520 1,04




960 J. C. MALDAGUE Vb1

Elle conduit, pour les bétons réalisés dans cette série d’essais & des valeurs
un peu supérieures & 2,0 X 10-3, (Valeur proposée par M. Y. Guyon.)

Le Tableau ITI donne, en particulier, le rapport entre le moment de plasti-
fication expérimental et le méme moment calculé. On constate, pour 18 poutres
sur 23, une concordance qui semble justifier 1’hypothese faite sur le role
déterminant du béton en ce qui concerne le seuil de plastification d’une poutre
en béton armé. L’écart ne dépasse pas 129%,.

Pour cinq poutres (E6, H5, N5, R4 et R5), I’écart est important. Il con-
vient de remarquer que les pourcentages d’armature de ces poutres sont parmi
les plus élevés et que I’acier, selon les diagrammes de traction dont nous dis-
posons, travaille encore en régime élastique.

Par ailleurs, il n’a pas été tenu compte des aciers comprimés dans les cal-
culs. Il est probable qu’ils ont une influence sur le moment de plastification
(cas de R4 et R 5 par exemple), mais les résultats dont nous disposons ne sont
pas suffisamment nombreux pour qu’il soit possible d’en tirer des conclusions.
Selon ces premiers résultats, I’hypothése ne semble applicable ni aux poutres
dont le pourcentage d’acier tendu est voisin du pourcentage critique supérieur,
ni aux poutres armées d’une quantité suffisante d’aciers comprimés.

Notations

= charge concentrée.

charge de rupture.

moment de flexion.

moment de plastification.

= moment d’épaufrement (début de la désorganisation du béton com-
primé).

= moment de rupture.

hauteur totale de la poutre.

hauteur utile.

largeur poutre (section rect.).

largeur table (poutre en té).

largeur nervure (poutre en té).

épaisseur table de compression.

portée de la poutre.

désigne un acier doux. Ex.: 24 14.
désigne un acier Tor: 2T 14.

espacement des armatures transversales.
Yo = position de ’axe neutre dans une section sollicitée par le moment de
plastification.

rotation due au moment de plastification.
rotation due au moment d’épaufrement.
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8, = rotation due au moment de rupture.
»' = pourcentage d’acier tendu.
g, = contrainte de compression dans le béton lorsque le moment de plasti-

fication est appliqué.

0., = Trésistance du béton & la compression, mesurée sur cylindre.

o, = contrainte de 1’acier tendu.

e, = allongement de 1’acier.

€g = raccourcissement de plastification du béton.

€,0 = allongement de 1’acier correspondant au raccourcissement ¢, du béton.
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Résumé

Le but des ces essais, dont le programme a été établi par le CEB, est de
mesurer les rotations des articulations plastiques. Ces mesures sont données
dans le texte. Une hypotheése est ensuite faite, permettant le calcul du moment
de plastification d’une poutre en béton armé.

Zusammenfassung

Auf Grund von Versuchen, deren Programm vom CEB aufgestellt worden
war, sind die Verdrehungen in den plastischen Gelenken gemessen worden.
Die Ergebnisse sind in der Arbeit dargelegt. Es wird eine Hypothese aufge-
stellt, die die Berechnung der plastischen Momente in Stahlbetonbalken
ermoglicht.

Summary

The purpose of these tests, the program of which was set-up by the Euro-
pean Concrete Committee (C.E.B.), is to measure the rotations of the plastic
hinges. The results of the measurements are given in the text. An hypothesis
is then made, which permits the calculation of the plastic moment of a rein-
forced concrete beam.
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Verhalten plastischer Gelenke in Stahlbetonbalken
Behaviour of Plastic Hinges in Reinforced Concrete Beams

Le comportement des rotules plastiques dans les poutres en béton armé

M. YAMADA
Prof. Dr.-Ing., Univ. Kobe, Japan

1. Einleitung

Um die Bruchvorginge in Stahlbetonkonstruktionen abzukliren, miissen
vorerst als Grundlage der Theorie die Formadnderungseigenschaften der iiber
die Elastizitiatsgrenze beanspruchten Bauteile, d.h. das Verhalten der plasti-
schen Gelenke in diesen Bauteilen untersucht werden. Damit wird erst die
Bruchanalyse des ganzen Bauwerkes nach dem modernen Traglastverfahren [1]
ermoglicht. Der Verfasser [2] hat schon friither iiber das Verhalten!plastischer
Gelenke in Stahlbetonbalken unter statischem Biegemoment berichtet. In der
vorliegenden Arbeit wird das Verhalten plastischer Gelenke in Stahlbeton-
balken bei bestimmten, wechselseitigen Verdrehungen auf Grund von Ver-
suchsergebnissen erortert.

2. Plastische Gelenke in Stahlbetonbalken

Die Entstehung eines ideal plastischen Gelenkes in einem Stahlbetonbalken
unter einfachem Biegemoment in Balkenmitte oder unter Biegemoment und
Querkraft am Balkenende wurde vom Verfasser experimentell bewiesen. Die
Drehfihigkeit des Gelenkes (plastischer Drehwinkel ¢,) ist von der Beweh-
rungsstirke (B,u—k,B.pn") abhingig, d.h. je grofler die Bewehrungsstirke ist,
desto kleiner wird — wie die folgenden Formeln zeigen — seine plastische
Zahigkeit.

Das Streckmoment M, des Querschnittes mit beidseitiger Bewehrung ist

i, = o Bt ) |1 - LR BN - om )

Die Drehungsgrenze eines plastischen Gelenkes ergibt sich zu

max g, = (2)
_ _ 14 ’ _ _ r 14 _ & ’\2

2 {l (BSP" kchP" )g {f_ k(B;’ﬁ’ kckﬁsf;f:’} + (183;"# _klz 48;',‘:’) (05056 _ 0’00014 I/U—p-) ,

(Bon— o) {(1 - Brtmgelit) Eefur () Bz BB Vo,
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[

(1= Buu—k B},  2(Bou—kBip) (0,056 _ -
o +{2—(Bs#~kcﬁén’)}](}/§ 0.0001415,). (3

wobel o,: Prismenfestigkeit des Betons,

o,: Streckspannung der Zugbewehrung,
as:  Streckspannung der Druckbewehrung,
w:  Zugbewehrungsanteil,
¢t Druckbewehrungsanteil,

Bop = = u: Zugbewehrungsstirke,
9p

'’ = == u': Druckbewehrungsstirke,
9p
k,:  Verhiltnis der vorhandenen Spannung zur Streckspannung

der Druckbewehrung,
n:  Ort der Druckbewehrung.

In Beton- oder Stahlbetonquerschnitten mit Profilstahlverstdrkungen ent-
steht ein dhnliches ideal plastisches Gelenk, und die Gleichungen (1), (2) und
(3) sind ebenfalls giiltig, wenn die Werte der Profilstahlverstirkung in die
Bewehrungswerte umgerechnet werden.

Es stellt sich nun die Frage, welchen Widerstand und welche Zahigkeit
plastische Gelenke bei der Umkehrung des Biegemomentes aufweisen oder was
fiir ein mechanisches Verhalten die Gelenke bei Wechselbiegebelastungen im
plastischen Bereich zeigen. Hieriiber lagen bisher noch keine Versuchsergeb-
nisse vor. Die Kenntnis der mechanischen Eigenschaften plastischer Gelenke
bei Wechselbiegebelastung mit bestimmter Forminderung ist aber fiir die
Bruchberechnung eines Bauwerkes nach dem modernen Traglastverfahren
unentbehrlich. Fiir die elasto-plastische Berechnung eines Tragwerkes unter
Erdbebeneinwirkung mufl man z. B. die Zihigkeitseigenschaften der Bauteile
genau erfassen. Dabei stellt der Zahigkeitsfaktor [3] (Duectility factor) — Verhalt-
nis der gesamten Forminderung zur elastischen Form#dnderung — ein Mal
fiir die Bruchsicherheit dar oder er wird anderseits auch als Richtwert fiir die
Schwingungsberechnung benutzt. Davon ausgehend wird die zweckmaBigste
Methode zur statischen oder dynamischen Bemessung des Bauwerkes mit vor-
gegebener Bruchsicherheit festgelegt.

3. Versuche

Die Versuchsbalken (Reihen DF-6/4, DF-4/4 und DF-3/4 in Tabelle 1) sind,
wie Fig. 1 zeigt, beidseitig gleich stark bewehrt und mit zwei symmetrischen
Lasten belastet worden. Die Durchbiegung wurde in Balkenmitte gemessen.
Dieser Versuch erstreckt sich gem#ll Tabelle 1 iiber drei Reihen zur Unter-
suchung der Einfliisse zufolge Anderung des Bewehrungsanteils. Jede Reihe
besteht anderseits aus einigen Versuchsbalken zur Untersuchung der Einfliisse,
die sich aus einer Anderung der Forminderungsamplitude ergeben.
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Tabelle 1. Angaben iiber die Versuchsbalken

965

Beton Stahl
Beweh-
Prismen-| Zug- Beweh- Streck- rungs-
Balken festigkeit | festigkeit| Beweh. | TURES- | grenze stérke
anteil | des Stahles
rung
op kg/em?|op, kg/em? r % os kgfem? | Bu—keBlu’
RC BM 6/4 DF-1 198 22,0 2— 2 13 1,61 3070 0,170
RC BM 6/4 DF-2 179 21,6 2—-2 13 1,51 3070 0,177
RC BM 4/4 DF-1 206 20,1 3—-9 9 1,09 3200 0,150
RC BM 4/4 DF-2 254 26,4 3—2 9 1,09 3200 0,137
RC BM 4/4 DF-3 181 20,4 3—a 9 1,09 3200 0,153
RC BM 4/4 DF-4 220 22,5 3— 29 1,09 3200 0,144
RC BM 3/4 DF-1 216 25,4 2—-29 0,72 3200 0,107
RC BM 3/4 DF-2 272 28,3 2—a2 9 0,72 3200 0,084
RC BM 3/4 DF-3 239 23,6 2—-929 0,72 3200 0,097
RC BM 3/4 DF-4 238 23,6 2—-3 9 0,72 3200 0,097
v v . 4 v
K AT ? ¥
ol 1 TRy U%[
2 ) I FARVAN 9
A - 7.y = A
O - RCBM3/4 DF oy
v L 4 v v
<:\- [/, q : JI \ \\I -‘;7} -
":::- \O’ \, N /1 |,/ QO ) :g\i &
x - Ly 4 RC BM 44 OF
g 50,5, 00 , 100 10
g - PR | - , ReeMeMDr 2y
L]

oo | 1

Fig. 1. Versuchsbalken.

Verwendete Baustoffe (s. auch Tabelle 1):

Beton: Mischungsverhaltnis (nach Gewicht) 1:2,55:3,34 mit Wasserzement-
faktor 0,6;

Stahl: Rundeisen.

4. Versuchsergebnisse

Die Versuchsergebnisse sind in Fig. 7 (1—10) dargestellt. Daraus ist folgen-
des ersichtlich:

Durch Umkehrung des Biegemomentes nach der groBten plastischen Dre-
hung entsteht wieder ein plastisches Gelenk in umgekehrter Richtung (DF-1)
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mit einer Drehungsgrenze, die dem doppelten Amplitudenwert entspricht.
Dabei ergibt sich aber ein etwas niedrigeres Streckmoment M, ; die Biege-
steifigkeit verringert sich gegeniiber der erstmaligen Belastung (Bauschinger-
effekt). Bei der Wiederholung der Wechselbiegebelastung wird die Neigung
der Hysteresisschleife allméahlich kleiner, wahrend die federnde Forménderung
allméhlich vergroBert wird. Die federnde Forméanderung bei der groBten
Grenzdrehung (DF-1) wird jedoch von derjenigen bei kleineren Amplituden
(DF-2, DF-3, DF-4) nie iiberschritten.

Bei groffen Amplituden ist die Zahl der Lastwechsel bis zum Bruch ziem-
lich klein; sie nimmt bei kleineren Amplituden betriachtlich zu. Die Hysteresis-
schleife ist visko-elastisch (Fig. 2) und wird unmittelbar vor dem Bruch gleit-
elastisch (Fig. 3).

M ? .M
Streckmoment: Mg |-t

Rissmoment : Mg’ -
/ A

/ ’ 17
Upi,

Fig. 2. Hysteresisschleife (visko-elastisch). - Fig. 3. Hysteresisschleife (gleit-elastisch).

AbschlieBend soll noch die Beziehung zwischen der Formédnderungsampli-

tude Pp und der Lastwechselzahl N untersucht werden. In Fig. 4 ist die gesamte

2Um
Uel
wechselzahl N aufgetragen. Wiirde der Bruch durch die gesamte aufgewendete

Energie der Hysteresisschleife verursacht, miilte der Bruch bei gleichen Quer-
schnitten auf einer Parallelen zur Abszisse liegen. Wie Fig. 4 zeigt, ist diese
Hypothese falsch.

Eine bessere Ubereinstimmung mit den Versuchen ergibt sich, unter der
Voraussetzung, dal der Bruch eine Funktion der gesamten aufgewendeten

aufgewendete Energie der Hysteresisschleife in Funktion der Last-

lautet dann
2{}(k29,) 2@, )} N =k, . ()
und es folgt hieraus N gj = K (konstant). (5)

Fig. 6 stellt die Beziehung zwischen logg, und log N dar. Die Neigung
jeder Versuchsreihe betragt ca. — 4. Diese Bruchhypothese trifft fiir plastische
Zug-, Bruch-, Wechselbelastung von Stahl gut zu und ergibt auch bei Stahl-
beton — trotz der Sprodigkeit des Materials — noch eine ziemlich gute Uber-
einstimmung mit den Versuchswerten.
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Fig. 5. Beschiddigungsenergie.
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Fig. 6. Plastische Drehamplitude ¢, — Lastspielzahl V.

Die Konstante £ beim Stahlbetonquerschnitt ergibt sich aus Gleichung (2),

(3) und (5) zu

K = 1 max.¢% = maxpl. ‘ (6)
Daraus folgt
max @2 B
N =% el (7)
Pp

wobei max ¢, aus Gleichung (2) oder

(3) entnommen wird.
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Fig. 7-5.
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Fig. 7. Versuchsergebnisse.

1,50 M{t-m) RC BM 6/4 OF

]RC BM 4/4 DF

TR W

002 /00
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Fig. 8. Vergleich der Versuchsergebnisse.
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Zusammenfassung

Auf Grund von Versuchsergebnissen wird das Verhalten plastischer Gelenke
in Stahlbetonbalken unter konstanten wechselseitigen Verdrehungen unter-
sucht. Die Hysteresisschleife ist dabei visko-elastisch. Die Beziehung zwischen
Forménderungsamplitude ¢, und Lastwechselzahl N stimmt mit der gesamten
aufgewendeten Beschidigungsenergie Gleichung (5) und (7) ziemlich gut
iiberein (Fig. 6).

Summary

The behaviour of plastic hinges in reinforced concrete beams under constant
reversal of moments was studied on the basis of experimental results. Under
these conditions the hysteresis loop is visco-elastic. The relationship between
the deformation amplitude ¢, and the number of stress reversals  is in fairly
good agreement (fig. 6) with the total stored damage energy Egs. (5) and (7)
employed.

Résumé

A la lumiére de résultats d’essais, l’auteur étudie le comportement des
rotules plastiques dans les poutres en béton armé soumises a des flexions
alternées constantes. Le cycle d’hystérésis est visco-élastique. Le rapport entre
I’amplitude des déformations ¢, et le nombre d’alternances N concorde de
facon assez satisfaisante avec ’expression qui en est donnée dans les équations
(5) et (7) de 1’énergie totale d’altération en jeu (fig. 6).
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Bruchversuche und Messungen mit vorfabrizierten Spannbetonbalken
von 15,70 m Spannweite

Fracture Tests and Measurements with Prefabricated Prestressed Concrete Beam

Essais de rupture et mesures sur des poutres prefabriquées en béton précontraint

HERBERT TRAGER
Dipl.-Ing., Budapest

Kurze Beschreibung der Briicke

Beim Bau einer Flutgebietbriicke in Ungarn muBten 15 gleiche, 15,30 m
Jange Offnungen iiberbriickt werden. Die Pfeiler wurden fiir eine Briicken-
konstruktion aus monolytischen Stahlbetonplatten im Gerber-System gebaut.
‘Spiter wurden die Pléne geindert, da die 15 gleichen Offnungen eine besonders
gute Moglichkeit fiir die Verwendung der Fertigteilbauweise boten.

Die verwirklichte Konstruktion besteht in jeder Offnung aus 8 einfachen,
vorfabrizierten Spannbetonbalken. Die Balken von 15,70 m Spannweite sind
an ihren Enden und an 3 Zwischenpunkten in der Querrichtung zusammen-
gespannt und arbeiten dadurch als Trigerrost. Die Berechnung des Triger-
rostes wurde nach Guyon-Massonnet-System durchgefithrt, unter Beriick-
sichtigung der Torsionssteifigkeit.

Die Balken sind grundsitzlich ausgefiithrt; nur die Quertrigeranschliisse
der Randtréger sind etwas verschieden.

Auf die Haupttrager wurde — entsprechend dem zweiseitigen Gefille der
Fahrbahn — eine Ausgleichsschicht mit Drahtnetzeinlage betoniert. Darauf
wurde die Isolierung, der Schutzbeton und die 5 em dicke GuBasphaltdecke
gelegt. Die Gehwege sind an Ort betonierte Stahlbetonkonsolen. Der Einflu3
dieser Schichten auf die Forminderung und Kraftverteilung der Konstruktion
wurde bei der Berechnung nicht berticksichtigt.

Die einzelnen Balken wurden aus fiinf vorfabrizierten Teilen durch nach-
tragliches Spannen zusammengesetzt. Die Fertigteile wurden auf der zur
Briicke anschlielenden Boschung hergestellt; die Betongiite war B 400. Auf
dem Montageplatz wurden die Fertigteile in einer Distanz von 3,5 cm zusam-
mengestellt, und die Fugen wurden mit einem Mortel von entsprechender
Kornstruktur ausgefiillt. Zwei Tage spiter wurde mit dem Spannen (Freyssinet-
Spannpressen) begonnen. Die Spannkabel bestehen aus Drihten @ 5 mm
(Bruchfestigkeit 150 kg/mm?2). Der Querschnitt der Triager und die Linien-
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fiithrung der Kabel ist in Fig. 1 bzw. 2 dargestellt. Die Zusammenwirkung in
der Querrichtung ist bei jedem Quertriger mit 4 Kabeln gesichert.

Zum Montieren der vorfabrizierten Balken diente eine dreistiitzige Montage-
bank (Fig. 3).

Diese Konstruktion wurde von einer Offnung in die andere konsolartig
hiniibergeschoben, indem die Unterstiitzung am vorderen Ende provisorisch
aufgehoben wurde.

Der Bauherr, das ungarische Verkehrs- und Postministerium, hat schon
beim EntschluB der Verwirklichung dieser Baukonstruktion die Herstellung
von zwei zusitzlichen Balken und deren Probebelastung bis zum Bruch ver-
langt. Aullerdem wurde eine Probebelastung fiir weitere drei Balken, die spater
in die Briicke eingebaut wurden, vorgesehen.
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Fig. 3.
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Bruchversuche mit zwei Balken

Der Bruchversuch der 26 t wiegenden Balken an der Baustelle erforderte
entsprechende Vorbereitungen. Das nach Mérsch berechnete Bruchmoment
ist 420 tm, dazu trigt das Eigengewicht 45 tm bei. Zur Erreichung des iibrig-
bleibenden Momentes von ca. 375 tm mul3ten nach der Anordnung laut Fig. 4
und 5 in jedem belasteten Querschnitt Kréifte von ca. 80 t wirken. Da so groB3e

r~A r~B

ft-—'ls.'ro—-l

! i

. X P, y

7 T s e T s s |
1

ieB

Le-a
Verschrdnkung ||| ___ Kroftverteilungstrager
Pt Schiene i Hydr. Presse
— Fig. 4.

A-A B-B

Fig. 5.

Gewichte nicht aufgebracht werden konnten, mufte eine der folgenden Mog-
lichkeiten gewahlt werden:

a) Erstellen von Ramm- oder Bohrpfihlen und Aufbringen der Last durch
Zugbeanspruchung der Pfihle.

b) Ubereinanderlegen von zwei Balken, Verbinden der Balkenenden und Ein-
bau von hydraulischen Pressen in den Belastungspunkten.

Nach Priifung obiger Moglichkeiten wihlten wir die letztere, da hiebei der
Angriffspunkt der Krifte verdnderlich ist und der StraBenbelag nicht gestort
wird. Ein aus zwei IP 100 bestehender Kastentriger, dessen Tragfihigkeit
426 tm war, wurde iiber den Spannbetonbalken gestellt. Die Verschrinkungen
wurden so dimensioniert, dall in dem untersuchten Triger aufler der Wirkung
des Eigengewichtes 400 tm Biegemoment hergestellt werden konnte.
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Die Belastungskrific wurden in beiden belasteten Querschnitten mit
zwei, insgesamt mit vier hydraulischen Pressen hergestellt. Die Kraft wurde
mit Ericssen-MeBdosen gemessen. Die Pressen wurden iiber die Stege des
Spannbetontrigers gestellt; die Entfernung der Pressen betrug 80 cm. Die
Stegbleche des oberen Trigers waren 142 cm weit voneinander entfernt; es
muBten deshalb auf die Pressen lastverteilende Quertriger gelegt werden.

Wihrend des Versuches wurden die senkrechten und waagrechten Bewe-
gungen des Mittelpunktes und des Viertelpunktes sowie des Trigerendes mit
MeBuhren gemessen. Letztere Messung war notwendig, weil bei dieser Anord-
nung des Versuches die Enden des Spannbetontragers sich infolge der Bela-
stung senkrecht bewegten. Auflerdem wurde die Verdrehung der Endquer-
schnitte des Trigers mit oben und unten waagrecht angeordneten MeBBuhren
gemessen. Die Anordnung der MeBuhren ist in Fig. 6 angegeben.

o Hydraulische Pressen

; ; += Messuhr (/10 mm), nur an den
P — = sichtbaren Stellen.

4= Messuhr ( %gomm) sgrnrne?risch,
auch an den unsichtbaren Stellen.

Fig. 6.

An beiden Trigern haben wir zuerst mit Belastungen, die keine Risse ver-
ursachten, bei verschiedenen Lastanordnungen mehrere Messungen durch-
gefiihrt. Nach diesen folgten groBere Belastungen und endlich der Bruch-
versuch.

Wihrend der anfinglichen Belastungen wurde im Tréager wiederholt 245 tm
Biegemoment erzielt (Wirkung des Eigengewichtes + 200 tm). Die Verwendung
von zwei Pressen in den belasteten Querschnitten erméglichte auch die Her-
stellung von Torsionsbeanspruchung. Zu diesem Zwecke wirkten die Bela-
stungskrifte nicht symmetrisch, sondern asymmetrisch und diagonal (Fig. 7).
Bei diesen Belastungen waren keine Risse zu beobachten, wie ja laut Berech-
nung im Triger bei dem maBigebenden Moment von 210 tm keine Zugspannung
entsteht und bei 245 tm die Zugspannung die Zugfestigkeit des Betons nicht
erreicht. Die gemessenen Durchbiegungen stimmten bei diesen Messungen gut
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mit den berechneten Werten iiberein. Vor den weiteren Belastungen wurden
die empfindlichen MeBinstrumente entfernt.

Die ersten Risse waren bei ca. 290 tm zu beobachten, aber auch die bei
einem Moment von 390 tm entstandenen Risse haben sich bei Entfernung der
Belastung gut geschlossen, so daB3 wir nur durch kleine Scharten auf die Stellen
der Risse folgern konnten. Ebenso verhielten sich die Risse bei den StoBen der
Fertigteile, welche sich bei der erwidhnten Belastung bis 3—4 mm gedffnet
hatten. Die Gestaltung der Risse bei 420 t. 4x 25t und 4x 30 t Belastung
ist in Fig. 8 dargestellt.

In dieser Belastungsperiode waren die gemessenen Durchbiegungen fiinfmal
groBer als die unter Beriicksichtigung des homogenen Betonquerschnittes be-
rechneten Werte. Wir berechneten das Trigheitsmoment auch unter der
Voraussetzung, dal} die Risse sich bis zum oberen Ende des Steges ausdehnen.
Der so erhaltene Wert war ungefihr ein Sechstel des Trigheitsmomentes des
homogenen Querschnittes. Diese Angaben stimmen mit der Tatsache iiberein,
dal3 die Risse das obere Ende des Steges nicht ganz erreichten.

Der Bruch trat bei einem Biegemoment von ca. 440 bzw. 400 tm ein. Zuerst
wuchs die Durchbiegung ohne Zunahme der Belastung und endlich prallte
der obere Teil des oberen Betongurtes bei einem Stof3 der Fertigteile explosions-
artig ab (Fig. 9). Das geschah beim Triager Nr. 2 in einem Zeitpunkt, als die
Tétigkeit der Pressen pausierte. An der Bruchstelle knickten die Drihte der
oberen Kabel aus.
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Fig. 9a. Fig. 9b.

Der zweite Balken zeigte sich auch beziiglich der gemessenen Durchbiegun-
gen schwicher als der erste, aber die gewonnenen Durchbiegungswerte ent-
sprechen auch hier den Vorschriften.

Die Ergebnisse der Messungen wiahrend der Probebelastung der Balken
Nr. 1 und 2 innerhalb der Elastizitdtsgrenze sind in Tabelle T angegeben. Aus-
gangspunkt war der nur mit Eigengewicht belastete Balken.

In der Tabelle sind wegen der Endpunktverschiebungen korrigierte Werte
zusammengestellt. Die gemessenen Werte entstanden als Durchschnitt meh-
rerer Messungen bzw. sich gleich verhaltender MefBstellen.

Die waagrechten Verschiebungen waren bei symmetrischer und diagonaler
Belastung sehr klein und wurden daher nicht ausgewertet. Bei asymmetrischer
Belastung zeigte sowohl die obere als auch die untere MeBuhr eine Verschie-
bung in die Richtung der belasteten Seite. Bei einer Belastung von 2x20 t
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Tabelle 1
_ Durchbiegung (mm) Verdrehung
Biege- des Endquer-
Belastung moment Mitte Viertel schnittes (10-2)
(tm) | gemes- | berech-| gemes- | berech-
sen net sen net gem, ber.
Balken Nr. 1
4x20t 200 19,7 19,6 13,7 14,0 0,378 | 0,394
2x 20 t asymm. 100
belastete Seite 8,9 | 6,3
unbelastete Seite 7,4 4,8
2x 20 t diagonal 100 8,35 9.8 5,9 7,0 0,153
2 x 40 t asymm. 200
belastete Seite 21,8 15,3
unbelastete Seite 19,7 13,7
Balken Nr. 2
4x20¢t 200 22,4 19,6 16,0 14,0 0,472 | 0,394
2x 20 t asymm. 100
belastete Seite 10.7 8,2
unbelastete Seite 7,7 5,0
2 x 40 t diagonal 200 24 .4 17,1 0,500
2% 40 t asymm. 200
belastete Seite 25,5 17,3
unbelastete Seite 21,2 14,4

war die Verschiebung oben ca. 1 mm gréBer als unten. Vergleicht man diese
mit den senkrechten Durchbiegungen derselben symmetrischen Belastung,
dann stellt man fest, daB3 sich der Triagerquerschnitt beim Quertriager infolge
der Torsion nicht verzerrte, sondern ein rechtwinkliges Viereck blieb. Die
gemessene Verdrehung war grofer als die berechnete, wahrscheinlich weil die
Belastungskrifte nicht bei den Quertragern wirkten.

Priifung von drei eingebauten Trigern von der Spannung bis zur Probebelastung

Drei Triager am Rande einer Offnung wurden ausgewihlt, um ihr Verhalten
von der Herstellung tiber die Montage bis zur Probebelastung und weiter iiber
langere Zeit zu beobachten.

Als Vorbereitungen der Messungen studierte der Lehrstuhl fiir Briickenbau
Nr. IT an der Technischen Universitidt fiir Bauindustrie und Verkehr, Buda-
pest, und das Forschungsinstitut fiir Straenwesen, Budapest, eingehend die
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Qualitit des fiir die Triger verwendeten Betons und Spanndrahtes, mit beson-
derer Beriicksichtigung von Kriechen und Schwinden.

Die Messungen auf der Baustelle begannen beim Spannen der Balken. Es
wurde die Zugspannung der Drihte, der Reibungsverlust, die Lingeverande-
rung des Betons und die Durchbiegung des Trigers gepriift.

Die Probebelastung der drei Tréger bis zur mafigebenden Beanspruchung
wurde unmittelbar vor der Montage durchgefiihrt. Zu dieser Belastung war
der frither besprochene grofle Stahltriger nicht mehr notwendig, da der Ober-
bau des Montagegerédtes beniitzt werden konnte. Die Anordnung der Probe-
belastung war beinahe gleich wie frither, nur die Verschrinkungen an den
Tragerenden waren nicht senkrecht, sondern etwas schief, weil die Spannweite
des Spannbetontragers 15,70 m betrug, wihrend die Knotenpunktentfernung
des Montagegerites nur 15,00 m war. Wegen dieser Schrigheit wirkte eine
kleine Druckkraft auf den Spannbetontriiger, welche aber die Messung nicht
storte. Zur Herstellung der Belastungskraft von 40 t in einem Querschnitt
waren nur zwei Pressen notwendig; um die asymmetrische und diagonale
Belastung herzustellen, wurden die Pressen in Querrichtung verlegt.

Wihrend des Spannens wurde die Zugkraft in den Kabeln mit einem im
Forschungsinstitut fiir Straflenwesen konstruierten Mefzylinder gemessen,
welcher zwischen die Spannpresse und den Betonkdrper eingelegt war. Auf
dem MeBzylinder sind Dehnungsmefistreifen aufgeklebt und die Léngever-
dnderung des MeBzylinders infolge des Spannens kann durch elektrische
Dehnungsmessung festgestellt werden. Mit zwei an beiden Enden des Kabels
angeordneten MeBzylindern konnte auch der Reibungsverlust festgestellt wer-
den: wenn nur die Presse an einem Ende in Betrieb war, zeigte der MeBzylinder
an der anderen Seite die mit dem Reibungsverlust verminderte Spannkraft.
(Das endgiiltige Spannen wurde immer von beiden Seiten durchgefiihrt.)

Die Langetinderung des Triagers wiahrend des Spannens wurde mit Huggen-
berger-Deformeter gemessen (Basislange 254 mm). Die Verkiirzung des Mortels
bei den Stofen war immer gréfBer als die des Betons der Fertigteile.

Die senkrechte Durchbiegung des Tréigers wiahrend des Spannens stimmte
gut mit den berechneten Werten (in der Mitte ca. 1 ecm) tiberein.

Tabelle 11

. Durchbiegung (mm)
Biegemoment o/
Belastung (bmm) %
m
berechnet gemessen

4x10t 107 5,7 5,9 103,5
4x15¢t 160 8,5 9,0 105,5

4x20t 214 11,4 12,1 106
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Die bei den einzelnen Probebelastungen der Triger gemessenen und die
berechneten Durchbiegungen sind in Tabelle II zusammengestellt. (Durch-
schnittliche Werte in mm.)

Im Zeitpunkt der Probebelastung waren die Kabel eines Trigers noch nicht
injiziert; dieser Einflu war aber bei der Durchbiegungsmessung nicht zu
bemerken.

Gleichzeitig mit der Durchbiegungsmessung wurde die Verdrehung der
Endquerschnitte mit Klinometern gemessen. Die gemessenen und berechneten
Werte stimmten gut miteinander iiberein (zwischen 86—106 9,).

Probebelastung der fertigen Briicke

Bei der Probebelastung der fertigen Briicke wurden die Durchbiegungen in
der Mitte einer Offnung bei drei nebeneinander liegenden Laststellungen
gemessen. Der Vergleich der gerechneten und gemessenen Durchbiegungen
ergab, dafl die gemessenen Werte 42—489, der berechneten betrugen. Die
geringen Durchbiegungen sind auf die Mitwirkung des Ausgleichbetons, Schutz-
betons, Gehwegbetons und in gewissem Ausmal} der Asphaltdecke mit den
Fertigteilbalken zuriickzufiihren. Wir berechneten das Trigheitsmoment des
ganzen Briickenquerschnittes (ohne Asphalt), dessen Wert 1,84fach groBer
ist als die Summe der Trigheitsmomente der 8 Trager. Die gemessenen Durch-
biegungen betrugen 77—889%, der so korrigierten berechneten Werte. Die
Messung zeigt, daBl die Querverteilung der Konstruktion gut mit der nach
Guyon-Massonnet berechneten tibereinstimmt.

Zur Erleichterung der Probebelastung der fertigen Briicke und der Lang-
zeit-Messungen wurde in der Offnung der drei erwihnten Balken ein leichtes
Geriist aufgehingt, das in Briickenachse verschoben werden kann.

Langzeit-Messungen

Die geplanten Langzeit-Messungen umfassen:

1. Weitere Priifung der Verfestigung des Betons, ohne Zerstérung.
. Priifung des Schwindens mit auf dem Pfeilerkopf bzw. im Bureau der Bau-
stelle gelagerten Probekorpern.
3. Priifung des Schwindens und Kriechens an den MeBpunkten der fertigen
Briicke und an Probekoérpern, die im Laboratorium des Lehrstuhles fiir
Briickenbau gelagert sind.

[S7]

Die Messungen an Ort und Stelle sollen jahrlich zweimal, woméglich bei
gleichem Wetter (im Mai bzw. Oktober) durchgefithrt werden.
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Zusammenfassung

Es handelt sich um Bruchversuche und andere Messungen an Spannbeton-

balken von 15,70 m Spannweite.

Nach kurzer Beschreibung der aus den erwihnten Balken bestehenden
Briickenkonstruktion beschreibt der Verfasser die Belastung von zwei Balken
bis zum Bruch und von drei Balken bis zur maBBgebenden Beanspruchung, die
Probebelastung der fertigen Briicke und die durchgefiihrten Messungen.

Summary

This paper describes tests to failure and other tests on prestressed concrete
beams of 15.70 m span.

After a brief description of the bridge construction in which the beams were
used, the author describes the loading of two beams to failure and of three
beams to determine the degree of prestress, the test loading of the finished
bridge and the measurements recorded.

Résumé

L’auteur présente des essais de rupture et d’autres mesures effectudes sur
des poutres précontraintes de 15,70 m de portée.

Apres avoir déerit brievement le pont réalisé avec ces éléments, 1’auteur
présente les essais poussés jusqu’a la ruine sur deux poutres et jusqu’aux
contraintes déterminantes sur trois autres, I’épreuve du pont terminé et les
mesures effectuées.
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Inelastic Behaviour of Reinforced and Prestressed Concrete Beams
under Combined Bending and Torsion

Comportement non élastique des poutres en béton armé et en béton précontraint
sollicitées a la fors a la flexion et a la torsion

Unelastisches Verhalten armierter und vorgespannter Betonbalken bei gleichzeitiger
Wirkung von Biegung und Torsion

R. N. SWAMY
University of Leicester, Great Britain

Introduction

Pure torsion is generally avoided in concrete construction. Torsional stresses
of varying magnitude nevertheless, occur in many structures, invariably as a
secondary effect of bending — due to asymmetrical loading and the mono-
lithic nature of concrete construction, whether it be reinforced, prestressed or
composite. Although torsional stresses are seldom primary, they influence
considerably the strength of a beam since the effects of bending and twisting
occur simultaneously and are closely linked together, and because of the sudden
and destructive character of torsion failures.

With the increased use of precast and in-situ structural concrete, hollow
beams are also being extensively used for building, piling and bridging work.
The trends of modern design for ultimate strength with reduced load factors
make the problem of combined bending and torsion of great practical signi-
ficance in many fields of structural analysis, and particularly in long span
bridges with box-girders.

The existing test data [2] show that the failure of concrete under combined
stresses is very complex indeed and not well-defined. Although the primary
cause of such failures is either the tensile or compressive strength of concrete,
depending upon the ratio of bending to twisting moment, the essential con-
ditions producing such failures are not yet fully understood.

Test Results

The behaviour and strength of reinforced and prestressed concrete beams
in pure bending and in pure torsion are well-established. Failure in bending
is initiated either through yielding of the reinforcing bars or through primary
compression failure due to the limited elongation of steel. In either case failure
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occurs by the crushing of concrete on the compression face. The ultimate
strength of such beams can be very much greater than the initial cracking load.

Torsion failures, on the other hand, are violent, destructive and occur
without warning if not adequately reinforced for diagonal tension. Such
cleavage fractures result when the principal tensile stress due to torsional shear
exceeds the tensile strength of concrete. When prestressed, the precompression
must be eliminated before the concrete can be stressed in tension; prestressing
consequently secures large increases in the torsional resistance of a beam.

Under combined bending and torsion, therefore, two different modes of
failure are possible [1, 2].

Bending Failures

In construction practice bending effects usually predominate. In beams
therefore subjected to large ratios of bending to twisting moments, failure
results by the crushing of concrete on the compression face with or without
steel yielding. The diagonal compression due to torsional shear increases the
direct compression due to bending so that the effect of the addition of a small
amount of torsion is to reduce the bending strength, although slightly. The
crushing failure is always accompanied by the formation of debris and con-
siderable disintegration due to energy release and is generally caused by the
diagonal shear due to compression.

The presence of small amounts of torsion does not, however, deprive such
beams of their reserve load carrying capacity after the beam has cracked in
the tensile zone. The failure load can thus be much higher than the initial

Mt - in Ibx 0%
PURE TORSION

51

PURE BENDING
30 Mg - in Ibx 104

0

Fig. 1. Variation in the strengsh of prestressed solid and hollow beams at the formation
of the first crack.
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9 x 9 in hollow uniformly prestressed.

9 x 9 in hollow uniformly prestressed: web reinforcement.
9 9 in hollow uniformly prestressed: circular hollow.

9% 9 in hollow uniformly prestressed — transition failure.
9 x 9 in solid uniformly prestressed.

6 % 9 in solid uniformly prestressed (Cowan).

6 x 8 in solid eccentrically prestressed (Jones).

5 x 8 in solid eccentrically prestressed (Rowe).

5x 8 in I eccentrically prestressed (Gardner).

6-10 x 8 in T eccentrically prestressed (Reeves).

= 6x 9 in solid reinforced concrete (Cowan).
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cracking moment. This is, however, in marked contrast to the strength of
beams subjected to ratios of bending moment to twisting moment (M /M ;)
less than six. Below this limit even a small increase in torsion reduces the
ultimate strength substantially with consequent loss of load-capacity after
cracking (Figs. 1 and 2).

In hollow beams even small amounts of torsion are undesirable as they lead
to serious rupture producing large and wide cracks at failure which often
penetrate into the thickness of the webs and flanges (Fig. 3). Diagonal strains
may in such cases be critical at more than one face. The provision of torsional
reinforcement then becomes important and essential for such beams and even
nominal steel helps to minimise the disruptive action of torsional stresses and
hold the beam together.

Tests in reinforced concrete [3] show that there is actually an increase in
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Fig. 3. Bending failure of a prestressed concrete hollow beam subjected to a twisting
moment = 1/ of bending moment.
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bending strength upto a ratio of M z/M =4, below which an increase in tor-
sion reduces the bending strength (Fig. 4). Small torsional stresses thus enhance
the factor of safety against bending failure. Where cracks traverse the torsional
steel, yield strains can be developed. Failure may also occur in bond between

concrete and steel.

Torsional Failures

Very small ratios of My/M,, with the consequent predominance of the
twisting effect are not generally common in concrete construction. They con-
tribute, however, to a better understanding of the failure of concrete under
combined stresses. Failure under such loadings is generally due to diagonal
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Fig. 5. Cleavage fracture of a prestressed Fig. 6. Torsion fracture of hollow beam sub-
concrete hollow beam subjected to equal jected to a twisting moment = 1% of bend-
bending and twisting moments. ing moment.

Fig. 7. Torsion failure of solid beam sub- Fig. 8. Torsion failure with vertical stir-
jected to a twisting moment = 14 of bend- rups. Twisting moment = %5 of bending
ing moment. moment.

tension due to shear and sudden and destructive, with debris “‘exploding’’ out
of the section. Cracks formed are then clean and well-defined and free from
any signs of crushing (Fig. 5); they, however, form a continuous chain right
round the surface with a diagonal compression crack on the opposite face.
These beams failed when the principal tensile stress on the compression face
of the beam exceeded the tensile strength of concrete. Failure does not take
place at the bottom face due to a redistribution of internal stresses.

The effect of the compressive stress due to bending is to reduce the principal
tension due to torsional shear, and these beams were thus generally able to
sustain a higher twisting moment than beams in pure torsion. Tests show that
hollow [4] and T-beams [9] may be loaded upto 65% and 809, respectively
of the ultimate bending moment before their strengths fall below the pure
torsional strength (Figs. 6 and 7).
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In normal reinforced concrete beams bending augments resistance to tor-
sional deformation over a wide range of M /M , ratios upto 21/, to 3, beyond
which any increase in bending actually reduces the torsional strength (Fig. 4).
The gain in torsional load of prestressed solid beams is within narrower limits.
In hollow beams the maximum increase in torsional resistance is obtained
with a ratio of M 4/M =1/, (Fig. 2). Any increase in applied bending moment
beyond this limit reduces the torsional strength at a fast rate. Test data [4, 5]
show that the addition of bending does not produce phenomenal increases in
torsional strength. The presence of large compressive stresses has a dual action:
while retarding the development of critical tensile stresses in some regions, it
also affects adversely the tensile strain capacity in others.

In pure torsion the greatest increase in strength is obtained by uniform
prestressing. It is, however, more economical in construction practice to
provide an optimum stress gradient under dead load and the prestressing
force. Under combined loading, greater increases in torsional strength can
then be obtained. In such beams, initial failure occurs on the top face, and
small amounts of bending cause negligible increase in the torsional strength.
When the bending is sufficiently large so as to produce a uniform stress distrir
bution, the ultimate strength is increased considerably. Tests on rectangula-
beams [6, 7] show that depending on the stress gradient, this increase in tor-
sional strength occurs for loads from one half to the full working load and as
the applied bending moment increases the critical section changes from top to
the bottom face via the middle of the sides.

In hollow beams subjected to low ratios of M/ M, and without torsional
reinforcement, the cracks formed and extended rapidly and caused a sudden
and immediate fracture. The initial cracking moments were also then the
ultimate failure moments. Solid beams were able to sustain loads higher than
the initial cracking loads. The presence of torsional steel lessens the violence
of fracture and changes its character into a gradual and mild one preceded by
cracking and deformation (Fig. 8).

Transition Failures

Between the crushing failure of concrete due to compression and the cleav-
age fracture due to torsion there is a transition stage. This occurs when the
torsional shear stress becomes large enough to produce the critical principal
tensile strain for the cleavage fracture of concrete. Failure in this intermediate
stage is complex and the result is a dual failure — an initial cracking due to
bending but an ultimate torsion failure. The initial vertical cracks inclined with
increase in load, and failure occurred along these diagonal tensile cracks, often
masking the bending cracks (Fig. 9).
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Fig. 9. Transition (initial bending, final torsion) failure: twisting moment = 1/ of bending
moment.

In prestressed beams M /M, ratios of 3 to 5 represent this change from
torsion to bending failure. As the applied bending moment increased, the pro-
cess of failure became gradual, with greater warning of impending fracture
and increased load carrying capacity beyond initial cracking. The failure was
quite sudden when it occurred. The ratio 5 represents the dividing line between
ultimate torsion and ultimate bending failures: above this ratio a crushing
failure occurs: at and below this, beams fail in ultimate torsion.

Tests on hollow beams show that they are more efficient and economical to
resist torsional loads. There is a particular size of the hollow for which the
maximum increase in strength may be obtained.

Tests on I and T-beams

These beams were initially loaded with upto 809, of the ultimate bending
moment producing extensive cracks and then twisted to failure. Tests on
eccentrically prestressed I beams [8] show that there is virtually no inter-
action between bending and torsion. This result is not altogether surprising.
The I-section is basically weak in torsion, and the addition of bending moment
is unable to overcome this inherent weakness of the section. The torsional
strength of T-beams, on the other hand, is greatly influenced by the magnitude
of the applied bending moment and the shape of the compression flange [9].
Compared with other cross-sections the greatest increase in torsional strength
— as much as 1.6 times the pure torsional strength — is obtained with T-beams.
The large compression area enables a more efficient redistribution of the very
high shear stresses present thus increasing the load-capacity of the beams.
Grouting also assists in this redistribution since it produces a better configura-
tion of bending cracks.
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Failure Criteria

The tests of the author and those of others are compared in Figs. 1, 2 and 4.
The experimental data show that the customary elastic theories of failure
cannot satisfactorily and adequately explain the essential differences between
a bending failure and a torsion fracture. It is possible to use certain criteria
such as a constant maximum stress or a constant maximum strain to compute
the initial cracking load of a beam under combined stresses but no single
criterion gives consistent results for all stress combinations. Nor does there
seem to be an acceptable simple mathematical basis to predict the failure load
for all stress ratios. A similar situation also exists with respect to the strength
under combined stresses of other brittle materials like cast iron and of even
mild steel.

These experiments also show that the mechanism of failure of concrete is
complex and not clearly defined for many load combinations. They reveal
that a cleavage type fracture can sometimes be preceded by substantial
amounts of inelastic deformation. Thus torsion failures may be associated
with relatively ductile behaviour. This phenomenon of considerable plastic
behaviour before fracture under certain conditions of loading is also exhibited
by other brittle substances. These tests confirm that under a superimposed
bending stress a beam may carry large shear stresses without critical tensile
stresses developing — thus concrete in torsion may exhibit significant plasti-
city under favourable loading conditions.

But torsional failures in any form are extremely undesirable in concrete.
A tension crack is like a lever of very high mechanical advantage: once formed,
propagation is extremely rapid and very little energy is expended to keep such
a fracture going. Even with adequate torsional reinforcement, the reserve
strength in torsional failure after initial cracking is considerably less than that
in a similar bending failure. Only one major crack is needed for fracture in
contrast to many needed for inelastic behaviour.

In any case, plastic deformation of concrete in torsion (and hence in ten-
sion) is insufficient to be able to develop full plasticity at failure [10, 11]. The
substantial amounts of inelastic deformation found in torsional failures of
certain stress combinations must therefore be associated with the compressive
strength of concrete.

Although the diagonal tensile stress is undoubtedly the initiator of torsional
fractures, the magnitude of these stresses and the character of the fracture is
influenced by a number of factors including the distribution of shear stresses
and the inelastic deformation preceding failure. An initially clean crack normal
to the principal tension may thus develop into an oblique rough crack into the
region of high compression and may show signs of crushing. It is not precisely
known from these experiments where and how such tensile stresses are developed
and more basic information on the deformation characteristics and stress and
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rotation capacities of concrete under combined stresses is needed to make the
exact nature of these failures clear.

Strains and Rotations

As the applied bending moment increased these beams displayed a great
capacity for torsional rotation from 2 to 4 times the ultimate value in pure
torsion. Fig. 10 shows the measured rotation characteristics at or near the
ultimate load. While there is no conclusive pattern, certain general trends
may be seen to exist. As the mode of failure changed from torsion to bending,

the deflection, strains and rotations all showed a gradual transition from the
elastic into the inelastic stage.
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In bending failures the principal concrete compressive strains were con-
siderably high. In torsion failures the principal tensile strains were all critical,
of the order of 1.8 to 3.4 10~* and were much larger in beams with nominal
reinforcement. These and other results [9, 12] reveal the enhanced tensile strain
capacity of concrete under favourable combined loadings.

With increase in the applied bending moment the beams showed increased
ability to sustain very high shear stresses. These stresses were far in excess of
the normal failure strength of concrete under shear or diagonal tensile stress.
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A considerable redistribution of shear stresses must have therefore taken place
for the concrete to be able to withstand such excessive shear stresses. The
presence of very large compressive stresses is thought to be responsible for
this redistribution, and this accounts for the increased torsional load carrying
capacity with increasing bending stresses.

Interaction Curve

By treating concrete as an ideally plastic-rigid material, it is possible to
obtain upper and lower approximations to the interaction curve of the bending
and twisting couples at yield for the combined bending and twisting of various
sections [13].

The various test results are plotted in Fig. 11 and show good agreement

Fig. 11.

0 i os 08 My, 2

for hollow and solid prestressed beams but considerable scatter for reinforced
concrete and I-beams. The results for T-beams follow a well-defined pattern
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Summary

Tests on reinforced and prestressed concrete beams subjected to combined
bending and twisting are reported. Depending on the relative magnitude of
the two stresses, beams may fail in diagonal tension or in compression. Between
these two types of failure there is a transition from cleavage to crushing failure.
The direct stresses due to the applied bending moment greatly augment the
tensile strain, rotation and shear stress capacity of the beams which results in
an increased torsional resistance.

The tests show no consistent agreement with the existing failure criteria.
Failure loads may, however, be related to interaction curves.

Résumé

L’auteur présente des essais exécutés sur des poutres en béton armé et en
béton précontraint sollicitées a la fois & la flexion et a la torsion. Selon la gran-
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deur relative des deux efforts, c¢’est la compression ou I’effort de traction oblique
qui provoque la rupture. Entre ces deux types de rupture existe une transition
qui est celle de la rupture par fissuration & celle de la rupture par écrasement
dfi & la compression. Les contraintes directes dues au moment fléchissant qui
est appliqué augmentent considérablement la capacité de déformation sous
tension des poutres, leur capacité de rotation et leur résistance au cisaillement,
ce qui accroit la résistance a la torsion.

On ne constate aucune concordance satisfaisante entre les résultats des
essais et les critéres de rupture actuellement admis. On peut néanmoins rappor-
ter les charges de rupture aux courbes d’interaction flexion-torsion.

Zusammenfassung

Der Verfasser berichtet iiber Belastungsversuche an armierten und vorge-
spannten Betonbalken bei gleichzeitiger Biege- und Torsionsbeanspruchung.
Je nach der relativen GréBe der Beanspruchungsart brechen die Balken ent-
weder infolge der schiefen Zug- oder Druckspannungen. Zwischen diesen beiden
Brucharten kann ein Ubergang vom Aufreiflen zum Stauchen beobachtet
werden. Die direkten Spannungen zufolge des Biegemomentes vergréflern die
Dehn- und Verdrehungsfihigkeit der Balken und fithren damit zu einer erhh-
ten Torsionstragfahigkeit.

Die Versuche zeigen keine konsequente Ubereinstimmung mit den bekann-
ten Bruchkriterien. Die Bruchlast 146t sich jedoch mit Kurven, die die Wech-
selwirkung von Biegung und Torsion beriicksichtigen, angeben.
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Essais sur dalles obliques en héton armé
Versuche an schiefen Stahlbeton platten

Tests on Skew Reinforced-Concrete Plates

ZDENEK SOBOTKA
Doec. Ing., D. Sec., Praha

1. Programme, dispositif et conduite des essais

L’objet de la présente communication, est de rendre compte des recherches
qui ont été effectuées sur le comportement mécanique dans des états différents
de déformation, la formation et 1’évolution des fissures, les lignes de rupture
et la capacité portante de dalles obliques simples en béton armé soumises &
une charge uniformément répartie.

L’auteur présente les résultats d’essais exécutés sur des dalles appuyées de
la fagon suivante: appui articulé ou simple sur le pourtour et appui articulé
ou simple le long de trois cotés.

Les dimensions et les armatures des dalles essayées sont représentées dans
la fig. 1. L’épaisseur de toutes les dalles essayées est de 6 cm. L’armature est
constituée par des fils d’acier doux de diameétre 5 mm. Les principales carac-
téristiques mécaniques du béton et des armatures sont données dans le tableau 1.

On a appuyé les dalles & 5 cm des bords. Dans le cas de 1’appui articulé,
tout soulévement des coins et des parties périphériques se trouvait empéché.
Ces parties pouvaient seulement tourner autour de ’axe d’appui. Avec ’appui
simple, les parties périphériques pouvaient simultanément tourner et se
soulever.
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Fig. 1. Plan et coupes des dalles d’essai avec les armatures.



Tableaw 1. Récapitulation des données les plus importantes fournies par les essais effectués sur des dalles obliques simples en béton armé

Résis- Armabure Distance longi- C}}arge a la Cheu.rg(;': ala Qh-arge ala Charge & la
P tadinals des naissance de limite limite de dé- rupture
Mode sur cube o o points de bi- fissures d’écoulement formation
No d’appui A Géton Limite leltie Bavsation des en kg/m? en kg/m? en kg/m? en kg/m?
d’écoule-| de résis- | ;.
en lignes de rup-
kg/em? ment en | tanceen | ... o o | Charge | Charge | Charge | Charge | Charge | Charge | Charge | Charge
kg/em? | kg/em? d’essai | totale | d’essai | totale | d’essai | totale | d’essai | totale
Appui articulé
1 | le long de 210,3 2670 3740 93 650 800 700 850 850 1000 950 1100
trois cotés
Appui articulé
2 | le long de 239,0 2670 | 3740 97 500 650 700 850 850 1000 900 1050
trois cotés
Appui simple
3 | le long de 300,0 2670 3740 102 400 550 600 750 700 950 700 950
trois cotés
Appui articulé 81
4 | le long du 403,8 2980 3870 79 1250 1400 1350 1500 1600 1750 1850 2000
pourtour
Appui articulé 98
5 | le long du 357,5 2980 3870 104 1150 1300 1250 1400 1400 1550 1750 1900
pourtour
Appui simple 02
6 | le long du 319,0 2980 3870 39 1000 1150 1150 1300 1350 1500 1600 1750
pourtour

766
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Le chargement uniforme a été réalisé avec des sacs remplis de plomb, une
couche de sacs donnant la charge uniforme de 50 kg/m2. L’effet du poids
propre peut étre compris, pour toutes les dalles, dans la valeur arrondie de la
charge uniforme de 150 kg/m?2.

2. Fissures et lignes de rupture

La fig. 2 représente la fissuration de la dalle oblique dans les conditions de
I’appui articulé le long de trois c6tés. Les numéros inscrits le long des fissures,
sur la face inférieure (fig. 2b) indiquent la naissance successive de fissures et
correspondent aux charges d’essai suivantes sans effet du poids propre:

1 650 kg/m? 5 850 kg/m?

2 700 kg/m? 6 900 kg/m?

3. 750 kg/m? 7 950 kg/m? rupture
4 800 kg/m? |

Fig. 2. Fissuration sur la face a) supéricure et b) inférieure de la dalle oblique avec appuis
articulés le long de trois cdtés. Dalle n° 1.

La répartition des fissures est influencée par la disposition des armatures.
Deux fissures longitudinales principales naissant du c6té libre, se développent
sous les barres longitudinales placées symétriquement a une distance de 10 cm
de I’axe longitudinal. D’autres fissures longitudinales (n° 6 et 7) suivent, de
méme, partiellement les armatures, représentant un affaiblissement des sections
situées dans leur direction.

On remarquera en outre la bifurcation des lignes de rupture devant le coin,
formant angle aigu, ol le concours de deux cotés articulés agit & la fagon d’un
encastrement secondaire.

La fig. 3 représente les fissures dans une autre dalle avec les mémes con-
ditions d’appui. Comme dans le cas précédent, la premiére fissure a pris sa
naissance prés du milieu du ¢6té libre sous une barre d’armature longitudinale
qui est plus rapprochée du coin formant angle obtus. L’autre fissure longi-
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tudinale centrale n’est pas si marquée, et on ne peut l’observer que sur la
face inférieure.
Les numéros sur la fig. 3b correspondent aux charges d’essai suivantes:

1 500 kg/m? 7 700 kg/m? aprés 45 min.

2 500 kg/m? aprés 1 heure 10 min. 8 750 kg/m?

3 600 kg/m? 9 750 kg/m? apres 16 heures 50 min.
4 600 kg/m? apres I heure 10 800 kg/m?

5 650 kg/m? 11 850 kg/m?

6 700 kg/m? 12 900 kg/m? rupture

Fig. 3. Fissures sur la face a) supérieure et b) inférieure de la dalle oblique avec appui
articulé le long de trois c6tés. Dalle n° 2.

Fig. 4. Fissures sur la face inférieure de la dalle simplement appuyée le long de trois
cotés. Dalle no 3.

La fig. 4 donne les fissures sur la face inférieure de la dalle oblique simple-
ment appuyée le long de trois c6tés. Dans ce cas, les coins représentés a gauche
se sont considérablement soulevés, et c’est pourquoi les fissures ne passent
pas par ces derniers. La capacité portante est moins élevée que dans le cas des
dalles avec appuis articulés.

Les numéros le long des fissures correspondent aux charges d’essai suivantes:

1 400 kg/m? 6 600 kg/m? aprés 18 heures 40 min.
2 450 kg/m? 7 650 kg/m?

3 500 kg/m? 8 650 kg/m? aprés 2 heures 15 min.
4 550 kg/m? 9 700 kg/m? rupture

5 600 kg/m?
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Fig. 5. Fissures sur la face a) supérieure, b) inférieure d'une dalle oblique avec appui
articulé le long du pourtour. Dalle ne 4.

La fig. 5 présente la fissuration d’une dalle oblique avec appui articulé le
long du pourtour. On peut y voir aussi la place des jauges & fil résistant.

De méme que dans les cas précédents, on peut observer I’'influence de la
disposition des armatures sur la répartition des fissures.

Les numéros le long des fissures correspondent aux charges d’essai suivantes:

1 1250 kg/m? 6 1450 kg/m?

2 1300 kg/m? 7 1500 kg/m?

3 1300 kg/m? apres 23 heures 8 1500 kg/m? apres 22 heures 30 min.
4 1350 kg/m? 9 1550 kg/m?

5 1400 kg/m?

La rupture totale a eu lieu sous la charge d’essai de 1850 kg/m?2.

La fig. 6 représente les fissures sur les deux faces de la dalle simplement
appuyée le long du pourtour; tous les quatre coins se soulévent considérable-
ment au cours du chargement. D’ou la bifurcation des fissures.

Les numéros le long des fissures correspondent aux charges d’essai suivantes:

1 1000 kg/m? 5 1200 kg/m? 8 1300 kg/m? aprés 24 heures
2 1050 kg/m? 6 1250 kg/m? 9 1350 kg/m?

3 1100 kg/m? 7 1300 kg/m? 10 1400 kg/m?

4 1150 kg/m?

La rupture finale est intervenue sous la charge d’essai de 1600 kg/m?2.

Fig. 6. Fissures sur la face a) supérieure, b) inférieure de la dalle oblique simplement
appuyée le long du pourtour. Dalle n° 6.
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3. Surface fléchie des dalles

Les fleches ont été mesurées au moyen de comparateurs au 0,001 mm. Au
total, 48 diagrammes ont été obtenus montrant 1’évolution des fleches dans
les coupes de la surface déformée des dalles essayées. A titre d’exemple, deux
diagrammes typiques seront présentés ici pour illustrer le processus de défor-
mation.

La coupe médiane longitudinale de la surface fléchie de la dalle n° 2 (fig. 7)
est construite selon les indications successives de cinq comparateurs. La ligne
représentative des fleches est inclinée, méme dans la partie gauche, voisine du
coté libre, tandis qu’en théorie, on y suppose la ligne de rupture horizontale.
L’inclinaison effective est causée par 1’écrouissage de la plaque et par l’inter-
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Fig. 7. Coupe médiane longitudinale de la Fig. 8. Evolution des fleches dans la
surface déformée de la dalle n° 2 avec appui coupe médiane longitudinale de la
articulé le long de trois cotés. dalle ne 4,

vention de déformations élastiques, ce qui produit une réserve de capacité
portante.

La fig. 8 donne 1’évolution des déformations dans la coupe médiane de la
dalle n° 4 avec appui articulé le long du pourtour. Les fleches augmentent
toujours vers le centre au lieu d’étre constantes entre les comparateurs 5 et 11
ou on suppose horizontale la ligne de rupture théorique.

4. Diagrammes charges-fleches

Les diagrammes charges-fleches ont été déterminés suivant les indications
de comparateurs pour quinze points de chaque dalle essayée. A titre d’exemple,
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I’auteur présente ici le diagramme relatif au centre du c6té libre de la dalle
n° 2 avec appui articulé le long de trois cotés (fig. 9) et celui relatif au centre
de la dalle n° 4 avec appui articulé le long du pourtour (fig. 10).

Sur ces diagrammes, on peut observer la limite de la variation linéaire qui
correspond a peu pres a la naissance de la premiére fissure et la limite d’écoule-
ment de la dalle, qui est caractérisée par une augmentation considérable des
déformations. Aprés 1’écoulement, la courbe charges-fleches arrive dans le
domaine de 1’écrouissage.

kg /m?

kg /m?
1800

850 |-

800}~ 1600

700 1400

600~ 1200

S00 1000

400~ 800

300} 600

200|- 400

100 200 |-
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0O 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 nm 12 13 14 mm O 2 4 6 8 10 12 14 16 1B 20 22 mm
Fig. 9. Diagramme charges-fléches relatif Fig. 10. Diagramme charges-fléches
au centre du c6té libre de la dalle no 2. relatif au centre de la dalle no 4.

5. Revue des résultats des essais

Les principaux résultats des essais sur six dalles obliques sont donnés dans
le tableau 1. Ce tableau indique également la distance longitudinale & laquelle
se trouvent les points de bifurcation des principales lignes de rupture par
rapport aux cOtés appuyés. Avec I’accroissement de cette distance, la charge
limite diminue et réciproquement.

La limite de déformation a été prise pour la charge correspondant & la
fleche égale & un centiéme de la portée perpendiculaire transversale, ¢’est-a-
dire & la fleche de 15 mm.

Des données des essais, il ressort que la capacité portante des dalles avec
appuis articulés est plus élevée que celle des dalles simplement appuyées. La
charge théorique, & la limite d’écoulement de la dalle n° 1, est 765 kg/m?,
celle de la dalle n°® 3 est 705 kg/m2. Pour la dalle n® 4 nous obtenons 1130
kg/m? et pour la dalle n° 6: 1040 kg/m?2.

En comparant les données expérimentales avec les résultats des calculs
effectués selon la théorie des lignes de rupture, on voit que les dalles réelles
ont des réserves considérables de capacité portante. Ces réserves sont dues a
I’écrouissage non-uniforme des dalles, a 1’intervention des déformations élas-
tiques, a 1’accroissement de la limite d’écoulement des armatures enrobées de
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béton, a la solidarité des aciers et du béton, a la dispersion de rupture aug-
mentant le travail de déformation limite et & d’autres effets moins importants.

Résumé

L’auteur présente les résultats d’essais effectués sur des dalles obliques
simples en béton armé soumises & une charge uniformément répartie et avec
des conditions d’appui différentes. Une attention particuliére est donnée a la
formation et & 1’évolution des fissures.

En comparant les données expérimentales avec les résultats des calculs
effectués selon la théorie des lignes de rupture, on constate que les dalles
réelles possédent des réserves de capacité portante.

Zusammenfassung

Der Verfasser zeigt die Ergebnisse von Versuchen an schiefen Stahlbeton-
platten mit der gleichméaBigen Belastung und mit verschiedenen Auflagerungs-
bedingungen. Besondere Aufmerksamkeit wird der Risseentwicklung gewid-
met.

Aus dem Vergleich von Versuchsergebnissen mit der Berechnung nach dem
Bruchlinienverfahren kann man die Tragfihigkeitsreserve der wirklichen
Platten sehen.

Summary

The author presents the results of tests on skew reinforced-concrete plates
under various conditions on the supports. Special attention is given to the
development of cracks.

From a comparison of the test data with the results of an analysis on the
basis of the yield-lines theory, the reserve in the load-carrying capacity of the
actual plates becomes evident.
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Résumé du rapport général d’enquéte sur la corrosion des armatures des
ouvrages en béton armé et des armatures de précontrainte

Auszug aus dem Untersuchungsbericht iber Korrosionsschiden an Armierungen
bei Stahlbeton- und Spannbeton-Tragwerken

Abstract of the Survey Report on Damage Resulting from Corrosion of Reinforce-
ment Steels in Reinforced and Prestressed Concrete Structures

H. LOUIS
Prof., Belgique

En 1960, un groupe de travail de la Commission III de I’A.I.P.C. a été
chargé de 1’étude des problémes de corrosion des armatures des ouvrages en
béton armé et des armatures de précontrainte.

Sa premiére tdche consistait & recueillir des informations sur les cas de
corrosion rencontrés en pratique en procédant & une enquéte aupres des
membres de I’A.I.P.C., par l’'intermédiaire des Présidents des Groupements
nationaux.

Un questionnaire rédigé en anglais et en francais, approuvé par le Président
de la Commission III et par le groupe de travail, a été porté a la connaissance
des membres de ’A.I.P.C.

Au préalable, il avait requ 1’accord de M. le Professeur LoBrYy de BRUYN,
Président de la Commission de corrosion de la R.I.LL.E.M., cette commission
et le groupe de travail ayant décidé en 1962 de collaborer étroitement en vue
de rechercher une explication théorique des cas de corrosion signalés en réponse
a I’enquéte et suite & leur examen, de proposer des sujets de recherches et de
mettre sur pied des recommandations pratiques.

Neuf pays ont participé & 1’enquéte: la République Fédérale d’Allemagne
Occidentale, I’Australie, 1’Autriche, la Belgique, le Danemark, la France, les
Indes, le Portugal et la Suéde.

Sur les bases des réponses, un rapport général a été établi; il a été déposé
lors de la Réunion que le Comité Permanent de 1’Association a tenue & Zurich
au mois de septembre 1963. A cette session, il a été décidé d’envoyer & nouveau
le questionnaire & chacun des délégués au Comité Permanent & qui il était
demandé de contacter individuellement les membres de 1’ Association.

Si de nouvelles réponses parviennent & temps au rapporteur, le rapport
général pourra faire 1’objet d’un premier complément & présenter au Congres
de Rio de Janeiro.

Avant d’entreprendre le résumé de ce rapport, il convient de rappeler que
des enquétes du genre de celle entreprise par I’A.I.P.C. ont déja eu lieu en
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Grande-Bretagne et en Hollande et que des travaux importants ont été publiés
sur le méme sujet, notamment dans les rapports des congrés de 1’Association.

A la date du ler aolGt 1963, I’enquéte a permis de réunir 62 réponses com-
plétes ou partielles dont les résultats font 1’objet, dans le rapport général, d une
premiere partie consacrée aux ouvrages en béton armé et d une seconde partie
ayant trait aux armatures de précontrainte.

Ouvrages en héton armé

56 réponses ont été données, parmi lesquelles cinq cas concernant des ponts
n’ont pas donné lieu & corrosion des armatures malgré une importante fissura-
tion du béton et la présence d’un milieu ambiant peu favorable.

Des 51 cas restants, 29 sont relatifs & des ponts, 11 concernent des batiments
industriels ou & usage d’habitation, 11 ont trait & des constructions diverses.

Quatre constructions présentant des dommages ne constituent pas & propre-
ment parler des ouvrages en béton armé; il s’agit de deux plafonds en terre
cuite armée et de deux cas de conduites de chauffage enrobées de mortier ou
de béton. Ces cas particuliers sont décrits assez longuement car ils permettent
d’attirer I’attention sur certains problémes dont la reproduction est assez
fréquente: condensation de vapeur, atmosphére chaude et saturée d’humidité,
perméabilité de 1’enrobage, épaisseur d’enrobage trop faible, présence de
chlorure de calcium et sa concentration trés inégale, ventilation insuffisante.

Les autres cas de corrosion étant trop nombreux que pour étre décrits indi-
viduellement, les renseignements fournis ont été groupés d’aprés 1’Age des
constructions, le milieu ambiant, la localisation des dégradations, la nature
de celles-ci, les causes invoquées pour les expliquer, les réparations effectuées,
les précautions qui auraient pu éviter les dommages.

L’age des constructions dégradées varie entre 0 (corrosion observée dés la
mise en service) et 70 ans, leur 4ge moyen est 35 ans; 1’dge moyen du début
des détériorations est de 8 ans.

Les types de milieu ambiant rencontrés ont été classés comme suit: atmo-
sphére normale considérée comme n’étant pas agressive (13 cas), humide
(21 cas), agressive (10 cas), contact avec I’eau ou voisinage de 1’eau (7 cas).

Les dégradations dues & la corrosion se sont manifestées au voisinage des
armatures, soit dans les parties de 1’ouvrage les plus exposées, soit aux endroits
ou la qualité et le serrage du béton sont susceptibles d’étre les moins bons, soit
encore sur l’ensemble de 1’ouvrage ou tout au moins sur une partie importante
de celui-ci exposée & des actions agressives.

C’est ainsi que pour 17 constructions, les corrosions ont été constatées & la
partie inférieure des éléments: base des nervures, semelles ou talons des poutres
(fig. 1), cependant que dans certains cas les désordres suivent & la fois la posi-
tion des étriers et celle des armatures principales inférieures (fig. 2).
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On constate systématiquement que les angles, les arétes, les zones voisines
des joints et du raccordement de plusieurs piéces, les zones a trop forte densité
d’armatures, constituent des endroits de prédilection pour la corrosion.

Les dégradations observées comportent des ouvertures anormales de fissures
transversales et longitudinales — jusqu’a 3 mm —, des éclatements, des effrite-
ments, des écaillages et des décollements du béton. Dans certains cas, la destruc-
tion du béton est totale avec mise a nu des aciers.

L’oxydation des armatures est parfois & peine visible, tandis qu’elle conduit
pour certains ouvrages a des réductions importantes de section, de plus de
259%, (fig. 3) et méme a des ruptures.

En ce qui concerne les causes invoquées pour expliquer les désordres, elles
ne sont pas connues ou aucune explication n’est donnée a propos de 8 des 51
cas décrits. Pour 36 ouvrages, il est fait état soit d’un enrobage insuffisant
(19 cas) soit de la mauvaise qualité du béton manifestement mal serré et trop
poreux (17 cas). L’enrobage est parfois inférieur & un centimetre, tandis que
la qualité insuffisante du béton est attribuée & un ou plusieurs des facteurs
suivants: pauvreté en ciment; mauvaise granulométrie: exces d’eau de gachage;
moyen de serrage insuffisant, défectueux ou mal approprié; densité trop grande
des armatures (fig. 4).

Les bétons de mauvaise qualité donnent lieu fréquemment a 1’apparition
de fissures longitudinales qui ont nettement pour effet de réduire d’abord,
puis de supprimer rapidement tout caractére protecteur de 1’enrobage.

On rencontre encore comme cause des fissurations et des désordres la permé-
abilité des joints, des reprises de bétonnage défectueux, la ségrégation des
constituants du béton soit lors de la mise en place par gravité avec chute d’une
trop grande hauteur, soit par suite de la simple vibration du coffrage, soit
encore parce qu’une couche de mortier fin entourant les armatures est prise
en sandwich entre le béton du fond de coffrage et le béton de remplissage au-
dessus des armatures (des fissures longitudinales naissent a la jonction des
divers matériaux).

Il est constaté que le processus de destruction des ouvrages est gravement
accéléré par des variations de température et d’humidité ou par 1’adjonction
de certains plastifiants et de chlorure de calcium.

Les dégradations signalées sont tellement importantes que pour certains
ouvrages, la démolition compléte a da étre décidée. Des réparations effectuées
ou prévues sont décrites pour 32 cas; elles sont trés variées: remplacement,
renforcement local et méme rechargement par soudure des armatures; déca-
page, nettoyage et badigeonnage au lait de ciment, des aciers; décapage au
jet de sable et repiochage du béton en place; réparation par projections d’élé-
ments fins; injection dans les fissures de produits & base de bitume.

Certaines réparations se sont mal comportées; 1’attention est attirée sur la
nécessité de ne pas limiter les réparations aux régions visiblement endommaggées,
mais de les étendre & un large voisinage de ces régions.
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Les précautions suivantes maintes fois signalées seraient susceptibles sinon
d’éviter complétement du moins de réduire I’importance des dommages:

— Etude soignée de la granulométrie, la préférence étant donnée aux granulo-
métries continues.

— Utilisation de béton suffisamment riche en ciment; mise en ceuvre de mor-
tiers riches et plastiques pour I’enrobage de canalisations.

— Epaisseur de ’enrobage adaptée a 1’agressivité du milieu ambiant: 1’épais-
seur conseillée varie de 5 & 7 centimetres en cas d’atmosphere saline; la
protection par un enrobage suffisant doit étre suffisante aussi bien pour les
étriers, les armatures de retrait et toutes armatures secondaires que pour
les armatures principales.

— Fixation soignée et inamovible des armatures dans le coffrage; les ligatures,
s’il en existe, doivent rester suffisamment en retrait par rapport aux pare-
ments.

— Soin apporté a la mise en place et au serrage du béton.

— Soin apporté dans la confection et I'imperméabilisation des joints.

— Enduisage par des produits de qualité, étudiés, éprouvés et appropriés, des
surfaces particulierement exposées 4 une atmosphere agressive.

— Utilisation prudente et en quantité limitée de chlorure de calcium, a propos
duquel il y a lieu de se prémunir contre une répartition inégale dans la
masse de béton.

— Installation d’écrans protecteurs destinés & éviter le contact direct d’élé-
ments de la construction avec certains gaz et fumées.

— Nécessité d’assurer une ventilation et une circulation d’air énergiques afin
de maintenir le degré hygrométrique de 1’air ambiant & une valeur suffisam-
ment basse.

— En atmospheére marine et au contact de 1’eau de mer, protéger les infrastruc-
tures par une couche de sable suffisamment épaisse.

Des notes générales provenant d’Autriche, du Danemark, de Grande-
Bretagne et de Suisse ont aussi été envoyées dans le cadre de I’enquéte. Les
différentes causes qu’elles mettent en avant pour expliquer les cas de corrosion,
de méme que les précautions & prendre sont quasiment identiques aux conclu-
sions tirées de 1’ensemble des cas soumis & I’enquéte du groupe de travail de
I’A.IP.C.

En particulier la concordance s’avere trés bonne avec les considérations
tirées par M. HiLL, a propos du comportement de batiments en béton armé
construits en Grande-Bretagne durant les cinquante premieres années du
siécle. Il écrit en effet: « Les constructions examinées comprennent des bureaux,
des batiments industriels, des hangars, des meuneries, des usines a gaz et de
produits chimiques.

Beaucoup de ces constructions ont requis jusqu’ici trés peu d’entretien mais
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d’autres ont atteint un stade ou des réparations importantes et cotiteuses
s’averent nécessaires; ces constructions doivent étre considérées comme struc-
tures dangereuses car 1’effritage des piéces nuit de plus en plus & la sécurité.

Si le béton est proprement fait et employé judicieusement, les constructions
présentent un caractéere durable. Aucune différence de durabilité n’a été observée
dans les constructions ot on a utilisé du ciment Portland normal ou d’autres
types de ciment, des agrégats constitués de gravier ou de concassé.

En atmospheére agressive (au bord de la mer, dans les usines & gaz ou dans
les usines de produits chimiques...) la vie du béton armé, méme de bonne
qualité, est assez courte & moins que les surfaces exposées ne soient protégées
efficacement et maintenues en bon état.

Méme en milieu modérément agressif, la vie du béton armé sans détériora-
tion est assez courte si le recouvrement des armatures est faible, si les fils de
ligatures font saillie sur le béton ou si le béton est poreux.

A P’intérieur des batiments, des problémes de corrosion peuvent se présenter
en cas de fuite d’eau, généralement au travers d’une toiture défectueuse, en
cas de condensation d’eau dans les fissures ou d’emploi d’eau salée pour
éteindre le feu et dans les cas ol des corps gras, des acides ou d’autres substan-
ces agressives ont été répandus.

Aux causes les plus fréquentes de détérioration, dues & des enrobages
insuffisants et & une mauvaise qualité du béton, il convient d’ajouter les études
mal conduites, le choix de matériaux inappropriés, les défauts d’exécution et
I’action de substances chimiques agressives en suspension dans l’air ou dans
I’eau.

Il est généralement possible de prolonger de fagon notable la vie des cons-
tructions endommagées moyennant des réparations soignées dont le prix n’est
égal qu’a une fraction de la reconstruction compléte.

Pour éviter les désordres, il est recommandé d’adopter des épaisseurs de
recouvrement suffisantes et de ne pas descendre en dessous de 1!/,” dans le cas
de surfaces exposées dangereusement. Ces mesures doivent étre prises également
vis-a-vis des barres petites ou secondaires (étriers, frettages, etc...) qui souvent
servent de chemin & I’humidité qui peut ainsi progresser jusqu’aux barres
principales.

La fixation soignée des barres dans les coffrages de méme que le maintien
d’espaces suffisants (entre et autour de toutes les barres) proportionnés aux
dimensions des agrégats utilisés sont indispensables.

Les fissures dans les zones exposées sont dangereuses de méme que les
changements brusques de section ou de pourcentage d’acier; les coins, les
ouvertures, les joints sont particuliérement vulnérables.

Comme 1’acier est 1’élément sensible, il ne doit étre prévu que la ou il est
indispensable.

Les surfaces horizontales sont & éviter sauf si elles sont recouvertes d’asphalte
ou de bitume.
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Le dosage, la granulométrie des agrégats, les dispositifs de mise en place
ou de vibration du béton doivent étre soigneusement étudiés.»

Ouvrages en béton précontraint

Les dégats dus & la corrosion des armatures, présentent en général un carac-
tére de gravité plus grand en béton précontraint qu’en béton armé; on constate
aussi qu’ils surviennent beaucoup plus rapidement.

Deux cas signalés dans les réponses au questionnaire concernent les ruptures
lors du stockage.

Les ruptures de fils de 7 millimetres de diametre ayant subi un traitement
de stress-relieving sont attribuées & un entreposage sur des bobines de faible
diameétre (1,5 meétre) ce qui donne lieu a des tensions d’enroulement de plus
de 90 kg/mm?. Dans un cas, les ruptures sont particuliérement nombreuses
suite & des piqlires de corrosion due a de 1’écume d’eau de mer qui, lors d’un
typhon, a atteint 1’aire de stockage.

Des expériences consécutives a ces constatations ont montré qu'il suffisait
de porter & deux meétres le diametre des bobines pour étre a 1’abri de telles
ruptures.

Les constructions en béton précontraint, ayant fait 1’objet d’une réponse
au questionnaire sont au nombre de douze; elles se répartissent comme suit:
4 ponts, 5 poutres en dalles de couverture, 2 canalisations et un ancrage dans
du rocher.

L’age moyen de ces constructions est seulement de quelques années et 1’dge
maximum auquel correspond 1’apparition des dégradations n’est que d’une
dizaine d’années.

Chacune des douze réponses constitue un cas d’espéce; elle fait 1’objet d’une
description sommaire dans le rapport général. A la liste de ces constructions
endommagées, il convient d’ajouter les ruptures des fils de précontrainte
transversale de la conduite de Regina au Canada a propos desquelles maintes
descriptions et études ont fait 1’objet de publications.

Le nombre de constructions signalées lors de I’enquéte et auxquelles sont
survenus des dommages est insuffisant pour permettre de tirer des conclusions
générales sur la corrosion des armatures de précontrainte du béton. Ces cas
doivent cependant attirer 1’attention sur une série de points particuliers.

La précontrainte ayant pour effet de supprimer la fissuration en service
ou du moins de la réduire fortement, on croit parfois, a tort, que le danger de
corrosion des armatures de précontrainte est moins grand que celui qui menace
les armatures de béton armé et cela d’autant moins que le béton des construc-
tions précontraintes présente le plus souvent les caractéristiques mécaniques
les plus élevées.

Une telle idée est dangereuse et il est indispensable surtout dans les cas
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d’atmosphére humide ou agressive de prévoir des enrobages suffisamment
importants et bien exécutés si on veut éviter les dégradations. On note d’ailleurs
actuellement une tendances systématique & l’accroissement des épaisseurs
d’enrobage imposées aux armatures de précontrainte.

Les fils présentent en général un diameétre nettement plus petit que celui
des armatures de béton armé, ils sont de plus soumis a des tensions de beau-
coup plus élevées.

Le danger est trés grand, en cas d’attaque par la corrosion, d’obtenir des
ruptures brusques des fils suite aux concentrations de tensions dues a l’effet
d’entaille. Les accidents dus & la corrosion présentent donc en général un
caractére de gravité beaucoup plus grand en béton précontraint qu’en béton
armé. On constate de plus qu’ils surviennent beaucoup plus rapidement, par-
fois méme pendant le stockage des fils ou apres leur mise en tension avant leur
enrobage dans le béton ou dans le mortier d’injection.

Il semble bien que si la nature du ciment ne joue pas un réle trés important
en béton armé, ce n’est pas le cas pour le béton précontraint. L utilisation de
ciment alumineux ou l’'utilisation dans une méme construction de deux types
différents de ciment est considéré comme dangereuse. La présence de chlorure
de calcium est redoutée méme en tres faible pourcentage du poids du ciment.

Le danger des atmospheres agressives (fumées de locomotive, gaz provenant
de produits chimiques, acide sulfurique, vapeurs) ou tres humides ainsi que le
danger des actions électrochimiques ou du contact des ouvrages avec les pro-
duits de décomposition du sol, sont mis en évidence dans différents cas traités.

Cependant le role défavorable de la carbonatation du béton peut étre sou-
ligné en signalant & cet égard que la nature du ciment, de méme que les additifs
jouent un réle important auquel les chercheurs et les praticiens sont de plus
en plus attentifs en raison de la grande sensibilité des armatures de précon-
trainte a la corrosion.

Plusieurs pays envisagent la mise sur pied de nouvelles réglementations
notamment dans le sens d’une limitation dans la possibilité du choix du ciment
et de I’emploi d’additifs tel que le chlorure de calcium tandis qu’une distinc-
tion tend a s’établir entre les constructions précontraintes et les constructions
postcontraintes.

Sans prendre parti, nous croyons pouvoir signaler qu’une majorité semble
se faire pour écarter le ciment alumineux dans les constructions pré- ou post-
contraintes et pour rejeter ’emploi de chlorure de calcium comme additif
dans le béton de ces constructions.

¥*

Diverses études bibliographiques ou comptes rendus de recherches sur les
problemes de la corrosion ont été envoyés dans le cadre de I’enquéte en cours.
Parmi ces travaux, il convient de souligner 1’intérét que présentent les
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Investigations entreprises par M. le Dr G, REam et M. H. VorLL au sujet du
contrdle sur des constructions réelles de la passivité des aciers enrobés.

D’apres les connaissances actuelles, le réle de protection joué par le béton
vis-a-vis des armatures provient d’une part de ce que le béton jeune ayant un
pH d’environ 12, ’acier se comporte passivement dans un tel milieu et d’autre
part d’une suffisante imperméabilité du béton a 1’air et a 1’eau.

L’alcalinité du béton est due en ordre principal & I’hydroxyde de calcium
formé par hydratation des silicates calciques et pour une part insignifiante
a la faible teneur des ciments en NaOH et KOH.

La passivité des aciers enrobés dans le béton disparait lorsque la valeur du
pH du béton diminue de fagon sensible (pH —84 10). Cette diminution du pH
provient surtout d’une carbonatation de ’hydrate calcique libre. La vitesse de
carbonatation du béton dépend essentiellement de sa perméabilité, de la teneur
en CO, de ’atmosphére et de I’humidité du béton. Les études effectudes en
Allemagne sur quelques constructions anciennes qui ont été démolies, ont
permis d’obtenir des données sur 'importance de la carbonatation du béton
en atmosphére normale et sur son influence sur la corrosion des armatures.

Les travaux de MM. Ream et Vorr (Technische Hochschule de Munich:
Professeur H. RiscH) ont porté a la fois sur la mesure du pH du béton de
diverses sections transversales des picces prélevées et sur la détermination du
degré de corrosion des armatures.

Pour la détermination du pH, la méthode utilisée consiste & laisser tomber
sur la surface fraiche et humidifiée a étudier, quelques gouttes d une solution
alcoolphénolphtaléine dont le point de virement de la couleur correspond & un
pH voisin de 8,3. Le béton dont le pH est supérieur & 8,3 se colore en rouge
tandis que celui dont le pH est inférieur & 8,3 reste inchangé.

Pour un pH inférieur a 8,3, il ne faut pas s’attendre & la passivité de 1’acier
et on peut admettre que le béton est carbonaté a un degré trés poussé. Pour
un pH supérieur a 8,3, le béton contient encore de la chaux libre, méme s’il y a

Fig. 5.
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déja en partie carbonatation mais pour rendre les choses comparables et I’'inter-
prétation aisée, on considére les zones & pH supérieur a 8,3 comme non car-
bonatées.

Le degré de corrosion des armatures est d’autre part déterminé suivant
une échelle conventionnelle dont chaque valeur correspond & une profondeur
déterminée de la partie corrodée.

La fig. 5 montre & titre d’exemple la zone centrale foncée (en rouge sur la
piéce) d’une section transversale d’un élément en béton armé et la zone de
pourtour claire qui est fortement carbonatée.

Les essais ont montré que méme dans les constructions trés anciennes dont
le béton est de bonne qualité et la mise en ceuvre correcte, aucune diminution
de pH susceptible de provoquer la corrosion des armatures ne se produit. Iln’en
est pas de méme si le béton entourant I’armature est de mauvaise qualité.

Les observations faites sur une tres vieille construction (50 ans) ont montré
que 1’épaisseur moyenne de la zone carbonatée était de 5 cm et ceci indépen-
damment des structures assez différentes du béton. L’épaisseur la plus faible
de la couche carbonatée était de 2 cm tandis qu’en des endroits particulierement
perméables, elle atteignait une épaisseur de 10 em. La diminution du pH
détruit la passivité de 1’acier dans le béton ce qui a pu étre mis en évidence
sur les aciers situés en partie dans la zone carbonatée et en partie dans la zone
non carbonatée: les armatures étant trés nettement corrodées dans la zone
carbonatée et intactes dans ’autre zone.

Pour des bétons ayant environ 30 ans et 10 ans d’age, la zone carbonatée
était respectivement et en moyenne de 4 et de 1,5 centimeétres.

De tels essais sont susceptibles d’apporter des indications précieuses dans
I’étude des cas de corrosion et il serait souhaitable d’appliquer ou de développer
cette méthode lors de ’examen de constructions qui ont subi des dommages.

Résumé

Le rapport, qui a été établi sur la base d’'une enquéte effectuée dans diffé-
rents pays, examine en détail les facteurs qui provoquent la corrosion et les
dommages en résultant. Il est fait état des principaux moyens & employer
pour prévenir ces détériorations. Comme 1’enquéte le montre, méme les ouvra-
ges précontraints, lorsque la réalisation est défectueuse, peuvent subir de
graves détériorations dues & la corrosion et le danger est particuliérement
grand du fait des sollicitations élevées qui s’y exercent.

Zusammenfassung

Der Bericht, der sich auf eine in verschiedenen Léndern durchgefiihrte
Umfrage stiitzt, befaBBt sich eingehend mit den Ursachen, die zu Korrosions-
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schiden gefiihrt haben. Es werden die wichtigsten MaBnahmen erwihnt, die
zur Verhiitung dieser Schiaden getroffen werden miissen. Wie die Untersuchung
zeigt, sind auch Spannbetontragwerke bei fehlerhafter Ausfithrung fiir Kor-
rosionsschiaden sehr anféllig und wegen der hohen Beanspruchungen besonders
gefahrdet.

Summary

The report, which is based on an inquiry carried out in various countries,
discusses in detail the causes which have resulted in corrosion damage. The
most important measures that must be taken for the prevention of such
damage are enumerated. As the investigation shows, also prestressed concrete
structures are highly susceptible to corrosion damage, due to defective con-
struction, and are particularly endangered on account of the considerable
stresses to which they are subjected.
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