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Préface

Le présent volume contient les rapports introductifs ser-
vant de base aux contributions qui feront 1'objet du rap-
port préliminaire du 9eme Congres & Amsterdam du 8 au 13
mai 1972. Conformément aux décisions prises au sein du
Comité permanent, la langue utilisée est celle du rappor-
teur et 1l'une des trois langues officielles de 1'Associa-

tion.

Les thémes du Congrés ont été soigneusement étudiés par
les trois commissions de travail et entérinés au cours

de notre réunion de Londres en 1969,

Comme d'habitude et compte tenu du caractére polyvalent
de nos préoccupations, nous préconisons un large éven-
tail de possibilités, pour nos membres, de s'exprimer et

de faire part de leurs derniers travaux.

Sur 1'influence de certains phénomenes non linéaires sur
la résistance ultime intéressant les spécialistes de la
résistance des matériaux et de la sécurité, les actions
réciproques entre deux matériaux ou entre les divers élé-
ments d'une structure devraient donner lieu & d'intéres-
santes innovations. Les spécialistes des grands ouvrages
pourront se confronter dans une émulation créatrice &
propos des halles de grande portée, tandis que les ingé-
nieurs soucieux de relier constamment théorie et prati-
que étudieront 1'influence des méthodes de construction
sur la conception. Le développement en hauteur de nom-
breuses constructions de types divers pose & 1l'ingénieur
des problémes nouveaux qu'il convient de serrer de plus
prés. Finalement, les méthodes de calcul ne donnant qu'

une approche plus ou moins grossiére de la réalité, il



est fondamental de faire des mesures sur modéles ou sur
ouvrages existants. Nous espérons recevoir 14 des infor-
mations inédites et percutantes. Finalement, un théme

est consacré aux nouveaux développements. Il ne fait pas
l'objet de publications dans le présent ouvrage. Il ne
sera traité que dans la publication préliminaire afin de
ne pas lui faire perdre son caractére de grande actuali-
2.

Les membres qui ont 1l'intention de participer & la dis-
cussion préparée devront présenter le résumé de leurs in-
terventions avant le 15 septembre 1971. Si 1l'acceptation
en est faite par la commission de sélection, la contri-
bution elle-méme devra &tre livrée impérativement avant

la fin du mois de janvier 1972.

C'est sur 1l'invitation du Groupe hollandais de 1'AIPC

que notre Congreés 1972 peut se tenir & Amsterdam. Nos re-
merciements les plus vifs vont donc & nos amis hollandais
et particuliérement au Comité d'organisation présidé par
Monsieur Ir. C.J. Louw. Nous sommes convaincus que gréce
4 la participation massive de nos membres, le succés du
9eme Congreés est assuré. Nous en formons en tout cas le

voeu sincere.
Zurich, en novembre 1970

Le président de 1'AIPC:

Prof. MAURICE COSANDEY

Les Secrétaires Généraux:

Dr sc.techn. HANS VON GUNTEN Dr sc.techn. PIERRE DUBAS
Ing.Dipl. ANGELO POZZI



Vorwort

Der vorliegende Band enthidlt die Einfithrungsberichte und
dient als Grundlage fiir die Beitr&dge der vorbereiteten
Diskussion des 9. Kongresses, der vom 8. bis 13 Mai 1972
in Amsterdam stattfinden wird. Gem&ss Beschluss des Sté&n-
digen Ausschusses werden die Einfihrungsberichte nunmehr
in der Sprache des Referenten bzw. einer der drei offi-

ziellen Sprachen der Vereinigung verdffentlicht.

Die Themen des Kongresses wurden von den drei Arbeitskom-
missionen sorgfédltig erarbeitet und anlédsslich der Sit-

zung in London von den Delegierten angenommen.

Wie iiblich und mit Riicksicht auf den vielschichtigen Cha-
rakter unserer Interessen, schlagen wir unseren Mitglie-
dern einen weiten Problembereich vor, worin sie sich &aus-

sern und ilber die letzten Arbeiten berichten kdnnen.

Wahrend der Einfluss gewisser nichtlinearen Vorgidnge auf
die Traglast die Spezialisten fiir Tragwerkslehre und fir
Sicherheitsaspekte interessieren wird, dlirfte die Wech-
selwirkung zwischen zwei Baustoffen oder zwischen ver-
schiedenen Elementen eines Tragwerkes zu interessanten
Neuerungen filihren. Erbauer grosser Bauwerke werden die
Gelegenheit haben, sich in einem schopferischen Wett-
eifern mit Hallen grosser Spannweite zu konfrontieren,
wahrend sich die Ingenieure, deren stédndiges Bemihen in
einer innigeren Verbindung von Theorie und Praxis liegt,
dem Einfluss der Baumethoden auf die Konzeption widmen
werden. Die stdndige Entwicklung in die Hohe verschieden-
ster Bauten, stellt den Ingenieur vor neue Probleme, die
ndher zu betrachten sind. Schliesslich wird es notwendig

sein, durch Messungen an Modellen und an bestehenden Bau-



werken, unsere Kenntnisse iber die tatsdchliche Wirkungs-
weise zu erweitern, da die Berechnungsmethoden nur eine
angendherte Darstellung geben konnen. Wir hoffen auf die-
sem Gebiet neue und richtungsweisende Beitrdge zu erhal-
ten. Ein letztes Thema, das den neuesten Entwicklungen
gewidmet ist, wird, um dessen Aktualitédt zu wahren, erst

im Vorbericht behandelt werden.

Mitglieder, die an der vorbereiteten Diskussion teilneh-
men mochten, werden gebeten, die Zusammenfassungen ihrer
Beitrdge bis zum 15. September 1971 einzureichen. Bei An-
nahme durch die Auswahlkommission, ist der vollstédndige

Beitrag bis spidtestens Ende Januar 1972 zuzustellen.

Auf Grund der Einladung der holl&dndischen Gruppe der
IVBH kann der 9. Kongress, 1972, in Amsterdam abgehalten
werden. Wir mochten daher unseren holl&d&ndischen Freunden
und insbesondere dem durch Herrn Ir. C.J. LOUW prédsidier-
ten Organisationskomitee unseren besonderen Dank ausspre-
chen. Wir sind davon iberzeugt, dass dank der grossen
Teilnahme seitens unserer Mitglieder der Erfolg des 9.
Kongresses gewdhrleistet sein wird. Wir erhoffen dies

auf jeden Fall.

Zurich, im November 1970

Der Prdsident der IVBH:

Prof. MAURICE COSANDEY

Die Generalsekretidre:

Dr. sc.tech. HANS VON GUNTEN Dr. sc.tech. PIERRE DUBAS
Dipl. Bauing. ANGELO POZZI



Preface

The present volume contains the introductory reports
serving as basis for the contributions which will be the
object of the preliminary report of the 9th Congress at
Amsterdam on the 8th to 13th May 1972.In accordance with
the decisions taken by the Permanent Committee, the lan-
guage used is that of the contributor and one of the

three official languages of the Association.

The themes of the Congress have been carefully studied
by the three Working Commissions and ratified during the

course of our meeting in London in 1969,

As usual, and taking into account the polyvalent charac-
ter of our ideas, we envisage a large range of possibil-
ities for our members to express themselves and give in-

formation on their latest works.

On the influence of certain non-linear phenomena on the
ultimate strength interesting to specialists on strength
of materials and on safety, the reciprocal actions between
two materials or between different elements of a struc-
ture should give an opportunity for interesting innovat-
ions. The specialists of large works can discuss in crea-
tive rivalry concerning halls of large span, whilst en-
gineers anxious to combine constantly theory and practice
can study the influence of methods of construction for
these ideas. The development in height of numerous con-
structions of different types presents the engineer new
problems which he will have to tackle at close range.
Finally, as the methods of calculation give only a more
or less rough approach to reality, it is fundamental to

make use of measurements on models or existing works. We



hope to receive thus unpublished and striking develop-
ments. Finally, one theme is devoted to new developments
This does not form part of the publications in the pre-
sent work. It will be treated only in the preliminary
publication in order not to lose its character of great

actuality. *

Members who intend to participate in the prepared dis-
cussion must present the resumé of their interventions
before the 15th September 1971. If it is accepted by the
Selection Committee, the contribution itself must be de-

livered imperatively before the end of January 1972.

It is on the invitation of the Dutch Group of the IABSE
that our Congress can be held in Amsterdam. We sincerely
thank our Dutch friends, and particularly the Organising
Committee presided by Monsieur Ir. C.J. LOUW, for this
invitation. We are convinced that thanks to a massive
participation of our members the success of the Congress

is assured. We sincerely hope so in any case.

Zurich, November 1970

The President of the IABSE:

Prof. MAURICE COSANDEY

The General Secretaries:

Dr.sc.techn. HANS VON GUNTEN Dr.sc.techn. PIERRE DUBAS
Dipl.Ing. ANGELO POZZI



Contributions a la discussion préparée

Délai: Les membres qui désirent participer avec une
contribution & la discussion préparée sont
priés de faire parvenir au Secrétariat de 1'AIPC
titre et résumé en cing exemplaires avant le
15 septembre 1971. Le résumé, rédigé dans 1'une
des trois langues officielles de 1l'Association,
sera long d'au moins une page dactylographiée
Format A4 (29,7 x 21 cm) et ne pourra en dé-
passer deux. 11 devra permettre de juger la
contribution.

I1 est encore rappelé ici que les contributions
devront se référer aux exposées introductifs
contenus dans le "Rapport Introductif".

Sélection: Avec 1l'aide des commissions de travail, les
Secrétaires Généraux feront un choix parmi les
contributions proposées.

Publication Les rapports acceptés seront publiés dans la

et lecture: "Publication Préliminaire" a la fin mars 1972
et devront &tre présentés par extraits lors du
Congrées. Pour que la "Publication Préliminaire"
puisse étre remise & temps & tous les partici-
pants du Congres, les auteurs s'engagent &
présenter leur contribution avant le 1 février
1972. La rédaction du manuscrit comprendra au
maximum 10 & 12 pages dactylographiées, Format
A4(justification 25 x 17 cm).

Adresse postale Association Internationale des Ponts et
du Secrétariat: Charpentes

Ecole Polytechnique Fédérale
Haldeneggsteig 4
CH-8006 Zurich (Suisse)
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Einreichung von Beitréagen fiir die vorbereitete Diskussion

Termin der Mitglieder, die sich mit einem Beitrag an der

Begutachtung: vorbereiteten Diskussion beteiligen mochten,
sind gebeten, Titel und Kurzfassung in finf-
facher Ausfertigung dem Sekretariat der IVBH
bis zum 15. September 1971 zukommen zu lassen.
Die Kurzfassung in einer der dreil offiziellen
Sprachen der Vereinigung muss mindestens eine
und darf hochstens zwel Schreibmaschinenseiten
Format A4 (29,7 x 21 cm) umfassen, die eine
Beurteilung des Beitrages erlaubt.

Es sei hier nochmals daran erinnert, dass sich
diese Beitrdge auf die im "Einfithrungsbericht"
erschienenen Berichte beziehen mussen.

Auswahl: Die Generalsekretdre werden unter Beiziehung
der Arbeitskommissionen aus den angemeldeten
Beitrdgen eine Auswahl treffen.

Veroffentlichung Die angenommenen Berichte werden Ende Mirz 1972

und Verlesen der im "Vorbericht" vercffentlicht und sollen am

Beitrége: Kongress auszugsweise vorgetragen werden. Damit
der "Vorbericht" rechtzeitig allen Kongress-
teilnehmern zugestellt werden kann, verpflich-
ten sich die Autoren, ihre Beitrdge von hoch-
stens 10-12 Schreibmaschinenseiten Format A4
(Satzspiegel 25 x 17 cm) "kamerafertig" bis zum
1. Februar 1972 einzureichen.

Postanschrift des Internationale Vereinigung
Sekretariates: fir Briickenbau und Hochbau

Eidgentssische Technische Hochschule
Haldeneggsteig 4
CH-8006 Ziirich (Schweiz)
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Contributions to the prepared discussion

Contributions to the prepared discussion

Deadline:

Choice of
contributions:

Publication and
presentation:

Postal address of

the Secretariat:

Members who wish to submit a contribution to
the prepared discussion are requested to supply
the Secretariat with title and short version of
their contribution fivefold not later than
September 15, 1971. The short version of the
contribution in one of the three official
languages of the Association should be at least
one, but not more than 2 type-written pages
(Size A4/29,7 x 21 cm/8%" x 11") allowing a
valuation of the contribution.

May we - once more - point out that the con-
tributions must relate to the reports included
in the "Introductory Report".

The General Secretaries assisted by the Working
Commissions will make a selection of the sub-
mitted contributions.

The accepted contributions will be published in
the "Preliminary Publication" end of March 1972
and the authors ought to report on same in the
form of an abstract at the Congress. In order
that the participants will receive the "Pre-
liminary Publication" ahead of the Congress, the
authors engage themselves to submit their
contribution of not more than 10-12 type-written
pages (Size A4/ type area 25 x 17 cm/9.8"x6.7")
"camera-ready" not later than February 1, 1972.

International Association for Bridge
and Structural Engineering

Swiss Federal Institute of Technology
Haldeneggsteig 4

CH-8006 Zurich (Switzerland)
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L'influence de la plasticité et de la viscosité sur la résistance et la
déformation des constructions

Der Einfluss der Plastizitat und der Viskositat auf die Traglast und
die Verformung von Tragwerken

The Influence of Plasticity and Viscosity on the Strength and
Deformation of Structures

M. SAVE CH. MASSONNET
Professeur a la Faculté Polytechnique Professeur a I'Université
de Mons de Liege

1. INTRODUCTION.

1.1. Contenu du rapport.

Le théme décrit par le titre ci-dessus est extrémement vaste. Il a fait
1'objet, dans les quarante derniéres années, de travaux de recherche innombra-
bles et de dizaines de livres.

Dans le présent rapport, nous nous limiterons a deux matériaux : 1l'acier,
considéré comme un matériau €lasto-plastique, et le béton considéré comme un ma-
tériau visco-élasto-plastique aux caractéristiques dépendant de 1'dge, tous deux
a la température ambiante. Nous nous intéresserons aux doctrines de calcul in-
élastique des structures formées de ces deux matériaux. Nous rappellerons les
éléments essentiels de ces doctrines dans leur état actuel, nous soulignerons les
points délicats ou non résolus et nous tenterons de dégager les voies de recher-
che les plus intéressantes. L'historique et les exposés détaillés de ces métho-
des de calcul pourront &tre trouvés dans les textes de références.

Afin d'éviter toute duplication avec les travaux du Colloque de Madrid de
septembre 1970 sur 1'influence du fluage et du retrait sur les constructions en
béton, nous nous contenterons d'évoquer les applications essentielles du mod€le
visco-élastique linéaire.

1.2. Le modéle parfaitement plastique.

La Mécanique des Solides déformables schématise les corps réels en des modé-
les mécaniques pour lesquels elle construit des théories mathématiques rigoureu-
ses.

En théorie des structures, le modéle parfaitement plastique est apparu avec
les travaux de G. de Kazinczy [1], en 1914, et de N.C. Kist EZ] , en 1917, sur
les poutres fléchies. I1 comporte les hypothéses suivantes

-1. le moment fléchissant dans une section droite ne peut dépasser un seuil, ap-
pelé moment plastique (M_ en flexion positive, M' en flexion négative) indé-
pendant de la déformatiof subie par cette sectioR (plasticité parfaite).



2 la — L'INFLUENCE DE LA PLASTICITE ET DE LA VISCOSITE

-2. quand ce seuil est atteint, les parties adjacentes 3 la section droite peu-
vent subir une rotation relative permanente arbitraire sous moment constant
(plasticité parfaite), cette rotation ayant obligatoirement le méme signe
que le moment fléchissant (loi d'écoulement). On dit qu'il s'est formé une
"rotule plastique dans la section'.

Sous un systéme de charges dont toutes les grandeurs sont proportionnelles
d un seul paramétre scalaire P, une structure formée de poutres fléchies parfai-
tement plastique posséde une ''charge limite' P, valeur du paramétre de charge
a laquelle elle se transforme, par formation d'un nombre suffisant de rotules
plastiques, en un mécanisme cinématiquement déformable, sous charge constante By
tant que le changement de forme produit par le mécanisme reste négligeable.

Dans 1'état limite qui vient d'é€tre décrit, le champ des moments fléchis-
sants satisfait aux conditions d'équilibre et ne viole pas la condition de plas-
ticité :

M s Ms M 1
b . (M

Tout champ de moments ayant en commun avec le champ a 1'état limite de sa-
tisfaire aux conditions d'équilibre et 3 la condition de plasticité (1) est dit
''statiquement admissible''. Si son paramétre de charge est appelé P-, le pre-
mier théoréme fondamental de 1'analyse limite, dit théoréme statique (ou de la
borne inférieure) nous apprend que : [i]Eﬂl}j (6]

P_ < P2 (2)

Dans 1'état limite, le mécanisme fait produire aux charges appliquées une
puissance positive Pe'

Si le mécanisme comporte n rotules positives de vitesse de rotation 6. et
m rotules négatives de vitesse de rotation 6., la puissance dissipée dans “les
rotules est J

n m .
D = &t M. +1T M'. |e.]| (3)
i=1 p1 1 J=1 PJ J
La conservation de 1l'énergie impose
P = 1D 4)

équation qui fournit P,.

Tout mécanisme ayant en commun avec le mécanisme de 1'état limite de
fournir une puissance positive P_ est dit cinématiquement admissible. Si on
appelle P, son paramétre de charge calculé par 1'équation de puissance (4), le
second théoréme fondamental de 1'analyse limite, dit théoréme cinématique (ou de
la borne supérieure) nous apprend que [3], [4], [5], [6]

B, 2 P, ()
Quand P_ = P_, on a, d'aprés (2) et (5),
B =1 =F (6)

(théoréme combiné).
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Cette situation se présente quand le champ de moments statiquement admissible

et le mécanisme cinématiquement admissible se correspondent par la loi d'écou-
lement : signe 6; = signe Mi en toute rotule i, On a alors une solution complé-
te.

La théorie qui vient d'étre esquissée s'étend facilement aux structures
plus complexes comportant plusieurs variables statiques Q. (1 =1, 2, ... n)
poutres simultanément fléchies, tendues (ou comprimées) et tordues, plaques,
coques [7], [8]. Un élément de structure posséde une condition d'écoulement
représentée dans 1'espace des forces internes Q. par une surface d'écoulement
fixe et convexe vers les axes positifs. Tout cﬁamp de sollicitations internes
en équilibre et représenté par des points a l'intérieur de la surface ou sur
celle-ci est statiquement admissible. I1 fournit une approximation P_ de la
charge limite.

Si on superpose 3 1'espace des Q. 1l'espace des vitesses de déformation
correspondantes q. (si Q, est par exefple un moment, (, est une vitesse de cour-
bure, Q. un effort normal, g, une vitesse d'extension Au de contraction, etc...),
la loi g'écoulement s'exprim% par la normalité du vecteur de composantes §q. a la
surface d'écoulement au point de contraintes de composantes Q;» situé sur Ia sur-
face.

Un mécanisme cinématiquement admissible est maintenant décrit par un champ
de vitesses de déplacement, dont dérivent les champs des q. 4 1'aide desquels on
peut, par la loi de normalité, calculer la dissipation. En égalant la dissipa-
tion 3 la puissance, positive, des forces appliquées, on obtient une approxima-
tion P_ de la charge limite.

Cette théorie s'applique également lorsque les charges se divisent en un
systéme de charges permanentes données, incapables a elles seules de produire la
ruine par mécanisme, et en un systéme de surcharges i un paramétre P_ [3][7].

La charge limite est alors la valeur limite P de PS telle que 1l'ensemble des

charges conduise a 1'état limite. On a =1
N g 7
PS,_ Ps,z < PS,+ )
ou P et P sont, une fois associés aux charges permanentes, fournis res-

pectfvement par les méthodes statique et cinématique. On peut ainsi suivre d'as-
sez prés les recommandations du C.E.B. [g] et de la C.E.A.C.M. en utilisant une
limite d'écoulement ''de calcul' déduite d'une limite d'écoulement caractéristique
tenant compte de la dispersion dans les limites d'écoulement mesurées, et deux
coefficients de majoration des charges, 1'un y_ sur les charges permanentes et
1'autre y_ sur les surcharges. La valeur de *y_ étant fixée,il faut s'assurer
que, a 1'"état limite de ruine par mécanisme, y , est supérieur d la valeur im-
posée. Parallélement a cette fagon pratique d'8vdluer la sécurité, on peut envi-
sager de considérer certaines variables comme aléatoires (la limite élastique de
certaines barres par exemple) de distributions connues, et rechercher la distri-
bution correspondante de P ,, Il s'agit 13 d'un probléme de programmation sto-
chastique @oﬁ. .

Si 1'on fait un dimensionnement (et non une analyse) il est possible d'assu-
rer une charge limite minima P, imposée tout en optimisant la structure.
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Dans cet ordre d'idées, la théorie du dimensionnement plastique de poids
minimum peut actuellement fournir un grand nombre de solutions, tant analytiques
que mécaniques, de problémes d'ossatures, de plaques et méme de coques, soumises
3 des charges fixes ainsi qu'a des charges déplagables [11].

Jusqu'a présent, nous ne nous sommes pas préoccupés du comportement de 1'é-
1ément de structure avant son écoulement plastique, a la seule réserve prés que
la structure doit rester, juste avant la ruine, assez peu déformée que pour pou-
voir €tre étudiée dans sa géométrie initiale. Si maintenant nous supposons que
1'élément de structure est élastique linéaire jusqu'a son écoulement plastique,
nous pouvons €tudier pas a pas le comportement de la structure en tenant compte,
si nécessaire, de 1'influence des déformations élasto-plastiques sur les effets
des forces. Nous obtenons ainsi la force portante de la structure, da partir de

laquelle les déplacements croissent sous charge décroissante [6],[7].

Le comportement post-limite décrit par la forme de la courbe liant le para-
métre de charge P 34 un déplacement caractéristique 6§ aprés formation du mécanis-
me de ruine est trés important 3 connaitre. Selon que cette courbe est descen-
dante ou montante, la charge de ruine par mécanisme est une charge d'écoulement
ou bien seulement la charge 3 partir de laquelle 1'accroissement de force por-
tante de la structure ne peut se produire qu'au prix de grandes déformations
permanentes. Cette €tude peut se faire 3 1'aide du modéle rigide - parfaitement
plastique.

Tous les problémes évoqués ci-dessus peuvent &tre traités par des méthodes
de calcul qui sont actuellement bien &tablies [6],[7.

I1 est trés important de faire remarquer ici que, sur la base des théorémes
fondamentaux, 1'analyse limite plastique peut se formuler comme un probléme de
programmation linéaire [6].

Tous les résultats de la programmation mathématique et tous ses algorithmes
de calcul lui sont donc applicables. Il en est de méme pour le dimensionnement
de poids minimum [6] . De nombreux problémes spécifiques ont déja €té résolus
de cette maniére.

Avec 1'augmentation de puissance des ordinateurs, la méthode basée sur la
programmation linéaire [11, 6] semble avoir pris le pas,en rendement-machine,
sur les méthodes spéciales développées antérieurement par Heyman [12, 6] et par
Prager - Heyman [13, 6] et programmées par Kalker [14] . Par ailleurs, la meil-
leure méthode manuelle d'étude des ossatures semble rester celle par combinai-
son de mécanismes simples, due i Neal et Symonds [15, 6] et basée sur le théo-
réme cinématique.

Un essai de programmation de cette méthode sur ordinateur,di a& Cohn et
Grierson [16] , a conduit d@ un programme nommé COMECH,qui effectue toutes les
combinaisons de mécanismes A un degré de liberté et se révéle par conséquent
comme assez inefficient d&s que le degré d'hyperstaticité de la structure de-

vient important.

Dans un travail non publié communiqué a 1'un des auteurs du présent rapport,
Mr. Jubete Portilla a trouvé une méthode permettant de sélectionner automatique-
ment les mécanismes combinés de maniére 3 augmenter le moment plastique (dans le
probléme de dimensionnement restreint). Cette méthode devrait pouvoir conduire
d un dimensionnement efficient sur ordinateur.
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1.3. Le modéle viscoélastique linéaire.

Les recherches expérimentales de Glanville [17]et Davis [i8] ont montré que
le béton de ciment est essentiellement un matériau viscoélastique linéaire,
c'est-a-dire que, toutes choses égales d'ailleurs, la déformation de fluage est
proportionnelle, a 1la contrainte appliquée. Il en résulte qu'on peut appliquer
le principe de superposition de Boltzmann, selon lequel il est permis de superpo-
ser les effets de fluage provenant de plusieurs états de contrainte, en considé-
rant la durée de leur application et la date de leur début d'application.

Depuis ces recherches fondamentales, le fluage et le retrait du bé&ton - qui
sont indissociables - ont été 1l'objet de recherches expérimentales trés nombreu-
ses (cf. par exemple les publications du C.E.B. et Kesler [19] ), qui ont permis
de mettre en évidence les principaux paramétres qui contrdlent ces phénoménes.
I1 est clair aujourd'hui que la déformation de fluage est une fonction complexe
non seulement de la composition du béton considéré, mais encore de la forme de
1'élément étudié de ses dimensions absolues, de son pourcentage d'armatures, des
variations du degré hygrométrique de 1'atmosphére dans laquelle 1'€lément est
plongé. Il n'est pas possible actuellement de prédire avec précision les pro-
priétés de fluage d'un €lément a partir des données ci-dessus.

D'autre part, on peut dire que 1'analyse théorique des corps viscoé€lastiques
linéaires a fait, dans ces vingt derniéres années, des progrés immenses.
Le modéle mécanique généralement admis pour ces corps est _une combinaison de res-
sorts et de dash-pots linéaires. On peut montrer Ego, 21] que, quel que soit le
nombre de ses €léments, le modéle obéit en traction simple a la loi :

Po = Qe (8)
ol P et Q sont les opérateurs différentiels linéaires :
m K n K
d d
P = Ipp—, Q= Iq —% (9)
K K K K
9 dt 9 dt

Souvent, on considére comme suffisant le modéle de Kelvin (fig. 1) qui
L obéit a 1'équation :

o = Ee + e (10)

Une autre technique d'analyse est celle basée sur les inté-
grales héréditaires de Volterra. Elle a l'avantage de
mieux se préter 3 la représentation d'un matériau dont les
propriétés dépendent de 1'dge. On y admet que le béton
simple sollicité par une contrainte de compression cons-
tante o 3 partir du temps 1 (appelé &ge du béton) présen-
te au temps t > t la dilatation totale (€lastique plus de
de fluage)

e=0[E—1c?j-+C(t, T)] - o § (t, 1) (1)

Fig. 1. qui est linéaire en o.

La plupart des auteurs admettent que la fonction C (t, 1) peut s'écrire :

C(t,u)=f(x)C(t-r1)



6 la — L'INFLUENCE DE LA PLASTICITE ET DE LA VISCOSITE

o(t,t) ) .
Dans ce cas, les parties courbes de la figure 2

sont semblables de forme. Si la contrainte
varie suivant la loi connue ¢ = ¢ (1), on admet
avec Boltzmann que la dilatation totale € est
donnée a un instant t quelconque par la formule

t
¢ =0 (1)) 6 (t, ) + [ dolr) s¢e,0dc (12)
T
1

Ce modéle suffit pour analyser les poutres, ca-
dres et portiques, dont les barres travaillent
- Fig., 2.- en flexion composée. Si, par contre, on veut
analyser les effets viscoélastiques dans les coques et dans d'autres piéces a
trois dimensions, on doit tenir compte du fait que les déformations de fluage
en dilatation sont beaucoup moindres en dilatation qu'en distorsion; on doit

alors décomposer le tenseur contrainte & en chaque point en sa composante sphé-

rique
s o)
_ 1
s= |o o) avec s = — (o_ + g+ o)
z > y z
o)
et son déviateur
s s
Sx xX¥ "X
S=|s 3 s
Xy ¥y yz
s s S
Xz “yz "z
vec S. = o_ - S, etc... = .
a » X , etc " sXy Txy’ etc

De méme, on doit décomposer le tenseur déformation e en sa composante sphérique
représentant une dilatation pure

e 0 o |
1
= = — + *
e o] € o] avec e 3 (ex ey sz)
o} e
et sa distorsion
e, exy e,
E= |e e e
¥ Yz
xz eyz ©; ]
avec e = ¢ -¢e, etc..,, € =g _, €tC...
X X Xy Xy
Les lois fondamentales les plus générales du corps viscoélastique linéaires s'é-
crivent alors
P's = Que
iP!S = Q'E (13)

ou P', P, Q', Q' sont quatre opérateurs différentiels lin€aires différents ana-
logues a P et Q. '
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Une littérature extrémement abondante, basée sur les lois [8] ou [ji] et
employant comme outil mathématique essentiel la transformation de Laplace, s'est
développée ces vingt derniéres années. Cette littérature €tant largement igno-
rée des ingénieurs des constructions, il vaut la peine de citer les quelques
synth&ses de ces travaux qui sont suffisamment complétes et en méme temps relati-
vement faciles a lire.

Pour les corps dont les propriétés ne dépendent pas de 1'4dge, on recommande
le chapitre (Viscoelasticity) rédigé par E. H. LEE, dans le Handbook of Enginee-
ring Mechanics édité par le Professeur W. Flugge [22Z] ainsi que 1l'excellent li-
vre de Flugge intitulé 'Viscoelasticity'. Ces deux ouvrages ont peut-&tre plus
en vue 1'application aux matiéres plastiques qu'au béton de ciment. Par contre,
le livre d'Aroutiounian [23] basé sur 1l'emploi des intégrales héréditaires, envi-
sage particuliérement 1'effet de 1'4ge du matériau et 1'application au béton.

I1 n'existe pas, en viscoélasticité, de théorémes généraux €quivalents aux deux
principes fondamentaux de l'analyse limite (cf. § 1.2.). Néanmoins, on peut met-
tre en évidence les deux principes de correspondance qui donnent la solution d'u-
ne classe restreinte de probleémes pratiques.

Ces principes ont été découverts par T. Alfrey [24] et D. Mc. Henry [25], en se
basant d'ailleurs sur des lois de viscoélasticité 1égérement différentes. Le
livre de Levi et Pizzetti, paru en 1951 [28] ol ces principes portent le nom de
théorémes d'isomorphisme, a contribué & les clarifier et a les diffuser. On
donne ci-aprés les énoncés de ces principes pour le cas d'ossatures faites de
barres soumises a flexion composée,d'apres [g1] :

Si 1'on applique 3 une structure viscoélastique linéaire une mise en charge
simple dans laquelle toutes les forces extérieures varient en fonction du temps
suivant la méme loi L(t), les contraintes en tout point et les réactions hypers-
tatiques éventuelles évoluent suivant la m@me loi et sont 3 tout moment €gales a
celles qui naitraient, sous l'action des mémes forces, dans la structure corres-
pondante, parfaitement é€lastique. Les déplacements et déformations évoluent tous
proportionnellement suivant la loi y(t) identique & la loi d'allongement par flu-

age d'un barreau tendu sollicité par 1l'effort de traction L(t).

Cas particulier important : Dans le cas simple ol 1l'on applique brusquement au
temps t des forces de volume et de surface que 1'on maintient ensuite constantes,
les contraintes dans la structure viscoélastiques prennent une valeur constante.
Par ailleurs, le déplacement d'un point quelconque varie en fonction du temps
suivant la loi du fluage en traction.

Deuxiéme principe de correspondance.

-~

Si 1'on donne a une structure viscoélastique linéaire non chargée certains
déplacements qui évoluent tous proportionnellement en fonction du temps suivant
la loi L(t) (avec L(t) = 1} les déplacements et dilatations de tous les points
de la structure évoluent suivant la méme loi et sont,a l'instant t = t, identi-
ques d ceux qui naitraient sous 1l'effet des déplacements imposés dans la struc-
ture correspondante parfaitement élastique du module d'élasticité E(tr). Quant
aux contraintes et réactions hyperstatiques, elles sont 3 tout moment proportion-
nelles a celles qui existeraient dans la structure parfaitement €lastique. Le
coefficient de proportionnalité est 1'effort de traction g(t) nécessaire pour

~

soumettre un barreau du matériau viscoélastique 3 un allongement imposé & = L(t).
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Remargue : L'énoncé général ci-dessus s'applique également au cas ol la structu-
re subit une variation thermique ou un retrait dont la loi dans le temps est
connue, car on peut aisément calculer les déplacements d'appui €quivalents a ces
phénoménes. On voit, par conséquent, que les effets défavorables du retrait et
du tassement c¢'appui accidentels dans des constructions en béton sont considéra-
blement atténués par le fluage du béton.

Cas particulier important : Dans le cas simple ol 1'on donne brusquement,a
1"instant 1, des déplacements d'appui connus d une structure viscoé€lastique non
chargée, cette structure prend brusquement une déformation fixe. Les contrain-
tes en tout point et les réactions hyperstatiques éventuelles prennent brusque-
ment les valeurs qui correspondent 3 la structure parfaitement €lastique de ré-
férence et décroissent ensuite au fil du temps selon la loi de relaxation valable
en traction simple.

X
X X

Pour 1la généralisation de ces principes aux corps continus gouvernés simul-
tanément par les_deux lois de fluage [13] , nous renvoyons i la littérature
(cf. par ex. [20].

La grande importance des principes de correspondance résulte du fait qu'ils
permettent une appréciation plus réaliste de 1'effet sur les structures en béton
des tassements d'appui, variations thermiques, etc...

I1 est clair que de nombreux problémes relatifs a 1'effet du fluage sur les
constructions en béton ne peuvent se réduire a 1l'emploi pur et simple des princi-
pes de correspondance. En employant des méthodes pas a pas, on peut écrire des
programmes pour ordinateurs qul résolvent les problémes les plus complexes.
Zienkiewicz [26] a montré comment, par la technique des €léments finis, on peut
ainsi aborder des problémes de piéces planes, plaques fléchies, et méme des pié-
ces des formes les plus complexes telles que barrages-voiites et les enveloppes
de réacteurs nucléaires en béton précontraint.

On peut donc affirmer qu'a 1'heure actuelle, en y mettant le prix en program-
mation et consommation d'heures ordinateurs, on peut résoudre a peu prés n'im-
porte quel probléme dés que les lois fondamentales ont été formulées. On ne
saurait cependant mettre trop les ingénieurs en garde contre le caractére il-
lusoire des résultats de calculs complexes, basés sur des méthodes mathémati-
ques correctes, mais dont les équations de départ (c'est-a-dire les équations
constitutives du matériau) représentent mal le compertement physique du maté-
riau.
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2. STRUCTURES EN ACIER.

2.1. Ossatures.

L'analyse limite plastique décrite en 1.2. suppose que ni la faiblesse des
assemblages ni 1'instabilité €lastique ou €lasto-plastique des €léments de la
structure ne viennent limiter la force portante a une valeur inférieure a P,.
Les régles 3 suivre pour qu'il en soit ainsi ont €té établies a la suite de trés

importants travaux sur ces sujets, surtout entre 1945 et 1965 [29] ..

On dispose donc actuellement d'une doctrine pratiquement achevée pour les
structures en acier, sanctionnée par plusieurs normes [3@1[3{][32] et permettant
1'établissement des projets jusque dans leurs détails [6] ,[33)[34] . Elle s'ap-
plique au moins aux deux principaux aciers de construction (A 37 et A 52), qui
possédent un palier d'étirage suffisant.

Quand ¢ertains éléments de la structure ne peuvent €tre considérés sans dan-
ger comme parfaitement plastiques (cordons de soudure ou boulons d'un assembla-

ge) on est conduit a n'admettre qu'une redistribution limitée des sollicitations

-~

internes entre ces €léments, selon des régles qui restent encore a perfection-

ner [35].

Sous chargement statique a un paramétre, une ossature métallique correcte-
ment dimensionnée par le calcul plastique ne présentera une rupture qu'aprés tres
grandes déformations, loin au dela de la formation du mécanisme. Au contraire,
si les charges varient indépendamment entre des bornes, on peut craindre une ac-
cunulation des déformations plastiques ou méme une rupture par épuisement de la
ductilité. Le calcul de la charge de stabilisation (shake-do n load'), prescrit
par certaines normes [32], n'est alors méme pas suffisant car il faudrait savoir
au prix de quelle déformation permanente elle est obtenue. Par contre, dans des
cas ou le nombre de cycles de chargement prévu est faible, et certaines déforma-
tions permanentes permises, une charge de non stabilisation pourrait étre prise
comme limite. On est ici 4 la frontiére du probléme de la fatigue plastique des
structures, ou presque tout reste a faire.

Le calcul des ossatures en acier a 1'état limite plastique apparait ainsi
comme encore perfectible dans certains points de détail et demandant un dévelop-
pement vers le calcul 3 la fatigue plastique. Il n'en reste pas moins qu'il
constitue, dans le cadre ol il est applicable, une méthode en bon accord avec les
faits expérimentaux, suffisamment simple a employer, et plus réaliste que le cal-
cul élastique qui se référe 3 un état limite (de premiére plastification) dénué
de sens physique réel et généralement hors d'atteinte du calcul (présence de
contraintes initiales de laminage, soudage, etc...).

Le calcul plastique permet d'uniformiser la sécurité des structures isos-
tatiques et hyperstatiques vis-d-vis d'un état limite réel (ruine par mécanisme).
Pourtant, il conduit en général a un dimensionnement plus &ccromique des structu-
res hyperstatiques formées de barres laminées. Il exploite en effet la possibi-
1ité de redistribution des moments lors d'une surcharge, qu entraine une pré-
contrainte automatique aprés déchargement subséquent. Son influence croissante
marque méme les normes de nombreux pays [3€]cd il n'est méme pas encore totale-
ment accepté. Son application tend aussi a s'étendre a de plus nombreux ty-

~ 2

pes de structures et en particulier aux ossatures a €tages multiples.
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Plusieurs normes [:30] [31] [32] admettent le calcul plastique des ossatures
contreventées, quel que soit le nombre d'étages. Four les ossatures non contre-
ventées, la prise en compte des phénoménes du second ordre (effet P, §) qui ameé-
nent 1l'instabilité €lastoplastique d'ensemble avant la preduction de toutes les
rotules de la théorie plastique simple, fait que le dimensionnement de ces ossa-
tures n'est pas encore entré dans les Normes. I1 permet une recherche directe
de la structure de poids minimum (6], &ventuellement par programmation linéaire.
I1 s'inscrit dans le cadre d'une doctrine générale de calcul des constructions
métalliques vis-a-vis des différents états limites que ces constructions peuvent
présenter [9].

2.2. Plaques et coques.

Le calcul a 1'état limite plastique de flexion des plaques en acler est
trés développé (7] [60];cependant il n'a de sens physique que pour des plaques
relativement épaisses. Si v est la minceur de la plaque, rapport de la '"portée
caractéristique'* (diamétre d'une plaque circulaire, petit cOté d'une plaque
rectangulaire) a 1'épaisseur, il semble [7], [38] que 1'on doive se limiter a
p < 40.

Quand . >40, les efforts de membrane dus a la déformation €lasto-plastique,
sont prédominants (ils sont d'ailleurs déja importants en régime purement élas-
tique dés que la charge devient assez grande). La force portante doit donc s'é-
valuer par ure théorie de plaque-membrane élasto-plastique [39) [40] ou plus sim-
plement par une analyse plastique en membrane pure, de forme a pricri inconnue,
[7]. Cette force portante est, en général, continlment croissante avec la dé-
formation plastique et n'est limitée que par celle ci.

Cette influence des changements de forme, pré et post-limite, est moins
grande dans de nombreux cas de coques de révolution [75, mais risque de repren-
dre vigueur dans les €léments de couverture, ou 1'instabilité &lastique peut &tre
prépondérante.
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3. STRUCTURES EN BETON.

3.1. Introduction.

On se bornera dans ce qui suit a examiner les structures en béton armé ou
précentraint. Le matériau béton simple peut &tre considéré comme un matériau
semi-raide, qui manifeste au cours du temps les phénoménes de retrait et de
fluage.

Tout d'abcrd, une piéce quelcongue faite en béton de ciment, libre ce se dé-
former, et placée dans une atmosphére non saturée d'humidité subit au cours du
temps un raccourcissement triaxial appelé retrait. Ce phénoméne est indépendant
de 1'état de contrainte. De plus, une piéce de béton soumise de facon permanen-
te @ 1'action de forces extérieures subit, outre une déformation €lastique ou
€lasto-plastique instantanée, une déformaticn différée pertiellement irréversi-
ble appelée fluage. Ces phénoménes ont été€ étudiés extensivement au cours des
toutes derniéres années.

3.1.1. Le retrait du béton armé.

D'aprés les Recommandatiors du Comité Mixte CEB-FIP, la dilatation finale
de retrait e d'une piéce en béton armé peut €tre déterminée par la relation :

€ = ¥ o Br (1 - 0,1 EO)

~

ol :
y est le retrait final du bé&ton ncn armé, dépendant de 1'humidité relative du
milieu ae conservaticn ;

a_ est un coefficient traduisant 1'influence de la plus petite dimension de la
pi€ce. Flus cette dimension est faible, plus le retrait est important ; o_ dé-
perd 'du diamétre moyen de la section droite de la piéce, €gal & 2 @/1, ol Q est
1'aire de la section et 1 son périmétre ;

.. est un coefficient dépendant de la composition du béton et principalement du
rgpport eau/ciment et du dosage en ciment ;

@, est le pourcentage géométrique d'ammatures longitudinales de la piéce.

Tous ces ccefficients sent définis dans les Recommandations susdites par
aes courbes expérimentales

Conme le retrait, le fluage d'une piéce en béton armé ou précontraint
dépend principalement des trois variables ci-aprés : conditions climatiques -
dimensions de la pi€éce - compcsition du béton. Le Comité Mixte FIP-CEB propose
une relation permettant de calculer en fonction du temps la dilatation totale
d'une fibre due a une contrainte uritaire, relation dans laquelle interviennent
divers coefficients expérimentaux traduisant 1'effet des variables ci-dessus.

I1 est admis par la généralité des auteurs que la dilatation en un point
est proportionnelle a la contrainte appliquée en ce point ; on peut donc appli-
quer aux structures en béton armé ou précontraint la théorie des corps viscoé-
lastiques linéaires dont les propriétés dépendent de 1'dge (cf § 1.3.).
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En tenant compte du fluage éventuel des cdbles de précontrainte, il est
donc possible de prévoir le comportement d'un ouvrage en béton précontraint sol-
licité par des postcontraintes appliquées a des temps successifs, comme c'est le
cas pour les ponts construits en encorbellement ou par voussoirs préfabriqués.
Evidemment, il faut tenir compte également du retrait du béton et du fluage des
cables de précontrainte.

Un travail de Fin d'Etudes exécuté par un des €tudiants de la section des
Constructions de 1'Université de Liége, sous la direction du professeur R. Baus,
montre qu'il est possible, moyennant des calculs 3 la portée des bureaux d'études,
d'arriver a3 des prédictions numériques concernant

a) 1'évolution dans le temps de la fléche d'une travée d'un pont continu ;

b) la variation dans le temps des moments dits ''parasitaires'' par feu le profes-
seur Magnel - et de montrer que ces moments croissent avec le temps d'une ma-
niére non négligeable, contrairement 3 la théorie &lastique qui les suppose
constants ;

c) 1'importance de 1l'effet de la relaxation des armatures sur les pertes diffé-
rées de précontrainte, qui est sous-estimée en pratique.

Par ailleurs, il faut veiller, pour les piéces comprimées soumises a des
charges de longue durée, 4 prendre en considération le flambement par fluage.
La théorie des déformations progressives d'une piéce chargée axialement obéis-
sant au modéle visco€lastique P ¢ = Q € du § 1.3. et présentant une déformée
initiale quelconque a &té donnée par Hilton (27]. Il reste &évidemment & 1'in-
génieur a tirer parti de cette théorie en définissant un €tat limite pour la
piéce.

————— ———— v e = = e = P - - = = ————— —_— ———_ ——————— e ——— T ———— — —

Le béton de ciment lui-méme &tant d'autant plus raide qu'il est plus 3agé,
la plasticité d'une piéce en béton armé ou précontraint ne provient que de 1'a-
cier qu'on y a placé et dépend essentiellement

a) du pourcentage d'armature ;

b) de la limite élastique de l'acier utilisé ;

c) du caractére (passif, précontraint, ou mixte) de 1'armature ;

e) de la résistance du béton d la compression ;

d) de la ductilité supplémentaire éventuelle provenant de la présence d'une arma-
ture comprimée et d'étriers [51][55].

I1 en résulte que la ductilité de la piéce en question est essentiellement
variable d'une piéce a 1'autre et éventuellement, pour une méme piece, d'une sec-
tion droite a 1l'autre.

3.2. Dimensionnement non-linéaire des ossatures formées de barres en béton armé
ou précontraint.

3.2.1. Introduction.

Le probléme du dimensionnement 3@ la ruine a donné lieu & un nombre de publi-
cations dépassant largement la centaine, C'est pourquoi nous ne pouvons en don-
ner qu'une bibliographie trés partielle et renvoyer le lecteur, entre autres, au
Symposium d'Ankara du C.E.B. 1964 et au Symposium de Miami de 1'A.C.I.-A.S.C.E.
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Idéalement, on devrait, dans le dimensionnement d'une structure soumise a
un certain chargement, considérer plusieurs stades de ruine de plus en plus sé-
véres et de moins en moins probables [53]. Pour du béton armé travaillant es-
sentiellement en flexion, ces stades pourraient €tre le début de

1. la fissuration fine (d'habitude précédant la plastification de l'acier) ;

2. la fissuration large (d'habitude aprés plastification de 1l'acier) et la dé-
formation excessive ;

3. 1'écrasement et 1'épaufrement du béton ;
4. la ruine locale ;
5. la ruine générale par écroulement de la structure.

C'est pourquoi Sawyer [53] consid®re que, idéalement, le dimensionnement
est une procédure complexe par laquelle on établit une corrélation entre les ré-
sistances de la structure aux différents stades cités ci-dessus et” la probabilité
des charges correspondantes de fagon 3 minimiser le colit total,y compris le cofit
initial et les valeurs des pertes provenant des divers €tats de ruine.

Le dimensionnement élastique linéaire et*le dimensionnement 3 la ruilne ne
sont que des aspects limités de ce probléme général.

Comme il semble impossible d'appliquer pratiquement la procédure ci-dessus,
on doit la simplifier arbitrairement. A ce point de vue, les positions du Comi-
té Européen du Béton [9] et celles exprimées par Sawyer [54 au Symposium de
Miami sur le Comportement inélastique du Béton Armé sont les mé€mes, a savoir que
le dimensionnement du béton armé hyperstatique devrait &tre basé sur deux stades
principaux de ruine :

1) le stade de ruine par fissuration large ;

2) le stade de ruine par écrasement et épaufrement du béton.

La structure doit &tre étudiée dans le premier stade pour garantir une bon-
ne serviciabilité sous les conditions de service. L'étude dans le second stade,

-~

de son cOté, montrera sa résistance effective d une surcharge.

L'opinion la plus répandue est que le premier stade peut étre analysé sur la
base de la théorie élastique. Cependant, Macchi [}9],[305 a montré théoriquement
et expérimentalement que la redistribution des efforts intérieurs commence &
1'apparition de la premiére fissure et que son effet est déja important sous la
charge de service. Cette redistribution existe donc aussi si la structure est
dimensionnée pour les moments fléchissants prédits pour la théorie é&lastique ;
par conséquent, dans ce cas, son effet est défavorable.

Pour ce qui concerne le second stade de ruine, de grandes divergences exis-
tent parmi les chercheurs en ce qui concerne la forme de la courbe moment-courbu-
re ou moment rotation d utiliser comme base de 1'étude, et en ce qui concerne la
meilleure méthode d'analyse.
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Les calculs exécutés sur ordinateur par Ferry Borges et ses collaborateurs
[47] en admettant la loi de conservation des sections planes d'ol découle 1'exis-
tence d'une loi moment-courbure, ont nettement mis en lumiére le fait que.pour
des structures 3 faible degré d'hyperstaticité, on peut compter sur la formation
et la rotation plastique suffisante des rotules plastiques dans le cas de piéces
ayant un pourcentage d'armature nettement inférieur au pourcentage critique, ces
armatures étant faites d'acier doux. Dans ces conditions, le modéle €lastique
(ou rigide) parfaitement plastique du § 1.2. peut s'appliquer de fagon trés sa-
tisfaisante.

Au fur et 3 mesure que le pourcentage d'armature et la limite &lastique de
1'acier utilisé augmentent, la capacité de rotation plastique des rotules dimi-
nue, pour &ventuellement disparaitre totalement (rupture par insuffisance du
béton), et avec elle, le bénéfice di a la redistribution des moments fléchissants.

Selon un travail non publié, ce probléme complexe d'analyse peut se formuler
comme un probléme de programmation mathématique et &tre résolu sur ordinateur
par les méthodes mathématiques correspondantes. On peut, dans ce cas, tenir
compte des variations des propriétés du béton armé d'une section d 1'autre et
des différents états limites qui peuvent €tre atteints.

3.2.4. Procédures de dimensionnement,

Notons immédiatement une différence essentielle entre les ossatures en
acier et en béton : dans les secondes, il est possible de faire varier les pro-
priétés de résistance et de ductilité d'une section a l'autre en variant le
pourcentage d'armature, le frettage par étriers, etc...

Les trois conditions fondamentales qui doivent €tre satisfaites dans un
dimensionnement limite concret des structures en béton armé ou précontraint sont:

1) 1'équilibre limite ;
2) la compatibilité des rotations ;
3) la serviciabilité.

Celd étant, on peut distinguer deux grandes catégories de méthodes de dimen-
sionnement

Premiére catégorie : les méthodes de dimensionnement proprement dites, ol 1'ac-
cent est mis sur 1'optimalisation., Dans cette catégorie rentrent les méthodes
de A.L.L. Baker [@1],[42],[45] de Ferry Borges et collaborateurs [47]), de

Guyon [45], de Macchi [Ail [49], [ 0] , de Sawyer [54], etc... La place nous
manque méme pour présenter ces diverses méthodes. Bornons—nous donc 3 dépeindre
les grandes lignes de la méthode de A.L.L. Baker, qui est une des premiéres et
des mieux connues

Baker considére qu'une structure doit €tre dimensionné€e pour avoir une marge de
sécurité prédéterminée contre la ruine et,dans ce but, développe une technique
simplifiée. De plus, il faut &viter une fissuration et des déformations exces-
sives sous la charge de service, de sorte qu'on a egalement besoin d'une solu-
tion €lastique; cependant cette solution ne doit &tre qu'approchée, parce
qu'elle ne sert qu'a controler que la fissuration n'est pas excessive. Les
deux analyses mentionnées ci-dessus peuvent se faire en utilisant des versions
simplifiées des équations de compatibilité de la méthode des forces (Miller-
Buslan) généralisées pour les déformations non linéaires.
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Deuxiéme catégorie : les méthodes de dimensionnement optimal. Ces méthodes,
dues surtout a Cohn [43][44] et Petcu [51J)ont évolué fortement au cours des an-
nées et la terminologie employée par leurs inventeurs a €galement varié.

Les recherches récentes ont révélé, ainsi qu'on 1'a déja dit (fin § 3.2.3)
la possibilité de formuler le probléme de dimensionnement en sorte que les solu-
tions soient optimales au sens mathématique, c'est-a-dire qu'elles minimisent
des "fonctions économiques'' adéquates qui sont le volume de béton, d'armatures,
ou mieux le colit total de la structure.

Théoriquement, il est possible a4 présent [44] , de formuler (et dans des
cas simples) de résoudre des problémes en satisfaisant simultanément aux condi-
tions d'équilibre limite de serviciabilité, de compatibilité élastique, de limi-
tation des rotations maxima dans les rotules plastiques, et a un critére d'op-
timalité. Cependant, pour 1l'application pratique, il parait plus simplede mecon-
sidérer au départ que les conditions d'équilibre limite et de serviciabilité

[43],[43 bis], [43 ter],[51].

La pratique actuelle du calcul du b&ton ammé & travers le monde ne fait
généralement intervenir qu'un seul contrdle de résistance au lieu du double con-
trble défini au § 3.2.1. ; elle est donc insatisfaisante. De plus, il y a de
grandes variations dans les méthodes employées. En effet, dans certains pays
tels que 1'U.R.S.S., on utilise des relations non linéaires, tant pour détermi-
ner la distribution des moments fléchissants que pour déterminer les dimensions
des diverses sections droites [46] [48]. Au Portugal, les Normes permettant un
certain degré de redistribution découlent des études de Ferry Borges et collabo-
rateurs commentées au § 3.2.3. Dans d'autres pays, on détermine la distribution
des moments fléchissants par la théorie élastique, tandis que le dimensionnement
organique des sections est basé sur leur résistance ultime. Il est donc clair
qu '3 travers le monde, les ingénieurs du génie civil ont des opinions trés di-
vergentes quant 3 la maniére de tenir compte de 1'iné€lasticité des structures en
béton dans leur dimensionnement.

3.2.6. Conclusions.

—— - — —— - = = — = ——

I1 semble qu'aprés une intense activité de recherche déploy€e entre 1955 et
1965, le sujet en discussion soit un peu en veilleuse actuellement. Cela pro-
vient 3 notre avis de la résistance des ingénieurs a exploiter des phénoménes
inélastiques dans les barres fléchies pour des raisons fondamentales de sécurité
et de durabilité de la structure.

Ce point de vue a été clairement mis en évidence en 1964 par Winter, dans
sa discussion introductive présentée au Symposium de Miami [56]. Quelques uns
des arguments du professeur Winter sont résumés ci-apreés

1) 11 y a une différence fondamentale entre le comportement de 1l'acier, matériau
ductile écrouissable, et du béton, matériau semi-raide désécrouissable, dans
lequel les déformations plastiques sont dues @ une micro-fissuration progres-
sive. Cette différence a d'importantes conséquences sur le comportement iné-
lastique des structures faites de ces deux matériaux :

a) Quand une structure continue soudée en acier est chargée jusqu'au point ou

certaines rotules plastiques se sont développées mais que le stade de ruine
n'est pas encore atteint, aucun dommage visible n'a &té produit.

3. 3 Einfihrungsbericht
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Au contraire, quand des soi-disant rotules plastiques se sont développées en
béton armé, une fissuration par traction absolument excessive a déja eu lieu
dans les rotules "'underreinforced' c'est-a-dire de pourcentage inférieur au
pourcentage critique) ou bien des écrasements et épaufrements inadmissibles
ont eu lieu dans des rotules a pourcentage €levé d'ammatures ;

b) Si une structure en acier partiellement plastifiée est déchargée, puis re-
chargée dans le méme sens, on constate que son domaine de comportement é&las-
tique s'est agrandi 3 cause des moments fléchissants résiduels favorables
provoqués par le premier cycle de charge. Dans le cas du béton armé, les
informations concernant le comportement aprés rechargement de structures qui
ont été partiellement plastifiées puis déchargées, semblent rares. Pour de
faibles pourcentages d'armatures, le comportement est probablement semblable

a celui de structures en acier. Pour de plus grands pourcentages, le dévelop-
pement des rotules exige d'utiliser la branche descendante de la courbe mo-
ment-rotation. Or, a ce moment, 1'expérience montre que la structure est une
semi-ruine. On peut accepter de baser le dimensionnement sur un tel €tat de
semi-ruine dans des situations extr@mes telles que violents séismes ou souffle
de bombes nucléaires, mais un état de semi-ruine peut difficilement servir de
critére de dimensionnement pour les structures civiles habituelles.

2) Vu la capacité de rotation limitée du béton armé, si le dimensionnement des
structures en béton armé devait &tre basé sur la charge ultime calculée en
utilisant pleinement cette capacité, il n'y aurait plus de ductilité addition-
nelle disponible pour absorber les effets des tassements d'appui, du retrait
et des effets thermiques, etc ...

3) La ductilité d'une structure en béton armé décroit rapidement quand la limite
élastique de 1'armature augmente, Ainsi, il apparait que le dimensionnement
inélastique est économiquement prometteur principalement pour les aciers doux.
D'autre part, tous les développements de ces dix derniéres années, aux
Etats-Unis comme en Europe, démontrent la supériorité économique des armatu-
res en acier a haute résistance. Nous arrivons ainsi a la situation parado-
xale qu'une nouvelle méthode (le dimensionnement inélastique) est présentée,
qui promet quelque bénéfice économique précisément pour les nuances douces
d'acier qui se voient rapidement remplacées par de plus €conomiques.

3.3. Plaques et coques.

Les plaques en béton amé sont, avec les ossatures en acier, le domaine dans
lequel, 3 1'heure actuelle, le calcul plastique (dit ici aussi ''calcul a la rup-
ture') s'applique le mieux, C'est d'ailleurs au congreés de 1'AIPC (Zurich 1932)
que fut présenté un des premiers mémoires sur ce sujet [57]. Bien que le critére
de plasticité le plus généralement admis reste 1'objet de certaines discussions
[583[59], les applications auxquelles il conduit ont obtenu une bonne vérifica-
tion expérimentale [60] [61]. Les dalles en béton armé sont en effet trés généra-
lement peu armées et suivent donc bien le schéma parfaitement plastique. Les
efforts tranchants y sont négligeables, sauf dans le probléme du poingonnement.
Méme 1'analyse purement cinématique, donnant une charge limite erronée par
excés, est trés souvent acceptée comme suffisante compte tenu de divers effets
stabilisants et 3 condition de prendre i son égard une sécurité adéquate. Ce-
pendant,le progrés est sans aucun doute dans le développement des solutions sta-
tiques, gréce auxquelles on peut distribuer au mieux les armatures [7][61].

Pour des plaques fabriquées en série, on peut méme rechercher 1l'armature de poids
minimum [gZ], et azsurer la rigidité en service par une épaisseur suffisante de
la plaque. De maniére plus générale, on peut, dans le dimensionnement plastique,
imposer une optimisation (prix minimum par exemple) sous diverses contraintes
(charge limite minimum assurée, fléche en service limitée, etc ...).
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Quoi qu'il en soit, 1l'analyse limite cinématique des plaques est actuellement
d'un emploi courant en pratique dans de multiples pays, ol elle est accompagnée
de régles empiriques permettant de pallier 1'absence d'analyse statique.

I1 n'en est pas de méme de 1'analyse limite des coques (couvertures, réser-
voirs, etc...) ol la recherche, théorique [63) et expérimentale [64], [65], en
est encore 3 ses débuts. L'importance du sujet est cependant évidente,car le
"mécanisme plastique' est bien un des plus fréquent modes de ruine d'une coque
en béton armé. Un autre mode tout aussi important est le voilement par fluage,
qui a entrainé plusieurs écroulements. A notre avis, la solution la plus direc-
te de ce probléme est par un essai sur modéle dont le matériau doit représenter
aussi fidélement que possible le matériau réel. La voie théorique exigerait
1'analyse pas a4 pas de 1'équilibre des formes successives en lesquelles la co-
que initiale se transforme par le fluage. Ceci impose bien entendu le recours
a un ordinateur de grande puissance,

4, STRUCTURES MIXTES ACIER - BETON.

La littérature relative aux structures mixtes, dont 1l'exemple principal est
le pont 4 poutres métalliques et tablier en béton, est bien connue des ingénieurs
des constructions. Elle débute avec les recherches de Dischinger [66j et a trou-
vé un développement plus ou moins raffiné dans les ouvrages de Sattler [67] 3
Fritz [68] et d'innombrables articles de revue.

Les calculs de dimensionnement sont assez complexes et sont souvent, a
1'heure actuelle, effectués sur ordinateur. Le modéle rh€ologique adopté pour
le béton est généralement le modéle simple de Kelvin (Fig. 1) qui en fluage sim-
ple se déforme suivant la loi exponentielle bien connue.

L'objection principale i ces méthodes est que la prédiction du coefficient
de fluage est si complexe et si incertaine (cf. [19]) que la signification des
calculs est quelque peu illusoire. Pour ces raisons, il semble que, dans les
pays non de langue allemande, de nombreux bureaux d'é@tudes se contentent toujours
de tenir compte du fluage en jouant sur la valeur du coefficient d'équivalence
m=E /E . Si cette méthode nous parait insuffisante, par contre 1l'emploi des
méthodes raffinées ne se justifiera pleinement que quand on sera mieux armé
pour prédire les propriétés rhéologiques effectives des &léments de béton
qu'il est prévu de mettre en oeuvre, Pour le présent, il faut signaler 1l'excel-
lent petit livre de Birkemnmaier [69] qui, en décomposant 1'effet du fluage en
un petit nombre d'intervalles de temps - souvent un ou deux suffisent - permet
d'obtenir de fagon trés simple des résultats suffisamment précis. La méthode de
Birkenmaier donne toute la précision que l'on désire - il suffit d'augmenter le
nombre d'intervalles at - et est réellement congue dans 1'esprit "ordinateur'.

En conclusion de ce paragraphe, il faut attirer 1l'attention sur la nécessi-
té, sous peine de s'exposer A des déboires, de tenir compte du fluage du béton
si 1'on veut combattre la fissuration de la dalle en béton par dénivellement des
appuis intérieurs dans les ponts continus ou par précontrainte longitudinale des
trongons de la dalle situés au droit de ces appuis.
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5. CONCLUSIONS.

5.1. Influence de la théorie de la plasticité sur la pensée de 1'ingé€nieur
constructeur.

L'introduction du calcul plastique en théorie des constructions a établi
clairement la distinction entre

1) le groupe des lois de statique ;
2) le groupe des lois de cinématique ;
3) le groupe des lois de comportement du matériau,

auparavant trés mélées dans le traitement du seul corps €lastique. I1 a ouvert
la voie vers 1l'étude d'autres comportements (modéle visco-€lastique). La Ré-
sistance des Matériaux et la Théorie des Structures sont ainsi devenues des ap-
plications de la Mécanique des Solides & l'art de 1'ingénieur constructeur.

Jusqu'en 1940, la seule doctrine enseignée et appliquée &tait la théorie
élastique, pessimiste quant 3 la capacité portante de la structure et en désac-
cord avec les régles pratiques de la construction métallique (en particulier
dans le calcul des assemblages). Le théoréme statique, sous sa forme la plus
générale (cf (7] ) était employé intuitivement par les ingénieurs depuis un
siécle. I1 a donné une formulation précise & la régle empirique d'aprés laquel-
le il faut dimensionner les piéces de maniére 4 trouver un chemin pour les efforts
sans violer la capacité de résistance du matériau. Le théoréme statique nous
apprend que cette régle n'est valable que pour un matériau de ductilité infinie.
D'ou :

1) 1'accent mis sur la ductilité et la nécessité de la contrdler soigneusement
lors de la réception des matériaux ;

2) 1'accent mis sur la nécessité de préserver la ductilité pendant la fabrica-
tion (exemple : interdiction des trous poingonnés) ;

3) 1'accent mis sur l'obligation de restaurer la ductilité initiale si elle a
été diminuée par le processus de fabrication (recuit aprés cintrage, aprés
soudage,pour détendre les contraintes résiduelles).

La doctrine plastique a déteint sur la doctrine classique (dite des con-
traintes admissibles) en tendant d faire adopter - dans le cas des charpentes
soumises 3 des charges quasi-statiques - une conception plus simple des assem-
blages et un mode de calcul purement statique ainsi qu'un coefficient de sécu-
rité porté sur les charges plutdt que sur les contraintes (régles C.M. 1966), ce
qui est obligatoire en cas de comportement non linéaire.

Alors que 1'ingénieur de 1940 n'avait 3 sa disposition qu'une théorie pes-
simiste en laquelle il n'avait qu'une foi relative, 1'ingénieur de 1970 a a sa
disposition plusieurs modéles mathématiques, dont deux particuliérement dévelop-
pés vers les applications :

- le modéle élastique (pessimiste)

- le modéle parfaitement plastique (souvent optimiste quant a la ductilité, par-
fois encore pessimiste quant 3 la résistance).
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Comme_nous 1'avons dit dans notre communication au Congrés de Rio de
Janeiro [9] , il reste d élaborer une ''doctrine-cadre" générale dans laquelle
chacun de ces modéles entrerait, et a développer d'autres théories particulié-
res entrant dans ce cadre (visco-élasticité appliquée, fatigue plastique et

avec fluage etc...).

La clef de 1'élaboration d'une telle 'doctrine-cadre' réside dans la clas-
sification des processus de ruine en fonction d'une part du comportement mécani-
que du matériau et d'autre part de la variabilité des charges dans le temps.

Devant la puissance des méthodes de la programmation mathématique et leur
adaptation au calcul sur ordinateur, et devant la découverte de leur applicabi-
1ité au calcul des structures, il importe de faire un effort considérable vers
une meilleure connaissance des lois de comportement des matériaux et des modes
d'application des charges, afin de ne pas perdre dans 1'incertitude des données
de base tout le progrés réalisé dans les méthodes de calcul.
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1. INTRODUCTION

The problem of post-critical behavior of structural elements
and structures is not new, The load-carrying capacity of struc-
tures in the post-critical range has been attracting attention of
structural engineers for many years, and it has been successfully
utilized in many practical designs. The analysis of the post-
critical behavior of structures has been an interesting and
challenging task of applied mechanics; even very early works in
the theories of bars, plates, and shells contain investigations of
buckling and post-buckling states.

Thin-walled structures represent the area in which the post-
critical behavior is undoubtedly of greatest importance. Numerous
significant contributions on various aspects of thin-walled struc-
tures were presented at the previous congresses of IABSE., Most
recently, the 8th Congress, held in New York in 1968, had a theme
dealing exclusively with thin-walled structures [1]. The reports
by Prof. Winter [2], Dr. Scalzi [3], and Prof, Massonnett [4] give
very extensive and enlightening accounts of the status up to 1968,
The discussion in the Final Report contains many original theoret-

ical and practical developments. The comments by Prof. Beer [5]
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emphasize the great potential of structures working in the post-
critical range.

Consistent with the spirit of Theme I of the present Congress,
this report will concentrate on the progress of the general
theory, necessarily nonlinear, of the post-critical behavior of
structures. The formulation of the problem, methods of solution,
and recent results for various types of structures will be re-
viewed. An intensive effort of many researchers in the field of
mechanics of solids and structural mechanics generated, especially
in the past two decades, an immense amount of original and impor-
tant contributions in the field of the post-critical behavior and
the related nonlinear analysis of structures. This makes the
writing of a report in this field an extremely difficult task,
forcing certain selection of the presented topics. Here,
the effects of large deformations, or geometrical nonlinearities,
will be emphasized at the expense of the effects of the nonlinear
material properties,

The scope of the problem of the post-critical behavior of

structures can be defined by examining typical load deflection

relations,.
load load B load
[ S S
Fily =——rr Putt
A Perz| A
Per 17777 B I:)ult
A
Pcr .
C
deflection deflection deflection
0 0 o]
(a) (b) (c)
Fig. 1.

If a properly defined load parameter is plotted against a
deflection component of the structure, a diagram of one of the
types shown in Fig. 1 is usually observed. From the origin 0 to

the point A, the structure is in the fundamental path. of equili-
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brium, At the point A, which is referred to as the first critical
point, the path changes either by bifurcation buckling to A - D,
Fig. la, or by snap buckling to B - D, Fig. 1lb., Occasionally, no
state of equilibrium exists for loadings above the critical

point A (Fig. lc). The point D in Figs. la and 1lb represents the
ultimate state, at which the structure fails by fracture, total
buckling, or plastic flow, It is the path between the point A

and the point D in Figs. la and 1lb which corresponds to the post-
critical state of the structure, and which is the main subject of
this report.

An engineer's interest in the post-critical state of a struc-
ture is based on the fact that the ultimate load exceeds sometimes
considerably the critical load, and the structure can be perfectly
serviceable in the post-critical range. On the other hand, his
caution in utilizing the post-critical loading capacity of the
structure is also well founded, since frequently the deflections
increase quite rapidly, and the deformations may become irrever-
sible. The above factors justify a thorough investigation of the

problem of the post-critical behavior,

2., FORMULATION OF THE PROBLEM

The equations describing the post-critical behavior of a
structure cannot be based on the assumption of small displacements
and small displacement gradients. The strain-displacement rela-
tions should include at least some of the second order terms, and
the analysis of stress should take into account the effect of the
deformed configuration. There are many excellent books and papers
on the foundations of the nonlinear mechanics of solids. The
current state, as well as the historical development, can be ob-
tained from the works of F. D. Murnaghan [6], C. Truesdell [7],

V. V. Novozhilov [8], [1ll], A. E. Green and W, Zerna [9], T. C.
Doyle and J. L. Ericksen [10], C. Truesdell and R. A. Toupin [1l2],
A, C. Eringen [13], L. I. Sedov [14], and M, A, Biot [15].

The following comments are made in order to clarify the posi-
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tion of various special equations of structural mechanics within
the general theory of continuous media. 1In the general theory,
three types of coordinate systems are being used*: (a) Material
(or Lagranean) coordinate system x, with xA being the coordin-
ates of a particle P, in the initial configuration of the body
B, at the initial time ¢t ; (b) Spatial (Eulerian) coordinate
system =z, with zk being the coordinates of the position P of
the particle in the deformed, or current configuration B at time
t; (c) Convected coordinate system g, which deforms with the
body in such a way that to the coordinates gu corresponding to
the subsequent positions P of a particle P, remain constant.
For small, or "infinitesimal", deformations the distinction bet-
ween different types of coordinate systems disappears. The prob-
lems of finite deformation in structural mechanics are usually
formulated in the fixed material system x or in the convected
system £, although it is very seldom that the choice of the
method of description is stated explicitly. (Also, in many cases,
these two descriptions are formally very similar),

If uA(x,t) are the components of the displacement vector in
the system x, the components of the material strain tensor enpg =
in this system are

+ u + u (2.1)

e Ay C
®aB ~ 2'"alB T "B[a T “c|a" |a

The components of the same tensor in the convected system £ are
1 Y

e = —(u + u + u u 2:2

B = 2% 18 ¥ Ysle ¥ Yyl |8 (2.2)

where u (g,t) are the components of the displacement vector in
3

the system g at P the covariant differentiation in (2.2) is

03
performed in the initial configuration, i.e. using the Christoffel
symbols corresponding to the configuration of the system g at t,.
If at t, the system ¢ coincides with the system x, the values

%)

The subscripts and superscripts A, B, C,..., k, 1, m,..., «~, B,
Ys... assume values 1, 2, 3; repeated indices imply summation;
partial differentiation with respect to a coordinate is denoted
by a comma followed by the index of the coordinate; covariant
differentiation with respect to a coordinate is denoted by a bar
followed by the index of the coordinate.
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of the corresponding components of e\n and e 8 are identical.
[ad

Frequently, the systems x and g at ¢t, arerorthogonal car-
tesian; the system g at t, however, becomes some curvilinear
system, following deformation of the body.

The description of the state of stress in continuum mechanics
is most frequently accomplished in terms of: (a) The spatial,
or Cauchy, stress tensor associated with the position P in the
deformed state and with the components pkl in the fixed system z;
(b) The Kirchhoff two-point tensor tAl, associated with the

particle P in the system x and with the position P in the

]

system 2z; (c) The material, or Piola-Kirchhoff, stress tensor
A ; :
s B, associated with the particle P in the system x. The

]

relations between these three tensors are

A A B
tAl =g pkl ax ,sAB -7 Pkl dX X (2.3)
k k 1
9z AZ 3z

where J = dv/dv, = p,/,, with dv, and dV being the initial and
the deformed volume elements, and P, and p, the initial and the

current densities, respectively. In the convected coordinates E§,

smB = tc"ES =J pcxB (2.4)

If p is the stress vector referred to unit area in the deformed

(n)

state and acting on the area element whose unit normal vector in
the deformed state is n, its components are

1 k1l
Pin) = P n (2.5)

For the stress vector referred to unit area in the initial

s
~(n)
state and acting on the area element whose unit normal vector in

the initial state is n,, we have the components in the 2z system

s%n) = 4P n,, = Pl ggé D, o {2,6)
3%
In the absence of body forces, the equations of equilibrium
in terms of the tensors pkl and SAB are
k1 k1l 1k



30 Ib — POST-CRITICAL BEHAVIOR

AB, C C AB BA
[s (5B + u [B)]IA =0, s = s (2.8)

In the convected coordinate systems £, they read

pasla = o, p*P = pP@ (2.9)
(s*P () + w1, = 0, 5P = P (2.10)

It should be noted that the covariant differentiation in (2.,9)

is performed in the deformed configuration of the system g, while
the differentiation in (2.,10) is performed in the initial config-

uration. (The lack of the displacement gradients in eq. (2.9)

is apparent only; since the coordinate system is that of the de-

formed configuration, the effect of the displacement is included.)

PO’B; taB, SQB’ or

In structural mechanics, the components
sAB are used. With the assumption J a~ 1, which appears to be
justified in most practical problems; and if the systems x and
g coincide at t_ , we have

o o
sAB = s P =t & A paB’ for A = o, B = B, (2.11)

The theory presented by M. A. Biot [15] differs from the
above outline. Biot's theory is geared towards problems of stab-
ility and solutions of large deformations problems in small in-
cremental steps. The acknowledged efficiency of the incremental
methods of solution, makes Biot's theory an attractive tool in
structural analysis,

For most structural material in the elastic range, the rela-
tion between the stress tensors (sAB or saB) and the strain ten-
sors (eAB or euﬁ) can be assumed in the form of Hooke's law, An
exposition of the theory of plasticity for arbitrary deformation
can be found in the paper by A, E. Green and Naghdi [17]. Some
problems of the theory of viscoelasticity for finite deformations
are presented in the paper by Oldroyd [18] and in the book by
A, E. Green and J. E. Adkins [16é]. A discussion of the constitu-

tive equations of various materials is beyond the scope of this

paper. Let us only point out that the use of the material or con-
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vected coordinates offers distinct advantages also in this part of
the problem. In fact, most of the constitutive relations used in
the analysis of inelastic structures subjected to small deforma-
tions can be adapted to the present problem without major changes.
Comprehensive reviews of these relations are given in the article
by A. M. Freudenthal and H. Geiringer [19] and in the book by

T, H, Lin [20].

The procedure of derivation of the fundamental equations for
specific types of structures follows the general ideas of the
three-dimensional mechanics of solids. The strain-displacement
relations, the equations of equilibrium in the deformed configura-
tion, and the stress-strain relations must be established. As a
rule, the assumption of small strains can be made; moreover,
satisfactory theories can be developed by taking into account that
only some of the displacements and displacement gradients are
large (e.,g. normal deflections of beams and plates),

A theory of moderately large deflections of plates has been
proposed by Th. von Karman in 1910 [21] (see also S. Timoshenko
and S, Woinowsky-Krieger [22]). It retains all the basic assump-
tions of the classical (linear) theory of thin plates, The ex-
pressions, however, for the extensional strain components in the
plane of the plate contain the squares of the gradients of the

normal deflection, i.e.,

du 1 azw 2
= — - 2' 2
XX ax * 2(ax ) s mbo, (2,12)

Similarly, the deformed configuration of the plate is taken into
account in the equations of equilibrium which contain terms of

the type 2
S x g"%; syy g_g) etc. (2.13)
] 8x QY
The resulting system of equations may be used in its original form,
or it can be reduced to three equations with the three displace-
ment components of the middle plane, or two equations for the nor-
mal deflection and a stress function can be written. The choice

of the final form of the equations depends on the method of solu-

3g. 4 Einfiihrungsbericht
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tion.

For curved panels, K, Margeurre [23] proposed a theory
whose assumptions are similar to those of Kdrmdn's plate theory.
There are several versions of nonlinear theories of shells, which
differ mainly in the degree of precision in which the geometry of
the shell is taken into account. This situation is parallel to
the variety of linear theories of shells. A discussion of this
can be found in the works of L. H. Donnell [24], J. L. Synge and
W. 2. Chien [25], W, Z. Chien [26], V. S. Vlasov [27], A. S. Vol-
mir [28], Kh. M. Mushtari and K. Z. Galimov [29], J. L. Sanders,Jr,
[30], P. M. Naghdi and R. P. Nordgren [31], W. T, Koiter [32].

Among the methods of solution of the nonlinear problems of
post-critical behavior, the finite element method appears to be
unusually versatile and effective., The basic ideas and relations
of this method, including stability and large deformations, are
presented in the papers by J. H. Argyris [33], and J. H. Argyris,
S. Kelsey, and H. Kamel [34], and the books by 0, C. Zienkiewicz
[35], and J. S. Przemieniecki [36]. The papers by J. J. Turner,
E. H. Dill, H. C. Martin and R. J. Melosh [37], H. C. Martin [38],
R. H. Mallett and P, V. Marcal [39] concentrate on the buckling
and nonlinear problems.*

For a linear elastic structure, the finite element method
results in a system of linear algebraic equations of the type

[K]{q} = {P} (2.14)

where [K] is the stiffness matrix, {g} is the nodal displacement
vector, and {P} is the nodal load vector. The nodal displacement
vector {g} determined from eg. (2.14) the state of stress and de-
formation of the structure. The stiffness matrix [K] depends on
the geometry of the structure, its material properties, and on
the geometry of the finite element system. The vector {P} repre-
sents the external loading on the structure.

If the nonlinear effects of large deformations are taken into

*
Additional references can be found in a recent survey paper by
0. C. Zienkiewicz [40].
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account the systems of equations for {g) can be written as

([K] + [Kg]) {a} = {P} (2.15)

where [Kg] is sometimes referred to as the geometrical stiffness
matrix. It depends on {g}; hence, the system of equations (2,15)
is nonlinear, Instead of egs. (2.15), the incremental formulation
can be used. For the (small) increments of displacement {Aq}n
and loading [AP}n, from the state of equilibrium {q}n and {P}n,
the system of equations holds

((K] + [Ky)) (aa}, = {aP} (2.16)

where the matrix [K(';]n is determined at the state {q}n. The in-
cremental formulation is especially suitable for nonlinear elastic
or inelastic materials with incremental stress-strain relations
(e.g. elastic-plastic solids)., Then, however, also the matrix

[K] depends on {g} and, its elements in eq. (2.16) have to be
determined at the state {q}n. Instead of the systems of equations
(2.15) or (2.16), an energy formulation may be used in which the
vector {g} minimizes the total energy of the system. The methods

of mathematical programming are then employed for the determination

of {qg}.

3. STABILITY

The problem of stability of a structure is usually formu-
lated as follows. Suppose that the loadings are specified by a
vector p. A state of equilibrium is a displacement vector u(x,p)
which satisfies the equations of equilibrium and the boundary con-
ditions of the structure. The fundamental states of equilibrium,
or the fundamental path of equilibrium, are the displacements
u, (x,p) single-valued and continuously differentiable in the com-
ponents of P and such that u, as EﬂO. In addition to the
fundamental path, a structure may have, in general, other states
or paths of equilibrium. The points of intersection of different
paths of equilibrium are of two types: bifurcation points and
limit points. They are shown in Fig. 2 for the simple case of one

load component p and one displacement component u.
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o bifurcation point
* limit point

Fig. 2.

A precise and practically meaningful definition of stability is
not an easy task. In engineering terms, a state of equilibrium is
considered to be stable if sufficiently small perturbations cause
arbitrarily small displacements of the structure. A path consisting
of stable states O0f equilibrium is called a stable path. The
states at which a path changes from stable to unstable are called
critical states (or critical points); the corresponding loads are
called the critical loads.

For the above notion of stability, certain criteria, or
tests, of stability have been developed.

According to the static criterion, at a critical point two

infinitesimally adjacent states of equilibrium exist for the same
external loads. If the loads acting on the structure are pro-
portional to a parameter, and if the fundamental state is linear
elastic, the static criterion leads to the well known eigenvalue
problems, for which an extensive literature is available.

The energy criterion of stability states that in any suffic-

iently small displacement from the state of equilibrium the inter-
nal energy stored or dissipated, AE, exceeds the work of the exter-
nal loads, AW. Thus the condition of stable or neutral equilibrium
is

AE - AW=20 {3 51)
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In the case of an elastic structure loaded with potential forces,
eg. (3.1) implies that the change of the total potential energy is
positive or zero,

AU=0 (3.2)
The condition (3.2) represents an extension of the Dirichlet cri-
terion of stability of discrete systems.

The dynamic criterion is based on the investigation of small

free oscillations about the state of equilibrium. For a stable
state of equioibrium of an elastic structure, all the natural
frequencies of these oscillations are real and different from zero.

In the cases of conservative systems under conservative
loadings, these three criteria lead to the same lowest critical
values of the load parameter, and the existing experimental evi-
dence confirms their basic validity; the known examples of sub-
stantial discrepancies between the theory and the experimental
results can be explained by factors other than faults in the basic
concepts of the theory.

The above ideas and criteria form the foundations of the
stability, or buckling, analysis in a large number of problems of
structural mechanics. This theory is the product of over one-
hundred-year effort. Important contributions have been made by
R. V. Southwell [41], S. P. Timoshenk [42], G. B. Biezeno and
H. Hencky [43], E. Trefftz [44], W. T. Koiter [45], H. Ziegler [46],
C. E. Pearson [47], R. Hill [48]. There is a number of excellent
books dealing with the methods of analysis and practical applica-
tions. To mention some of them: S. P. Timoshenko and J. M. Gere
[49], F. Bleich [50], Pflinger [51], C. F. Kollbrunner and M. Meis-
ter [52], G. Gerard [53], A. S. Volmir [54], M. Gregory [55],

H. Ziegler [56].

The actual application of any of the criteria of stability
is based on the equations of small displacements, or vibrations,
superimposed on a state of deformation, and on the expressions for
the corresponding change of energy. They are given in Ref. [16],

[44], and [15] for the general case of a three-dimensional solid.
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In Refs. [49] through [56], and in numerous other papers the
necessary relations are given for various types of structures.

In the finite element formulation, the conditions leading
to the determination of the critical loads are discussed in Refs.
(331, [35], [36], [38, [39] and [57] through [61]. It is worth
mentioning that in the cases of linear elastic fundamental states,

the critical load parameter A follows either from the equation

det|K + A\K,| =0 (3.3)
or from

det|K(\)| =0 (3.4)
([K(A)] = the stiffness matrix whose elements are known functions

of \). For nonlinear fundamental states, the equation for the
critical load is
det|K' (g, (\))] =0 (3.5)

where [K'(g, (A))] is the incremental stiffness matrix correspond-

ing to the fundamental state {qg, (A)} which, in turn, depends on
the load parameter A\.

In spite of great achievements of the classical theory of
stability, there are certain areas which require more general
approaches or, at least, refinements of the existing methods.

The fallacy of the static methods in the case of nonconservative
systems has been discovered long ago. A comprehensive review of
this question and of recent contributions has been given by

G. Herrmann [62]. Another area of practical interest is the
stability, or buckling, under dynamic loading. Also, it has been
pointed out (R. T. Shield and A. E. Green [63], R. J. Knops and

E. W. Wilkes [64]), that, in general, the uniqueness of a path of
equilibrium and the energy and the dynamic criteria not necessarily
assure boundedness of the displacements, velocities, and strains.

An important step in answering certain fundamental questions
is the development of the theory of stability of continuous media
(A. A. Movchan [68], [69], [70] and Ref. [64]) along the lines of
Liapunov's general theory of stability of motion [65] . (Modern

accounts of this theory can be found in the books by N. G. Chetaev
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[66] and W. Hahn [67]). The major points of this work are: pre-
cise definitions of "initial perturbations", rational measures of
the magnitudes of the initial perturbations and the ensuing per-
turbed motions, rigorous definitions of stability, and derivation
in-

of the corresponding stability criteria. It has been shown,

cidentally, that the classical energy criterion corresponds to the
stability, or boundedness, in the mean square value of the dis-
placements (but not to the boundedness of the maxima of the dis-
placements).

Further studies on the foundations of the theory of stability
are presented in Refs. [71] to [83].

A relatively new and important problem of the theory of
stability (and in the post-critical buckling) is the effect of
initial imperfections. It has been investigated originally to
explain the discrepancies between the theoretical predictions and
the experimental data in buckling of shells (L. H. Donnell and
C.C. Wan [83], W. H. Horton and S. C. Durham [84]); recently, it
became a part of more general studies on structural stability
(W. T. Koiter [71], J. M. T. Thompson [85], [87], J. Roorda [86];
also the survey paper [76] by B. Budiansky and J. W. Hutchinson).
The effect of initial imperfection may be one of the following:
(a)

of the same type as in the perfect structure, with the displace-

The equilibrium paths and the critical points are essentially

ments and the critical loads slightly influenced by the initial

imperfections. (b) The bifurcation point vanishes; the pre-
P perfect P perfect
structure structure
—
~
//
e
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buckling and the postbuckling states form a continuous path

(Fig. 3a). (c) The bifurcation point vanishes and a limit point
appears, usually at much smaller magnitudes of the loadings

(Fig. 3Db).

The essential factor in the analysis of the effects of ini-
tial imperfections is their shape and size. It is, of course,
possible to assume some unfavorable configuration of the initial
imperfections and to determine the corresponding buckling load
and the postbuckling behavior. Sometimes, conceivably, specific
information concerning the initial imperfections in a structure
may be available. Basically, however, the initial imperfections
are errors of fabrication, of random magnitude and random distri-
bution over the structure. Accordingly, the statistical methods
appear to be the most rational approach. The analyses of buckling
of various structures with random imperfections are presented in
the works by V. V. Bolotin [88] and [89], W. E. Boyce [90],

J. M. T. Thompson [91], B. Budiansky and W. B. Fraser [92], J. C.
Amazigo [93], and J. Roorda [94]. There is a close relation bet-
ween the statistical approach to the buckling loads and the

statistical methods in structural safety.

4. METHODS OF ANALYSIS OF POST-CRITICAL STATES

The primary objective of the analysis is the determination of
a stable state (or states) of equilibrium of the structure for a
given system of loadings exceeding the lowest critical level. 1In
the case of non-unique solutions, the accessibility of each state
via a realistic path (history) of loading should be evaluated.
The determination of the ultimate loading capacity of the structure
is also an important part of the problem. Frequently, the complete
path (or paths) of equilibrium from zero to the ultimate loading
capacity is required.

The difficulties connected with the nonlinear equations of
the post-critical behavior necessitate the use of approximate and
numerical methods. The presently available solutions are usually

based on one or a combination of the following methods: perturba-
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tion methods, successive approximations, Ritz' method, Galerkin's
method, finite differences and finite element method. The per-
turbation methods and the methods of successive approximations
reduce the solution of the original nonlinear differential equa-
tions to repeated solutions of linear differential equations. The
Ritz, Galerkin, finite difference, and finite element methods re-
sult in a system of nonlinear algebraic equations.

There is an extensive literature on the approximate and numer-
ical methods; see, for example, Refs. [96], [97], [98], [99],
[100]. The solution of the nonlinear algebraic equations connected
with some of these methods is a formidable task in itself (Refs.
[101] and [102]). The numerical treatment of the eigenvalue prob-
lems, which arise in the course of this analysis, is described in
Refs, [103], [104], and [105].

K. O. Friedrichs and J. J. Stoker [106] analyse a supported
circular plate subjected to radial aedge compression p, and des-
cribed by von Karmdn's equations. For this problem, they develope
and appraise three methods suitable for three ranges of the ratio
P/pCr (where P is the lowest buckling load): a perturbation
method for l<p/pcr<2.5, a power series solution for 2.5<p/pcr<25,
an asymptotic solution for p/pcraw with a perturbation method for
very large values of p/pcr.

W. T. Koiter ([45] and [71]) discusses the energy method
for the analysis of the initial post-buckling behavior of an arbi-
trary elastic structure. The determination of the critical points
and buckling modes is accomplished with the aid of a stability
criterion. The initial post-buckling deflections in the vicinity
of a bifurcation point result from the minimizing of the energy
increment functional. The stability at the critical point and the
stability of the post-buckling states is investigated in terms of
the asymptotic expansion of the energy in the vicinity of the
critical point. Koiter's work includes also the effect of initial
imperfections.

An extension of the well-known Newton's method for calculat-
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ing roots of algebraic equations to the differential equations of
nonlinear mechanics has been presented by G. A. Thurston [107],
[1o08].

In general, the problem of determination of stable states of
postbuckling equilibrium is not an easy one. The difficulties of
the analysis beyond the first bifurcation or limit points exist
even if the task is reduced to a system of nonlinear algebraic
equations or a discrete system is dealt with, such as in the finite
element method. The works by A. H. Chilver [109], M. J. Sewell
[110], and J. M. T. Thompson [111], [1l12] contain further research
on the methods of analysis.

The difficulties in the tests of stability and in the search
for critical points make the linearization of the pre-buckling
states an extremely tempting step. The consequences of this
linearization are discussed in a paper by A. D. Kerr and M. T.

Soifer [113].

5. APPLICATIONS

Trusses and Frames

For certain types of statically indeterminate, pin-jointed
plane or space trusses, the post-buckling behavior can be deter-
mined in a relatively elementary manner, with the assumptions that
the bars in their pre-buckling states are linearly elastic, the
compressive forces in buckled bars remain constant, and the changes
of the geometry of the truss are negligible. If successive buck-

lings of individual bars occur at the load levels ISERERS W the

X% load-deflection history is as
(P MT————————= == shown in Fig. 4, E. F. Masur
u e
/ [114] has derived the lower and
)\2"_-_

! upper bounds for the ultimate
|/ loads of redundant trusses in

post-critical states, There is

u an analogy between this phenom-

enon and the elastic-plastic

Fig. 4. behavior of certain frames.
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The assumptions listed above are not always satisfied; in

numerous structural systems the changes of geometry influence the
pre-buckling and post-buckling behavior, which become strongly
nonlinear. A typical example is the truss shown in Fig. 5, with
similar conditions existing in
shallow reticulated shells.
Large deflections cause also

non-negligible secondary bend-

moments; consequently, a truss
must be analyzed as a frame
Fig.5. (unless, of course, pin joints
are actually constructed).

The classical works (Bleich [50]) in the area of stability of
frames reduce the problem to a system of equations which are
linear with respect to the joint displacements and rotations and
joint forces and moments. The coefficients of these equations are
known functions of the load parameter ). While this approach has
been successful in predicting the critical loads in many practical
applications, it is inadequate for dealing with the post-critical
behavior or for the cases when the pre-buckling behavior is non-
linear.

The analysis of the post-critical behavior and the fundamental
states, and the determination of the critical loading conditions of
a plane or space frameworks should take into account the following
effects: (a) The influence of the axial forces acting in the
individual bars on their stiffness characteristics. (b) The non-
linearities of the force-displacement relations in the bars (the
effect of bending curvature on the relative axial displacement of
the ends, large bending deformations, material nonlinearities, etc.)
(c) The effect of the changes of geometry on the equations of
equilibrium., An extensive discussion of the nonlinear effects in
the frame behavior may be found in the works by R. K. Livesly [115],
M. R, Horne [116], [117], S. J. Britvec and A,H. Chilver [118],

S. A. Saafan [119], R. W. Williams [120], J. H. Argyris [33], and
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R. H. Mallett and P. V. Marcal [39]; Th. V. Galambos, G. C,.
Driscoll, and L.-W. Lu report some related experimental research
[121].

The results of the analysis which takes the above effects into
account differ considerably from the stability problem of pin-joint
trusses of linearized rigid-joint frames, not only quantitatively
but also gqualitatively. For example, the presence of primary and
secondary bending moments will remove at least some of the bifurcation
points in the equilibrium path (such as in Fig,4) and the behavior
up to the ultimate load may consist of the fundamental path only.
The absence, however, of the bifurcation points should not be
assumed in advance. (To this effect, see H., L, Schreyerand E. F.
Masur [122]). Also, a nonlinear analysis may reveal the existence
of snap-buckling at certain load levels (Fig. 1b), which is entirely
beyond any linearized theory,

Under certain circumstances, some of the effects listed above
may be disregarded. For example, J. H. Argyris [33] proposes a
method of analysis which neglects the influence of axial forces on
the element stiffness, Accordingly, the buckling phenomena within
individual elements cannot be predicted with this theory. If,
however, the elements are relatively short and stiff, and the prob-
lem is such that the buckling "waves" extend over several elements,
the analysis should yield satisfactory results, with considerable
simplification of the numerical work. The theories presented by
R. K. Livesley [175], J. D. Renton [122], S. J. Britvec and A, H.
Chilver [118], R. J. Aguilar and T.-A. Huang [124], S. J. Britvec
(125], S. S. Tezcan and B. Ovunc [126], J. J. Connor, R, D. Logcher,
and S.-C. Chan [127] assume flexible elements to which the linear-
ized theory of bending with axial loading is applicable. The
stiffness coefficients of these elements contain trigonometric or
hyperbolic functions of the axial forces. With the equilibrium
equations written in the deformed configuration, the problems of
local buckling, overall buckling (including snap-buckling), and post-

buckling behavior are analyzed. The systems of nonlinear equations
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of these theories are solved by either iterative or incremental
schemes. The analyses presented by G. Lobel [128], F, W. Williams
[120], Cc. N. Kerr [129], S. -L. Lee, F. S. Manuel, and E. C.
Rossow [130] utilize the nonlinear bending theory of beams. They
are capable to deal with the problems in which the post-buckling
deflections are of the order of the column or girder lengths.

Some of the problems discussed in this report occur in the
analysis of tall buildings and have been reviewed in the prelimin-
ary report by Professors Steinhardt and Beer [131] (8th Congress,

1968), which contains a very extensive list of references.

Plates

The papers by A, van der Neut [122], G. Winter[2], and Ch.
Massonnet [4] contain comprehensive reviews of previous works on
the post-critical behavior of plates, There are also two recent
books on thin-walled structures (Refs. [133] and [134]), where the
papers by W. J. Supple and A. H. Chilver [135], A. C. Walker [136],
J. B. Dwight and A. T, Ractliffe [137], T. R. Graves Smith [138],
and others, deal with plates in post-critical states.

Among most recent contributions, J. W. Dwight and K. E. Moxham
[139] describe their research on welded steel plates in compression.
The work reported by them is obviously a necessary step without
which a full practical utilization of the post-buckling strength
of plates would not be acceptable. K. R. Rushton [140] analyzes
the post-critical state of tapered plates. The problem of a plate
with three edges simply supported and one edge attached to a
stiffener has been investigated by K. Kldppel and B. Unger [141],
the analysis is based on the von Kdrmdn equations and the energy
method. The computed deflections agree very well with the results
of a test program. An analysis of the post-critical behavior of
thin plates, employing the finite element method has been presented
by D. W. Murray and E. L. Wilson [142], [143]. The effect of creep
deformation on the post-critical behavior of compressed plates has

been investigated by I, M., Levi and N, J. Hoff [144].
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Shells

The problems of post-critical behavior become probably most
interesting and difficult in the theory of shells. They have
received ample attention from many researchers, and a list of
publications in this field could easily reach a few hundred posi-
tions. A review of the research on shell buckling has been made
by Y. C. Fung and E. E. Sechler in 1960 [145]. The book by A, S.
Volmir [54] contains numerous Russian contributions.

The load-displacement behavior of cylindrical shells under
axial compression has been analyzed by Th. von Karmdn and H. S.
Tsien [146], W. T. Koiter [147], B. O. Almroth [148], N. J. Hoff,
W. A, Madsen, and J. Mayers [149], R, L. de Neufville and J. J.
Connor [150],and others (see also N, J. Hoff [151]). The load-
displacement relations are of the type in Fig. 1lb, with strong
imperfection-sensitivity at the critical point A. The ultimate
shape of the buckled shell (Fig. 6) is referred to as Yoshimura
pattern [152]. (This shape, together with considerable loading
capacity of a buckled cylinder,
prompted K. Miura's suggestion
of a shell structure resembling
Yoshimura's pattern [153]).

The problem of stiffened and
Fig-o. barreled shells is analyzed by
J. W. Hutchinson and J. C.
Frauenthal [154].

The nonlinear buckling problem and the initial post-buckling
behavior of a complete spherical shell has been analyzed by W. T.
Koiter [155], who also gives a review and assessment of previous
work in this area. The papers by J. R, Fitch [156] and J. R.
Fitch and B. Budiansky [157] deal with a similar problem for
spherical caps. Ref., [157] clarifies, in particular, the effect
of the load distribution, and of the shell thickness, on the type
‘of buckling (bifurcation or snap-through)and on the post-buckling

load carrying capacity.
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An analysis of the initial post-buckling behavior of the

toroidal shell segments has been given by J. W. Hutchinson [158].

The paper by G. A. Greenbaum and D. C. Conroy [159] contains an

example of an efficient numerical analysis of a conical shell.
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SUMMARY
This report reviews the problems related to the analysis of
post-critical behavior of structures, including formulation of the
basic equations, methods of their solution, and criteria of stab-
ility. Recent applications to trusses, frames, plates and shells

are outlined.

RESUME
Ce rapport traite de l'analyse du comportement post-critique
des structures, avec formulation des équations fondamentales, les
méthodes de leur résolution et les cryteéres de stabilité. On
présente aussi les applications récentes aux treillis, aux cadres,

aux plaques et aux voiles.

ZUSAMMENFASSUNG
Dieser Bericht bahandelt die Probleme der Berechnung des uber-
kritischen Verhaltens von Tragwerken, einschliesslich die Formu-
lierung von Grundgleichungen, der Methode ihrer Ldsung, und der
Stabilitdtskriterien. Neue Anwendungen auf Stabwerke, Platten und

Schalen sind beschrieben.
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Interaction of different Materials
Interaction de matériaux différents

Wechselwirkung zwischen verschiedenen Materialien

C.F. MCDEVITT [.M. VIEST
Bethlehem Steel Corporation
Bethlehem, Pa., U.S.A.

This preliminary report outlines the present state of the art
of combining steel with other materials to form useful structural
components. Its purpose is to delineate the topic for participants
in the discussion. Hopefully, the contributions to the prepared
and free discussions together with this report will provide an
authoritative worldwide survey of the topic as of 1972.

Because of the broad nature of the topic, the report relies
heavily on former summaries that are readily available and is
supplemented by a substantial, although by no means exhaustive,
bibliography. The great predominance of English references re-
flects the authors' area of familiarity. The authors would welcome
contributions that would correct this deficiency.

The topic is divided intoc seven subtopics: composite steel-
concrete beams, concrete encased steel beams, steel-concrete
columns, hybrid beams, prestressed steel beams, composite plate
components and cable-stayed bridges. While the contributions
should be generally limited to these seven subtopics, examples of
promising new combinations of steel with other materials in the
form of structural components will be, of course, welcome.

Finally, the authors realize that in a paper of this broad
nature there must be errors and omissions of important facts. They
would, therefore, welcome any corrections and supplements as well
as contributions based on new developments.

COMPOSITE STEEL CONCRETE BEAMS

Only beams with mechanical connectors will be included in this
discussion.
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In 1921, Julius Kahn of Detroit applied for a patent on com-
posite beams in which the natural bond between the rolled steel
beam and the concrete encasement was augmented by shearing prongs
in the edges of the top flange of the rolled section and bending
them upward to project into the slab. This was probably the birth
of the mechanical shear connector which, as it turned out later,
became an essential component of the composite beam as we know it
today. A number of experimental studies carried out during the
20's and early 30's, some of which were discussed at the First
IABSE Congress (1), were soon supplemented by a number of practical
applications (2) (3) (4) (5) although some designers of the early
bridges with shear connectors, like the George Washington Bridge in
New York, did not count on composite action (6). The continued use
of composite bridge construction in the United States led to the
adoption of general specification provisions for this type of de-
sign in 1944 and to further intensive research which culminated in
the development of practical design rules for shear connectors.
This, combined with the introduction of the stud shear connector
in the middle 50's, provided such a stimulus that by the end of the
decade composite design became an everyday technique in the field
of bridges.

The developments in the building field lagged considerably
behind. Even though the literature contalns a few earlier examples,
the beginnings of a systematic and continuous application of com-
posite design to buildings in the United States may be traced to
the late 50's (7) (8) and a widespread use of the method came only
in the 60's after the codification of design rules in 1961. Today,
composite construction i1s an indispensable tool of the structural
engineer. In bridge work, it is the major technique for medium
spans and in buildings it is one of the primary structural systems
for multistory construction.

Considerable body of research information has accumulated over
the years. The following discussion will be concerned primarily
with the developments of the past decade. For a review of investi-
gations carried out prior to 1960 the reader is referred to an
earlier paper by Viest (9) and to a somewhat more limited survey
of the period 1940-1966 by Davies (10). An excellent discussion of
the behavior of a simple composite section and of shear connectors
was presented by Chapman (11).

Shear Connectors

While composite beams with mechanical connectors came into use
in the 1930's, definite rules for the design of connectors appeared
in widely used specifications only in the middle of the 1950's (12)
(13). They were based primarily on static tests and were quite
conservative so that there was no need for a separate consideration
of fatigue.

The American bridge specifications (13) and, later, the tenta-
tive recommendations for buildings of the Joint ASCE-ACI Committee
on Composite Construction (14) based the design of connectors on
the concept of limiting the slip between the slab and the beam.
However, extensive tests of push-out specimens and composite beams
carried out at Lehigh University in the late 50's (15) showed that
such a limitation was unnecessary: composite beams developed the
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full flexural capacity of the cross section as long as the sum of
the ultimate strengths of the individual connectors was at least
equal to the total horizontal shear. On the basis of these studies,
the design of connectors was based on their ultimate strength and
substantially higher allowable loads for connectors were adopted by
the AISC Specification in 1961 (16). Extensive studies of connec-
tors were also carried out at Imperial College at the University of
London (17) (18) during the late 50's and early 60's. These studies
led to essentially the same conclusions as the work at Lehigh Uni-
versity and formed the basis for the British Standard Code of
Practice for composite building design CP117: Part 1 (19). Both
the American and the British specifications permitted uniform
spacing of connectors because tests had shown plastic redistribu-
tion of forces among the connectors prior to their failure.

All cf the studies which led to the adoption of the new design
rules were based on tests conducted with normal weight concrete.
This limitation was expressed clearly in the 1963 edition of the
AISC Specification (20) which referred to "concrete made with ASTM
C33 aggregates". No design rules were available for connectors em-
bedded in lightweight aggregate concrete. An early recognition of
the need to provide information in this area led to experimental
investigations first at the University of Colorado (21) and later
at the University of Missouri (22) (23) and Lehigh University where
commercial tests were conducted on a number of proprietary products.
These early studies were generally limited in scope. They not only
did not show any clear trends but also appeared to lead occasionally
to contradictory results. A more systematic series of tests of
small scale beams in Australia (24) indicated a decrease of connec-
tor strength for specimens with lightweight concrete. To resolve
the problem, two systematic studies were initiated in 1968, one at
Lehigh University and the other at the University of Missouri. The
results (25) (26) have shown conclusively that the strength of shear
connectors in lightweight aggregate concrete is lower than the
strength of connectors in concrete made with normal weight aggregate.
A formula has been developed for estimating the strength as a func-
tion of the strength of concrete, stud area and the modulus of elas-
ticity of concrete (25).

In order to be able to utilize in the design of bridges the
improved knowledge regarding the static strength of connectors, re-
searchers on both sides of the Atlantic set out to examine fatigue
strength of shear connectors. Initial tests at Lehigh University
(27), carried out principally on push-out specimens, were followed
by a series of small-scale beam tests (28) and by tests of seven
full-size beams, each thirty-six feet long, at the University of
Texas (29). These American studies were completed with a compre-
hensive series of push-out tests at Lehigh University (30) that re-
sulted iIn a design procedure adopted by the AASHO Bridge Committee
in 1967 (31). The procedure was noteworthy for its simplicity. It
based fatigue design on the concept of stress range, that 1s the
difference between the maximum and minimum stress rather than on
the common engineering concept of stress ratio. The concept of
stress range not only simplified the design but also led to uniform
spacing of connectors, a feature particularly desirable from the
standpoint of fabrication.

The work in the United States was concerned principally with
stud shear connectors. Only a limited effort was devoted to
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channels. On the other hand, British fatigue studies involved
three types of connectors: studs, channels and rigid bars with
hooks (32) (33) (34) (35). Their work also came to a successful
conclusion in 1907 by the adoption of design rules for composite
bridges CP117: Part 2 (36).

Numerous additional studies of both the static and fatigue
strength of connectors have been completed or are still in progress.
A considerable effort is being channeled into the study of fatigue
strength of connectors in the negative moment regions of continuous
beams (35) (37). The effect of the thickness of beam flange on the
strengths of stud connectors was investigated by Goble (38) who
found that for flange thicknesses less than about 0.4 times the
stud diameter, the strength of the joint depends on the thickness
of the flange. The effect of welded studs on fatigue strength of
the tension flange was studied at the University of Illinois (39).
The research teams at Imperial College (18) and the University of
Missouri (40) contributed studies of the effect of a concrete haunch
on the strength of connectors. Robinson and Fisher addressed them-
selves to the problem of the design of connectors placed in the
troughs of a corrugated metal deck (41) (42). Numerous investigators
in various parts of the world have recently investigated methods of
connecting precast slabs to the steel beams (43) (44) (45). Inves-
tigations of the replacement of mechanical connectors with epoxy
adhesives were studied both in the laboratories (46) (47) and in
the field (47). Gogoi (48) and Toprac (49) found that the so-called
checkered plate, that is a plate with rolled-in protrusions devel-
oped to produce a slip-resistant surface, is not particularly effec-
tive as a shear connection.

Beams

While the elastic behavior of composite beams was well estab-
lished by the end of the 1950's and, furthermore, adequate theories
were avallable at that time for computing the ultimate flexural
strength of a composite beam with complete interaction, the post-
elastic behavior needed further studies. Considerable progress was
made during the past 10 years through extensive investigations
carried out primarily at Lehigh University, Imperial College, the
University of Missouri and Cambridge University.

Among the numerous studies concerned with ultimate strength,
one of the most significant new contributions to the knowledge was
the development of a theory of the ultimate strength of beams with
inadequate shear connection (15). While in itself this theory was
of limited practical usefulness, it established the lowest number
of shear connectors necessary to develop fully the flexural strength
of the beam cross-section and thus provided a rational basis for the
design of connectors. This, and the adoption in Great Britain of a
purely ultimate strength procedure for the design of composite beams
for buildings (19), represent the most significant practical impact
of the improved knowledge of the strength and behavior of composite
beams.

Systematic investigations of the behavior of composite beams
at all loads up to fallure were made possible by the development of
inelastic analyses at the University of Illinois (50) (53),
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University of Missouri (51) and Imperial College (52). The analyses
were based on the following assumptions:

1. Strains in the slab and beam are distributed linearly.

2. Deflections of the slab and beam are equal at all points
along the span.

Concrete has no tensile strength.

Compression stress-strain relationship of concrete is
trapezoidal.

5. Stress-strain relationship for steel is either trapezoidal
(50) (51) or bilinear with the slope of both lines larger
than zero (52).

6. Slab and beams are interconnected with either discrete
shear connectors (50) (51) or a continuous shear connec-
tion (52).

T. The load-slip relationship, obtained by fitting the re-
sults of push-out tests, is either a smooth curve (51)
(52) or a three-sided polynomial (50).

All three analyses were programmed for computer solutions and
their results were found to be in reasonable agreement with the re-
sults of tests of composite beams. The investigators at Imperial
College used their program to study the effects of a large number
of variables on the behavior of composite beams; the results (52)
were used to prepare the British Code of Practice CP117: Part 1 (19)
The Missouri program was utilized in studies of the behavior of com-
posite beams with lightweight aggregate concrete (26).

All of the above described studies of beams were concerned with
simple spans. Substantial studies of continuous beams were carried
out in England (54) (55) (56) and in the United States (57). All of
them reached the conclusion that continuous composite beams with
longitudinal reinforcement in the region of negative moments can be
analyzed adequately by simple plastic theory. However, they warned
that there is a need for adequate transverse reinforcement in the
slab and that further studies are needed of compression flange
buckling at the interior support.

Among the numerous other studies of composite beams, Barnard
(58) investigated the effect of the shape of the stress block on
the ultimate flexural capacity of composite beams; Mackey and Wong
(59), Lee (60), Severn (61) and Adekola (62) studied the effective
slab width; Manus (63) addressed himself to the strength of com-
posite beams in torsion; Zuk (64) and Berwanger (65) reported on
studies of thermal and shrinkage effects; and Daniels and Fisher (66)
reported on tests of composite beams with simulated moving loads.
Finally, prestressing of slabs in the negative moment regions has
received considerable attention (44) (67).

Other Types of Steel Section

Occasionally, steel beams other than the customary rolled and
welded shapes have been used compositely with the slab. Open-web
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joists, castellated beams and inverted T-beams fall into this
category.

The first recorded tests of composite open-web joists were
made by Lembeck in 1965 at Washington University in St. Louis (68).
The web bars of these joists were extended above the compression
cord into the slab to serve as shear connectors. Further tests
were made by Wang and Kaley (69) who tested open-web joists with a
concrete slab keyed into a top cord formed into a dovetail-shaped
trough. The third series of tests was carried out at Washington
University by Tide and Galambos (70) on specimens with 3/8" diameter
stud shear connectors. In all of these tests a high degree of in-
teraction was observed, but the three series were too limited to
permit any general conclusions. The work at Washington University
is being continued for the purpose of developing general design rec-
ommendations, since open-web joists are used extensively in multi-
story buildings.

Encased composite castellated beams were tested by Wong at
Imperial College in 1957 (71), where it was found that reinforced
encasement strengthened the webs of castellated sections. Encased
composite castellated beams were used in the construction of the
mechanical engineering laboratory building at Imperial College of
the University of London (72); castellated composite beams were
used in a three-span continuous bridge over the Mongaturanga River
in New Zealand. In a 2l-story office building in Seattle (73),
reinforcing bars were welded to the top flanges of the castellated
beams and then bent up to act as shear connectors. Larnach and
Park (74) tested castellated composite beams with spiral shear con-
nectors. Giriyappa (73) developed a simplified method of analyzing
castellated composite beams that appears to be satisfactory for de-
sign purposes and tested two hybrid castellated composite beams
with the bottom portions of the beams made of A4l1 steel and the top
portions of A36 steel.

Inverted T-sections with the top few inches of the web embedded
in the concrete slab and connected to the slab through stud shear
connectors were used in tests of composite beams at the University
of Texas (49) (75). Similar steel sections were used by McDermott,
who tested prefabricated simple span bridge units (76) (77). In-
verted T-sections were used in the construction of a 140 foot long,
two-span continuous bridge in Kansas (78) (79).

CONCRETE ENCASED STEEL BEAMS

Composite steel I-beams encased in concrete may be classified
into three categories: 1infilled beams, partially encased beams and
fully encased beams. Infilled beams are steel I-beams transformed
into rectangular sections by filling with concrete the spaces be-
tween their flanges on both sides of the web. They have been used
in research studies (80) (81). Partially encased steel I-beams,
i.e., beams with their top flanges embedded in concrete, were tested
in the 1930's (9) but soon were made obsolete by the more efficient
composite beams with mechanical connectors. Hawkins (82) recently
tested a partially encased beam and concluded that the increase in
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strength and stiffness due to bond is unreliable because lateral
shrinkage can markedly reduce bond strength. Thus, only fully en-
cased beams - now normally referred to as encased beams - are still
used in buildings, usually for architectural and rarely for fire-
protection purposes. Even this use of fully encased beams is de-
clining because of availability of more economical fireproofing
systems.

The first test of a composite, fully encased beam made in
Canada in 1923 was followed by tests in England, United States and
Continental Europe. For a review of these and later tests, the
reader is referred to Viest ( 9) and Shanmuganayagam (80). The
early investigators attempted to determine the bond strength, since
at working loads the interaction between the steel beam and the sur-
rounding concrete resulted from natural bond between the two mate-
rials. However, the reported values varied widely (83) and no sat-
isfactory direct answer was found.

Accordingly, the code-writing bodiles were forced to follow an
indirect approach. Both the 1965 British Code of Practice CP117:
Part 1 (19) and the American 1969 AISC Specification (84) allow a
fully encased beam without shear connectors to be designed as a
composite beam using the ordinary elastic procedures - but the en-
casement must meet certain specific requirements that are believed
to assure a satisfactory bond. The allowable bending stress is the
same as the allowable stress for a steel beam without encasement.
The British code makes allowances taking into consideration the
stiffening effect of the concrete. The American specifications
consider the steel beams as "compact" regardless of the dimensions
of the steel sections. As for encasement requirements, both codes
require complete, properly reinforced encasement although they
differ in a number of specific details.

The AISC Specification also permits an alternate design proce-
dure: the steel beam may be assumed to carry all live and dead
loads at an allowable bending stress in excess of that permitted
for bare steel beams. This alternate procedure, while not entirely
rational, is based on a common engineering practice (85) and has
simplicity as its principal advantage.

After a lapse of two decades, during which practically all re-
search on composite beams was directed toward beams with mechanical
connectors, the 1960's brought renewed interest in research on en-
cased composite beams. The work included studies of stabllity and
ultimate strength. Procter directed his attention to the questions
of stability. His theoretical (86) and experimental (87) work on
lateral-torsional stability showed that the encasement 1increases
the rigidity of the beam to such an extent that there is little
possibility of failure due to lateral-torsional instability. His
experiments (81) led also to the finding that encasement substan-
tlally increases the shear capacity of beams without web stiffeners.
His tests on encased beam-to-column connections (81) showed that the
encasement had little effect on the strength of a beam connection to
a column flange, but greatly increased the strength of a beam con-
nection to a column web.

Shanmuganayagam (80) and Varghese, Radhakrishnan and Parmasivam
(88) directed their attention toward the development of ultimate
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strength equations for beams encased in normal weight concrete.
Naghshineh and Bannister (89) tested beams encased in lightweight
aggregate concrete and concluded that the behavior of simple span
beams can be predicted adequately by the ordinary elastic theory
based on a cracked section. They also found that all continuous
beams failed due to shear after some moment redistribution had oc-
curred. Wide shear cracks were observed on each side of the inter-
mediate support. The effect of shear on the ultimate strength of
encased beams was studied further by Shanmuganayagam (80) and
Johnson 5833, who reviewed earlier tests of simply supported beams
by Wong (90), Shanmuganayagam (80) and a number of other research-
ers, and found that shear failure was present in all but one test.
Johnson concluded that because of considerable uncertainty regarding
the bond strength, any practical ultimate strength equaticns for en-
cased beams must be based on their behavior after both bond failure
and concrete cracking had occurred. On the other hand, Hawkins (82)
concluded that the design of encased beams is best based on the mo-
ment at bond failure. Thus, it appears that the question of pre-
dicting the strength of a concrete encased steel beam remains unre-
solved and the ordinary elastic procedure required by the British
and American codes is presently the best available method of design.

STEEL-CONCRETE COLUMNS

Three types of steel-concrete columns will be discussed: com-
posite columns in which the steel column is connected to the adja-
cent wall in such a manner as to assure composite action between
the wall and the column, concrete encased steel columns and concrete
filled steel tubes. All three types have been used in buildings,
although only the latter two can be considered common.

Composite Columns

Just as slabs supported on steel beams present an opportunity
to realize economies through utilization of composite action between
these two elements, a similar opportunity also exists with respect
to walls and adjacent steel columns. Although thils was pointed out
by Ros (91) in 1934 when he reported on tests of four composite
columns, the concept has not made much headway. It has been revived
recently by Gwylon (92) who proposed to utilize the end walls as
wind bracing by connecting them to the steel columns with mechanical
connectors. Furthermore, the current studies of the effect of clad-
ding (93) on the stiffness and strength of the steel frame are likely
to lead to the explocitation of this potential source of economy.

Concrete Encased Steel Columns

Encasing structural steel columns in concrete to increase their
fire resistance became a widespread practice early in this century
but the increase in stiffness and strength of the column resulting
from the encasement was not taken into consideration until some
years later.

The first tests of encased steel columns were made in 1908 by
Burr in New York who observed that concrete encasement caused a
considerable increase in strength. These, as well as other early
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tests, were referred to by Stevens (94) and summarized by Laredo
and Bard (95). Made on relatively short columns loaded axially,
they showed that the load capacity of an encased column was equal
to the sum of strengths of the steel and the effective concrete
sections. None of the early tests were made on eccentrically load-
ed columns and this was reflected in the code provisions. To this
day, the ACI Building Code (96) requirements for encased columns
are limited to axial loads. 1In Great Britain, the 1948 edition of
British Standard BS449 (97) was the first to recognize the increased
column stiffness by permitting an increase in the least radius of
gyration for an encased column. The 1959 edition recognized the
increased strength of encased columns by permitting the design as-
sumptlion that the concrete carries load over its entire cross
section.

The beginnings of modern research on encased columns may be
traced to Stevens (94) who summarized the results of tests of axi-
ally and eccentrically loaded encased columns made at the Building
Research Station in Great Britain. Most of the 35 axially loaded
columns were encased in normal weight concrete, but some were en-
cased in lightweight concrete. The type of concrete, whether normal
or lightweight, had no effect on the strength of the column. Three
modes of failure were observed: crushing of concrete and yielding
of steel in compression near the top of the column for slenderness
ratios less than 60, crushing of concrete on one face near the mid-
dle of the column for slenderness ratios between 60 and 120, and
failure due to tensile cracking on one face of the column for slen-
derness ratios greater than 120. Stevens concluded that the be-
havior of axlally loaded encased columns is similar to that of re-
inforced concrete columns.

Twenty-four encased columns were eccentrically loaded in such
a way as to cause bending about the minor axis. The behavlor and
failure modes of these columns were again similar to those observed
for reinforced concrete columns. On the basis of these tests,
Stevens suggested formulas and rules for the design of encased col-
umns and compared his proposals with the procedures then prescribed
by the British codes BS449 for steel (97) and CP114 for concrete (98).

Additiconal tests of encased columns were reported by Jones and
Rizk (99), who investigated the effect of longitudinal and lateral
reinforcement in the concrete encasement and the effect of slender-
ness on the behavior and strength of axially loaded columns; and by
Procter (100) who investigated the possibility of lateral-torsional
failure in eccentrically loaded columns. Wanatabe in Japan, and
Laredo and Bard in France (95) studied the question of bond between
the steel section and the encasement and found no weakness in this
regard.

Further studies were concerned primarily with analytical de-
velopments. Bondale (101) presented a rigorous treatment of column
stability and compared it with the results of tests of 16 encased
columns. A good correlation was found between the experiments and
the theory. 1In 1967, Basu (102) reported the development at
Imperlial College of a computer program for calculation of the ulti-
mate loads of eccentrically loaded rectangular columns based on
classic theory of inelastic column buckling. Again, good agreement
was observed between the failure loads predicted by the computer

). 6 Einfihrungsbericht
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program and the results of 30 tests of encased columns made at the
Building Research Station and at Imperial College. One year later,
Basu and Hill (103) reported the development of a new computer pro-
gram based on the actual equilibrium shape of the deflected column
rather than on the assumed cosine wave assumption of the deflection
shape used in the earlier program. Furthermore, the new program
was applicable to columns with unequal eccentricities at each of
their ends. The differences between the loads computed with these
two programs were found to be small and it was concluded that the
earlier simpler program was sufficiently accurate for practical
purposes.

Another computer program for calculating the ultimate load
carrying capacity of axially and eccentrically loaded columns was
developed by Roderick and Rodgers (104) from three basic assump-
tions: that plane sections remain plane, that there is no slip
between the concrete and the steel, and that the concrete cracks
and carries no load when it is subjected to tension. Roderick and
Rodgers compared their computer solutions with the results of full-
size tests reported by Stevens (94) and small-scale column tests
made by the authors at the University of Sydney.

It would seem then that the data and the tools necessary for
the development of improved design methods for concrete encased
steel columns are available and that improvements of code provi-
sions are in order.

Concrete Filled Steel Tubes

Most of the concrete fillled steel tubes that were used at the
beginning of this century were made with circular tubes. Square
and rectangular tubing entered the market relatively recently.
This has been reflected in research; most of the tests have been
made on columns of circular cross section.

The experimental and theoretical work on concrete filled steel
tubes carried out prior to 1967 was reviewed by Gardner and
Jacobson (105). They developed equations for predicting the ulti-
mate axial load carrying capacity of short columns and estimated
buckling loads of long columns by the tangent modulus method. They
also made a limited investigation of the effects of various end
conditions. Gardner and Jacobson compared their results with al-
lowable loads calculated using the formula given in the 1963 ACI
Building Code and concluded that the magnitudes of loads allowed
by this code should be reexamined for slenderness ratios less than
60 to take advantage of the increased strength offered by high
yield strength steels. A test series of concrete filled spirally
welded steel tubes loaded axially was reported by Gardner in 1968
(106). The strengths of these columns were found to be similar to
those of columns made with seamless pipe. Extensive studlies of
concrete filled steel tubes of both circular and square cross sec-
tions were reported by Furlong in two papers (107) (108). On the
basis of 52 tests, Furlong developed an 1nteraction equation for
combined axial load and bending moment. On the basis of hils tests
and tests reported by Kloppel and Goder, by Sims and Salani, and
by the U. S. National Bureau of Standards, Furlong proposed design
equations that have been included in the 1970 draft of the ACI
Building Code (109).
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Further analytical work was reported in 1969 by Neogi, Sen and
Chapman (110) who developed a computer program for predicting the
maximum loads of axially loaded straight columns by the tangent
modulus approach and for predicting the load deflection curves and
the maximum loads for eccentrically loaded concrete filled tubular
columns of both circular and rectangular cross sections. They com-
pared the analytical predictions with the results of tests carried
out at Imperial College and tests made by Kato and Kanatani in Japan
and concluded that the program, based on uniaxial strength of con-
crete, is conservative for shorter columns but quite accurate for
circular columns with length-to-depth ratios of 15 or more.

The structural response of concrete filled tubular columns
seems to be well in hand. However, it appears that additional in-
formation may be needed on their fire resistance. The Lally Company,
which has been manufacturing concrete filled tubular columns for
about 60 years, reports that the fire resistance of an unprotected
steel tube filled with concrete is about 3 to 4 times as high as
that of the steel tube alone (105). On the other hand, Furlong (107)
reported that Professor Kordina who conducted fire tests in Germany
has warned that entrapped moisture can cause the steel shell of the
concrete filled tube to explode during a fire. And finally, Neogi,
Sen and Chapman (120) recently pointed out that the degree of fire
resistance of concrete filled tubes has not yet been established
and that the possibility of tubes bursting due to freezing should
also be investigated.

HYBRID BEAMS

A hybrid beam 1s defined as a fabricated beam which has a
stronger grade of steel in its flanges than in its web. Its be-
havior differs from that of a homogeneous steel beam of the same
dimensions in that yielding starts in the web rather than in the
flanges and its plastic moment capacity is lower. However, the
yielding of the web alone does not result in large permanent de-
formations and the strength differential is small in relation to
the differential between the yield points of the web and flange
steels.

While steels of different yield strengths have been used in
the same girder for several decades, the concept of a hybrid beam
was developed only in the middle fifties. The term "hybrid beam"
was advanced by Haaijer (111), who wrote the following in 1961:

"It is intuitively obvious...that the higher strength steels
will be more effective in the flanges than in the web. Hy-
brid steel beams constructed by welding higher strength steel
flanges to lower strength steel webs should, therefore, be
more economical."

The development of the concept was followed by several research
studies carried out principally by Professor Toprac at the Univer-
sity of Texas and by Schilling at the Monroeville laboratories of
the United States Steel Corporation. The studies culminated in de-
sign recommendations published in 1968 as the report of a subcom-
mittee of the Joint ASCE-AASHO Committee on Flexural Members (112).
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The report summarized the work completed as of that date and referred
to 32 principal papers published on the subject. There was suffi-
clent theoretical and experimental information available from these
papers and from unpublished results of research in progress for the
subcommittee to develop conservative guidelines for the design of
symmetrical noncomposite hybrid beams and for the design of com-
posite beams formed by connecting a reinforced concrete slab to the
top flange of a hybrid steel section.

The subcommittee concluded that composite and noncomposite hy-
brid beams can be designed efficiently using an allowable flange
stress based on the moment required to initiate flange yielding.

This allowable flange stress is a function of the beam dimensions
and the ratio of the yield strengths of the two steels, and is
slightly lower than the allowable stress normally used for the

flange steel. Milek (113) has indicated that this reduction would
be about 7% for plate girders of average proportions which have

ASTM A-514 flanges (100 ksi) and ASTM A-36 webs (36 ksi). The bend-
ing stress in the web does not have to be checked when this reduced
allowable flange stress is used. However, the shear stress in the
web must be limited to the normal allowable stress for the web steel.
The suggested allowable width-to-thickness ratios and stiffener re-
quirements were generally the same as the AISC and AASHO provisions
for homogeneous beams and girders. The available fatigue data in-
dicated that these hybrid beams can generally be designed for fatigue
as if they were made entirely of the grade of steel used in the
flanges.

The report also pointed out some problem areas where more re-
search work would be helpful, including plastic design, lateral
buckling and tension field action.

A number of additional papers (114) (115) (116) (117) reporting
the results of research have been published since the issuance of
the Joint Committee report. Schilling (114) published the detailed
studies which resulted in the design equation for the reduced al-
lowable flange stress used in the Joint Committee report. Carskaddan
(115) reported on theoretical and experimental studies aimed at de-
termining the maximum acceptable slenderness ratios for unstiffened
webs. Lew, Natarajan and Toprac (116) reported the results of ex-
tensive static tests carried out at the University of Texas over a
number of years. The results of fatigue tests of some fifty hybrid
girders carried out at the same institutilion are now being made ready
for publication. Finally, Carskaddan reported in 1969 (117) on the
effect of bending stresses on the maximum permissible web slender-
ness of vertically stiffened webs.

The Joint Committee report led quickly to the adoption of de-
sign specifications for highway bridges and for buildings: The
American Association of State Highway Officials adopted provisions
for both noncomposite and composite hybrid girders in 1969 (118)
and the American Institute of Steel Construction adopted provisions
for noncomposite hybrid plate girders in 1969 (84). Simultaneously,
designers started using the hybrid concept in the design of various
steel structures, particularly for highway bridges. Some of them
are now in use and more are under construction. One of the hybrid
girder bridges, designed by the Texas State Highway Department, was
among the winners in the 1970 Award Program of the Lincoln Arc
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Welding Foundation. The structure included three-span continuous,
360 feet long, hybrid girders with A-441 flanges (50 ksi) and A-36
webs (36 ksi%

Milek (113) discussed the changes in the AISC Specification
and the way they affected plate girder design. He pointed out that
under the 1969 AISC Specification, a designer has the option of de-
signing a plate girder either as a hybrid beam or as a homogeneous
girder having a thin web which is designed utilizing tension field
action. Another discussion of current design methods and trends in
the analysis and design of large, thin-web plate girders and hybrid
beams was published by Massonnet (119). Further studies of hybrid
beams under repeated loads are reported to be underway in Japan
(120). However, it appears that up to now the practical applica-
tions of hybrid beams and girders have been limited to those in the
United States.

PRESTRESSED STEEL COMPONENTS

For the purposes of this discussion, prestressed steel com-
ponents are divided into three categories: components prestressed
with high strength tendons, hybrid beams prestressed internally
and Preflex beams. This classification originated in a report
titled "Development and Use of Prestressed Steel Flexural Members"
prepared by a subcommittee of the Joint ASCE-AASHO Committee on
Flexural Members and published in 1968 (121). The report, docu-
mented with 46 references, summarizes the subject of prestressed
steel components and needs no further amplification at this time.
Therefore, this discussion is limited to certain general remarks
and simple descriptions of these three categories. The descriptions
were taken from the above report.

The general subject of prestressed steel has been covered in
a comprehensive treatise by Ferjencik and Tochacek (122), published
in 1966. The book includes a worldwide survey of the state of the
art, a thorough classification of prestressed steel, design methods
based on limit states and a wealth of practical details. Two items
are of particular interest in this discussion: (a) most of the ex-
amples of practical applications indicate that prestressing is used
more for the overall structure than for individual components and
(b) prestressed steel has been getting considerable attention in
the Soviet Union in both the areas of research studies and practical

applications.

The more limited subject of prestressed steel bridges was dis-
cussed at the Seventh Congress of IABSE. It attracted four papers
which dealt with strengthening old bridges (123), an experimental
investigation of continuous beams (124), examples of recently com-
pleted structures (125) and structural safety (126).

It may be noted that even though several noteworthy structures
have been buillt with prestressed components during the past twenty
years and although their design does not seem to be handicapped by
any substantial gaps 1n technical knowledge, the use of prestressed
steel components has been limited. This lack of market penetration
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suggests that prestressed steel components usually do not offer an
economic advantage.

The two basic methods available for prestressing steel com-
ponents with high strength steel tendons can be illustrated by means
of simply supported I-beams. In one method, the tendons are placed
below the centroid of the beam and are attached to the beam at its
ends. In this case a constant prestressing force results. The sec-
ond method is to attach the tendons at the centroid of the beam above
the two supports and drape the tendons by providing hold-downs below
the centroid at locations between the supports. In this case a var-
iable eccentricity results. Numerous variations and combinations of
these two methods have been used for beams, girders, trusses, frames
and arches. High strength wires, cables, ropes and bars have been
used as tendons. Steel components prestressed with tendons have
been used for bridges, crane runways, roofs and other structures.
They appear to be the most commonly used prestressed components.

The basic principle of internally prestressing hybrid beams
involves the application of tension to a high strength cover plate
to induce favorable prestress into the remaining portion of the beam
which is made out of an ordinary grade of structural steel. There
are two possible ways of prestressing hybrid beams. One is by ap-
plying a direct tensile force to a high strength plate, which is
welded while under stress, to an unstressed T or I section. The
second method is to deflect a structural steel I-beam and weld high
strength cover plates to the flanges of the beam while the beam is
in the deflected position. In both methods the release of the ex-
ternal load results in the desired prestress. The principal advan-
tage of such prestressing is that it permits a more efficient use
of hybrid sections within the limitations established by codes and
specifications for the elastic design of homogeneous members. How-
ever, the more liberal design method for hybrid beams which was
described in the preceding section of this report 1s likely to make
prestressed hybrid beams uneconomical. Beams prestressed by this
technique were used in a highway bridge built in 1962 (127). The
authors are not aware of any other applications.

In a Preflex beam, the bottom flange of a steel section is en-
cased in concrete subjected to permanent compressive stress. During
fabrication, a rolled or welded high strength steel I-beam is de-
flected in the direction of design lcocad application. The intensi-
ties of the deflecting forces are high enough to produce stresses at
least equal to the maximum design stresses. Prior to predeflection,
the steel beam is cambered and shear connectors are welded to the
tension flange. While the steel core is maintained in the deflected
position, the tension flange is embedded in high strength concrete.
After the concrete on the tension flange has cured, it is precom-
pressed by releasing the external loads. Preflex beams are trans-
ported and erected similarly to steel beams. Their webs and top
flanges are encased in concrete cast monolithically with the floor
slab. This predeflecting technique has been used since the early
1950's, particularly in Belgium where Preflex beams were developed
as a proprietary product (128). The technique makes it possible to
use concrete encased high strength steel beams in cases where de-
flection or cracking of the concrete would be excessive. Preflex
beams have been used primarily in structures where shallow construc-
tion depths were required.
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COMPOSITE PLATE COMPONENTS

Three types of composite plate components are of interest in
this discussion: composite concrete-steel plates, composite form-
reinforced concrete slabs and sandwich panels.

Composite Concrete-Steel Plates

Composite concrete-steel plates have been used in a number of
speclalized applications, such as storage tanks, pressure vessels
and blast resistant hatch covers. They have also Leen used as com-
posite liners for concrete walls.

One type of composite plate conslists of a circular concrete
slab cast in a steel "dish". This dish is formed by welding a steel
ring around the periphery of a steel plate. Beadle, Dally and Riley
(129) tested concrete infilled circular steel plates and concluded
that concrete confined by a steel ring can be used to greatly in-
crease the rigidity as well as the load carrying capacity of cir-
cular steel plates. Theoretical and experimental studies of com-
posite plates of this type are in progress at the University of
New Mexico (120).

Another type of composite plate 1s comprised of a steel plate
connected by stud connectors to a concrete slab. This type of com-
posite plate has been tested at the University of Illinois (130)
and at Imperial College (49). Most of the tests were made with
concentrated loads on one-way slab strips, both simple and continu-
ous. Even after bond failure, there was still a high degree of in-
teraction between the plates and the slabs. The stud connectors
also served as shear reinforcement. Wide spacing of connectors re-
sulted in shear failures.

In commenting on the results of Gogoi's test of a two-way slab
at Imperial College, Johnson (131) concluded that two-way composite
plates should show greater promise than one-way composite plates be-
cause shear forces are lower. He suggested that ultimate strength
design would lead to greater economy when composite plates are used
in buildings. He also suggested that the plate memhrane strength
could be utilized in order to avold shoring during construction.
Plates of this type, developed by Robinson, are being used in France
for orthotropic bridge floors (132). The Tarcanville suspension
bridge, an overpass over the railroad tracks near Paris (133), and
other structures serve as examples of practical applications.

Composite Form-Reinforced Concrete Slabs

Light gage steel forms have been used as formwork for concrete
slabs in high-rise buildings for many years. Removable steel pans
were developed for forming ribbed and waffle concrete slabs. They
were soon followed by various types of corrugated sheet and ribbed
panel forms which were left in place even though they were
not intended to serve a structural purpose after the concrete had
hardened. These forms are characterized by their shallow and narrow
corrugations. Another type of floor system was developed in which a
steel cellular flooring is the load-carrying element not only during
construction but also after the completion of the floor. The top of
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this cellular decking is usually covered with lightweight concrete
of low strength which serves only as a finishing material,.

More recently, a number of manufacturers in the United States
have developed and marketed corrugated sheet or ribbed panel forms
which interact with the concrete slab to form a composite floor
system, often referred to as a form-reinfiorced concrete slab be-
cause the steel form acts as a one-way reinforcement. Some manu-
facturers are using proprietary form profiles to prevent separation
of the slab from the deck form and to promote bond between the con-
crete and the steel. Others have achleved a mechanical shear con-
nection by welding wires to the top of the steel deck form or by
rolling indentations or embossments into the top flanges or webs of
the forms. The beam bending and shear tests made by or for the
manufacturers during development of their steel forms have demon-
strated that these floor slabs respond to load as composite units
and that they can be designed for one-way bending by conventional
methods.

Ekberg and Schuster described the state of the art of using
form-reinforced concrete slabs in builldings in a paper included in
the final report of the Eighth IABSE Congress (134). They have been
engaged in an extensive theoretical and experimental investigation
of steel decking as reinforcement for concrete slabs at Iowa State
University. Laboratory tests have shown that most of the steel
deck-reinforced concrete slab systems exhibit a shear-bond type
failure. Ekberg and Schuster have developed a semi-empirical equa-
tion relating the ultimate strength of a composite metal deck form
to the compressive strength of concrete, the percentage of steel,
and several pertinent dimensions of the form and slab.

Sandwich Panels

A structural sandwich is a laminated construction comprised of
a combination of alternating dissimilar, simple or composite mate-
rials assembled in such a way that the properties of each contribute
to the total usefulness of the entire assembly (135). The key to
the structural sandwich concept is that the total assembly is supe-
rior to the sum of its components through multiple interrelated
functions of each component.

The basic concepts and principles of sandwich construction are
by no means a recent development. About 1820, Duleau discovered
that rigidly connected spaced facings were far stiffer than the sum
of the stiffnesses of the individual facings. Within 50 years, the
first commercially successful sandwich was introduced in the form
of corrugated cardboard. This development emphasized an essential
factor of all practical construction; the connection system must be
simple and inexpensive, for on it depends the integrity of the sand-
wich (151).

The aircraft industries' need for a lightweight structural
element was the catalyst required for the development of sandwich
panels. In 1924, Von Karman proposed several skin and core com-
binations suitable for aircraft construction. This scheme was made
practical with the development of high-strength glues for wood and,
in 1937, the De Havilland Albatross airplane utilized a monocoque
fuselage formed by bonding thin cedar plywood to both surfaces of
a balsa wood core.
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At about the same time, lightweight cellular cores werc
developed. De Bruyne's work in this field was especially impor-
tant through the development of a practical fabricating system for
a hexagonal honeycomb core (147). But even with these developments,
further progress was limited by the availability of suitable adhe-
sives. Metal-to-metal sandwiches were not practical until 1944
when vinyl phenolic adhesives were developed. Since that time, the
development of structural sandwiches has continued through techni-
cal advances in both materials and adhesives. Many of the test
procedures developed for adhesives and sandwich constructions have
been standardized by ASTM (135). Today, nearly any combination of
materials can be fabricated if the end product can be justified by
practical and economic needs.

Most of the early sandwich panel development efforts were di-
rected toward the aircraft industry. Strength-to-weight criteria
were paramount; cost was often of second consideration. In a search
for new outlets, the manufacturers of such panels turned to building
construction as a potential large-volume market. Here, the design
criteria are different; cost and ease of in-place installation are
of prime importance. Interest in this new market area was reflected
in three ASTM Symposia held between 1951 and 1959 (136) (137) (138)
and a research correlation conference held in 1960 (150).

However, the growth of sandwich panels in building construction
has been slow. Sandwiches have been used somewhat, but their cost
and the inflexibility of factory-produced components has limited
these uses to curtain walls, doors and interior partitions. Most
of the sandwich-type wall constructions have been built in place by
multiple-layer construction. However, some are not sandwiches as
defined earlier, for the compcnents do not function as a total, in-
tegral assembly. Platts has discussed in detail the more promising
core and face materials (151). As a general rule, face sheets are
of relatlvely dense materials while cores are usually weak, light-
weight materials serving the dual function of separating the face
sheets and thermally and/or acoustically insulating the sandwich.

The interested reader should refer to the bibliography at the
end of the paper which lists a few of the many references available
on this subject. Of particular interest, Plantema summarized the
available theoretical knowledge of sandwich panel bending strength
and stability in 1966 (141). Non-English references not covered by
Plantema may be found in books by Aleksandrov and Bruypper (142)
and by Dundrova, Kovarik and Slapak (143). Furthermore, an excel-
lent bibliography of British and American references was published
by Allen in 1969 in which the analysis and design of sandwich
panels 1s treated in engineering terms (144).

The complexities of sandwich panel design make computer
solutions practical and desirable. Several computer programs may
be found in a book by Hartsock (145). The computer program out-
lined in a paper by Smolenski and Krokosky (146) is aimed at opti-
mum design in which simultaneous consideration is given to struc-
tural, acoustic, thermal and economic criteria.

Further references cite the development of structural sandwich
panels for exterior load-bearing walls (153) (154) (155), floors
(156) and roofs (157). Indications are that the structural sand-
wich panel can be a construction medium of the future. The needed
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technology has been developed and applications are ready and
waiting. Mass production and widespread acceptance may alleviate
the remaining hurdle - relatively high cost compared to some stan-
dard constructions (154). It is expected that the current move
toward mass produced housing and simplified building techniques
may increase the use of sandwich panels in all types of building
construction.

CABLE-STAYED BRIDGES

The last portion of this discussion differs somewhat from the
preceding parts in that it deals with structures rather than com-
ponents. It has been included because of the timeliness of the
topic; until recently cable-stayed bridges have been built princi-
pally in Germany but now are spreading rapidly throughout the world.

There is no need to define the topic of cable-stayed bridges.
Several excellent reviews have been written during the past few
years (158) (159) (160) (161) (162) (163) and are readily available
to the interested reader. Contributions on developments not in-
cluded in any of the above references are particularly desired.
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SUMMARY

The most common structural components which involve interaction
of structural steel with other materials or steel of other quality
are discussed. Included are composite steel-concrete beams,
concrete-encased steel beams, steel-concrete columns, hybrid beams,
composite plate components and cable-stayed bridges.

The state-of-the-art is outlined for each element either di-
rectly in the paper or by reference to other recent publications.
Particular attention is given to principal research completed during
the past decade and the practical impact of its results. The paper
is documented by a selective bibliography.
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RESUME

I1 est question dans cet article des éléments de construction
les plus courants faisant intervenir l'interaction de l'acier avec
d'autres matériaux ou avec des aciers de caractéristiques dif-
férentes. Citons par exemple poutres mixtes béton-acier, poutres
en acier encastrées dans du béton, colonnes de béton armé, poutres
hybrides, éléments de dalles, ponts & cables.

L'etat actuel du développement est exposé soit directement
soit en renvoyant le lecteur a d'autres publications récentes. On
préte une attention particuliére aux recherches des dix derniéres
années ainsi qu'ad leurs conséquences pratiques. L'article est docu-
menté par une bibliographie choisie.

ZUSAMMENFASSUNG

Die gebriduchlichsten Konstruktionselemente, die durch die
Zusammenwirkung mit Baumaterialien oder Stahl anderer Bauglte
entstehen, werden erliutert. Erwdhnt werden Verbundtriger aus
Beton und Stahl, von Beton umhiillte Stahltridger, von Beton um-
hiillte oder mit Beton gefiillte Stahlstiitzen, Hybrid-Triger,
Plattenelemente in Verbundbauweise und seilverspannte Briicken-
trager.

Von jedem Element wird der neueste Stand der Entwicklung
entweder direkt umrissen oder auf die neuesten Publikationen
verwiesen, wobei der Grundlagenforschung des letzten Jahrzehnts
mit dem Einfluss ihrer Resultate auf die Praxis besondere Be-
achtung geschenkt wird. Eine ausgewdhlte Bibliographie ist bei-
gefiigt.

3. 7 Einfuhrungsbericht



Leere Seite
Blank page
Page vide



lib

Interaction of different Structural Elements
Interaction entre différents éléments

Wechselwirkung zwischen verschiedenen Konstruktionsgliedern

LEO FINZI
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1. Introduction

The designer of a structure, especially when this is made up of one-
dimensional elements, is often induced to study its behaviour by means
of the analysis of the state of stress and strain of plane elements
(continuous beams, frames, trusses), considering them as autonomous in
spite of the fact that these normally act in parallel with similar structural
elements side by side with them.

So for example the steel skeleton of a multi-story building of the ''rigid
frame'' type (fig. 1 a) is really made up of a space frame, but in fact the
calculation of the internal actions N, M and T is carried out by means of
an autonomous study of continuous beams, of transversal and of longitudinal
plane frames. Only when testing the stability of the single members (e. g. a
column) is the problem put in three-dimensional terms.

The secondary structures between the main beams (slabs and beams)
are thus normally considered as elements carried by the main structures
and may be called in as incidental collaborators only to improve the
performance of the transversal section of the beams (e. g. composite beams).

This kind of approach can, in reality, be only fully justified, for
structures that have complete geometrical and loading symmetry but, if
these conditions are not present, interaction phenomena will show up between
the structures functioning in parallel. This will clearly work in favour of
the safety of those structures which are helped out by adjacent structures,
but to the disadvantage of these latter.

The two dimensional approach, then, practically ignores the respect

for compatibility in three-dimensional space in which all structures stand.
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The interactional behaviour that this paper is about stems from this
omission.

A great deal of work has been done on the qualitative aspect of this
subject. Its quantitative aspect, however, as received far less attention.

In effect, the designer is much more likely to turn to a single plane
approach, because of the smaller number of unknowns present in calculation,
and because it is easy to represent and to read. Also, in order to attain this
result, he will accept simplifying hypotheses which, though they are often
reasonable, sometimes may not be so.

There are cases in which neglecting this interaction between structural
elements certainly leads to giving the structure as a whole larger dimensions
than strictly necessary. In this respect a typical case is that of beam and
slab bridges made up of a slab and a series of longitudinal beams side by
side. The presence of loads which are mobile and flanked by others that are
remarkably different (civil and military loads) leads, if this interaction is
neglected, to giving such dimensions to all of the beams as would only be
needed for those committed to the most heavily loaded trains.

Correctly evaluating and taking into account the effects of interaction is
therefore fundamental for rational and economic designing.

A great deal of theoretical and experimental work has been done on this
problem, which is still receiving considerable attention.

This can also be referred to large panel prefabbricated buildings, where
taking into account the stresses induced by horizontal forces (wind and
earthquakes) in all the walls and correctly sharing out the loads among them,
rather than entrusting this to apposite bracing walls, leads to a much wider
range of architectural and distributive solutions. A considerable amount of
research is being carried out in this particular field.

When working with one-dimensional, typically steel, elements,
architectural and distributive requirements govern the designers choice of
the number and position of the bracing structures. It would seem then that
the problem of interaction would be of minor importance in this case.

Nevertheless these general requirements mentioned above often impose
the insertion of shear trusses in eccentric positions unfavourable to an
equitable distribution of the horizontal forces. They also discourage the
mutual collaboration of structures in reinforced concrete, such as stair
cases and elevator wells, with steel trusses or frames (fig. 2). Less work
has been done on this problem than might be thought, with the result that

bracing systems are often overdone.
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However, there are cases in which the effects of interaction do not
greatly improve the static commitment of those structures favoured by the
process of interaction itself, but noticeably overburden the elements called
in to help them.

This happens, for example, in large span factory roofs supported by
reinforced concrete columns. Neglecting the friction forces of the supports,
assumed to be frictionless, has sometimes led to splitting in the columns.
This is because they impede the thermal deformations of the roof to a greater
extent than the designer had allowed for.

Or again, everyone knows how frequent is cracking parallel to the
reinforcement in the slabs of concrete and ceramic blocks (widely used as
secondary elements in mediterranean countries) adjacent to the edge beams,
i. e, in those areas where the beams tend to make the slab act as a plate, a
function for which it was not designed.

These examples confirm that it is a question of sins of commission
against the compatibility of displacements and strains, the more serious in
their consequences as the material involved is more brittle, and thus
important in composite structures of steel and concrete.

Nevertheless, there can also be serious drawbacks for metal structures
at least in the presence of geometrical second order effects or corresponding
to the presence of plastic flow. Thus for example in a tower, such as the one
shown in plan form in fig. 2 the resistance to wind action can be largely
entrusted to the core walls containing the staircase and utilities located at
one side.

This core wall will furthermore be heavily subjected to torsional stress
and, in the more distant transversal frames, will give rise to a P-/A\ effect
of considerable importance for the purposes of the limit design of the
structure as a whole.

In this category there are also the instability phenomena (lateral buckling)
which arise in thin partitions following elastic or thermal deformations in the
loadbearing structure when suitable steps have not been taken to prevent it
(figs. 3 a and 3 b).

Having shown, by means of examples, the essence of the phenomena in

question, it seems suitable to refer to the following categories of problems.

a) Interaction in multi-storey buildings between beam-column frames, shear

trusses, and concrete walls, in the resistance to lateral forces.
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b) Interaction between the beams of bridge decks when faced with moving

loads.

c) Interaction between beams and slabs or roofings and between columns and

wall decking when faced with instability phenomena.
d) Interaction between the structure and the soil.

e) Interaction between loadbearing structures and nonloadbearing elements.

2. Bracing systems for high-rise buildings

In tall buildings the premium for height is very much tied to the type of
wind bracing used, and the best solutions vary with the height. The question
has been thoroughly treated by F. R. Khan and others [1] [2] ]:3] (4] [5] [61 [71 [8]

In particular the suitability of various types of vertical wind bracing (fig. 4)
has been quite well gone into, while the discussion is still open on the limits
within which apposite horizontal floor bracing (fig. 5) can be left out for
transferring the forces acting on each floor to the wind bracing.

American examples, the World Trade Center in New York and the U.S. S.
Headquerters building in Pittsburgh, seem to show that, for massive
constructions the problem does not exist. However, it should not be forgotten
that in buildings that are so compact and rich in wind bracing, the slab floor
is much less called upon to partecipate than in a European type of building
with an extended rectangular plan and without rigid joints.

Another problem that is still open involves thermal effects in the structures
of tall buildings. This becomes particularly important when one part of the
structure is exposed and another is not [9—] ;

In this respect for example it is to be feared that the advantage to the wind
bracing system deriving from the use of rigid cap trusses (fig. 6) will be
greatly reduced.

An interesting but infrequent case is that of buildings with a central
concrete or steel core and cap horizontal trusses from which the lower floors
are suspended by tendons. If a 'rigid frame'' is adopted interaction effect may
be of great importance due to the contrary behaviour of the external vertical
structures whose tensile axial load increases from the bottom to the top of the
building and the interior ones which are increasingly compressed from the
roof to the basement.

A similar lateral force distribution problem arises in large factory
buildings, exspecially when containing heavy cranes. In this event a careful

evaluation of the effects of interaction between the columns,both transversally
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and longitudinally, can be very rewarding [10] . Such an interaction can
be obtained by using either opportune roof bracings or the horizontal bracings
of the crane runways. Minor details may be of great importance [:11] .

It can be said then, that the greatest advantages are obtained when, as
in the above case, there are moving loads or loads concentrated in limited
areas.

A case of this type arises for great aircraft hangars, where wind forces
act in widely varied ways depending on wind direction and whether or not the
doors are open. In this sort of case diffused wind bracing (fig. 7) produces

the best interaction effects.

3. Bridge decks

For bridge decks, whether of the '"beam and slab" (fig. 8 a) or the 'box
girder' (fig. 8 b) type, the problem of the distribution of wheel loads, or
the effects of interaction between side by side longitudinal beams, has been
studied very thoroughly, both experimentally and theoretically in the last 25
years. The recent Report 83 of the U.S. A. Highway Research Board [12]
quotes almost 300 papers on the subject. These studies have been carried
out with differing approaches: orthotropic plate analysis, articulated plate
theory, equivalent grid system, harmonic analysis and numerical moment
distribution, prismatic folded-plate theory, beam on elastic foundation
analogy, ecc....

The present state of knowledge seems satisfactory for small and medium
span (40 m.max) supported floor systems of highway bridges. But this is not
true for the large spans and multicellular cross sections used for very wide
bridges. There are some problems of interaction still open, too, for skew
bridges Elﬂ and curved girder bridges [14] [15] which are far from being
infrequent. Finally, behaviour in the case of continuity and for portal frame
bridges is also being studied as the secondary moments in the bridge due to
its flexibility and the eccentricity of the loading are not equally reduced
[16] [17] It is felt that the assumption that the effective length of
the bridge for load distribution effects is the distance between points of
contraflexure should be clarified through future additional theoretical work.

Particularly difficult, for the effect of interaction phenomena, are the
large span orthotropic steel plate deck bridges. Here in fact, the deck plate
and the longitudinal ribs are subject to a double interaction effect i. e. the
deck as a part of the main carrying members (system 1) with either the deck
as the bridge floor (system II) or the deck plate acting between longitudinal

ribs (system III).



LEO FINZI

o
— 0

WU
LB

I

Tig, 8

89



90 Ilb — INTERACTION OF DIFFERENT STRUCTURAL ELEMENTS

These three systems when loaded differ substantially because both the
second and the third draw great static resources from geometrical second
order effects and plastic adaptation.

That is, highly concentrated loads are supported [18] ]:19] [20] [21] by
means of membrane behaviour and local yielding of steel which improve in an
extraordinary way the static resources of the structure, so much so that,
based on experimental results [22] ,the largest bridges of this type EZB] [:24]
have been designed by reducing to a half or even less the stresses calculated
in the first order approach for system II and those of system III have even been
left out completely in calculating the maximum total stresses.

It seems that in this sector, so important for the development of steel
bridges, a great deal of theoretical and experimental research is to be hoped
for, and the problems bound up with fatigue and shake down phenomena should

not be neglected.

4. Roof decking and wall cladding bracing effect

It is by now quite frequent for the roof deckings of light gage corrugated
sheets to be fastened to beams of the roof by plug welds, shot nails or rivets
with the intention of giving the roof decking the function of ensuring the lateral
stability of the beams as well as the job of sharing out the horizontal forces
due to wind or earthquakes to the vertical structures. This leads to the
elimination of the roof bracings (fig. 9) which, usually, in order to avoid
interference with the purlins and girders of the roof, call for construction
details (plates and ribs) that are expensive and out of proportion to the
dimension of the bracing members themselves.

In this field interesting studies and experiments have been started in the
U.S. A. at Cornell University @5__[ to establish the limits within which a
light-gage steel roof or floor decking can restrain lateral buckling of truss
chords, beams and purlins. It seems that the interaction of a shear-resistant
metal diaphragm made up of corrugated sheets can produce a several-fold
increase ( 6 to 8 times) in carrying capacity and the yield moment of beams
appears to be readily obtainable.

Equally brilliant results have been obtained at Cornell E‘ZGJ [2’;] I:28] [29]
by studying the behaviour of columns directly connected by corrugated sheets

or by horizontal purlins and corrugated sheets.
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The weak axis buckling of columns is prevented up to the elastic limit
load. Above the elastic limit load the influence of diaphgram bracing is less
pronounced and less predictable. If diaphragm bracing are connected to
girts, which in turn are connected to the columns with a twist-restraining
column girt connection, the critical load may be increased to that of a column
having an effective length equal to the girt spacing.

The results from the above research have been very encouraging, and
it is to be hoped that the work will be pursued until arriving at sufficiently
simple calculating rules. Nevertheless, it seems that,while in the case of
the beams the presence and therefore the efficiency of shear-resistant
diaphragms can be guaranteed in time, the same cannot be said for the
columns where the need to open doors or windows can substantially modify
the original situation.

But the interaction between cladding and main structure to ensure the
overall functioning of the wind bracing of the structure does not yet seem to
have received systematic treatment, even if there are structures with even
very large spans (fig. 10) which rely on this. It is certainly to be hoped that

the question will be looked at theoretically and experimentally in the future.

5. Soil structure interaction

Interaction effects similar to those mentioned above between main and
secondary structures, or between structures functioning in parallel, also
arise between the structure and its foundation soil.

They are effects that are known and studied only whith reference to
particular cases BO] ﬁBlj Bﬂ [33] , but important for all that. They regard
two materials that are widely differing in their behaviour (steel or concrete
and soil) especially when faced with creep and relaxation phenomena.

Consider for example a steel skeleton frame construction with hinged
connections that has columns founded on independent footings and so
dimensioned as to commit the soil homogeneously and so that the bulbs of
pressure do not significantly interfere with each other. The fact that one
column is submitted to a maximum live design load while those adjacent to
it are subjected only to the permanent loads will not substantially alter the
state of stress in the steel structure above the ground, and thus there will
be no appreciable interaction phenomena.

But now consider a construction with extremely rigid loadbearing

structures, such as a silo for minerals (fig. 11).
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Here if isolated plinth foundations are used, it is practically impossible
on the one hand to prevent the pressure bulbs interfering with each other ,
while on the other hand the rigid walls above the ground have a high power
of distribution between the pillars.

It follows that live loads present in a limited central zone tend to transfer
to the adjacent zones until reaching complete and uniform distribution between
the columns and on the ground. The latter, however is more deformable in the
central area, where the pressure bulbs interact, than at the perimeter. It
can then be said that the perimeter pillars tend to be the most loaded.

Return now to the case of the hinged steel skeleton, but this time with a
box-plate foundation (fig. 12) of great stiffness. Here the distribution of loads
on the steel structure will have but little influence on the soil response and in
this regard only the resultant in position and size will count. In these conditions
the presence of live loads only in the central zone will lead to high bending
moment and shear values in the box-plate. The shear will be particularly
dangerous because, as is well known, in this kind of foundation the walls are
impaired by the presence of doors or windows which give rise to important
Vierendel effects.

These interaction phenomena are particularly worrying when the ground
water level varies in time.

For example, over the last 20 years the level in Milan has fallen by about
25 m. and the same thing happens in cities where the water is drawn from the
sub-soil.

The conseguent ground settlement which is without linear characteristics,
especially if the stresses in the zone are not uniform, profoundly modifies the
state of stress of structures on it, because it leads to relative vertical
displacements in the order of centimeters.

The cathedral of Milan is in this situation, and costly repair work is going
on to strengthen the structures concerned (main arches and main columns)
and to arrest the movement of the relative foundations.

Finally it should be remembered that during the construction of a building
the stiffness ratios between structure and soil vary continuously in the sense
that creep phenomena in time diminish soil rigidity, but the rigidity of the
building increases as the structures are erected and connected with wind braces,
so that even this aspect of the problem should not be neglected in designing.

Furthermore the behaviour of the foundation soil is in general substantially
modified when new buildings are constructed beside those already there, as

happens for example when a wharehouse is extended.
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Even if this is a field at the border between structural engineering and
soil mechanics, it seems to deserve more attention from engineers and

research workers than it has so far received.

6. Non structural elements

The interaction between those elements which are structural and others
which are not, that is between load bearing structures and finishings such as
floors, partition and curtain walls, ceilings, is generally undesirable in that
it can lead to disconnections, cracks and ruptures in the non-loadbearing
elements. For these reasons curtain walls, for example, are designed as
elements to be hung from the perimeter of the loadbearing structure with
suitable expansion joints to allow free expansion. Similarly the partition walls
are clamped to the slabs or the beams of the upper edge by highly deformable
elements (springs and padding) which reduce to reasonable limits the loads
absorbed by the partition wall in relation to its connection with the upper slab
without making it break away from the latter when the lower slab is more
heavily loaded. This expedient avoids the inconveniences mentioned in the
introduction (figs. 3 a and 3 b).

In the same way the interaction between the slab and the flooring may give
rise to cracks in the latter corresponding to the areas of negative moment.
This happens when floating floors are not used, nor suitable expansion joints
in the floor itself.

Nevertheless there are cases in which the interaction between masonry
walls and the steel structures which support them can be advantageous. This
is the case of brick walls stiffened by I beams and channels. Fig. 13 shows
how a 12 cm thick masonry wall is supported on a free span of about 14 m by
CNP 140 horizontal channels. Vertical tendons connect the upper and lower
channel so as to suspend the dead load of the brick wall to an incorporated arch
of which the lower channel is the tie. Actually this is quite a common way to
obtain economic and well insulated exterior claddings but the study of such
behaviour should be improved.

The same can be said about claddings obtained with exterior corrugated
sheets connected to horizontal steel beams [34] . In this case obviously the
decking acts only as a shear-resisting member while bending moment must

be supported by the steel girts.

). 8 Einfiihrungsbericht
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7. Conclusions

This paper has been an attempt to set out certain favourable and
unfavourable aspects of interaction phenomena which occur between parts of
the loadbearing structure, between this and the soil or between the main
loadbearing structure and secondary structural or non-structural elements.

It seems that the most studied aspects of this problem, as is only human,
are those which, through interaction phenomena, lead to favourable results
and so to more economical and rational construction. But those interaction
effects that lead to the overstressing of structural and non- structural parts
have been less studied.

Generally speaking more research has been done on housing and office
blocks and on bridges. Much less studied are the problems that occur in
factories where, however, it seems that a three-dimensional vision even of
the present structural approaches might lead to considerable gains at least
where the live loads are not uniformly distributed.

In general, then, it seems that considerable benefit might still be derived
from a correct evaluation of the effects of interaction in the presence of
dynamic actions (wind and earthquakes) not only in the evaluation of the
diflections but also of the general collapse load.

The unfavourable effects of interaction due to temperature have also been
too little studied.

These effects are growing in importance as the buildings rise in height and
enlarge more and more, with part of the main structure free in the air.

Interesting work has been done, or is in progress, on the effects of
interaction between decks and beams, and claddings and columns.

In many cases lateral stability of the beams can be ensured simply by
suitably fixing the decking to them, and it seems probable that this will lead
to safe design in this field. It is certainly to be hoped that this research will
be extended.

The importance of preventing the weak axis buckling of columns through
the bracing effect of cladding and purlins seems to be interesting only for
smaller factories and one-storey buildings.

The need to ensure that the cladding is not removed makes it, in fact,
too great a drawback for the user.

The interaction between soil and structure should receive more attention
from the structural engineer, especially today when industrialisation has led
to the construction of big industrial plants in zones,such as river mouths,

where the ground may in time prove to be particularly yielding.
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Interactions between loadbearing structure and finishings are generally
undesirable. The designer should, with certain exceptions, try to avoid
them or contain their effects, but to be able to do so more knowledge is

required of the static response of non static materials.
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Summary

The report deals with the interaction of different structural elements
and assemblies so as to avoid on the one hand overdimensioning and on
the other hand overstressing of structural elements. The interaction
between frames, bracings, walls, floor slabs, and roofing in buildings,
halls and sheds is considered as well as between main girders, bracings
and floor slab decks in bridges, and also between the main structure and
the soil. Parasitic effects are finally discussed concerning secondary

structural or not structural elements.

Résumé

Ce rapport concerne 1l'étude de l'interaction entre éléments
et ensembles structuraux. Cela vise & éviter d'une part le sur-
dimensionnement et d'autre part les tensions excessives dans le
calcul des structures. On considére l'interaction entre les cadres,
les contreventements, les parois, les dalles et les toitures des
bdtiments; de méme pour les ponts, entre les poutres principales,
les contreventements, les entretoisements, et le tablier. On dis-
cute aussi de l'interaction particuliere qui se produit entre la
structure et le sol. On considére finalement l'interaction entre

les éléments soutenus par la structure et la structure elle méme.

Zusammenfassung

Dieser Bericht betrifft die Wechselwirkung zwischen Bauteilen
und Bauten, mit dem Zweck, einen rationalen Entwurf, ohne Ueber-
dimensionierung einerseits oder Ueberbelastung andererseits zu er-
lauben. Die Wechselwirkungen zwischen Stockwerkrahmen, Windver-
bdnden, Wdnden, Decken und Diachern in Gebduden, Hallen und Shed-kon-
struktionen, zwischen Haupttrdgern, Windverbidnden und Decken von
Briicken, und auch zwischen Hauptkonstruktionen und Baugrund, werden
betrachtet.

Die Nebenwirkungen auf sekunddre Bauteile und nicht zum Bauwerk ge-

horenden Elementen werden ebenfalls diskutiert.
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Seilkonstruktionen und seilverspannte Konstruktionen
Cable Notworks and Cable Stayed Structures

Reésilles de cables et structures haubannées

FRITZ LEONHARDT
Universitat Stuttgart
Deutschland

1. Einleitung

Seilkonstruktionen haben dem Menschen schon im Altertum gedient, man
denke an die mit Seilen verspannten Maste dgyptischer Segelschiffe, an Héin-
gestege der Naturvélker oder an seilverspannte Zelte. In der Form von Hén-
gebriicken fithrten die Seilkonstruktionen schon im letzten Jahrhundert zu
grofBartigen Ingenieurleistungen, z.B. bei Roebling's Brooklyn Bridge in New
York. In den letzten 20 Jahren jedoch wurden vielgestaltige neue Seilkon-
struktionen entwickelt, die dem Bauen mit Seilen einen neuen Auftrieb gaben.
Den AnstoB3 hierzu gab zunidchst der Franzose B. Laffaille, der 1936 auf dem
zweiten Kongrell der IVBH iiber sattelférmige Blechschalen fiir weitgespannte
Décher berichtete und damit zum ersten Mal den Gedanken des Daches mit
antiklastischer Krimmung aufbrachte, der dann 1950 bei der beriihmt gewor-
denen Halle fiir die Raleigh-Arena mit einem sattelfdrmig gespannten Seilnetz
verwirklicht wurde (Idee: Architekt M. Nowicki, Ingenieur F. Severud).

Die Hingedidcher erhielten einen starken Auftrieb durch das 1954 erschienene
Buch von Frei Otto: "Das hingende Dach" (1), das in vielen Ubersetzungen
rasch in der ganzen Welt Verbreitung fand. Frei Otto zeigte darin eine grofle
Zahl moglicher Formen fiir zugbeanspruchte Konstruktionen, die er mit sei-
ner ungewothnlichen Phantasie an kleinen Modellen entwickelte und mit zahl-
reichen Skizzen und Photos darstellte. Seine weiteren Biicher (2) mit dem
Titel "Zugbeanspruchte Konstruktionen" , die 1962 und 1966 erschienen
sind, gaben eine weitere Fiille von Anregungen fiir die entwerfenden Archi-
tekten und Ingenieure. Der im wesentlichen von ihm entworfene Deutsche Pa-
villon auf der Weltausstellung Expo 67 in Montreal (3) (4) offenbarte dann
die groflen Méglichkeiten der Formgebung weitgespannter zeltartiger Dach-
konstruktionen fiir die ganze Welt. An vielen Orten wurden Héngeddcher un-
terschiedlichster Art und Gréfe entworfen und gebaut. So war es auch nicht
zu verwundern, dafl beim Wettbewerb fiir die Sportanlagen der Olympiade
1972 in Miinchen mehrfach Héngeddcher vorgeschlagen waren und der erste
Preis einem Entwurf der Architekten G. Behnisch und Partner, Stuttgart,
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zufiel, der die ganzen Sportanlagen mit einer Landschaft zeltfé6rmiger Hén-
gedicher zu iiberdecken vorsah (Fig. 1). Diese 'Olympia-Dé&dcher Miinchen'
sind im Bau und werden vor dem IX. Kongrel3 fertiggestellt sein, sie bilden
derzeit wohl einen Hohepunkt bei der Verwendung seilverspannter Konstruk-
tionen. Interessante Berichte hieriber diirfen zum Kongrefl erwartet werden.

Fig. 1

Fig.1 Seilnetz-Dé&cher fiir die Sportstdtten der Olympiade 1972 Miinchen.
Modellphoto. Entwurf G. Behnisch u. Partner, Frei Otto. Ing. Leon-
hardt u. Andréa

Fast im gleichen Zeitraum, indem sich die Hiéngedicher so ausgebrei-
tet haben, entdeckten die Ingenieure gewissermafen neu, welche Hilfe straff
gespannte Schrigseile zur Unterstiitzung weit gespannter Balken fiir Briicken
und Hallen geben kénnen. F. Dischinger gab die Anregung hierzu durch sei-
ne Entwiirfe fiir Schrégseilbriicken (5). Auch hieriiber wird einiges zu sagen
sein.

Die neue Entwicklung der Seilkonstruktionen beruht vor allem darauf,
dafl die heute fiir Seile verwendeten hochfesten Stdhle hohe Spannungen erlau-

ben und diese hohen Spannungen dazu beniitzt werden kdnnen, den Seilkonstruk-
tionen die notwendige Steifigkeit gegen Verformungen, z.B. durch Wind und



FRITZ LEONHARDT 105

dergl., zu geben, die mit schlaffen Seilen mit niedrigen Spannungen nicht

zu erreichen war. Die hohen Spannungen bedingen andererseits eine griind-
liche Beschiéftigung mit allen Einfliissen, die die Festigkeit der Seile beein-
tridchtigen und die damit bei hohen Spannungen fiir die Sicherheit solcher Trag-
werke gefdhrlich werden kénnen. Gerade hierzu sind Beitrdge erwiinscht.

Es sei noch bemerkt, dafl im gestellten Thema nur Seile als Zugglieder
genannt sind, wir wollen jedoch dadurch die aus Litzen, Drihten, Stidben,
Binder oder Ketten hergestellten Zugglieder nicht ausschliefen, zudem sie
fir manche Zwecke den Seilen vorgezogen werden miissen.

Schliefllich sei noch bemerkt, dall der Verfasser fiir die Abfassung die-
ses Berichtes nicht die Zeit hatte, die sehr umfangreiche Literatur zu die-
sem Thema griindlich durchzuarbeiten; er gibt diesen Bericht vielmehr nur
aus der Kenntnis der Probleme und der Erfahrungen, wie sie sich aus dem
fast tdglichen Umgang mit dem Entwurf, der Berechnung und dem Durchkon-
struieren seilverspannter Bauwerke, wie z.B. grofler Schréigkabelbriicken
und der Olympia-Déicher Minchen ergeben. Sofern wesentliche Beitrige und
Ereignisse zum Thema unerwihnt bleiben, bittet der Verfasser im voraus
um Entschuldigung. Die Liicke ist dann durch einen Beitrag zum Kongrof3 zu
schlieflen.

2. Einfach gekriimmte Seiltragwerke

Héngedédcher werden konstruktiv und flir die Bauausfiihrung am einfach-
sten, wenn sie nur einfach gekriimmt sind. Ihre Steifigkeit wird dabei einer-
seits vom relativen Durchhang der Seile f : 1 und andererseits vom Gewicht
der Dachdeckung beeinfluflit. Je kleiner der Durchhang im Verhiltnis zur
S pannweite, umso kleiner kann das Dachhautgewicht sein, Nach den bisheri-
gen Erfahrungen geniigen bei f/1 = 1/15 rd. 100kp je m~ fir die erfor-
derliche Steifigkeit gegen winderregte Schwingungen, wenn die D&mpfung: ge-
niigend hoch ist. Bei dem ersten Dach dieser Art, dem vom Verfasser ent-
worfenen Hingedach iiber dem Stadtbad Wuppertal (1956) (6) wurde zudem
festgestellt, dal eine diinne, monolithisch hergestellte Betonplatte, die die
Hingestidbe einschlieflt, auch eine erhebliche Schalenwirkung aufweist, die
sich z.B. bei einseitiger Schneelast giinstig auswirkt. Solche Hingedach-
Membranen miissen allerdings an den Réndern gut verankert sein, weil dort
in schmalfn Zonen Sogkrifte auftreten, die mit ihrer Spitze bis zu etwa
400 kp/m“ anwachsen kénnen und so das Eigengewicht des Daches iiberschrei-
ten.

Derartige Hiangedédcher sind nunmehr wiederholt gebaut worden, so bei
der Trainings- und Ausstellungshalle Dortmund mit einer Spannweite von
80 m und bei einigen Flugzeughallen. Beim Schwimmbad Géppingen (6) ha-
ben sich nur 3 ecm dicke Spannbetondielen, die auf den Héngestangen verlegt
wurden, bewidhrt. Fir die grofe Jumbo Jet-Wartungshalle der Deutschen
Lufthansa auf dem Flughafen Frankfurt/Main (Entwurf: Dyckerhoff u. Wid-
mann KG) (7) (Fig. 2) wurde das Héngedach aus Leichtbeton hergestellt und
liber zwei Felder gespannt, so dafl in der Lingsrichtung eine stiitzenfreie
Hallenldnge von 270 m entstand. Als Zwischenunterstiitzung wurde ein
Spannbetonhohlkasten gewéhlt. Der hochfeste, vorgespannte und daher risse-
freie Leichtbeton ist fiir solche Hingemembranen ein willkommener Baustoff.
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Ballast
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Fig. 2

Jumbo Jet-Wartungshalle der Deutschen Lufthansa in Frankfurt,
Leichtbeton-Héingedach. Entwurf Dywidag. 1969

Man darf mit einer langen L.ebensdauer und sehr geringen Unterhaltskosten
rechnen, was fiir solche Hallen von grofler Bedeutung ist.

Fir die Wirtschaftlichkeit solcher Hédngedédcher spielt die Art der Ver-
ankerung der groflen Horizontalkrifte eine wesentliche Rolle. Bei verschie-
denen Hallen wurden sie iiber einen Dreiecksbock mit einem im Boden ver-
ankerten Zugstab aufgenommen; bei der Frankfurter Jumbo Jet-Halle hat
man auf einem Stiitzbock oben grofle Beton-Ankergewichte angeordnet.

Man ist natiirlich bestrebt, das Eigengewicht solcher Hinged&cher so
leicht wie moéglich zu halten, um damit die Seil- und Ankerkrifte zu méagigen.
Dabei bieten sich heute die aus diinnen, kaltverformten Blechen hergestell-
ten Tafeln an, deren Zusammenwirken mit den Seilen jedoch sorgfiltig lGber-
legt werden muf8. Mit der erforderlichen Warmeddmmung und der dichten
Dachhaut erhilt man damit Eigengewichte, die zwischen 30 und 50 kp/m
liegen, so dafl das Hangedach zusitzlich gegen Wind ausgesteift werden mu@.
Das klassische Beispiel hierfiir ist das mit dem System Jawerth (8) erbaute
Eisstadion in Stockholm-Johanneshov (Fig. 3), bei dem die Steifigkeit durch
ein Seilfachwerk hergestellt wird, das mit einem gegengekriimmten Spann-
seil unter Spannung gesetzt wird. Die Kraft im Spannseil muf3 zwar auch

8340 m
1
Fig. 3
Eisstadion Stockholm, System Jawerth. Mit gespanntem Seilfachwerk
ausgesteift.
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verankert werden, insgesamt entsteht jedoch eine Ersparnis dadurch, daf
z.B. bel Schneelast die Spannseilkraft abnimmt und so der gesamte Aufwand
fiir die Seile mit ihren Verankerungen beim vorgespannten Leichtdach doch
geringer wird als beim Schwergewichtsdach.

Fiir die weitere Entwicklung wire es wichtig zu erforschen, wie weit
die Steifigkeit solcher Décher herabgesetzt werden kann, ohne daf Gefahren
durch Windschwingungen entstehen. Hierbei wird natiirlich die durch die Art
der Dachkonstruktion beeinfluflbare Ddmpfung eine Rolle spielen.

3. Doppelt gekriimmte Seiltragwerke

Das billigste Hingedach entsteht bei Hallen mit kreisférmigem Grund-
rif}, indem die Seile radial angeordnet und in einem auf der Auflenwand ru-
henden Druckring verankert werden. Dieser Druckring, der meist aus Beton
hergestellt wird, liefert die billigste Verankerung. Nahe dem Kreismittel-
punkt ist ein stdhlerner Zugring noétig, damit die Seile in gleicher Hohenlage
gefiihrt werden kénnen. Fir die Eindeckung werden meist vorfabrizierte
Stahlbetonplatten auf die Seile verlegt und an den Fugen vermortelt, so daf3
zum Schlufl die Betonplatten durch Anspannen der radialen Seile unter Druck
gesetzt werden kénnen, wodurch eine versteifende Schalenwirkung entsteht.

Schon friith wurden solche Déicher fiir grofle Spannweiten gebaut (Sport-
halle Montevideo, 1957, mit 94 m @) und inzwischen oftmals wiederholt. Es
sei hier auch an den US=Pavillon der Weltausstellung in Briissel 1958 erin-
nert, bei dem bei 104 m ¢ auf die nach unten hidngende Seilschar ein 8,5 m
hoher Kreiszylinder aufgesetzt war, von dessen oberem Rand aus eine nach
aullen geneigte Seilschar zum Druckring spannte und eine nach auflen ent-
wissernde Dachhaut trug.

Die Neigung der Dachhaut nach auflen kann auch durch eine im Kreis-
mittelpunkt angeordnete Stiitze erzielt werden. Der Verfasser schlug schon
1954 vor, grofle Wasserbehilter mit einem solchen Hingedach abzudecken
(6). Dieser Gedanke wurde nun von M.A. Vasarhelyi in Durban, Siidafrika,
mit der ungewoéhnlichen Dimension von 167,8 m [b verwirklicht (Fig. 4)

Fig. 4

Wasserbehélter in Durban SA, mit vorgespanntem Héngedach.
Im Grundril kreisférmig.
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Die Mittelstiitze ist dabei als Betonréhre mit 11,3 m @ ausgefiihrt, so daf
die Verankerungen der 120 Seile am Zugring auf der Stiitze untergebracht
werden konnten. Als 'Seile' wurden 180 Mp-BBR-Spannkabel aus 47 Dr&h-
ten § 7 mm in gewellten Hiillrohren verwendet, auf die 5 cm dicke vorge-
fertigte Platten mit 18 cm hohen Randrippen in konzentrischen Ringen von
auflen nach innen verlegt wurden. Interessant ist, dafl das Dach mit den noch
lose aufgelegten Betonplatten trotz deren Gewicht von rund 140 kp/m® bei
starkem Wind wellenartige Schwingungen zeigte, die jedoch sofort aufhoérten,
als die Fugen vermortelt und die gesamte Dachschale durch Spannen der Ka-
bel unter Druck gesetzt wurde. Die dadurch erzielte Schalensteifigkeit ist
also offensichtlich auch bei diesen doppelt gekrimmten Héngedédchern niitz-
lich, um aerodynamische Stabilitdt zu erreichen.

4. Zweischarige Seilnetztragwerke

Mit zweischarigen Seilnetzen lassen sich sehr verschiedenartige For-
men von Netzfldchen herstellen, was Frei Otto in seinen Biichern und mit
dem Deutschen Pavillon Expo Montreal demonstriert hat. Dabei werden
gleichmaschige Netze orthogonal, also mit zunichst quadratischen Maschen
hergestellt.

Da diesen Netzen jedoch die Schubsteifigkeit fehlt, kénnen die Maschen
Rhombenform annehmen und lassen sich auf diese Weise an unterschiedlich
gekriimmte Fldchen anpassen. Solche Netze kdnnen in beiden Richtungen
nach unten gekriimmt (synklastische Kriimmung) und an den Riéndern ver-

Fig. 5 Das einfachste antiklastisch oder negativ gekriimmte Seilnetz
zwischen 2 Hoch- und 2 Tiefpunkten (nach F. Otto)
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ankert sein und ihre Steifigkeit durch das Gewicht der Eindeckung erhalten.
Meist werden sie jedoch antiklastisch geformt (Fig. 5), so daf3 eine Seilschar
nach unten héngend die Lasten trdgt, wéhrend eine zweite nach oben gekrimm-
te Seilschar zum Spannen des Netzes beniitzt wird. Das Netz wird umso stei-
fer, je stdarker die Krimmung in der Tragrichtung vnd je gréfer die Vorspan-
nung in der Schar der Spannseile ist. Mit den heutigen Drahtfestigkeiten kénnen
selbst fast ebene Fléchen noch so gespannt werden, daf die nétige Steifigkeit
zum Begehen und gegen Windschwingungen erreicht wird, doch werden dabei
die notwendigen Ankerkrifte grof3.

Die erforderliche Vorspannung héngt natiirlich auch vom Eigengewicht
der Dachhaut ab; wie bei den einseitig gekriimmten Hingedidchern kann auch
hier die erforderliche Steifigkeit durch das Eigengewicht allein erreicht wer-
den. Die Vorspannung zieht die tragenden Seile in dhnlicher Weise nach un-
ten wie das Dachgewicht, sie ersetzt daher gewissermaflen Gewicht. Im Hin-
blick auf die Bruchsicherheit solcher Netztragwerke ist jedoch die Vorspan-
nung das geeignetere Mittel, die erforderliche Steifigkeit zu erzielen, weil
sie bei Belastung abbaut und damit die Spannungszunahme in den Tragseilen
unterlinear verliuft, was wesentlich zu der hohen Sicherheit solcher Trag-
werke beitréagt.

Die erstrebenswerte Sattelform fithrt dazu, dal man solche Seilnetze
an Hochpunkten, z.B. durch Maste abstiitzen und nach Tiefpunkten hin ab-
spannen muf} (Fig. 5). Zwischen solchen Festpunkten werden die Netze an
gespannte Randseile angeschlossen. Will man das Netz innerhalb der Netz-
flache abstiitzen, dann muf man es auf einen groflen federnden Teller aufla-
gern, weil die Punktstiitzung wie bei einer Membrane zu einer ins Unendliche
gehenden Spannungsspitze filhrt, die man den einzelnen Seilen nicht zumuten
kann. Frei Otto hat an Seifenblasenmembranen gefunden, dafl schlaufenarti-
ge Seile, sogenannte Augseile geeignet sind, um Membrane oder Netze an
Masten aufzuhéngen, wobei die Augseile in einer weit ausgreifenden Schlaufe
die Krifte der Netzseile gewissermaflen einfangen und zur Mastspitze fiihren.
Dieses Prinzip wurde bei den Seilnetzdédchern der Expo '67 Montreal ange-
wandt (Fig. 6). Die Maste miissen dabei im Vergleich zu dem iibrigen Dach
ziemlich hoch werden.

Bei den Olympiadédchern Miinchen brachte Frei Otto den einleuchtenden
Vorschlag, die Randseile mit einer Priméirseilkonstruktion an den Masten
aufzuhédngen, wodurch die steilen Partien am Dach vermieden wurden. Dabei
werden die Randseile der sattelfédrmigen Netzflidche an zwei bis drei Stellen
mit den Randseilen von Nachbarnetzen verbunden und hochgestiitzt, was zu
den fiir die Miinchener Dé&cher charakteristischen linsenférmigen Augen zwi-
schen grofBlen Seilnetzfldchen fihrt (Fig. 1).

Es ist in mancher Beziehung glinstiger, ein Seilnetz durch einen oder
mehrere Bogen hochzustiitzen, die sehr schlank gehalten werden kénnen, weil
das gespannte Netz zur Knicksicherung des Bogens beitrdgt. Solche bogen-
gestiitzten Membrane oder Seilnetze wurden mehrfach ausgefiihrt und sind er-
neut fiir grofle Sporthallen im Entwurf vorgesehen (z.B. Stadion Yale Univer-
sity 1957 von E. Saarinen und F.N. Severud).



Fig. 6 Am Mast mit Augenseilen aufgehingtes Seilnetz
(Pavillon Expo Montreal) Bauart Frei Otto

Bei solchen Seilnetzdichern ist zundchst der Grad und die Verteilung
der Vorspannung durch die Spannseile wihlbar und so zu bestimmen, daf
spédter die Gebrauchsfihigkeit des Daches flir die mdglichen Lastfdlle, ins-
besondere fiir Schnee- und Windlast nicht beeintrichtigt wird. Dabei mufl
man auch an mdégliche ungleichférmige Belastungen denken. Schneelast und
Winddruck belasten die tragenden Seilschar und entlasten die Spannseile. Bei
Schneelast ist dabei ein gewisses Spannungsloswerden der Spannseile unbe-
denklich, solange die gewihlte Dachhaut die dabei entstehenden Verschiebun-
gen der Netzknoten mitmachen kann. Bei Windkriften, insbesondere bei
Windsog sollte man unter Gebrauchslasten keine Seile schlaff werden lassen.
Das Kriterium bei Wind ist allerdings kein statisches, sondern ein dynami-
sches, indem die Vorspannung zusammen mit Eigengewicht und Ddmpfung so
bemessen sein mufl, daB keine bedenklichen Windschwingungen entstehen,
also insbesondere keine Resonanzschwingungen. Zur aerodynamischen Unter-
suchung fehlen uns allerdings noch vielerlei Unterlagen fiir etwaige theoreti-
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sche Ansitze (es sel hier auf das im Einfihrungsbericht zu Thema V,

"Hohe schlanke Bauwerke" zum Wind Gesagte verwiesen). Fir die Windsta-
bilitdt der Netzfldchen sind wir daher vorldufig mehr oder weniger auf ge-
schidtzte Annahmen der Vorspannung angewiesen, die auf den Beobachtungen

an bisher ausgefiihrten gespannten Membranen und Netzen beruhen. Dabei
wurde meist als Mindestwert eine Vorspannung von 2 bis 7 t/m angesetzt.

Auch bei der Verteilung der Vorspannung iber die Netzbreite tasten wir
noch. Das MafBl und die Vertei'ung der Vorspannung beeinflussen natiirlich
die Flachenform des Netzes.

Das Auffinden oder Ausarbeiten der zweckméifBligen Form solcher Seil-
netze ist ein weiteres Hauptproblem fir die Entwicklung solcher Tragwerke.
Man ist versucht, die Minimalfldchen, die sich fiir gegebene Last- und Rand-
bedingungen aus der Bedingung allseitig gleicher Spannungen (Seifenblasen-
membranen) einstellen, als die glinstigste L&sung anzustreben. Meist pafit
jedoch die Minimalfldche nicht zu den geometrischen Bedingungen des Daches,
die sich aus irgendwelchen Funktionen der Nutzung oder architektonischen
Raumvorstellungen ergeben. Auch fiir die unterschiedlichen Lasten filhrt die
Minimalfldche meist nicht zur optimalen Ausnutzung der Seile. Frei Otto hat
zur Formfindung mehrfach Netze aus feinen Kettchen verwendet, die bei stei-
fen Ridndern zu guten Ergebnissen fiihrten. Fiir Netze mit Randseilen wurden
die Formen mit Textilnetzen, sogenanntem Tiill, grob gestaltet und dann mit
Drahtnetzen nachgebaut, wobei man aus der Form des Tiillnetzes die voraus-
sichtlich erforderlichen Vorspannungen durch eine grobe statische Untersu-
chung vorbestimmt hat. Diese Methoden fiihren nur dann zu einem befriedi-
genden Ergebnis, wenn die Fldche einigermaflien regelmifig ist und einer ein-
fachen HP-Fldche gleicht, sie befriedigen jedoch nicht, sobald das Netz freier
gestaltet wird. Hier miissen bessere Formfindungsmethoden entwickelt wer-
den, um eine gleichmiBigere Beanspruchung und Ausnutzung der Seilnetze zu
erhalten.

Fir die Herstellung solcher Seilnetzwerke ist die Kenntnis der genauen
Geometrie und der Seilspannungen fir den Lastfall Eigengewicht + Vorspan-
nung zur Bestimmung der genauen Léngen aller Seile unbedingt notwendig.
Aus der Geometrie werden sogenannte Zuschnittspldne entwickelt, die die
Zahl der gleichen Maschen des Netzes und die ergénzenden Randldngen und
Randanschliisse angeben. Von der Genauigkeit dieser Zuschnittspldne und der
anschliefenden Genauigkeit der Abldngung der Seile hidngt das Gelingen des
Baus solcher Tragwerke ganz wesentlich ab., Man war hierfiir auf sogenannte
Mefmodelle angewiesen, die mit moglichst grofler Genauigkeit unter Beach-
tung der Ahnlichkeitsgesetze gebaut werden miissen. Zum Vermessen der
Netzfladchen boten die Geodidten ihre Kenntnisse und Methoden auf dem Gebiet
der Fotogrammetrie an. K. Linkwitz und seine Mitarbeiter haben zusitzlich
elektronische Rechenprogramme fiir den Fehlerausgleich und Zeichenpro-
gramme fiir den Zuschnitt entwickelt, die zum Schlufl Gleichgewichtskontrol-
len einbeziehen. Hieriiber diirfte auf dem Kongref ausfihrlich berichtet wer-
den.

Bei der Geometrie der Seilnetze sind die Lingen- und Winkelidnderun-
gen vor allem im Hinblick auf die Dachhaut zu beachten, Im Falle der Olym-
pia-Dédcher Miinchen wurden Winkeldnderungen bis zu 7° festgestellt, so daf3

i9. 9 Einfuhrungsbericht
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festen Diagonalstiben zu verhiiten. Man
kommt so zum dreiecksférmigen Netz, das
gemidl der Fig. 7 in der Tschechoslowa-
kei angewandt wurde (Objekt nicht bekannt).
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Was den Modellbau anbelangt, so zeig-
te sich, dafl der ModellmafBlstab nicht klei-
ner als 1:50 sein sollte und daf} die Mo-
dellbautechnik zur besseren Erfillung der
Ahnlichkeitsbedingungen weiter entwickelt
werden muf.
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Ein glinstigerer Weg wurde mit Hilfe
der elektronischen Berechnungen gefunden.
Schon bei dem Symposium 1963 der IASS

Fig. 7 in Paris lUber Hédngeddcher hat F.K. Schley-
Dreiecks-Netz an einem Bau- er eine Theorie fiir die Berechnung der
werk in der Tschechoslowakei Seilnetze vorgelegt (10). Fast gleichzei-
bei der Montage tig hat A. Siev in den Abhandlungen der

IVBH 1963 eine allgemeine Theorie der
vorgespannten Netze verdffentlicht (11), die die Verformung der Netze durch
Last beriicksichtigt, die bei diesen verhéltnismé&Big weichen Tragwerken
einen groflen Einfluf3 hat. Fir die Olympia-Dé&cher, Miinchen, gelang es nun
J. Argyris und Mitarbeitern (Scharpf, Biguenet und Schlaich) ein Programm
aufzustellen, mit dem Kréifte und Geometrie so komplizierter Seilnetzkonstruk-
tionen, wie die des Daches iiber der Sporthalle bei 3600 Netzknoten und ins-
gesamt 10 800 Unbekannten fiir unterschiedliche Lastfédlle durchgerechnet
werden konnten. Dabei wurde das Netz dadurch vereinfacht, da3 man die im
Abstand von 75 cm vorgesehenen Seile zu Seilen mit 3 m Maschenabstand zu-
sammengefaflt hat., Das Programm baute auf friiheren Arbeiten von J. Argy-
ris auf und beriicksichtigt die Verschiebung der Netzknoten, also die nicht-
lineare Geometrie. Fiir die Dehnung der Seile wurde dabei zunédchst linear
mit einem fiir die mittleren Spannungen zutreffenden E-Modul gerechnet. Die
Lodsung wird iterativ erreicht, wobei eine gute Konvergenz erreicht wird,
wenn die Form vom Modell her nicht zu schlecht ist. Das Verfahren setzt fir
so grofle Netzwerke allerdings eine sehr leistungsfédhige Rechenanlage voraus
(z.B. CDC 6600).

Auch an anderen Stellen sind Theorien und Programme entwickelt wor-
den, es sei hier vor allem auf die Arbeit von D.P. Greenberg in (12) hinge-
wiesen, die auch das nichtlineare Dehnungsgesetz der Seile erfaf3t. An Bei-
spielen kleiner Netze wird die sehr grofle Sicherheit der vorgespannten anti-
klastischen Seilnetzwerke rechnerisch nachgewiesen, die gerade durch die
Verschiebungen und das nichtlineare Verhalten von Seilen weit liber Erwarten

glinstig beeinfluflt wird.
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Die Moglichkeiten des elektronischen Rechnens werden so zu einer be-
deutungsvollen Hilfe fiir die Bemessung und Ausfiihrung solcher Netztragwer-
ke, bei denen die doppelte Nichtlinearitidt auf den fritheren klassischen We-
gen vor allem bei grofler Knotenzahl und ungleichférmigen Lasten numerisch
nie zu bewédltigen gewesen wéire.

4, Konstruktive Einzelheiten von Seilnetzwerken

Die konstruktiven Einzelheiten der Seilnetzwerke beginnen mit der Ma-
schenweite der Netze, die man von der Art der Dachhaut abhdngig machen
sollte. Frei Otto bevorzugt das 50 cm-Netz, das er fir Montreal gewihlt
hat und das sich dort fiir die Montage der unter das Netz gespannten Kunst-
stoffhaut bewdhrt hat, well man einigermaflen sicher darauf herumklettern
kann. Maschenweiten kleiner als 50 cm bieten sich an, wenn man das Netz
z.B. in eine Perlitebetonschicht einbetonieren will, wie der Verfasser dies
mehrfach fiir Hingedédcher lber Kirchen gemacht hat. Hat man jedoch eine
biegesteife Dachhaut, so werden gréflere Maschenweiten durch die Verringe-
rung der Zahl der Knoten und Randseilschellen zweifellos wirtschaftlicher.
Der Seilabstand sollte dann einfach von der Biegetragfdhigkeit der Dachhaut
abhingig gemacht werden. Fir 4 mm dicke Plexiglastafeln hat man fiir Miin-
chen eine Maschenweite von 75 cm gewéhlt; fiir Holzbretter hdtte man mit
Kanthdlzern 1,0 bis 1,2 m wé&hlen kénnen. Fir das Begehen solcher weit-
maschigen Netze wird man sich aufrollbarer Holzlattenroste oder anderer
Behelfe bedienen.

Der Montreal-Netzknoten
ist in Fig. 8 dargestellt. Die
Kreuzklemme ist dreiteilig;und
jedes Seil wird fiir sich in einer
Rille festgeklemmt. Die Seile
sind gegeneinander nicht dreh-
bar, so dafl bei Winkelidnderun-
gen am Knoten eine S-férmige
Kridmmung entstehen muf3, durch
die sich das Netz verkiirzt. Flir
Olympia - Miinchen hat man Dop-
pelseile gewihlt, auf die Alu-
minium-Knotenplatten im Werk
in regelméaBigen Abstidnden hy-
draulisch aufgeprefit werden

(Fig. 9). Die Platten haben ein Fig. 8
mittiges Loch, so dafl zur Ferti- Kreuzklemme fiir Netzknoten
gung des Netzes einfach zwei Scha- nach F. Otto

ren solcher Doppelseile mit je

einem Schraubbolzen an jedem Knoten zu Netzen verbunden werden kénnen.
Die Knoten sind drehbar und der Bolzen dient gleichzeitig zum Anschluf3 der
Dachhaut. Die aufgeprefiten Alu-Platten miissen einen festgelegten Gleit-
widerstand am Seil aufweisen, weil je nach Form und Belastung der Netze
die Seilspannungen sich verdndern, was nur durch Abtragung von Teilkriften
an den Knoten auf die Querseile mdglich ist.
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Fiir den Anschlufl der
Netze an Randseile gibt es vie-
lerlei Mdéglichkeiten. Nach lan-
| ] gen Studien wurden fir Miinchen
l fur Anschluf Seilschlaufen verwendet, die
| Dachhaut um einen kréftigen Bolzen an
der am Randseil festgeschraub-
ten, zweiteiligen Schelle an-
I ! A/lu-Pressklemme greifen. Am Ende der Schlau-
— fen- und Netzseile befinden
r—-———1 sich Ziehhiilsen mit Gewinden,
so dafl die Schlaufe mit Spann-
I l schléssern angeschlossen wer-

den kann, die eine gewisse
) Korrektur der Seilldnge und
- 7'-”" damit der Seilspannung erlau-
~— — |/ ben, was im Hinblick auf die
I I moglichen Toleranzen und Feh-
ler des Zuschnittes unbedingt
notwendig ist.

Fig. 9
Aluminium-PreBplatten (nach
Pfisterer) zur Verbindung von
Doppelseilen zu Netzen,
Drehbarer Knoten.

5. Zur Wahl der Seilart

Seilwerke werden umso steifer, je straffer die Seile gespannt werden
kénnen, d.h. je héher die Stahlspannung im Seil eingestellt werden darf. Da
die Dré&xte fir Seile oder Kabel heute leicht Festigkeiten von 160 bis 220
kp/mm® erhalten kénnen, sind sehr hohe Spannungen méglich, wenn man die
Sicherheit nur auf die Zugfestigkeit des Stahles bezieht. Die durch Spannung
erzielte Steifigkeit will man natiirlich auf die Lebensdauer des Bauwerkes
erhalten wissen, d.h. die Seile sollen in dem gewé&hlten Spannungsbereich
sich moglichst elastisch verhalten. Nun ist aber bekannt, daf} Seile in ver-
schiedener Hinsicht unelastisch sind. Hier ist zundchst der sogenannte Seil-
reck zu beachten, der sich durch dichteres Aneinanderlegen der wendelartig
geschlagenen Drihte oder Litzen sowie durch Streckung der Wendel in der
Ganghodhe ergibt. Je nach der Behandlung der Drihte zeigen diese auch schon
im geraden Zustand eine niedrige Proportionalitdtsgrenze, also bleibende
Dehnungen bei noch méfligen Spannungen. Seilreck und niedrige Proportiona-
litdtsgrenze konnen bei hoch gewdhlten Grundspannungen zu erheblichen Span-
nungsverlusten fiilhren, die ein Nachspannen notwendig machen wiirden. Die
plastischen Verformungen kénnen durch Vorrecken der Seile nur zum Teil
vermieden werden, weil beim Aufrollen und weiteren Verarbeiten vorgereck-
ter Seile die Reckwirkung zum Teil und unterschiedlich wieder verlorengeht.
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Vom Seilreck abgesehen, ist die elastische Dehnung der Seile wiederum
von der Schlaglinge der Drihte und vom Seilaufbau abhingig, der quasi-ela-
stische E-Modul kann zwischen 10 000 und 18 000 kp/mm® liegen. Fir die
Spannseile wire ein méglichst niedriger E-Modul aber ohne Seilreck giinstig.
damit die Vorspannung bei Belastung der Tragseile md&glichst lange wirksam
bleibt; solche Seile gibt es leider nicht. Fir die Tragseile dagegen ist im
allgemeinen ein hoher E-Modul erwiinscht, um die Verformungen durch Last
und die Neigung zu Schwingungen klein zu halten. In der Regel wird man fir
beide Seilscharen die gleiche Seilart verwenden.

Wigt man die Vor- und Nachteile gegeneinander ab, dann verdienen Sei-
le mit hohem E-Modul und niedriger Relaxation durch Reck und plastische
Dehnung den Vorzug fiir Dauerbauten. Bedenkt man noch die Korrosionsan-
falligkeit dinndréhtiger Seile, dann besteht auch der Wunsch, eine Drahtdicke
von z.B. 2 mm moglichst nicht zu unterschreiten. So wihlte man fiir die Déa-
cher in Miinchen 19-dréhtige Litzen mit Drahtdurchmessern von 2,0 bis 3,0
mm und einer Schlaglinge 1:10. Der gemittelte E-Modul betrégt 17000kp/mm.

Will man nun die hohe Drahtfestigkeit ausniitzen und die Seile entspre-
chend den sonst bei Stahlkonstruktionen iiblichen Sicherheitsfaktoren bemes-
sen, dann mufl man zunidchst alle festigkeitsmindernden Einfliisse, die in
Netztragwerken vorkommen kénnen, untersuchen. Fiir den Kongrefl werden
Berichte vorgelegt werden liber den Einflufl kleiner Seilkriimmungen, ver-
schieden starker Querpressungen und insbesondere iiber die an den Veranke-
rungen erzielten Festigkeiten., Da in den Netztragwerken die Spannungs-
wechsel sehr grofl sein kénnen und sich mit einem beachtlichen Anteil auch
millionenfach wiederholen kénnen, mufiten die Verankerungen auch fiir schwin-
gende Beanspruchung untersucht werden. Vom Héngebriickenbau her wissen
die Bauingenieure, dafl zinkvergossene, stdhlerne Seilkdpfe zu einer niedri-
gen Dauerschwingbreite fihren (05, = 10 bis 14 kp/mmz), weil insbesonde-
re die hohe Temperatur des Metalvergusses fiir die gezogenen Drihte schéad-
lich ist. Aus diesem Grund wurde in mehrjdhriger Arbeit fiir Schréigkabel-
briicken von W. Andréd und K. Krenkler u.a. eine neue Verguflart fiir hohe
Amplituden (high amplitude anchorage = HIAM) entwickelt, mit dem giinstigen
Ergebnis, dafl die Festigkeit der Verankerung nicht mehr kleiner ist als die
Festigkeit der Kabel selbst. Der VerguBl besteht in der Hauptsache aus klei-
nen Stahlkiigelchen, deren Zwischenrdume mit einem Epoxyharz gefiillt wer-
den. Im Seilkonus bilden die Stahlkiigelchen Gewdlbeschalen, die die zu ver-
ankernden Drihte festhalten. Uber die damit erzielten hohen Schwingbreiten
(cga = 24 bis 26 kp/mm®) berichten W. Andrd und W. Zellner in (13). Fir
hochbeanspruchte Priméarkabel kann man bei Verwendung dieser neuen Ver-
guBart die_zuldssigen Spannungen entsprechend stark heraufsetzen (zul og =
75 kp/mmz) , so dafl wesentliche Ersparnisse entstehen, auch wenn die neue
Verankerungsart teurer ist als der bisherige Metallverguf3.

Wichtiger als die Ersparnis ist jedoch die Tatsache, dafl erst durch so
hohe Spannungen bei grolen Abmessungen die zur Verhitung von Windschwin-
gungen nétigen Steifigkeiten erreicht werden. Bei Hauptspannkabeln kann die
Steifigkeit durch Wahl von Kabeln aus parallelen Drihten oder aus langge-
schlagenen 7-dréhtigen Litzen weiter erhdht werden, was bei groflen Lingen
solcher Kabel eine erhebliche Rolle spielen kann.
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Auch aufgezogene und aufgepreflite Hiilsen weisen ein giinstigeres Dauer-
schwingverhalten auf als zinkvergossene Seilkdopfe. Trotzdem wird man in
vielen Fillen den zinkvergossenen Seilkopf weiter beniitzen, mull dann jedoch
von Fall zu Fall tberlegen, wie hoch die Beanspruchungen sein diirfen, damit
kein Dauerbruch an der Verankerung entsteht. Es gibt zweifellos manche
Seilnetzwerke, bei denen keine hohe dynamische Beanspruchung zu erwarten
ist.

6. Verankerungen

Bei den vorgespannten Seilnetzen hingt die Wirtschaftlichkeit ganz we-
sentlich von der Art und den Kosten der Verankerung ab. Bei Hallen oder der-
gleichen ist es stets erstrebenswert, so zu entwerfen, dall die Verankerungs-
kriafte einem in sich geschlossenen Druckring oder einem Rahmen mit mé&Bi-
ger GroBe der Biegemomente oder einer Randscheibe zugewiesen werden kén-
nen. In vielen Fillen mufl die Verankerung jedoch im Boden vorgenommen
werden. Hier bieten heute die vorgespannten Bodenanker die glinstigste L.o-
sung, wenn der Baugrund aus Fels oder nicht-bindigem Boden besteht. Mit
Recht wird bei Bodenankern fiir permanente Bauwerke ein mdéglichst vollkom-
mener Korrosionsschutz der Spannstihle gefordert, doch darf man dabei nicht
tibertreiben. Die vorgespannten Bodenanker sollten stets mit einer reichli-
chen Sicherheit bemessen werden und mdoglichst so angeordnet sein, dafl im
Laufe von Jahrzehnten schadhaft gewordene Anker ausgewechselt oder durch
neue Nachbaranker ersetzt werden kénnen. Hier gilt es, verniinftige Regeln
fiir die Bemessung und die Sicherheitsanforderungen zu schaffen, die vom Um-
fang und Art des Schadens abhiéngig gemacht werden miissen, der beim Ver-
sagen von Ankern entsteht.

In Béden, die fiir Bodenanker ungeeignet sind, kann man mit Schlitz-
winden auf wirtschaftliche Art gréere Bodentiefen fiir die Verankerung er-
reichen. Hierbei wird der Boden im Schlitz durch Bentonit abgesteift, das
durch den von unten hochsteigenden Beton verdringt wird (Verfahren Veder).
Dabei sollte man die L -férmige Schlitzwand am Fuf3 ausweiten, weil beim
Betonieren der Schlitzwand meist eine diinne Bentonitschicht zwischen Beton
und Boden verbleibt, so dafl man sich auf die Reibung nicht ganz verlassen
kann und erst der Scherwiderstand die nétige Sicherheit erbringt. Der Beton
der Schlitzwinde kann auch vorgespannt werden, wenn die Spannanker vor dem
Einsetzen in das Bewehrungsgerippe in geeignet geformte Betonkérper einbe-
toniert werden.

Zu den sonst bekannten Verankerungsverfahren des Grundbaues ist
nichts Neues zu berichten.

7. Schriédgseilkonstruktionen

Die Verwendung von Schrigseilen zum Aufhdngen von schlanken, weit-
gespannten Balkentragwerken an Pylonen hat in den letzten Jahren stark zu-
genommen. Im Hochbau finden wir zahlreiche Flugzeughallen, bei denen die
geforderten stiitzenfreien Fliachen und vor allem die groflen Tordffnungen mit
seilverspannten Kragarmen leicht hergestellt werden kénnen, vor allem wenn
man Kragarme nach beiden Seiten von Pylonen aus aufhidngen kann, so daf@

sich die Horizontalkomponenten der Seilkrifte am Pylon gegenseitig auf-
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heben und damit die teuren Verankerungen gespart werden.

Auch fiir die Uberdachung von Zuschauertribiinen der Stadien findet man
mehr und mehr seilverspannte Kragarme.

Im Briickenbau sind im Laufe der letzten 15 Jahre allein in Deutschland
vierzehn grofle Schrégkabelbriicken gebaut worden, meist iiber den Rhein.
Auch fir Fufligédngerbriicken finden Schréigseilkonstruktionen gerne Anwendung,
weil man damit die Bauh&he dieser leichten Briicken ungewdshnlich niedrig hal-
ten und gleichzeitig elegante Lésungen erzielen kann. Die Vorteile der Schriag-
kabelbriicken mit fugenlosen Fahrbahntafeln aus orthotropen Platten werden
zunehmend auch in anderen Lindern erkannt, so vor allem in England und
neuerdings in Kanada. (Die klassische Héngebriicke soll hier nicht behandelt

werden.) Die bisher bedeutendste Schrigkabelbriicke ist wohl die Kniebriicke
iiber den Rhein in Diisseldorf (14)(Fig. 10}, die bei einer Aufhingung von einem

NG ANy ——n

Fig. 10 Ansicht der Kniebriicke Diisseldorf und Modell der drei
Schrégkabelbriicken iber den Rhein in Disseldorf
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Pylon aus eine freie Spannweite von 319 m aufweist, was bei symmetrischer
Anordnung der Aufhingung von zwei Pylonen aus einer Spannweite von rd.
610 m entspricht, Dabei ist die Bauhthe des Balkens nur 3,2 m.

Die Diisseldorfer Rheinbriicken sind durchweg Schrigkabelbriicken und
zwar in der sogenannten Harfenform, mit parallelen Schrigkabeln, die aus
architektonischen Griinden der dem Ingenieur néher liegenden Fidcherform
vorgezogen wurden (Fig. 11). Auch zwischen Ficher- und Harfenform lie-
genden Anordnungen der Schréigseile sind wiederholt gew&hlt worden, insbe-
sondere wenn man die Schréigseile libereinander in den Pylonen verankern und
nicht {iber die Pylonen hinwegfiihren will,

Fig. 11 Anordnung der Schrigkabel in Fadcher- und Harfenform

Die Erfahrung beim Entwurf und Bau solcher Schrigkabelbriicken lehrt,
dafl man mit einem kleinen Abstand der Aufhidngungen von 15 bis etwa 25 m
viele wirtschaftliche und konstruktive Vorteile erzielt gegeniiber einem gros-
seren Abstand der Schrégkabel. Man kann bei kleinem Abstand der Aufhénge-
punkte auf die ldstigen und schweren Aufhangequertréger verzichten, wie sie
z.B. bei der Maracaibo-Briicke gebaut wurden. Gleichzeitig werden die
Léangsbiegemomente des Balkens kleiner, so daf3 eine geringere Bauhdhe aus-
reicht. Kleine Abstédnde der Aufhdngepunkte erleichtern auch die Montage;
man kann dann ohne zuséitzliche Ristungen von Aufhingepunkt zu Aufhinge-
punkt mit den endgiiltigen Schrégseilen frei vorbauen. Im allgemeinen kommt
man auch fir jede Aufhdngung mit einem Kabel aus, so dafl die Aufhédngung in
konstruktiver Hinsicht sehr einfach wird. Dabei ist zu beachten, dal3 Pa-
ralleldrahtkabel heute bereits bis zu 2000 Mp Bruchlast mit einem Seilkopf
und mit vorziiglichem Korrosionsschutz (z.B. Kabel ausgepref3t in Hillrohr)
hergestellt werden kénnen (vgl. (13)).

Die Aufhéngung wird auch einfach, wenn sie nur in einer Ebene, ndm-
lich in der Lingsachse erfolgt. Man braucht dann einen torsionssteifen Hohl-
kasten-Haupttridger (Mitteltrdgerbriicke, in dem die Seilverankerungen be-

guem, auch nachstellbar untergebracht werden kénnen. Als Beispiel sei der
Querschnitt der Rheinbriicke Bonn-Nord gezeigt (Entwurf K. Homberg, Fig.12)
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Fig. 12 Querschnitt der Rheinbriicke Bonn Nord am Pylon (links) und

im Feld (rechts)
Aufhingung im Mittelstreifen, Mitteltrédgerbriicke Spannweite 280 m

Der Verfasser fand auch, dafl die Grenze der Schrigkabelbriicken nicht,
wie bisher angenommen, bei 400 bis 500 m Spannweite liegt, sondern daf die
Schrégkabelbriicke gerade fiir die Spannweiten iiber 1000 m besonders wirt-
schaftlich und auch hinsichtlich der Steifigkeit der klassischen Héngebriicke
weit liberlegen ist, ja dafl mit Schrégkabelbriicken sogar Eisenbahnbriicken
von Spannweiten bis zu 1500 m gebaut werden kénnen. Uber diese Unter-
suchungen wurde vom Verfasser auf der Canadian Structural Engineering
Conference in Toronto im Februar 1970 zusammen mit W. Zellner ausfiihr-
lich berichtet (15).
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Der Bedarf an Stahl fiir die Kabel dreifeldriger Schrédgkabelbriicken fir
Ficher- und Harfenform wurde einmal generell untersucht und dem Bedarf
an Kabeln fiir eine Hingebriicke fiir die iiblichen Verhiltnisse der Pylonen-
hdhe iiber der Fahrbahn zur Spannweite dargestellt. Man erkennt, da@l der
Mehrbedarf an Stahl bei der Harfenform nicht besonders grof ist (Fig. 13).

10 000 / / | / /
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e |/ |/
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|

/
‘zl 6000 w //?4 Harfenform
c
- / ///K Facherform
S !
-2 i
: / |
g 4000 /- Schriigkabelbriicken
g // / h:f = 1:5
2000 // //
A /
: |
0 200 400 600 800 1000 1200 1400 ¢

Spannweite in m
Briickenbreite: 380m

Fig. 13 Vergleich der erforderlichen Stahlmengen fiir die Kabel
je nur fir tiber der Fahrbahn liegende Teile bei Ficher-
und Harfenform, sowie bei Hingebriicken (aus (15) )

Auch die Windstabilitdt derart weitgespannter Briicken 1408t sich mit
Schrigkabelbriicken noch besser erreichen als mit Hiangebricken, weil die
hohe statische Unbestimmtheit bei vielen Aufhdngungen und die unterschied-
liche Eigenfrequenz der Schrigkabel eine erhebliche Systemdampfung ergeben,
so dafl gefdhrliche Resonanzschwingungen praktisch nicht méglich sind. Da-
bei werden natiirlich Querschnitte vorausgesetzt, wie sie durch Windkanal-
versuche entwickelt wurden. Ein Beispiel eines solchen Querschnittes nach
letztem Stand zeigt Fig. 14 (siehe auch 16),

Die Steifigkeit der Schrigkabelbriicken wird umso besser, je straffer
die Kabel gespannt sind, d.h. je héher die Stahlspannung in den Kabeln unter
stdndiger Last gewdhlt werden kann. Der ideelle E-Modul der Schrigkabel
ist nach H.J. Ernst (17) bei Beriicksichtigung des Durchhanges in der dritten
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Fig. 14 Querschnitt fiir eine Schrégkabelbriicke grofer Spannweite
(12 500 m) mit aerodynamisch giinstiger Formgebung.
Aufhingung auflen am Hohlkastenrand

Potenz von der Stahlspannung abhéngig. Tréagt man diese relative Dehnstei-
figkeit, ausgedriickt durch E;, fir verschiedene Stahlspannungen iiber der

Linge der Schrigseile in der Grundriflprojektion auf {Fig. 15), dann erkennt
man sehr schnell, dafl zu niedrige Stahl-

spannungen wegen des groflen Durchhanges E;= —_—fgf_s_
fiilr S-hréigseilkonstruktionen einfach un- " '°%’-
brauchbar sind. Dies ist wohl auch der fevem ]
Grund, weshalb die ersten Schrigseilkon- iggg ] )
struktionen im vergangenen Jahrhundert ver- \\'Q\
sagt haben. Andererseits sollte bei sehr NN
groflen Spannweiten, selbst bei hohen Stahl- 1600 \ \\
spannungen, die Veridnderung des Durchhan- \ N\ g
ges durch Versteifungsseile gehemmt wer- \ N A
den, um einen vollen Nutzen der Schriagka- k \ \ \ 4
bel zu erhalten. 1200 \\ ?’:2:!;"9
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2 400 S
Der idelle E-Modul E; von Kabeln \ 2
mit Durchhang, abhéngig von der I~
Lénge der Grundriflprojektion des ~
Kabels, fiir verschiedene Stahl- 0

0 200 400 600 m

spannungen ¢ (nach H.J. Ernst
g . ( ) horizonkale Projektion der Kabellange ¢

In den Schrégkabelbriicken ist der Spannungswechsel durch Verkehrs-
last, insbesondere der Verankerungsseile zwischen Pylonenspitze und Wi-
derlager, wesentlich gréfler als bei einer Hingebriicke. Deshalb miissen die
Verankerungen solcher Schréagseilkonstruktionen vor allem bei Briicken eine
hohe Schwingfestigkeit aufweisen, damit hohe Stahlspannungen insgesamt
zugelassen werden kénnen. Es sei nochmals auf (13) verwiesen. Fiir Pa-
ralleldrahtkabel aus St 140/160 kann mit hochfesten Verankerungen die zu-
lassige Stahlspannung fiir Gebrauchslast bis zu 75 kp/mmz gewihlt werden,
wennHIAM -VerguB fiir die Anker oder Gleichwertiges gewihlt wird.
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Fiir die Hohe der Pylonen hat sich ein Fiinftel bis ein Siebtel der Spann-
weite als wirtschaftlich erwiesen, die Pylonen dieser Briicken werden dem-
nach hoéher als Héngsbrickenpylonen. Die Schréigseile kénnen entweder {iber
den oberen Pylonsattel hinweggefiihrt oder einzeln im Pylon verankert wer-
den. Im ersten Fall miissen die Seile zum Teil auf dem Pylonenkopf festge-
klemmt werden, weil ein Teil der Seilkridfte, die aus der Hauptéffnung an-
kommen, vom obersten Verankerungskabel iibernommen werden mufl. Ver-
ankert man die Seile im oberen Pylonenteil untereinander, dann sollte man
sich libergreifende Verankerungen anstreben (Fig. 16), die besonders fiir
Stahlbetonpylonen giinstig sind, weil dann zwischen den Ankerstellen Druck
herrscht. Bei Stahlpylonen werden jedoch die Anker gerne ohne Kreuzung der
Seile einander gegeniliber angeordnet, was eine sehr kriftige Zugverbindung
zwischen den Ankerstellen erfordert, die meist mit erheblichen Schweiflar-
beiten verbunden ist (Fig. 17).

Die Schrigseilkonstruktionen sind so zu einem wichtigen Element fiir
weitgespannte Tragwerke geworden, insbesondere wenn es auf Steifigkeit an-
kommt und trotzdem schlank gebaut werden soll. Bis zum Kongrel3 werden
zweifellos auf diesem stark in Bewegung befindlichen Sondergebiet weitere
berichtenswerte Fortschritte erzielt sein.



Fig. 16 Sich libergreifende Verankerungen von
Schrégkabeln im Kopf der Stahlpylonen

der Ganges Briicke in Allahabad (aus 15)
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Zusammenfassung

Zundchst werden ein- und zweifach gekriimmte Héngedidcher mit Seilen
und Seilnetzen behandelt, wobei insbesondere die Probleme der zweckmaiafi-
gen Form, Vorspannung, konstruktive Durchbildung und Sicherheit der Seil-
netzwerke angesprochen werden. Es wird berichtet, dafl die elektronische
Berechnung von Netzwerken auch fiir grole Tragwerke mit Erfolg angewandt
wird. Bei den seilverspannten steifen Tragwerken wird aufgezeigt, daf die
Schrigkabelbriicken mit neuzeitlichen Lésungen den Héingebriicken auch bis
zu den ganz groflen Spannweiten von 1500 m wirtschaftlich und in der Steifig-
keit Giberlegen sind.

Summary

First singly- and doubly-curved suspended roofs are dealt with, where-
by especially the problems of a reasonable shape, prestressing, detailing of
the structure and the safety of cable networks are discussed. It is reported
that computer analyses are successfully applied to cable networks. Con-
cerning the cable stayed structures it is shown that economically and in
respect of stiffness cable stayed bridges of the modern type are competitive
to suspension bridges even up to such large spans as 1500 m.

/ 7
Resume

L 'auteur tralte d'abord les toitures suspendues a simple ou double
courbure, formées par des céables ou des resilles de cables il expose en
particulier les problémes concernant la forme approprlee la precontramte
1e§ dlsposulons constructives et 1a securite des systemes constitues de
resﬂles de chbles. Il est 1nd1que que le calcul electromque de tels systemes
a ete apphque avec succes, meme pour des structures de grandes portees
Pour ce qu1 est des structures a poutres haubannees, il est demontr-e que
les pon’;s a haubans inclines modernes, en ce qui concerne l'economle et la
r1g1d1te sont supemeurs aux ponts suspendus, méme pour les tres grandes
portees jusqu' a 1500 m.
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Space Structures
Structures tridimensionnelles

Raumtragwerke

Z2.S. MAKOWSKI
Professor Dr. Ing.
Department of Civil Engineering
University of Surrey
England

Introduction

Space structures have received a great deal of publicity during the last
decade. This noticeable trend towards three-dimensional structures is partly
due to a reaction from the linear systems of the previous decades, but largely
due to the realization of the structural advantages of space systems, their inherent
lightness combined with great stiffness.

Space structures are especially suitable for large-span roof systems and during
the last few years they have been used frequently for covering exhibition halls,
assembly rooms, churches, swimming pools and industrial buildings in which large
unobstructed areas are required. If properly designed, space structures require
less material than ordinary linear systems and can be highly economical in cost.

The first international conference on space structures was organized by the
University of Surrey and held in London in 1966. This provided a comprehensive
survey of the main developments in the field of skeleton three-dimensional structures

up to 1966. Ref. 1)

In this report the author is concentrating his attention almost exclusively on
the trends and further developments which have taken place during the last five
years. The opportunity is also being taken, however, to reexamine the predictions
made during the conference in 1966 to see which have been fulfilled and which did
not materialise.

International exhibitions stimulate progressive designers and provide them with
the opportunity to try out new forms of construction, to use new building materials and
to apply new construction techniques. Expo '67 in Montreal and Expo '70 in Osaka
are typical examples. They illustrate technological progress and technical innovation.
In each of these exhibitions space structures provided the domineering features
emphasizing the tremendous impact exerted by three-dimensional structures upon
modern architecture and structural engineering.

.10 Einfiihrunasbericht
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Qut of many space structure pavilions erected at Montreal, three examples of
prefabricated space systems are really outstanding - the double-layer grid dome over the
American paviliongthe sophisticated multi-layered Canadian "theme" pavilions and the
original space frame building for the Netherlands pavilion constructed in the Triodetic
System.

In Osaka's exhibition the list of space structures would be very long indeed - the
prefabricated double - and multi-layered grid structures and various types of braced domes
provide proof of the enormous popularity of these systems.

Kenzo Tange's splendid space frame for the Festival Plaza is the centre piece of the
whole exhibition. This gigantic space frame is astonishing in its scale and fascinating in its
detail.

It is a classical example of a rectangular two-way double-layer grid, 292 m long,
108 m wide and 30 m high. The total weight of steel used for this grid is 4800 tons - the roof
was assembled on the ground and lifted by 48 jacks and supported finally by six three-dimensional
pillars.

The main tubular members forming the top and bottom layers are 500 mm dia, and the
inclined diagonal members are 400 mm dia. The members are connected by means of spherical
balls 800 mm dia. The grid is divided into square bays each 10.8m long.

The trend towards prefabrication is gaining momentum. Space frames can be built from
simple prefabricated units, in many cases of standard size and shape.

Such units, mass produced in the factory, can be easily and rapidly assembled on site
by semi-skilled labour. The small size of the components greatly simplifies the handling,
transportation and erection, as no heavy hoisting equipment is required on site. As a rule,
the high quality control in the factory results in a high standard of workmanship and @ good

finish.

A review of the recent developments in the field of space structures shows clearly that
the most remarkable progress has been made in prefabricated double-layer grids.

Double-layer grids

Double-layer grids are of special importance as they are frequently used in roof
and, more recently, in floor construction. They consist of two plane grids forming the top and
bottom layers, parallel to each other, and interconnected by aiagonal members. Pla.te |
shows six main types of double-layer grids used by various commercial firms all over the world.
Basically there are two main types of double-layer grids - lattice (or truss) grids, consisting
of intersecting vertical lattice girders and true space grids consisting of a combination of
tetrahedra, octahedra or skeleton pyramids having square or hexagonal bases.

A good example of a two-way lattice grid is provided by the recently finished (January
1970) space frame roof, the largest in the United States, for Chicago's McCormick Place
convention centre, The total weight of steel is 9500 tons. Fig. 1 illustrates the grid during
construction.
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The structure consists of 4.7 m deep trusses at 45 m centers, supported by 36 steel plate
cruciform columns. The top chords of the trusses are 20 m above the main floor level. The
total area covered by this huge structure is 410 m by 180 m.

The two way grids can be arranged either in rectangular or diagonal fashion. In the
first case the elements run parallel to the sides of the opening, in the second, they form
normally an angle of 45°. Tests show that diagonal grids possess much greater rigidity and
therefore deflect less than the rectangular grids.

The roof structure covering the huge hangar erected in 1970 at London Airport for the
Boeing 747 aircraft constitutes the largest diagonal lattice grid in the world. The hangar
roof structure contains about 1,500 tons of steel, of which some 1, 100 tons is in structural
hollow sections. The hangar is 34 m high and has an overall length of 171 m. The clear
door opening is 138 m wide by 23 m high.

The roof is supported by only 8 columns. The preliminary studies showed clearly that, for
large spans, deflection limitations become vital and the overall rigidity is extremely important.
This was especially so because the roof of the hangar had to be capable of supporting almost
700 tons of equipment, of which 300 tons could be applied at any number of positions. A
comparison of ten different solutions showed that space frames performed more efficiently
than conventional systems and therefore a grid structures was chosen for the final design.

The roof consists of four main parts :

(a) the horizontal low level diagonal grid built from prefabricated units, supported by
four columns and interconnected along one side with a vertical spine girder

(b) the spine girder which is 166 m long 15 m deep and 3.75 m wide, supported by two
columns

(c) the high level diagonal grid of identical modular latticed units as the low grid. It is
supported along one side by the spine girder and along the entrance to the hangar by
the fascia girder

(d) the fascia girder is 182 m long and consists of two parallel V-trusses (3.25 m high and
1.6 m apart), laced together to form a torsionally stiff unit.

The horizontal diagonal grids are constructed of prefabricated tubular trusses 8.5 m
long and 3.66 m high. The grid trusses were shop welded and then bolted on site to one another
and to the main girders. The boom members are steel tubes 168 mm dia, the diagonals are
of 140 mm dia and the vertical member of 114 mm dia. The spine and fascia girders
are of all-welded construction. The main chords of the girders are tubes 457 mm dia, the
wall thickness for the most heavily loaded units being 29 mm. The diagonals are tubes of
356 mm dif. All the main members are of high grade steel with a minimum yield stress of

45kg/,

Fig. 2 shows the grid under construction. Fig. 3 illustrates the external appearance
the diagonal grid. Reference (2) gives full technical description of the structure.

The stress distribution under unsymmetrical loading is more uniform in the three-way
latticed grids than in the two-way grids. Several examples of such structures have been
built during recent years in the U.K. by Booth & Co. (Steel Structures) Ltd. in their
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Met-Ram system, In France, S. du Chateau has covered several churches, swimming pools
and industrial buildings with this type of construction using his Tridimatec system. A

recent example is provided by a steel three-way lattice grid covering the hydraulics research
station in Madrid in Spain. The roof area is over 5,000 sq.m. divided into two sections

by an expansion joint. The unit weight of the structure is 55 kg/m2 which is quite low
taking into account the span which is up to 60 m. The whole structure was assembled at
ground level and then raised into position. (Ref 3)

The detailed analysis of the stress distribution in this structure was carried out on
an Elliott 503 electronic computer on behalf of the Spanish consultant by the Space
Structures Research Centre of the University of Surrey. Full details of the analysis are
given in reference 4.

From a structural point of view the true space grids are superior to lattice grids because
of their greater rigidity. On the other hand, however, the transport and erection of lattice
grids may be somewhat simpler since they consist of flat lattice trusses which can be
stored and transported very easily. The flat space grids can provide a column free roof system

with a depth/span ratio of about 1/20 to 1/25.

Fig. 4 illustrates the gradual evolution of the classical two-way double-layer grid
frequently used in the past in systems, like Mero, Oktaplatte, Unistrut, Space Grid,
Varitec, Space Deck, Nenk, Pyramitec, Triodetic, etc.

The most significant recent development is the type of bracing shown at the bottom of
Plate 1. This new type of space grid has been produced by arranging the top layer in a
diagonal fashion and leaving the bottom grid forming a two way rectangular grid. This
novel system can be built from identical prefabricated skeleton pyramids. Detailed
analysis and comparison of various systems shows that this system has several remarkable advantages.
Since 1963 the Space Structures Research Centre of the University of Surrey has carried
out a comprehensive research investigation on the analytical and experimental stress
distribution in such grids as part of a research programme sponsored by the British Iron and
Steel Research Association. A detailed computer programme for the structural analysis
developed at the University of Surrey gives a precise determination of forces in all members
of such structures. Fig. 5 shows the forces and deflections for a building supported only
at four corners. This was built in 1970 for the Northem Gas Board in Killingworth, the
constructional engineers being Robert Frazer & Sons Ltd., of Hebburn Co. Durham, a firm which
takes special interest in this form of prefabricated steel space construction. Fig. 6 shows
the erection of the structure. A similar configuration was used in 1968 in Northem Ireland
for covering the refectory and games hall at the new University of Ulster. The structures
consist of prefabricated pyramids. The upper layer is formed using angles but tubes were
chosen for the bottom layer, partly on the grounds of appearance and partly for fabrication
reasons since a simple connection could be made at the nodal points by flattening the
tubes. High-strength friction grip bolts were used to connect the various components.

An identical configuration has been used during the past five years for many steel space
structures by Takanashi - a Japanese designer, for exhibition pavilions, bowling alleys
and industrial buildings. It is known in Japan as the Takanaka truss. This system has now
been introduced into the U.S.A., one of the recent examples being the roof over the Roosevelt
Memorial Hall at the American Museum of Natural History. (Ref 5)

Dr. Max Mengeringhausen, the inventor of the well-known Mero system, seems to be
one of the first designers to use this configuration in Europe. Employing Mero joints a factory
in Bath, England, has been covered with this system in 1967. The total area is 117 m x 44 m
made up as an arrangement of eight bays by three bays. The roof is designed as a
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continuous flat double-layer grid. The diameters of the circular tubular members used
for this structure vary from 60 mm to 114 mm.

The same configuration forms the basis of a French patent by S. du Chateau a well-
known designer of steel space structures who has built many large -span steel grids in France.
His new system is known as Unibat and has been used already with great success not only
for industrial buildings but also for multi-storey schools and blocks of flats. Fig. 7
illustrates the erection in 1970 of a multi storey block of flats in Gonesse.

One must refer also to the extremely interesting system developed in 1967-68 in Japan
by Yamashita, Kannon and Kanazawa, known as the Obayashi truss H-1 system, |t is a
modified and simplified version of the classical three-way space grid. The structure consists
of prefabricated tetrahedronal units which are interconnected to form a double-layer grid.
The top layer is a combination of regular hexagons and triangles, whilst the bottom layer
has a regular hexagonal pattern. Several flat roof structures, as well as braced domes
and barrel vaults, have been constructed in thissystem in Japan - details are given in
reference 6.

With all these new developments taking place it is interesting to see that several systems
which were already well established in the past are intensifying their activities and continuing
to flourish.

In England, Space Deck's popularity is increasing in a visible way. It is a two-way
double -layer grid consisting of prefabricated inverted steel pyramids which are bolted
together at the top along their common edges and have their lower apices interconnected by
tie bars fitted with tumbuckles.

It has been used in well over four hundred contracts for schools, hospitals, museums,
assembly halls, bowling alleys, factories, etc. not only in the U.K. but also abroad.
For example, the exhibition hall at the 14th Triennale in Milan has been covered in
1968 by a Space Deck roof which has a clear span of 45 m,

The Space Deck units are manufactured using a fully automatic conveyor production
technique. After cutting to the required length, the components are degreased by immersion
in trichlorethylene. Scale and rust is then removed by shop blasting before they are
assembled and welded on special jigs into complete pyramids. The installation plant includes
large dip tanks in which the units are automatically painted by immersion, and also a stoving
oven, through which all the units pass before reaching the unloading bay. The maximum
span which can be achieved using the standard Space Deck unit 1 m high is about 40 m,
but much larger spans can be obtained using high tensile steel or units having a greater
depth.

The two-way double-layer rectangular grid has been used for a number of large -span
structures in the U.S.A. mainly for assembly halls, combined auditorium-sports arenas etc.
A typical example is the recently finished Edwin W. Panley Pavilion for the University
of California at Los Angeles, over an area of 91 m x 122 m. In this case the steel space
frame consists of 108 four-sided pyramids with their tops connected by members running
parallel to the sides of the building.

The interconnected pyramids are identical in plan, but vary in height, so that roof
slopes from a 9 m height at the centre to 5.5m at the perimeter. This creates a hip roof
configuration, and provides drainage.

A very similar example of the same trend towards the use of two-way double-layer grids
for sports halls is the steel space frame for the University of South Carolina Coliseum,
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erected in 1967-68.

To provide a totally column-free interior at maximum economy, the engineers designed a
grid covering an area of 100 m x 100 m. Their investigations showed that the use of a space
frame resulted in considerable savings over conventional structural systems.

An extremely interesting two way double-layer grid using tubular steel has been
constructed in 1968-69 for the Amstell Hall at Amsterdam with plan dimensions of 62 m x
196 m.

A similar construction was selected for the 41 m square storage building at Bornem, Belgium,
built for Brown Boveri.

The interest in two-way double-layer grids continues to increase and steel roof systems
of this type are now being used in many continental countries, including Hungary, Poland,
Czechoslovakia and East Germany, where the steel is still a "deficit" material and as such
is normally replaced by concrete which is cheaper. However, in many instances the use of
steel grids proved to be highly competitive.

The developments in East Germany are particularly interesting. The research institute
of the Weimar Technological University devoted special attention to the problem of skeleton
space structures and several large span double-layer grids erected in East Germany are the
direct outcome of these activities. One has to mention especially the sports stadium in
Halle covered in 1968-69 by a prefabricated steel double-layer grid over an area of 57.6m x
72 m. A modified version of the Mero connector was used in this case. (Ref. 7)

Although double-layer grids have been used successfully in various countries for numerous
roof structures of large span, it has been assumed that such systems would not be economical
for smaller spans., However, development work carried out by the Directorate General of
Research and Development of the Ministry of Public Building and Works in the U.K.,
has shown that double -layer grids can compare with conventional systems even for moderate
spans and can be used both for roofs and floors in multi-storey buildings. The Nenk method
of building used for the War Office barracks at Maidstone is based on the principles of the
Space Deck.

The French GEAI system demonstrated in a very convincing way that space frames
form an important step forward in reducing the material content of modern construction.
The GEAI system uses three-dimensional floor elements forming very rigid space slabs.

The Unibat system of S. du Chateau used with great success in 1970 for the construction
of several multi-storey buildings shows clearly that even for spans less than 8 - 9 m
double-layer prefabricated grids provide an economical solution. (Ref. 8)

Braced barrel vaults

Braced barrel vaults form another type of space system often used to cover industrial
buildings, swimming pools, tennis courts etc. The structure is similar in configuration
to a shell but it is not homogenous, being an assembly of bars.

Plate 11 shows six principal types of bracing used. Tests and numerical analysis show
that the three-way grid type of bracing, provides very uniform stress distribution (Ref 9)
and, because of its inherent rigidity, this type is frequently used in practice.

A very recent case and a convincing proof of the economy of such structures is provided
by the roof over the multi-storey dock transit building erected in London during 1966 - 67.
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Plate i
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Seven barrel vaults built in steel rectangular hollow sections and with the three-way grid type
of bracing cover an area of 56 m x 175 m. The barrel vaults are supported by walls along
three sides and columns along the fourth side, leaving an unobstructed area in the centre.

The structure has been built from flat tubular tresses which were welded on site to form seven
barrel vaults each of 25 m span with a rise of 5 m and a radius of 17 m. Fig. 8 illustrates

the building.

When discussing steel barrel vaults, one must mention especially the work of Joseph
Zeman. This engineer has been responsible for the design and construction of many steel
barrel vaults built within the past five years in Czechoslovakia and East Germany.
Indirectly he is also responsible for similar structures built in Poland. His work shows
clearly that impressive economies in cost and material consumption can be obtained for large
span buildings constructed as prefabricated space frames. Zeman covered several sports and
public halls in Czechoslovakia with tubular steel segmental barrel vaults. The structures
consist of prefabricated 8 m long units, weighing 200 kg, interconnected into a system of
diagonally arranged arches. All the units are of identical dimensions built on a specially
prepared rig - this enables them to be produced with a high degree of accuracy and to
minimum tolerances.

The main system of segmental arches is supplemented with another system of load-
bearing members spaced at approximately 2.5 m. and arranged in the longitudinal direction
of the barrel vault.

These members act primarily as purlins, stiffening the whole structure and converting
it into a three-way spatial grid. Fig.9.

The prefabricated units lend themselves easily to stacking, require little area, both
on railway wagons during transport and in storage on site, are light in weight and can be
handled manually. There are eight high-tensile bolts at every joint connecting not only
the four main units, but also the chords of the purlin members. Typical examples of such
structures are the winter sports stadium in Kladno (60 m x 60 m) and the sports hall in
East Berlin (59 m x 75 m). The dead weight of the Kladno barrel vault is only 18 kg/m2.
(Ref 10)

The same type of structural steel framework has been used in Poland to cover a sports
hall in Sosnowiec over an area of 53.6 m x 78 m. Circular hollow sections have been used
for the main members of the barrel vault.

Braced domes

The dome is the oldest structural form and is a typical example of a space structure.
It encloses a maximum amount of space with a minimum surface and provides one of the most
efficient structural shapes, permitting the covering of very large areas in an economical
way.

The classification of braced domes is very difficult owing to the great variety of possible

forms (Ref 11)
Plate Il shows five most popular types frequently used in practice.

These are the Schwedler,
network,
three-way grid,
parallel lamella and  geodesic domes.
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Braced domes Plate I
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The earlier work of Buckminster Fuller on geodesic domes proved to be instrumental
in reviving the interest of architects and engineers in braced skeleton domes. The recent
work of D. G, Emmerich (Ref 12) on the morphology of skeleton space structures and K.
Critchlow (Ref 13) on the general topology of three-dimensional subdivisions clearly
illustrates the recent interest of architects in space frames.

The United States pavilion at Expo '67 designed by Buckminster Fuller and his
associates, is the most impressive example of a geodesic dome. It is a three-quarter
sphere of 76 m dia and contains some 6000 connectors and 24000 tubular members arranged
into a double-layer space grid. A three-way grid forms the outer layer (Fig. 10) and
a hexagonal grid the inner layer. The consulting engineers who tried to analyse the three-
dimensional grid as a skeleton space frame, admit that the resulting configuration proved
to be too complex for direct analysis by existing large-capacity computer programmes.

(Ref 14) Instead, approximate stresses have been obtained using shell analysis for eight
different loading conditions.

Because the pavilion is a double-layer space frame with a different configuration for
the inner and the outer layers, the transformation of stress resultants to maximum member
forces in the actual frame is quite involvedsthe situation is further complicated by the fact
that the geometry of the inner layer is not fully triangulated but hexagonal and can support
only fully symmetrical loading.

The computer analysis has been carried out using a programme designated as MAST
(Membrane Analysis of Structures). The structural consultants stated that the extent of the
participation of the inner layer in bearing the shell stress resultants is not constant and
depends on the type of external loading.

For design purposes, the stress resultants from membrane analysis were approportioned
approximately 55 to 75% to the outer layer and 25 to 45% to the inner layer depending
upon the type of loading considered.

[t is of interest to mention that the factor of safety of this dome against buckling failure,
based on an equivalent thickness of a homogenous shell, was 4. The calculations also
proved that the load capacity of this dome is governed by the stability of individual members
and not by the overall stability of the dome.

The framing members are steel tubes 88.9 mm dia for the outer layer and 73 mm dia
for the inner layer and for the diagonal web members. Though the outside diameter of the
tubes is constant, the wall thickness varies depending on their location.

Two types of connectors were used one for twelve members and the second for six members,
meeting at a joint.

The Montreal dome is an example of a double-layer type, which is suitable for very
large spansymuch greater than the span actually used. In fact, single layer domes have been
built during recent years for spans exceeding 90 m. A good example is the geodesic steel
dome designed by Synergetics Inc. for Electro Minerals Division of the Carborundum Co.
N.Y. which has a span of 90 m. It consists of steel I sections, bolted at each end with
four bolts through small circular vertex plates provided above and below the joint. The
structure proved to be very simple to erect and highly economical in cost. One should not
create the impression that for such large spans, as mentioned above, only steel is suitable.
In fact, the University of Utah's special events centre features a timber braced dome of

107 m dia.
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It has been designed as a single-layer triangulated dome in the Triax system
and manufactured by Timber Structures Inc. The designers claim that the timber dome design
permitted a substantial saving over alternative metal systems. The type of bracing follows
the three-way grid pattern. This type is also very popular in several European countries.
There are several recent examples of braced tubular steel domes built in this configuration
by S. du Chateau. The swimming pool covered with a three-way tubular dome at Drancy
near Paris, is an excellent example of a single-layer grid dome having a dia of 45 m.
Special connectors of weldable cast steel were used at Drancy and the joints were fully
rigid. Du Chateau used the three-way type of grid for many of his domes including the Agadir
dome in Morocco which is supported at only three points spaced 32 m apart.

In the U.S.A. the Schwedler type domes are still very popular and are frequently
used. Two especially interesting examples are the domes built in 1968 - 69 at the Notre
Dame University, each measuring 100 m dia and having a 12,500 seating capacity for
basketball games, convocations and stage show productions.

The domes have Schwedler type of bracing and are of welded construction. There
are 36 ribs in each dome spanning from the tension ring to the compression ring. The ribs were
fabricated in two pieces and bolted together in the field with high-strength bolts. The
erection was very simple, a temporary steel tower being used to support the crown compression
ring while the ribs were placed in tandem acrass the dome with two cranes.

The Ohio University has one of the lightest Schwedler domes in the United States over
their convocation centre erected in 1968. The dome has a dia of 110 m and is supported
on 48 columns.

In Europe, Professor F. Lederer influenced to a great extent the development of network
domes. An interesting and a very recent example is a steel tubular dome having a dia of
70 m built at Opale in Poland. A special type of universal connector has been used, which
allows simple adjustment in the length of the members.

Connectors

The review of the last five years shows clearly that the search for an "ldeal" connector
for prefabricated space structures continues. Many new types of connector have been developed .
but most of them are too complex and therefore too expensive. As a result, very few have
survived the test of time. The interest shown in this field is probably best illustrated by
the competition organized in 1964 by the French Chambre Syndicale des Fabricants de Tube
d'Acier for the development of efficient connectors for tubular space structures. Reference
15 shows details of the various proposals submitted during this competition. There are
several articles discussing the relative advantages and disadvantages of numerous connectors.

Extensive testing of various types of mechnical connectors suitable for prefabricated
tubular space structures was carried out during 1969 - 70 by Stewarts & Lloyds Co. Ltd.
Fig.11 shows the specially constructed jig for testing fullsize connectors under three-
dimensional systems of loading.

One of the more successful connectors is the Triodetic joint developed by a Canadian
firm, originally for aluminium space structures, but nowadays used mainly for steel systems.
It uses specially extruded hubs, provided with slots to receive the pressed ends of the structural
members. |t must be noted that in forming the ends metal is not removed but only displaced.
This results in the formation of a tapered thread with a gradual transfer of load and high
structural efficiency. Assembly is carried out by slipping the ends of the member into the

hub.
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The introduction of the Triodetic connector influenced to a marked degree the
use of steel and aluminium tubular members for triangulated hyperbolic paraboloidal structures.
A classical example of this trend is the Olympic Games Sports Palace constructed in 1968
in Mexico City. The structure is covered by a domed roof 132 m dia. The roof is a
spherical shell formed by a grid of steel trusses forming arches. The 12 m square areas
between the arches are covered by a triangulated grid of aluminium tubes in the shape of
hyperbolic paraboloids. The whole roof is covered therefore with 144 aluminium HPs
weighing only 3 kg/m2. Fig. 12 illustrates the interior of this most unusual structure.
All the aluminium tubes are interconnected by means of the Triodetic joint.

Several steel triangulated hyperbolic paraboloidal structures have been built in
Japan, some of very considerable span.

A large hangar at the Minneapolis - Saint Paul International Airport in the U.S.A.
has been covered in 1969 with a steel hyperbolic paraboloidal structure. The HP measures
38 m along each rear side, 50 m along each front side and spans 58 m between two supporting
buttresses.

These examples show that even in the field of shell structures (which many engineers
regard as the province of reinforced concrete), steel and aluminium are steadily being
introduced by reason of economy and structural efficiency.

Anolxsis

A decade ago the analysis of a complex space structure was frequently an almost impossible
task. In 1970, the designer can obtain with reasonable accuracy the assessment of stress
distribution in his structure, assuming that it behaves elastically. Tests show that double-
layer grids can be analysed by elastic methods and that the rigidity of the joints does not
change the stresses by more than some 10 to 15% for the two-way arrangements. In the
case of three-way grids the difference between the analyses for pin-connected and rigidly
connected members if normally even less, because of the greater overall rigidity of three-
way grids.

However, the elastic analysis of single-layer barrel vaults and domes still provides
only an approximation. Such structures behave elastically but not in a linear manner.
The possibility of buckling for double-layer grids is minimal, but very real for single-layer
triangulated shells.

One of the main reasons for the rapid acceptance of space frames and their striking
development within the past few years has been the introduction of electronic computers.
Its use has radically changed the whole approach to the analysis and design of space frames.
It has also been realised that matrix methods of analysis developed for use on high-speed
digital computers provide an extremely efficient means for rapid and accurate treatment
of many types of space structures.

Matrix algebra is ideally suited for automatic computation and great interest has been
expressed during recent years in the formulation of general matrix equations for three-dimensional
structures. In these methods the digital computer is now used not only to solve many simultaneous
equations, but techniques have been developed to generate the input data, the analysis
of the structure, the determination of the required stress resultants and the production of
the finate output. (Ref 16)

Most of the programs now existing for the analysis of space structures are based on the
stiffness method. Electronic computers are better suited to perform fully automatic operations,
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which can be followed blindly by the computer regardless of the nature of the framework.
This condition is satisfied in the case of the stiffness approach in which the final equations
of structural analysis are formulated with deflections as unknowns and the computer is not
required to make arbitrary choices of unknown quantities as is the case for the flexibility
method. However, theoretically, it is possible to use the matrix formulation, either in
the flexibility ofrin the stiffness methods and to obtain from the electronic computer the
stresses and the displacements - in practice, in the past, the flexibility approach proved
to be more complicated than the stiffness approach. It is very interesting to note that
during recent years techniques have been developed for the automatic selection of redundancies
and for the generation of the self-equilibrating force systems. This allows the flexibility
analysis to be used and is changing the earlier preference for the stiffness method.
Przemieniecki in his book (Ref 17) shows that the selection procedures for flexibility
methods based on the jordanian elimination techniques lead invariably to well conditioned
equations.

With the increased interest in computer analysis, the designers soon found that the
analysis of complex space frames required very large core memory capacity in the electronic
computer. To overcome the practical limitations of the storage capacity, methods have
been formulated, in which advantage is taken of the band form of the main stiffness
matrix of the system and also partitioning techniques have been perfected in which the
analysis is done in interconnected steps, analysing the structure divided into smaller units
of manageable size.

Soon, other difficulties have been observed, even using the above mentioned techniques
the round-off errors can reduce the accuracy of the results.

Tezcan (Ref 18) proposed several modifications in the matrix treatment of space frames
using the transformed member stiffness matrices in connection with the code number approach .
This results in a greatly increased speed of generation of the main stiffness matrix and leads
to a considerable saving in data preparation and computer storage. The use of code numbers
makes the programming easier and the computation much faster.

The problem of ill-conditioning of stiffness matrices has received a great deal of attention.
The influence of truncation errors on the accuracy of the numerical solutions using the stiffness
matrix formulations can be considerable. This influence depends upon the characteristics
of the stiffness matrix, namely its eigen values and the eigen vectors. These determine the
conditioning of a given matrix and the extent of coupling among its eigen vectors. Shah
(Ref 19) shows that one of the measures of conditioning of a matrix is the ratio between
the largest and the smallest eigen values.

Another character istic trend which became very noticeable during the past five years
are the attempts to apply the finite difference and the finite element methods to the analysis
of various types of space frames, The finite difference methods have been used successfully
in the past in the stress analysis of plates. However, it is only during the last decade
that these techniques have been extended to reticulated shells and especially to double-layer

grids. (Ref 20 - 23)

The finite difference methods lead to a system of algebraic equations, determining
the values of the function at isolated points. Obviously they are approximate but their
application is general and does not suffer from the usual limitations of the differential
calculus methods.

The distinction between the finite difference and the finite element techniques lies
in the method used to determine the system of partial differential equations.
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In the first method the equivalent differential equations are approximated by difference
operators which require an assumption of the displacement form between the adjoining node
points. In the finite element method the field is divided into various small elements each
connected to its neighbouring elements at their node points. (Ref 24)

Several attempts have been made to apply the finite element technique to the analysis
of elastic buckling of structures using a digital computer.

In spite of the availability of digital computers, there are frequent cases when the
complexity of the framework makes the analysis of space structures either very tedious
and expensive, or simply impossible because of the very large number of bars and joints in
the structure .

In such cases certain types of reticulated shells and double-layer grids can be analysed
by treating them as continua and applying the shell or plate analogies. Recent work of
D. Wright has been of fundamental importance in this field. (Ref 25 - 26) He determined
elastic properties of the analogous shells and showed how to use them in the general shell
equations. This enables an approximate determination to be made of the stresses in reticulated
shells.

The determination of the instability behaviour of space structures still produces considerable
difficulties - the existing data allow only an approximate assessment of this very important
phenomenon. Whereas the bar stability problem is covered in great depth, the local buckling
or so called snap-through buckling is just beginning to receive the attention of research
workers. Litle (Ref 27) produced recently an interesting review of the reliability of shell
buckling predictions and several of his conclusions can be applied directly to reticulated
shells. Aguilar (Ref 28) investigated the joint stability of braced domes, and took the
vanishing of the first order variation of the total potential of the system as the criterion
for equilibrium.

Interesting experimental work of Buchert (Ref 29 - 30) demonstrated that shell edge
conditions play an important role in the capability of a shell-like structure to resist
buckling.

Whereas the computer analysis of elastically linear space frames has received a great
deal of attention, there are only very few papers dealing with the matrix formulation for
dynamic analysis or calculation of vibration frequencies and modes.(Ref 31)

Summing-up

(1) Great advances in prefabricated double-layer grids have taken place in many countries
and these systems are now widely accepted.

(2) There has been a remarkable increase in the popularity of tubular space structures.
Hollow steel sections now compete very successfully with conventional rolled steel
sections and are used very frequently for three-dimensional structures.

(3) The search for an improved connector for space structures still continues.
(4) The expected major break through in the structural use of aluminium in space structures

has not taken place, the high cost of aluminium being the main reason. The vast
majority of space structures are built in steel.
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(5)

(7)

(8)
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The elastic analysis of space structures is no longer a major problem for the
designer. The readily available programs for high-speed electronic computers
provide rapid stress analysis and, in some cases, even the design of the structures.

Whereas the dead and even live loads can be determined with reasonable accuracy
the assessment of wind loading is still based on very approximate assumptions.

Very little is known about the distribution of wind loading on domes, barrel vaults
and hyperbolic paraboloidal structures. Wind tunnel research is urgently required.

Space structures can be very economical in the use of material and, due to their

light weight, they often have to be designed for reversal of stresses due to wind

suction. Unsymmetrical loading can produce instability in single-layer space structures.
The recent collapse of three aluminium braced domes and one steel barrel vault under

a heavy unsymmetrical snow loading emphasises the importance buckling, a phenomenon
still not fully understood.

No information exists on the influence on composite action of the framework and
the roof deck. The buckling behaviour of many types of space structures is
influenced by the cladding.

Conclusion

Interest in space structures is growing constantly - the large number of such systems built

all over the world shows clearly that space structures can compete very successfully with
more conventional structures.
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Fig. 4. Evolution of two way double-layer grids
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Coques métalliques
Stahlschalen

Metal Shells

P.A. LORIN
Paris

Dans le domaine des charpentes un des problémes majeurs qui se pose a
1'Ingénieur est celui de la couverture. Cette couverture est une grande surface
d réaliser de telle sorte qu'elle constitue une protection totale contre le
vent, la pluie, la neige. Elle doit donc résister 3 des systémes de charges
extérieures résultant de l'action du vent et de la neige, elle doit &tre en
équilibre sous son poids propre et ces charges extérieures climatiques auxquelles
peuvent s'ajouter des surcharges de service agissant en certains points en
prenant appui sur des é&léments supports laissant la plus grande liberté pour

l'exploitation.

Des problémes de méme nature se posent dans d'autres domaines ou il s'agit
de réaliser des surfaces résistant d la pression de fluides (liquides ou gaz)
notamment dans la construction navale ou dans la construction de réservoirs a

liquides ou a gaz sous pression.

Aussi n'est-il pas étonnant que l'on trouve souvent quelque analogie dans
ces réalisations d'applications diverses. La couverture en bois des vieilles
cathédrales ne rappelle-t-elle pas d'ailleurs la construction d'une coque de
navire, on les appelle des '"nefs'. Je citerai notamment en France la vieille
église d'Honfleur, prés de l'embouchure de la Seine, qui comporte deux nefs
accolées, dont la couverture en bois, réalisée d'ailleurs par des marins, est

tout 3 fait semblable & deux coques de navire.

Cependant, s'il faut insister sur cette analogie et bien signaler 1'inté-

rét que nous avons a examiner comment les constructeurs de navires ou de

~

réservoirs cherchent 3 résoudre leur probléme, il est nécessaire également de
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bien faire remarquer que le caractére particulier des couvertures tient en
général 3 leurs grandes dimensions (avec points d'appui espacés) et 3 la valeur

relativement faible des pressions supportées.

Ces données copstituentl'originalité du probléme a résoudre.

Il est intéressant en abordant ce probléme, afin de déceler l'orientation
des réalisations utilisant le métal, de reprendre trés rapidement 1l'évolution

suivie au cours des temps avec l'emploi de divers matériaux.

Un peu d'histoire.

Voyons comment les Architectes ont résolu le probléme de la couverture a
1'époque ol l'on ne disposait guére, pour construire, que de la pierre et du

bois.

La pierre ne résiste qu'a la compression et ne peut donc &tre soumise &
une flexion, le bois au contraire travaille bien (dans le sens des fibres) et en

traction et en compression, il peut donc aussi travailler en flexion.

Les solutions étaient-elles donc trés différentes.

Avec le bois on a réalisé des structures porteuses, arcs ou fermes pré-
ticulés, sur lesquelles étaient posés les éléments de couverture. Ces derniers
ne concouraient guére d la stabilité générale, ils transmettaient les pressions
locales sur les éléments résistants. Ces constructions ont été les modéles d'ou

sont nés les types classiques de structures a ossature métallique.

Avec la pierre,au contraire, on a cherché un équilibre de membrane pure en

compression, de méme que pour les ponts on a réalisé un équilibre funiculaire

en compression (les arcs).

I1 y a d'ailleurs une grande analogie entre 1'équilibre funiculaire a une

dimension et 1'équilibre membranaire 3 deux dimensions.

Avec la pierre on a eu alors des chefs d'oeuvre d'équilibre membranaire
en compression : les ddmes sphériques (les merveilles de Sainte-Sophie a
Istambul ou des palais et mosquées d'Ispahan en Iran), les voutes (en parti-

culier les voiutes gothiques).
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Ce qui est extrémement intéressant c'est qu'avec une forte charge répartie
donnant un équilibre membranaire en compression dans la forme initiale (ddme ou
volite en arc), 1'équilibre reste réalisé avec de trés faibles déformations lors-
que viennent agir des surcharges non réparties uniformément mais d'intensité re-
lativement faible par rapport au poids propre (c'est le cas du poids des véhicules

sur un arc massif en magonnerie, ou du vent sur un dome ou une voiite en pierre).

Ceci nous améne 3 remarquer que la variation de forme est encore plus faible
s'il s'agit d'un funiculaire en traction ou d'une membrane tendue. On sait - en
effet, que les fléches d'une poutre sous des charges transversales sont fortement
diminuées par l'effet d'un effort de traction dans la poutre. Si F est cette force
de traction dans une poutre de portée %, d'inertie I en un matériau de module E,
les coefficients minorateurs de fléches s'expriment en fonction des cosinus et

ot
sinus hyperboliques de la quantité £ V/ EET (termes généralement appelés du
second ordre, ou phénoméne d'élasticité non linéaire). Il en est de méme dans
les membranes tendues, et il y a beaucoup 3 tirer partie de cette propriété pour

les coques métalliques avec fortes tractions membranaires.

Les constructeurs en béton ont commencé par réaliser aussi des volites para-
boliques constituant des membranes comprimées, les poussées de la volte étant

prises par des poutres de rive.

Mais finalement ces poutres de rive ont peu d peu été supprimées, les
poussées de la membrane entre deux nervures au droit des poteaux ont été

absorbées dans la volte méme. La membrane devient alors une coque.
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Ainsi sont nés les voiles minces en béton dont l'avantage est que le

matériau de couverture forme une toiture auto-portante.

En béton, il est facile de réaliser une surface quelconque a condition
qu'elle soit réglée (coffrage), on a vu se développer de nombreux types de

coques de cette nature.

Tout naturellement, les constructeurs métalliques ont cherché & trouver

la solution de toitures auto-portantes. On doit alors réaliser une coque ou

le métal qui sera 1'élément de couverture assurant la protection contre la
neige et la pluie équilibrera directement, sans autres éléments structuraux,
les actions du poids propre de la neige et du vent avec un nombre limité

d'appuis donnant la plus grande liberté d'utilisation.

Mais il n'est pas question d'utiliser des coques épaisses pour avoir une
solution économique. Avec les coques minces, des problémes de stabilité se
posent si l'on a des contraintes membranaires de compression. Par ailleurs,
alors qu'il est aisé de réaliser des surfaces réglées quelconques en béton,

N

pour le métal le probléme devient trés difficile 3 résoudre si la surface n'est

pas développable.

I1 est aisé de réaliser des coques de petites dimensions, et ceci explique

le succés considérable des carrosseries d'automobiles en tOles minces embouties.

Les dimensions des couvertures de b3atiments ne permettent pas de telles

solutions.

Les solutions possibles en métal - les problémes posés.

Tout naturellement, les premiéres couvertures d ossature métallique
utilisant un équilibre de membrane ont imité les réalisations en pierre : c'est-

d-dire des dOomes  sphériques en compression.
Ainsi a été réalisée la premiére couverture utilisant le métal en France : il
s'agit de la couverture de la halle aux blés, construite d Paris en 1811,

aujourd'hui disparue.

Les éléments porteurs étaient des voussoirs en fonte.
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On peut réaliser de telles couvertures en matérialisant des é&léments
structuraux suivant les cercles méridiens et paralléles de la sphére. Mais
la peau, élément de couverture, est un élément porté, ce n'est pas une
solution coque; pas plus que de nombreuses toitures coniques avec fermes
rayonnantes suivant les génératrices.

On a hésité 3 aborder le probléme pour des raisons théoriques : difficulté
de résoudre le systéme complexe d'équations aux dérivées partielles avec les
fonctions de rive 3 déterminer (analyse délicate de la rigidité des bords),
difficulté concernant les problémes d'instabilité pour les coques minces comprimées,

difficulté de réalisation - surtout s'il s'agit de surfaces non développables.

En ce qui concerne les difficultés théoriques de calcul des progrés treés
intéressants ont pu €tre faits d'une part par des recherches expérimentales dont
la conséquence est de pouvoir introduire des hypothéses simplificatrices valables,
d'autre part, grace aux possibilités offertes par les ordinateurs dans le domaine

de 1l'analyse numérique.

Un point trés important 3 signaler pour les coques minces de couverture est
celui du probléme de 1'instabilité sous des contraintes membranaires de compres-

sion ou de cisaillement.

Il faut souligner que ce probléme d'instabilité comporte deux aspects

l'instabilité générale et 1l'instabilité locale.

Par analogie, nous prendrons pour illustrer ce point le cas d'une coque

cylindrique vide plongée dans un liquide sous pression.

Un tel tube cylindrique peut présenter un flambement général par

compression :

La contrainte critique pour un cylindre d'épaisseur e, de rayon r, est

proportionnelle 3 (—%—)2-
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On empéchera ce flambement général en disposant de distance en distance

des raidisseurs ou des diaphragmes.

Mais on peut aussi avoir une instabilité locale de la parci ou cloquage.
Ce cloquage peut donner soit une déformation périodique (suivant 1l'abscisse
sur l'axe du cylindre) de révolution, soit une déformation en facettes (loi
périodique suivant l'abscisse sur l'axe du cylindre et suivant l'angle du centre)

s : i ’ e
mais la contrainte critigue est alors proportionnelle a =

!

TYELA '.l-“. L ?‘1 »I‘I)?S‘

2 M‘ -. = .':'l. 1 f L . J

e . . .z .
Comme —;r-est toujours beaucoup plus petit que l'unité, la contrainte de
flambement local est, dans ce cas, toujours beaucoup plus grande que la

contrainte de flambement général ( proportionnelle a (—%—)2).

Encore faut-il remarquer que la coque peut souvent supporter des contraintes

supérieures 3 la contrainte critique de flambement local.

D'ailleurs les fortes. tensions membranaires sont toujours favorables :
rappelons, d ce sujet, 1'étude faite par Monsieur Massonnet sur le comportement

post-critique des plaques planes (28&me volume des Mémoires A.I.P.C.).

Dans les coques minces métalliques on aura souvent avantage 3 chercher a

développer des contraintes membranaires de traction.

On pourra utiliser des surfaces développables, telles que des cdnes,
soumises 3 de fortes précontraintes de traction : nous citerons plus loin le
cas de couvertures circulaires avec toiture conique suspendue réalisée en

Autriche.

On pourra utiliser des surfaces non développables (mais 13 se présentent
de sérieuses difficultés de réalisation), en général des surfaces réglées
hyperboloides de révolution ou paraboloides pyperboliques, telles que l'on ait,
en tous points, des parties de la surface situfes de part et d'autre du plan

tangent.
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La solution en hyperboloide de révolution 3 une nappe avait séduit le

regretté Ingénieur Lafaille (voir Congrés A.I.P.C. Berlin 1936).

Sur cette idée des grands hangars d'aviation avaient été construits en
France, notamment & Toulouse, en 1935.

La couverture était constituée par une série de nappes d'hyperboloide a
axe horizontal, un trongon d'hyperboloide était limité par deux cercles situés
symétriquement par rapport au cercle de gorge, l'ensemble était supporté par

des fermes circulaires situées aux raccordements de deux nappes successives.

L'ensemble constituait une solution originale et de faible poids, la tdle
de couverture étant une coque auto-portante. Mais la réalisation de ces grandes
surfaces non développables a posé des problémes considérables et s'est avérée

trés onéreuse.
On pouvait penser également aux paraboloides hyperboliques.

Si 1'on prend un paraboloide hyperbolique limité par un quadrilatére gauche
(les rives sont quatre génératrices rectilignes) au voisinage du sommet, ol le
plan tangent est horizontal, on sait que cette surface comporte deux systémes
de paraboles égales de convexités contraires (en coupant la surface par des
plans paralléles aux deux plans verticaux passant par les sommets opposés du

quadrilatére gauche).

Or ces paraboles sont funiculaires des charges de densité constante en
projection horizontale et voisines des funiculaires pour des surpressions
intérieures ou extérieures. On peut ainsi réaliser une surface ol les
contraintes principales sous l'action du poids propre et du vent, sont dirigées

suivant les paraboles.

Si les rives sont trés rigides, cette membrane peut &tre en équilibre

sans absorber d'efforts de cisaillement.

On peut alors réaliser une telle membrane par un filet de cdbles parabo-
liques orthogonaux. Mieux encore, en donnant & ces cdbles paraboliques de
fortes précontraintes de traction, on peut faire en sorte que (vu la forte
densité de charge uniforme correspondant 3 ces précontraintes de traction) pour

des charges dissymétriques (vent ou neige donnant des charges non uniformes de
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densité relativement faible) 1'équilibre membranaire subsiste avec de trés
faibles déformations d'ensemble de la surface. Par ailleurs, aucun phénoméne
d'instabilité locale n'est & craindre. Mais une telle résille de cdbles,
constituant une membrane tendue sur son cadre, exige des rives ayant une treés

grande rigidité.

Une telle solution, employée par exemple pour la couverture du Pavillon
de la France 3 l'exposition de Bruxelles 1958, résout parfaitement le difficile
probléme de la réalisation en construction métallique d'une surface non dévelop-

pable, mais elle exige une grosse dépense de matiére dans les rives, ce n'est

plus une cogue.

Pour réaliser vraiment une coque suivant un paraboloide hyperbelique, il
faut utiliser des éléments de couverture en tdle, dont il faut étudier le
formage et les assemblages. Pour ces assemblages, on bénéficie du fait que 1la

surface comporte des génératrices rectilignes.

I1 n'est pas douteux que l'on peut trouver des solutions élégantes pour
réaliser des surfaces gauches en partant d'éléments plans formés a froid et
assemblés entre eux par des moyens traditionnels suivant des surfaces de

contact planes.

Je signalerai pour illustrer ce point, la remarquable réalisation d'une
coque métallique sphérique que constitue le dome géodésique Fuller. Il y a,
aux Etats Unis d'Amérique, de trés nombreuses réalisations de ces domes en
alliage léger (ddmes Kaiser). En 1961, deux de ces ddmes ont été réalisés en
Europe, ils étaient les plus grands 3 1'époque, avec un diamétre de 60 m
1'un a été construit 3 Moscou, d l'occasion de l'exposition 1961 (il consti-
tuait alors le Pavillon américain), l'autre 3 la Porte de Versailles, d Paris,
ol il abrite le Palais des Sports. Une remarquable étude de la géométrie de la
sphére a permis de réaliser toute cette surface en petits éléments bordés par
des génératrices rectilignes constituant des losanges gauches. L'idée de base
a été de considérer qu'il n'y a aucun point singulier sur une sphére, chaque
point est un pdle. Ainsi les petits losanges gauches sont réunis par leurs

pointes et par groupes de six sur divers pdles.

I1 est impossible de constituer la surface sphérique avec des petits
losanges gauches tous égaux, mais par une fine étude géométrique on montre

qu'il est possible de constituer toute la surface avec un petit nombre
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d'éléments, chacun reproduit en série. Qui plus est, il n'est pas nécessaire
de former ces éléments gauches par emboutissage, il est possible de les
obtenir par une série de plis rectilignes & la presse 3 plier classique des

ateliers des constructeurs métalliques.

Enfin, l'assemblage de ces divers éléments dont les bords sont rectilignes
se réalise par le procédé classique de rivets spéciaux posés a froid. Ainsi
cette solution allie la facilité de fabrication sans nécessiter de gros
investissements en machines spéciales, et la facilité de montage des structures

traditionnelles en acier.

Ces résultats trés intéressants montrent que malgré les difficultés
présentées et sur le plan théorique et sur le plan pratique par la réalisation
de grandes couvertures en coques métalliques, les Ingénieurs ont dans tous ces
domaines fait de gros progrés qui incitent d poursuivre dans la voie de ces

élégantes solutions.

Rapide tour d'horizon des résultats acquis dans le domaine théorique et

le domaine pratique.

I1 est trés difficile defaire complétement le point de 1'état actuel de
la question, certes des lacunes considérables marqueront le rapide tour d'horizon
que je vais faire, et je m'excuse auprés des chercheurs et des réalisateurs des
oublis malheureux que je vais commettre, j'espére alors que ces oublis seront

réparés par les contributions qu'ils voudront bien apporter au congrés de 1972.

Je ne prendrai d'ailleurs trés rapidement que les recherches théoriques ou
expérimentales ainsi que les réalisations les plus récentes. Pour avoir une vue
plus compléte de la question il est recommandé de lire les bulletins de 1'
"International associations for shell structures”. On y trouvera, en particulier,
de nombreuses études sur le calcul des coques d l'aide de programmes

permettant l'emploi d'ordinateurs.

En ce qui concerne les apports récents sur le chapitre du calcul des coques,

je signalerai :

- une étude de S.P. Banerjee parue au bulletin de 1'I.A.S.S. n® 2{de mars 1965 :
"Analyse numérique des coques 3 double courbure" : la solution des équations

simultandes d'un élément de coque est assez difficile, il est donc usuel d'avoir

3. 12 Einfihrungsbericht
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recours a une méthode itérative pour obtenir indirectement les résultats.

L'auteur propose une méthode variante donnant une solution directe,

- une étude de A. Aass parue dans le méme bulletin de 1'I.A.S.S. "Effets des
bords sur des coques coniques symétriques de révolution". L'auteur présente
une méthode d'analyse de 1'effet perturbateur d'un bord. Les combinaisons des
fonctions de Kelvin et leurs dérivées sont données par des tables. On étudie
également les '"coques longues" ou les conditions de bordure d'un bord n'affec-

tent pas la distribution des contraintes de l'autre bord,

- une étude de Ernani Diaz, parue au bulletin de 1'I.A.S.S. n® 23 de septembre

1965 "Equations de membrane pour les surfaces du second degré",

- une étude de M. Gellert, bulletin de 1'I.A.S.S. n® 30 de juin 1967 "Solution
particuliére de 1'étude d'un conoide plat", on facilite le calcul en cherchant
la solution générale par combinaison d'une composante particuliére dépendant

de la charge et d'une composante homogéne,

- une étude de 0.A. Andres dans le bulletin de 1'I.A.S.S. n® 34 de juin 1968,
traitant des "coques membranes ayant la forme d'une surface du 2éme degré

avec contraintes de cisaillement pur",

- une étude de Tsuboi, dans le bulletin de 1'I.A.S.S. n® 36 de décembre 1968
"analyse des efforts dans une coque P.H. supportée aux quatre coins'. Analyse
suivant la théorie de Vlasov par emploi d'une double série de Fourier. Le
P.H. est supporté aux quatre coins , les réactions étant des forces concentrées

normales 3 la surface moyenne du P.H. supposé aplati,

- une étude de W. Zerna dans le méme bulletin de 1'I.A.S.S. traite "une nouvelle

formulation de la théorie des coques élastiques',

- une étude de P. Ballesteros dans le bulletin de 1'I.A.S.S. n® 37 de mars 1969
traitant des "Structures & surface funiculaire-- Calcul par ordinateur".
L'auteur se propose de trouver la forme d'équilibre de la surface moyenne de
la coque quand chargements et distribution des efforts résultants sont connus.
Les équations différentielles correspondantes sont résolues par la méthode des

différences finies. Plusieurs exemples sont présentés.

Aprés ce trés rapide coup d'oeil sur les recherches théoriques, nous

abordons le domaine théorique appuyé par l'expérimentation.
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Dans cet ordre, je signalerai les trés intéressantes études de L. Kollar
parues dans les bulletins de 1'I.A.S.S. n® 30 de juin 1967 et n° 39 de septembre
1969.

Ces études abordent un probléme particuliérement intéressant pour les coques
minces métalliques. Il s'agit du probléme de l'instabilité élastique. On y voit
que les charges dites critiques lorsqu'on les détermine par la théorie élastique
linéaire n'ont pas toujours une réalité physique. On est ainsi amené 3 considérer
un état qualifié de post-critique, ce qui montre bien que ce qualificatif de
critique n'a pas réellement un sens physique, ainsi d'ailleurs que le mé€me
phénoméne a été constaté pour les plaques planes qui peuvent avoir un comportement
post-critique, ces charges critiques étant déterminées par la théorie élastique
de Timoshenko (voir notamment 1l'étude de Ch. Massonnet d&j3d signalée, dans le

288me volume des Mémoires A.I.P.C.).

Dans son étude, L. Kollar montre que selon les cas, configurations, modes
de chargement, la capacité de charge, lorsque celle-ci a atteint le niveau dit
critique, peut augmenter, ou rester constante sous déformations croissantes, ou

n

diminuer. On peut ainsi discuter du degré de sécurité vis-a-vis de l'instabilité

élastique.

Un développement théorique est donné sur une forme généralisée du diagramme

de Southwell basé sur des essais sur modéles.

Une application de cette méthode est faite a l'occasion du projet de

construction d'un Hall des Sports, a Budapest.

La couverture du hall de Budapest sera une coupole reposant sur trois appuis,
ceux-ci sont en plan les sommets d'un triangle isocéle dont deux cOtés mesurent
97,50m et le troisiéme 112,80m, le sommet de cette coupole étant a 17,40m au-dessus

du niveau des trois appuis.

Toujours dans le domaine théorique établi sur des bases expérimentales, je
signale la trés intéressante étude présentée par Michele Capurso et Alfredo
Gandolfi, publiée dans le n° 6, année 1969, de la revue Costruzioni metalliche
sous le titre : "Determinazione sperimentale del carico di collasso di contenitori

cilindrici nervati soggetti a pressione'.

I1 s'agit donc de la recherche des contraintes et déformations d'un tube
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cylindrique muni de raidisseurs longitudinaux soumis 3 pression intérieure.

Les résultats expérimentaux tirés d'essais sur cing modéles ont permis de

contrdler, avec une trés bonne approximation, les bases théoriques.

Une étude parue dans le n® 3% du bulletin de 1'I.A.S.S. présentée par
A. Glassman donne une méthode originale pour traiter un probléme complexe d'une
coque sous certains modes de chargement, en déterminant les paramétres interve-
nant dans les équations générales d'équilibre par un nombre réduit d'essais sur

modéle.

J'aborderai maintenant les exemples de réalisations faisant ressortir
différents aspects de conception, d'application trés intéressante de la précon-
trainte de traction appliquée 3 certains éléments, et d'utilisation des
propriétés remarquables des surfaces gauches, donc non développables, posant
cependant a priori de grosses difficultés pour des coques métalliques. J'ai
signalé déjd, sur ce dernier point, les essais remarquables exécutés en utilisant

les hyperbololdes de révolution et les P.H.

Je reviendrai tout d'abord & la réalisation des couvertures en hyperboloide
de révolutions dont de nombreux modéles ont été exécutés de 1935 3 1940, ces

recherches auraient certainement gagné a €tre poursuivies.

Les hangars d couverture en tdle mince autoportantes en forme d'hyperbololde
de révolutions ont fait l'objet d'un remarquable article de Y. Guyon et
J. Mesnager publié en mai-juin 1936 dans les annales de 1l'Institut Technique

du Bitiment et des Travaux Publics, lére année, n° 3.

I1 est assez étonnant de voir que Y. Guyon beaucoup plus connu dans le
domaine du béton précontraint ait eu, en 1935, 1'idée de ces coques métalliques
dont 34 exemplaires de 70 x 66 m ont été construits, l'hyperboloide de

révolution étant réalisée par une tdle de 1,4 mm d'épaisseur.

Dans ce type de couverture on trouve en chaque point un méridien qui est
une hyperbole concave vers le haut et un cercle paralléle concave vers le bas.
Ainsi, que les charges soient dirigées vers le bas ou vers le haut, on trouve
toujours des éléments tendus, c'est la méme propriété qui est utilisée dans les

P.H. réalisés par deux nappes de c3bles paraboliques de convexité contraire.

Mais, dans le cas de l'hyperboloide en tdle, il ne s'agit pas d'une
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membrane tendue sur un cadre rigide (P.H. 3 cdbles) mais bien d'une coque.

Ainsi sous l'action des supressions intérieures les cercles

paralléles sont tendus, mais par le fait de la compatibilité des déformations,
les éléments considérés suivant les hyperboles méridiennes sont comprimés.

Dans les réalisations les tOles ont été raidies suivant le tracé de ces
méridiennes par des pannelettes a treillis (ce sont des éléments de raidissage

et non des éléments porteurs). Y. Guyon avait imaginé une mise en précontrainte
de traction de la t3le pour éviter ces raidisseurs, 3 l'exécution on a préféré
prendre la solution avec raidisseurs. Le montage était réalisé a 1l'aide de bandes
de t3le plane qui aprés levage et repos sur les fermes circulaires (tracées
suivant des cercles paralléles) prenaient naturellement un équilibre en chalnette

trés voisine de 1'hyperbole méridienne.

Y. Guyon eut ensuite 1'idée d'étendre ce principe de couverture a la
construction de hangars métalliques démontables. Deux hangars de ce type, l'un
de 28 m, 1l'autre de 38 m de portée furent réalisés en 1936. Y. Guyon n'a
malheureusement rédigé aucun article sur ces réalisations, il en parlé récemment

au congrés de Madrid de 1'I.A.S.S.

L'idée de base a été de réaliser l'hyperboloide de révolution par un systéme
réticulé dont les éléments sont des tubes métalliques résistant a la compression

et des cdbles tendus.

La couverture comporte deux hyperboloides de révolution d axe horizontal, les
méridiennes hyperboliques concaves vers le haut les cercles paralléles concaves
vers le bas (comme dans le cas des hangars fixes). Ces deux hyperboloides se
coupent suivant un cercle paralléle ou ils s'appuient sur une ferme circulaire
réalisée par un systéme réticulé de sections triangulaires avec un entrait en

c3dble tendu.
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En chaque noeud du systéme réticulé constituant un hyperboloide on trouve:

une méridienne hyperbolique, un cercle paralléle, deux génératrices rectilignes.

Dans le hangar de 28 m de portée, les génératrices rectilignes étaient
matérialisées par des tubes, le méridien et le paralléle par des cdbles. Dans
le hangar de 38 m de portée on avait pris la solution inverse : méridien et

paralléle en tubes, génératrices rectilignes en cdbles.

Une force de direction quelconque appliquée 3 un noeud se décompose en
trois composantes dont deux suivant les tubes et une composante de traction
sur 1'un des cdbles, le deuxiéme cable détendu par la déformation n'intervenant
pas. Mais il était possible de faire toujours intervenir les deux cables en

leur donnant une précontrainte de traction (3 l'aide de tendeurs a lanterne).
Voici donc un exemple remarquable de coque précontrainte métallique.

Le hangar de 28 m pesait 11 tonnes en tout, soit 20 kg/mg. I1 était
transporté sur deux camions et deux remorques et était monté en 6 heures par
une équipe de 20 hommes. Le hangar de 38 m pesait 22 tonnes, transporté sur
3 camions et 3 remorques, il était monté en 9 heures avec une équipe de

30 hommes.

Parmi les réalisations trés récentes, il faut signaler tout particuliérement
la construction d'un nombre trés important d'usines & plan circulaire dont la
couverture est une coque conique en tdle mince prenant appui sur une poutre
circulaire 3 la partie haute de la paroi externe circulaire, et dont le sommet
est situé au centre d un niveau inférieur. Au sommet inférieur de cette toiture
conique se trouve suspendu le pivot d'un portique de manutention dont l'autre

extrémité roule sur une poutre circulaire.

ballast en béton

Le plan de l'usine a été étudié pour la meilleure utilisation fonctionnelle

avec desserte en tout point par manutention mécanique. Ce qui est remarquable dans



P.A. LORIN 165

cette couverture en coque en tdle mince c'est la réalisation de la précontrainte
de traction par la suspension du portique de manutention avec charge accrue par
un ballastage en béton. Cette mise en précontrainte évite tout danger de

flambement sous les effets du cisaillement dans la coque.

Sur ce systéme de couverture, on lira avec le plus grand intérét 1'étude
du Professeur H. Beer publiée dans le n® 1 de janvier 1963 de la revue Der

Stahlbau, sous le titre '"Round hall with suspension cone-roof".

CONCLUSIONS EN VUE DU CONGRES DE 1972.

La réalisation de la couverture des grands b3atiments par une tdle
autoportante formant coque constitue une évolution dans le sens de la meilleure

utilisation de la matiére.

L'idée est de renoncer au principe traditionnel d'une couverture passive
portée par une structure classique, de méme que dans la construction des ponts
on tend 3 incorporer la dalle de chaussée dans l'ensemble du solide élastique
qui transmet les charges aux appuis (dalle participante, ou dalle métallique

orthotrope).

Le probléme spécifique de la coque métallique tient au fait qu'avec des
toles minces trés bien adaptées aux grosses contraintes de traction on peut
craindre des phénoménes d'instabilité en compression et en cisaillement, et au
fait que la réalisation de certaines surfaces, notamment les surfaces gauches,

présente des difficultés d'ordre pratique.

I1 est trés souhaitable que des communications soient présentées en vue
de la discussion qui sera faite au congrés de 1972, notamment sur les sujets

suivants, sans que cette liste soit exhaustive :

recherches théoriques générales ou particuliéres a certaines surfaces,

> z

- problémes d'instabilité,

intérét de la mise en précontrainte de traction,

recherches expérimentales permettant soit de justifier des théories, soit de

fournir la valeur de certains paramétres entrant dans les calculs, soit de
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valider l'assimilation de la coque & un modéle plus simple facilement

accessible 3 l'analyse numérique,
- principes et moyens de mise en oeuvre de certaines réalisations,
Des contributions ayant également trait a d'autres applications des coques,
notamment dans le domaine des réservoirs & liquide ou gaz sous pression, seraient
trés intéressantes car elles pourraient dégager certains aspects favorables

utilisables dans le domaine des couvertures.

On remarquera, en outre, que le théme IIIcn'est pas limité & l'acier mais

inclut d'autres matériaux comme les métaux légers et le bois.

D'avance je remercie ceux qui voudront bien ainsi participer aux travaux

du Congreés.
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Résumé
Le probléme particulier relatif aux couvertures coques en métal

consiste en la réalisation de surfaces de grandes dimensions en téle
mince avec points d'appui trés espacés d'ou:

-importance des problémes d'instabilité globale et locale - nécessité
de prendre en compte les termes du second ordre (élasticité non liné-
aire) - intérét des mises en précontrainte de traction,

—difficultés de réalisations pratiques surtout s'il s'agit de sur-
faces non développables.

On souhaite des contributions dans les domaines théorique, expéri-
mental et pratique. Le théme ne se limite pas & 1l'emploi de l'acier,
on songe & d'autres matériaux comme les métaux légers et le bois.

On peut aussi sortir du domaine des couvertures, Des enseignements
intéressants sont & tirer de problémes de coques comme de ceux des
réservoirs.

Zusammenfassung

Das Problem der Schalendicher aus Stahl betrifft die Herstellung
grosser und sehr weitgespannter Flichentragwerke aus dinnem Blech.
Daher:
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-Wichtigkeit der ©rtlichen wowie der Gesamtstabilitdt. Notwendigkeit
der Beriicksichtigung der Grossen zweiter Ordnung (nichtlineare
Elastizitdt). Vorteile der Zugvorspannung.

-Konstruktive Schwierigkeiten, insbesondere fir nichtabwickelbare
Fldachen.

Beitrdge aus den Gebiete der Theorie, der Versuche und der Praxis
sind erwinscht. Das Thema ist nicht auf Stahl beschrinkt, weitere
Werkstoffe wie Leichtmetall oder Holz kommen ebenfalls in Betracht.

Auch ausserhalb des Gebietes der Schalendidcher wie z.B. der Behdlter
konnen interessante Schlilsse gezogen werden.

Summary

Particular problems concerning metal shell roofs consist to carry
out surfaces of large dimensions, made of thin sheet-metal, with
supports videly spaced, therefore:

-Importance of total and local buckling. Necessity to take into consi-
deration second order terms (non-linear elasticity). Interest of
tension prestressed elements.

-Difficulties about practical applications mainly with non developable
surfaces.

Contributions are solicited on theoretical,experimental and practical
fields. The scope of investigations is not limited to the use of steel
but may be extended to other materials as light metals and wood.

Interesting informations may also be drawn from other fields of shell
structures, as tanks, for example.
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Interrelation between Design and Methods of Construction for
Elevated Highways

Influences réciproques entre le projet et les méthodes d’exécution
pour les routes surélevées

Wechselbeziehung von Entwurf und Baumethoden bei
Hochstral3en

B.W. VAN DER VLUGHT
Netherlands

Introduction.

This paper deals with the interaction between design and execution
of elevated motor roads, i.e. flyovers, approach-spans to large
river-crossings and viaducts constructed alongside steep slopes.
River- and valley-crossings are not taken into consideration; the
scope of the paper covers types of span construction up to 50 m.
approximately.

New developments which do not have a direct bearing on the above-
mentioned interaction, such as lightweight concrete and stress-
ribbon bridges, are not taken into consideration.

Attention is paid not only to the technical aspects of the subject,
but also to the process itself.

The Interaction Process.

The relation and interaction between design and execution, and
the development which results therefrom, cannot be seen in 1its
own light.

In order to assess the process properly, other factors should be
taken into consideration, too.

The design stems from a set of basic requirements — purely
functional as well as esthetical - to be embodied in a design, 1in
which consideration must be paid to realization (technology%,
local conditions (situation) and economy.

The execution is the economic realization of the design with
the aid of human labour, mechanical techniques and organisation.

Additional external factors, which also influence the design
and execution are:
In the case of the design:
1. functional criteria: traffic requirements, such as less
expansion joints, column flyovers, roadsurface-heating and the
like, and shorter construction periods.
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2. esthetical criteria: for instance,closed underside of the
superstructure of a small number of box girders instead of
a large number of ordinary girders.
3. new safety conceptions and new calculation possibilities.
4. more know-how concerning the materials and their interaction.
5. new materials: for instance, lightweight concrete, epoxy resins.
and finally the execution:

In the case of the execution:

1. the design and

2. the development of execution techniques, e.g. development of
lifting equipment and Jjacks, sliding shuttering.

3. economic developments, e.g. the relatively high increase in
wages.

4. organisational and administrative developments: critical path
method, a more detailed insight in the actual costs thanks to
automation of the administration.

The relation and interaction between design and execution is
part of the continuous process brought about by new requirements,
dictated by clients and society in general, and by new possibili-
ties created by research and developments in other industries.
This results in new initiatives in the field of design and execu-
tion, as well as a continuous feedback from execution to design
and from design and execution to all external influences.

For the sake of clarity, please note that when we speak of
design and execution, that does not mean the dividing line between,
on the one hand, the consulting engineer and the clients design-
office and, on the other hand, the contractor.

The contractor's design-office comes under the heading of design;
a resident engineer on the site comes under the heading of
execution.

It is also possible for one and the same person to interchange the
duties of designing and executing.

In order to understand the proper meaning of the process, it is
important that there should be no doubt as to who comes under the
respective headings of designer and executor.

A good development in the process of building is possible
only when the interaction between all the groups engaged in carry-
ing out the various tasks is at its very best. In the case of
interaction between design and execution this means that the
intentions of the designer should be absolutely clear to the exe-
cutor, and that the desires of the executor are also clear to the
designer.
If we consider the implications of this for just one project, then
we see that the first of the two lastmentioned conditions is
reasonably assured of success thanks to drawings and specifications,
supervision and regular meetings. The feedback is usually not so
definite and decided: this is usually left to the discretion of a
few individuals. It is by no means certain that, in particular,
the organisational problems and experiences ever achieve the proper
feedback to the designers. In view of the necessity for an effec-
tive interaction there is a lot to be said for a feedback at the
end of the execution, which is in proportion to the information
contained in drawings and specifications at the beginning of the
execution. This feedback could take the form of a report by the
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executors, containing criticism of the design and suggestions for
improvements.

Further to the on-the-spot interactions between designers and
executors there is also the more broad interaction in the form of
publications, lectures, excursions, congresses, etc. Here also,
however, much more attention i1s paid to the design as such than to
the evaluation of the design based on the experiences gained
during the execution.

Consequently it is my firm belief that, for an effective deve-
lopment, much more attention should be paid to the feedback from
execution to design.

The first actual interaction that takes place is that between
the criteria which bind the designer, and his knowledge of the
execution possibilities. During the design he should continually
bear in mind a way in which the project can be executed, both
technically and organisationally, and develop his design accordingly.

It is desirable that, for each project which deviates from the
normal run of things, the designer keep a continual check on the
effects of his design on the execution with the aid of schematic
drawings of the set-up of the building-site, of special equipment
and of various phases of the execution, and by means of network
planning.

This information could be given to the contractors together with
the specifications as a motivation for the design.

Criteria.

In the development of modern methods of execution the investment
in special equipment plays an important part. This investment may
run to several £ 100.000,

Such sums cannot usually be accounted for in one single project.
This prompts the question; as to whether it would not be possible
to arrive at standard types of bridges with fixed dimensions for
the purpose of ensuring reasonable use of new equipment, which has
been developed for a specific type of bridge with standardized
spans, pier-shapes, widths and skewness.

It has been found that the variation in local circumstances and
requirements have,as well as the increase in traffic requirements,
hitherto proved an obstacle to genuine standardization.

Only in the case of factory-made bridge girders, spanning up to

25 m., has it been possible to achieve standardization. This,
however, only has a bearing on part of the construction.

This means that in the development of new systems of execution the
most flexible of possibilities should be considered with respect
to the investments, bearing in mind the various criteria.

These criteria are partly functional and partly esthetical.
Hereunder an attempt has been made at a summation of criteria that
could be of importance.

A, Functional:

1. possibility of horizontal and vertical curves.

2. possibility of widening for acceleration- and deceleration lanes,
and connections to sliproads.

3, flexibility in the positioning and shaping of piers.
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4, few expansion-joints in the road surface.

5. simple solutions for water drainage, fastening of guardrails
and lamp posts, etc.

6. a monolithic joint between 2 bridge-halves providing flexi-
bility of road-division.

7. small construction depth.

8. 1in countries with heavy snow-fall, protection against spraying
salts.

9. crash-proof piers and underside of superstructure.

10. minimum hindrance to traffic passing under flyover during
construction.

11. quick execution.

12. independence of soil conditions between piers.

13. possibility of widening bridge.

14, possibility of dismantling bridge.

15. economy.

B. Esthetical.

1. simplicity: visible constructive and functional design.

2. slenderness.

3. in the case of long flyovers, a straight underside with the

exception of a strengthened part above the pier (which part has
a limited width).
4. no capping-beams on the piers.

The degree of importance attached to the various criteria is,
of course, not always the same., Furthermore, the increase in
traffic volume gives an associated increase in new criteria to be
considered,

The problem of noise, for instance, is receiving ever-increasing
attention. Up to now it has been possible to solve this problem to
any extent only in the case of rail transport.

The development of various systems of execution is based on the
following motives.
1. reduction of the number of manhours on the building-site, in
particular, in the case of formwork and scaffolding.
2. agreement with the demands that hindrance to traffic under the
viaducts be kept at a minimum.
3. independence of soil conditions between piers.
4, in the case of approach-spans to large river-crossings, indepen-
dence of high waterlevels.

The different motives in points 2,3 and 4 usually lead to the
same result,
Motive No. 1 will usually be of a financial nature. Generally
speaking, preference is given to a modern system of execution if
this is cheaper.
In some cases, however, it is necessary to use labour-saving methods
even though they may be more expensive, as the number of labourers,
necessary for a more traditional labour-consuming system of execu-
tion within the time prescribed, is not available.
This is becoming a present trend in industrialized countries.
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An important organizational advantage attached to a modern system
of execution as opposed to a traditional system is that there is
a better and more constant distribution of man-power on the site.

Furthermore, there is also a more constant succession of iden-
tical activities, whereby the advantage of series production is uti-
lized more fully. It is well known that the number of manhours in
the case of large series production is reduced by more than 50%
as compared to single production.

In order to get the full benefit from the organizational
advantages, 1t is necessary that they be incorporated in detail
in the design:

This means:

1. where possible, equal spans.

2. all recesses and all fittings to be cast in the concrete for
the purpose of water drainage, lighting, etc., must have
exactly the same position in the segment in the case of seg-
mental construction.

3. the design of the connections to the slip-roads should be such
that there will be no hindrance to construction progress on the
main viaduct.

Some Methods of Execution.

In the course of time the following systems of execution have been

developed:

1. cast-in-place span-by-span construction with the aid of on-the-
ground, moveable scaffolding.

2. cast-in-place span-by-span construction with the aid of

suspended, self-launching formwork carrier.

cast-in-place segmental cantilever construction.

prefabricated beams.

precast segmental construction supported by scaffolding.

precast segmental cantilever construction.

self-launching piecemeal system (German "Taktschiebeverfahren")

~ o\ B

The first of these methods deviates least from the tradi-
tional construction system. The only difference is that the
scaffolding is displaced in a more efficient way. The extra costs
incurred by transport equipment, rails, jacks and additional
steel construction can be turned to economical advantage, beyond
a certain length of viaduct. Witfoht mentions 300 m. as being
the minimum length, on condition that the overall cross-section
is constant. If the length of the viaduct is less than 300 m.,
then it can be divided in two parts by a longitudinal joint, the
same scaffolding being used for both bridge parts. A condition
which has to be taken into account when making the design 1is
that the position of the columns be such that the scaffolding
has room to pass, which condition is in agreement with the
requirements of the client. Furthermore, it should always be
possible to detach the formwork in its entirety in order to
benefit from the rapid displacement of the formwork. One span
can be cast every 2-3 weeks with the aid of one scaffolding.
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The second system has the advantage that it is independent of the
rail and terrain conditions, which is important in the case of
viaducts alongside steep slopes, and for high viaducts.

In this system we make a destinction between two constructions with
respect to the statical system.

In both cases casting is done span by span, but in the first case
the superstructure is freely supported by the piers, obviating the
use of expansion joints, in the second case the superstructure is
monolithically connected to the piers, necessitating the use of
expansion joints.

Various types of superstructure are possible:
box-girders (Kranenberg bridge, Fed.Rep. of Germany; Roquebrune
Motorroad, France); Mushroom bridges (Brenner Motorroad, Austria;
Elztal viaduct, Fed.Rep. of Germany) and Tee-beams (Lennetal
viaduct, Fed.Rep. of Germany).

The launching of the carrier is effected according to the
slide-rule principle: first, a launching girder is launched on to
the pier, followed by the formwork carrier and the formwork.

A span can be cast every two weeks or even less. The minimum ra-
dius of horizontal curvature is about 400 m.

In the system developed by Dycherhoff & Widmann, the launching and
carrying girders move above the superstructure, and the formwork
1s carried during transport by arms, which encompass the super-
structure. These arms also serve as framework for a casting-place
housing, so that the work is independent of inclement weather
conditions.

The third system is used more in the case of spans, longer
than 50 m., where a formwork carrier for the span-by-span con-
struction is too heavy and too expensive. Although the majority
of the applications of the system concern river- and valley-cros-—
sings, some of these applications can be considered as elevated
highroads, such as the Zoo-bridge in Cologne and the Shibuya via-
duct in Tokio.

Three methods of execution are possible:

1. on both sides of the pier cantilevers are erected segment by
segment up to mid-span with the aid of cantilever trucks,
during which equilibrium is attained either by fixation to the
pier or by means of auxiliary trestles near the pier.

2., a cantilever is erected segment by segment from one side to
the next pier during which the great negative bending moment
is temporarily sustained by a pylon with stay-cables or by
auxiliary trestles. Whilst in the first case the most economi-
cal solution is provided by a haunched underside, in the
second case a straight underside is preferred.

3. the first of the last two methods, but with the addition of
an auxiliary bridge up toa length of one and a half spans.

The purpose of this auxiliary bridge 1is:

suspension of the cantilever formwork and the last cast
segment.

maintaining balance.

transport to the next pier.
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The prefabrication of girders is so old that the principle thereof
needs no further description. However, the development is not always
consistent although, generally speaking, it is easy to distinguish

a trend towards simplicity in the execution.

At the beginning of the development most designs were primarly based
on a saving of material, for instance, by means of continuity in
construction obtained with the aid of continuity prestressing.

This method has been almost discarded as a result of labour-
consuming activities.

The continuity in girders with spans up to 25 m.(factory girders) is
usually obtained by means of normal reinforcements. In the case of
large spans the construction is kept statically determined.

Neither does the execution take kindly to diaphragms.

An interesting example of the trend towards eliminating the problems
presented by diaphragms is displayed by the Battignolles viaduct,

in the Boulevard Péripherique, Paris. Here there are no intermediate
diaphragms, and the end diaphragms are cast after the deck formwork
has passed by.

Several countries, however, seem to differ as to the lengths to
which this simplification can be taken. Whilst in the Netherlands
the inverted T-beams are usually used only with a cast-in-place top
layer, in England preference 1s given to a combination of a cast-
in-place layer on the bottom flanges, and a cast-in-place top layer.
It would be interesting to make an accurate comparison between the
various advantages and disadvantages of both systems.

Other formwork-saving methods in which a gocod load distribution
occurs are the German face-matching joint system and the "top-head"
beams with gap-free bottom flanges such as applied in section b

of the Western Avenue Extension in London.

Precast girders present a problem when the piers have to be
given the form of columns because the girders have to be supported
over the whole width of the viaduct. By providing the girders with
tooth-shaped ends, it is possible to reduce the depth of the
projecting part of a capping-beam.

A good solution is also provided here by the application of preflex
girders, as used in the Bijlmermeer viaducts,Amsterdam.

If one wishes to have one central column, then usually the part of
the deck above the piers 1s made as a cast-in-place table plate,
monolithically connected to the piers. This leads to a slender con-
struction, whilst differences in length due to either variation in
span or to horizontal curvature can be accomodated in the table
plate.

The prefabrication of segmental box-sections erected on scaf-
folding has become very popular in England since the construction
of the Hammersmith flyover. The prefabrication renders possible the
solution of complicated cross-~sections. The most advanced realiza-
tion up to now is section 5 of the Western Avenue Extension - a
box-girder with deeply slanted walls, as a result of which it was
possible to support the 28,5 m.wide road on one central column in
an elegant way. The weight of one element - 137 tons - indicates
that for the time being the possibilities have been stretched to
the 1limit. The segments may be erected

. 13 Einfuhrungsbericht
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on scaffolding or suspended from a gantry.

A combination of the precast segmental construction on scaf-
folding and the cast-in-place cantilever construction is the pre-
cast segmental cantilever construction with glued face-matching
joints, rendered possible by the introduction of epoxy resins.

Two production methods of the segments are possible.

1. the segments are cast end-to-end on a bench, the length of
which is at least half a span.

2. the segments are cast in a stationary position and displaced in
a longitudinal direction to be used as end form to its mate,

All details, such as anchorages, shear keys, etc., must be as equal
as possible for all segments. This also holds good to a certain
extent for the overall dimensions of the sectiorn, but here other
considerations have to be taken into account such as the required
quantities of prestressing steel and concrete. Although the
construction at mid-span is made continuous, a haunched underside
during the cantilever construction would seem the most obvious
solution.

However in the case of medium-sized spans (Z 60 m.?) the straight
underside will be more economical as a result of the possibility
to keep the mould constant.

Erection takes place by means of a self--launching auxiliary
bridge or by means of a crane or derricks on top of the structure.

As opposed to the cast-in-place cantilever construction, the
advantage i1s the higher speed of construction, whilst the cast-in-
place cantilever method proceeds at a rate of 3.5 m. a week on
both sides of a pier} in the case of the precast method this is
1 to 2 elements, equal to 3.5-7 m. per day.

We are presented with the problem, however, that the alignment
can only be adjusted to a certain extent, and can never be fore-
cast to within 1 cm,

Furthermore, the epoxy-glue 1s sensitive to temperatures around
freezing point.

For spans of 35-40 m. the minimum curvature is 150-200 m,

As far as has been possible to discover, the self-launching
piecemeal system has been used up to now exclusively for valley-
and river-crossings. This is due to the fact that the super-
structure has to be either straight or have a constant curve,
both horizontally as well as vertically, and furthermore that
building without scaffolding is much more advantageous in the
case of great heights. Complete freedom from the terrain condi-
tions together with the small number of man-hours required per
m2 of bridge-deck prompts the question as to whether the system
should not also be used for other viaducts.
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The way in which the problem

E}(if} { of crossing a railway yard
with overhead wires was solved

72 ,///,//,/77& in Hallein (Austria) ’ for

instance, resembles in many

ways the self-launching

system, even though the bridge-

halves were manufactured as

one piece, and were not made

to glide over the piers.

TN
7

VIADUCT AT HWALLEIN

The sideways insertion of railway bridges 1n railway tracks in
use also resembles, in principle, the self-launching system: they
have in common, that the superstructure is manufactured either

in the extension of the bridge or parallel thereto, after which
the entire superstructure is slid into position.

For the temporary support of the long cantilever during launching,
auxiliary support can be used; this can also be done with the

aid of a pylon and stay cables, as was done in the Semorila-
viaduct near Rapallo, Italy.

An interesting feature of the construction system, used in this
viaduct is that the deck of the box-girder was cast after
launching in order to achieve a saving in weight during launching.

The Statical System: Bearings, cross—section, piers.

When analysing the statical system the following questions will

arise:

. what provisions are made for expansion?

. how is the load carried in longitudinal direction?

. how 1s an excentric load sustained®?

. what provisions are made for horizontal forces, in particular,
resulting from earthquakes?

. what inconvenience will be caused to traffic by joints and
incalculable deformations?

. what is the simplest solution with regard to the method of
execution?

N n Sl =

The development in the field of bearings and joint construc-
tions are closely related to the foregoing.
The inconvenience to traffic, caused by closely placed joints and
the damage to joints caused by the increasing volume of traffic
and by the increased use of spraying salts, has resulted in a
concentration of expansion at great distances from each other.
The introduction of rubber bearing-pads and sliding bearings with
teflon rendered it possible to make viaducts longer than 1 km.
without expansion joints, with the exception of those at the
abutments. By providing a number of piers in the middle of the
viaduct with rubber bearings and the rest with sliding bearings,
it is possible to distribute the horizontal load over more than
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one pier.

These great distances between joints are not ideal for every
method of execution.

From the point of view of the execution a statically determined
system, 1in which the beams are supported at their ends on the piers,
provides the simplest solution in the case of precast beams.
Refinements in which the beams of successive spans are connected
monolithically by continuity cables have become obsolete,
Nowadays, however, the roadsurface is sometimes made as one con-—
tinuous piece by making the deck slab continuous over the pier.
Although the bearings should be designed for greater displace-
ments, this does mean that one is no longer inconvenienced by

the large number of joints.

Furthermore, it also has the advantage that, in places where
earthquakes occur, it is possible to transmit the horizontal
forces.

It is not possible to connect precast beams in successive spans
in the aforementioned way if the superstructure consists alter-
nately of precast beams and table plates, rigidly connected to the
piers.

As the columns are very rigid, this involves one expansion
Joint per span in the case of low viaducts.
A similar statical system for mushroom viaducts is that in which
instead of precast beams, for this type of construction Dycherhoff
& Widmann Comp., have developed a trantional construction,

CONCRETE BLOCKS CONSTRUCTION JOINT
RHIEEE RO DOERERRGROR T ORIV OCRRTEOY I DRI AT HOORRE DR RS SERRO AR OO OO
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TRANSITIONAL CONSTRUCTION WITH PLASTIC DEFORMABLE ASPHALT LAYER

consisting of a series of concrete blocks, which are
elastically connected to the two construction parts by means of
prestressing bars.
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This means that the expansion in the construction joint can be
distributed over the joints between the blocks. Consequently
the asphalt deck can run continuously over the joint.

It is also possible to construct a continuous asphalt layer
over a construction joint by reinforcing the asphalt layer
itself.

Mats have been developed by the plastic and fiber industry which
serve for this purpose. A displacement of some cms. can be
covered in this way.

These developments offer new possibilities for those construction
forms which, as a result of the considerable amount of joints
necessary, have fallen out of favour in the past few years.

As well as these solutions with continuous asphalt layers, solu-
tions have also been found, consisting of a neoprene waterstop,
fitted in cast-in-place epoxy resin.

This expansion and the watertightness is provided for by
a neoprene waterstop. The permissible relative displacement up
till now is 3 cm.
The joint construction is carried out after the asphalt has been
laid so that the asphalting can be effected without interruption
as in the latter case; this is particularly beneficial to the
quality near the joints in skew bridges.

Another factor which influences the position as well as the
number of joints is the risk of undersized deformation.
If the cantilever construction continues up to mid-span the
obvious solution which seems to suggest itself is to position the
joint at mid-span.

However, this has the drawback that the displacement and
angle rotation at the joint resulting from lifelocad, creep and
prestressing losses will be much greater than if the joint is
positioned near the point at which the moment would be zero in
case of a statical system without a joint. On making a comparative
calculation the Frenchman Jean Muller arrived at a factor 3 for
the angle rotation.

In the case of the Oleron bridge Campenon Bernard found a solu-
tion for the problem of a joint in the cantilever by making the
joint construction rigid during the execution. Furthermore, the
number of joints is limited by supporting the superstructure on
rubber bearing-pads. A temporary fixation to the pier is realized
by means of high-tensile bolted rods.

The form of the cross-section of the superstructure is
directly connected with the form of the pier.
In the case of a central column underneath a superstructure
having a width of 10-15 m. a natural solution is to direct the
forces gradually from the superstructure to the pier. A good
example of this is the mushroom bridge in which the mushroom does
not necessarily have to take the form of a solid plate but can be
split up into beams. Dycherhoff & Widmann who introduced this type
of bridge-construction refer to it as the T-shaped mushroom bridge.
A similar construction is formed by the table plate with precast
girders.
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If the superstructure is to be constructed as prismatically as
possible over the piers then the cross-section can be made such
that at the pier only a slight sideways transmission of forces is
necessary. A good cross-section form of this is the box-girders
with projecting roadslabs. In order to avoid making these pro-
jecting roadslabs too big, the outer walls of the box-girder are
slanted. The box-girder form of the Western Avenue Extension
Section 5 as well as the Chillon viaduct (Switzerland) can be
mentioned as examples of the incorporation of sidewalls with mul ti-
purpose functions: part of the bottom slab, serving as side-wall,
and bottom slab for the cantilever,

The aforementioned examples show that the freedom of choice in
shaping the superstructure, which permits of a combination con-
sisting of a good transmission of forces to the pier and a
solution pleasing to the eye, is not hampered by the trend towards
efficiency in the execution; we may even say that in some cases

it is increased by the way in which efficiency is arrived at:

an efficient system of scaffolding in the case of the mushroom
bridge; the greater possibilities of prefabrication in the case

of complicated box girders.

Prestressing.

When we speak of the development of the execution techniques

for bridges we are automatically inclined to include the develop-

ment of prestressing.

From the historical point of view this is only as it should be,

as prestressing was an indispensable factor in the development

of these techniques. Yet we may very well ask ourselves if a

further development of the prestressing systems is really neces-

sary at this moment for the development of bridge building.

In addition to the costs of the prestressing system,(material+

man-hours), there are, in my opinion, three factors which deter-

mine the applicability:

1. the maximum force of a tendon and the variety of tendons. In
most systems, the rupture force of the largest tendons is more
than 200 tons. This would seem to be a reasonable maximum for
bridges with a span of more than 100 m. Theminimum concrete
dimensions necessary for the anchorage would then be more than
35 cm., This would seem to be the limit at which the anchorages
can be lodged in the concrete without further cumbersome pro-
visions. All systems lend themselves to a variation of pre-
stressing force, which is necessary in the case of transverse
prestressing.

2. possibility of coupling.

3. possibility of inserting cables in ducts already cast in the
concrete,

In the development of execution systems a correlation can be seen
between the possibility offered by the prestressing systems and
the method of execution: the span-by-span construction has been
developed with prestressing systems, which provide for easy
coupling of the tendons; the systems in which precast elements
are connected by inserted cables have been developed with pre-
stressing systems in which cables could easily be inserted. Since
then, however, the respective prestressing systems have elimi-
nated the limitation as much as possible so that they have become
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more gradual than absolute. The system in its entirety gives every
opportunity of achieving an effective application of the methods
of execution aimed at.

Finally, I should like to draw attention to a part of the
development in design which should not be neglected in the inter-
action between design and execution:

We must always take into consideration all those factors which in
any way whatsoever may affect the structure.

The National Specifications stipulate a strongly schematic loading
for the bridge.

During the last few years the IABSE and the CEB have devoted much
attention to the problem of safety and the importance of probabi-
Li0Yism,

A survey of the amount of dammage sustained by viaducts shows that
a large part of this occurs during construction and that the rest
can be attributed, for the major part, to careless execution, in-
accurate detailing, influence of temperature, collisions, deteri-
oration due to spraying salt, and the like, Hardly ever do we hear
of collapse of dammage due to the kind of loading prescribed by
the specification.

It seems that the loading specifications have much too great an
influence on the development of construction forms. An example of
this is a beam-grillage.

The most unfavourable position of the loading is taken as star-
ting point for every part of the construction calculation. The
result of this is that the strength of the entire bridge is much
greater than required.

Surely it would be better to use the surplus involved in order to
limit the damage caused by other factors.

Summary.

The interaction between design and execution is part of the process
of the development of new construction forms. If this process is

to function properly, more attention should be paid to the feedback
from execution to design.

Various execution systems for bridges are briefly described viz:

1. cast-in-place span-by-span construction with the aid of
on-the-ground, moveable scaffolding.

. cast-in-place span-by-span construction with the aid of

suspended, self-launching formwork carrier.

cast-in-place segmental cantilever construction.

prefabricated beams.

precast segmental construction supported by scaffolding.

precast segmental cantilever construction.

self-launching piecemeal system (German "Taktschiebeverfahren")

O\ bW no
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In the section on the statical system attention is paid to the
development of a joint construction in which the roadsurface is
not interrupted.

This can have favourable consequences for those systems which make
use of a great number of joint.

Mention is made of some good solutions for connecting the super-
structure to concentrated pier columns.

The writer is of the opinion that at the moment there is not

much point in furthering the development of prestressing as far
as the development of bridgeconstruction is concerned.

Zusammenfassung

Die Wechselwirkung zwischen Entwurf und Ausfihrung ist ein Teil des
Entwicklungsprozesses von neuen Konstruktionsformen. Zum einwand-
freien Funktionieren dieses Prozesses sollte man dem Informations-
rickfluss von der Ausfihrung zum Projekt mehr Beachtung schenken.
Verschiedene Ausfihrungsarten von Briicken werden kurz beschrieben:

1. Ortsbeton, eine Spannung nach der andern mit Hilfe eines am Boden
abgestiitzten, beweglichen Lehrgeriists ausgefilhrt.

2. Ortsbeton, eine Spannung nach der andern mit Hilfe eines abgespann-

ten, freitragenden Schalungstrigers.

Ortsbeton, abschnittweiser Freivorbau

. Vorfabrizierte Triger

Abschnittweise vorfabriziert, durch Lehrgeriist unterstiitzt

Freivorbau mit vorfabrizierten Abschnitten

Taktschiebeverfahren, Taktvorschub

I OWVJ1 B~ W

Im Abschnitt iiber das statische System wird speziell auf die Ent-
wicklung einer Fugenausbildung ohne Unterbruch des Fahrbahnbelags
hingewiesen. Das wirkt sich natiirlich bei Briicken mit grosserer
Fugenzahl besonders vorteilhaft aus.

Einige gute Losungen des Anschlusses des Ueberbaus an Einzelstiitzen
werden erwdhnt.

Der Autor ist der Ansicht, dass es zur Zeit wenig sinnvoll ist,
die Entwicklung der Vorspannung, sowelt es den Briickenbau betrifft,
welter voran zu treiben.
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Résumé

L'interaction entre laconception et 1l'exécution fait partie du dé-
veloppement de nouvelles formes de construction. Pour que ce procédé
fonctionne proprement, il faut préter plus d'attention & 1'influence
de l'exécution sur la conception.

Différents systémes d'exécution de ponts sont briévement décrits:

1. Béton coulé sur place, travée par travée, & l'aide d'un échafau-
dage mobile et appuyé sur le sol.

2. Béton coulé sur place, travée par travée, & l'aide d'un coffrage

suspendu en porte-a-faux.

Béton coulé sur place, construction en encorbellement par étapes.

Poutres préfabriquées.

Préfabriqué par étapes, appuyé sur un échafaudage

Construction en encorbellement, par étapes préfabriquées.

7. Lancement en port-a-faux.

Y\l B

Dans le chapitre consacré au systéme statique on étudie le développe-
ment de la construction de joints sans interruption de la chaussée,
qui sont les bienvenus dans les systemes comptant de nombreux joints.
On cite ensuite quelques bonnes solutions pour la liaison de la
superstructure aux piles.

L'auteur est d'avis qu'actuellement il ne faut pas chercher a
développer la technique de la précontrainte appliquée & la construc-
tion des ponts.
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Wechselbeziehung von Entwurf und Baumethoden bei Talbriicken
Interrelation between Design and Methods of Construction for Viaducts

Influences réciproques entre le projet et les méthodes d’exécution pour viaducs

C. MENN
Dr. sc. techn., dipl. Ing. ETH
Chur, Schweiz

Der Bau von Autobahnen und Express-Strassen nahm in den
letzten 10-15 Jahren mit der intensiven Entwicklung des Motor-
fahrzeugverkehrs einen ausserordentlich starken Aufschwung. Ge-
streckte Linienfihrung, ausgeglichene Nivellete und niveaufreie
Kreuzungen erforderten die Erstellung zahlreicher grosser Briicken.
Der Kostenanteil der Briicken an den fGesamtbaukosten einer Auto-
bahn betragt ca. 25 % und von der Cesamtprojektierungsarbeit be-
anspruchen die Bricxenpro jekte etwa die Halfte. Fir die Auf-
tragserteilung fiuhrt die Bauherrschaft - normalerweise die of-
fentliche Hand - bei grosseren Bauwerken entweder einen Projekt-
oder einen Submissionswettbewerb durch. Beim Projektwettbewerb
wird der beste Entwurf anscnliessend offentlich zur Ausfiihrung
ausgeschrieben, beim Submissionswettbewerb erfolgt die Auftrags-
erteilung dagegen gleichzeitig fiUr Pro jektierung und Ausfiihrung.
Nur Projekte fiir kleinere Briicken werden im Direktauftraqg verge-
ben, wobei aber auch hier durch Variantenstudien oder durch Son-
derentuwirfe bei der Bauausschreibung verschiedenartige LoOsungs-
moglichkeiten gegeneinander abgewogen werden. DNer Ingenieur hat
damit die Moglichkeit, durch geschickte neuartige Konzeptionen
und Vorschlage den Pro jektierungs- oder Ausfiihrungsauftrag zu er-
werben, was den Briuckenbau besonders interessant macht und Kon-

kurrenz und Entwicklung in hohem Masse fordert.
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Bei der Pro jektierung einer Bricke sind - abgesehen von der
rechnerischen Sicherheit, die immer gewdhrleistet sein muss -
folgende Faktoren zu berilcksichtigen und in zweckmadssigster Art

miteinander zu kombinieren:

- Ausfihrungsrisiken

- Konstruktive Ausbildung und Dauerhaftigkeit

- Erstellungskosten und Aufwand fidr normalen Unterhalt
- Aesthetik

Die Beurteilung verschiedenartiger Entwurfe ist ausseror-
dentlich schwierig. Sie erfordert umfangreiche Sachkenntnis und
Erfahrung, weil die einzelnen Faktoren von Fall zu Fall verschie-
den gewertet werden missen und in ihrem Einfluss s=hr schwer zu

Uberblicken sind.

Die rechnerische Sicherheit betrifft einerseits das Trag=-
verhalten im Gebrauchszustand, umschrieben durch zuldssige Span-
nungen und Verformungen, und anderseits die eigentliche Bruch-
sicherheit, die im allgemeinen als Produkt von Last- und Quer-
schnittsfaktor mit 1.8 festgeleqt ist. Diess rechnerische Si-
cherheit ist weitgehend ein akademisches Prchlem, das in den
diesheziglichen Vorschriften der Normen meinen Niederschlag fin-

det und in der Praxis kaum zu Diskussionen Anlass gibt.

Mit Ausfihrungsrisiken - vermehrtem Unterhalt und ev. Repa-
raturarbeiten - muss vor allem bei der Verwendung neuer, zu we-
nig erprobter Baumaterialien gerechnet werden. Heikle, empfind-
liche und unibersichtliche Tragsysteme oder Baumethoden, die
grosse, nicht korrigierbare Verformungen zur folge haben konnen
und dadurch Aesthetik und Fahrkomfort beeintrachtigen, sind eben-

falls mit Ausfihrungsrisiken verbunden.

Die konstruktive Ausbildung wirkt sich einerseits auf die
Sicherheit und anderseits auf dis Dauerhaftigkeit eines Traguwer-
kes aus, Es sind konstruktive Probleme bei der Systemwahl, bei
der Querschnittsausbildung und bei der Bewehrung zu unterschei-

den,
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Im GCesamtsystem ist die Anordnung und Ausfiihrung der Lager,
Gelenke, Dilatations- und Betonierfugen von entscheidender Bedeu-
tung fir Unterhalt und Dauerhaftigkeit. Gerbertrager-Gelenke
konnen zum Beispiel schon nach wenigen Jahren bei Salz- und
Frosteinwirkungen schwerste Schaden aufweisen, die wegen der Un-
zugdnglichkeit der Lager und wegen der Spanngliedverankerung in

den Nocken der Gerbertré@ger kaum mehr zu reparieren sind.

Bei der Querschnittsausbilcdung ist vor allem darauf zu ach-
ten, dass alle Oberfl&achen, wenn moglich auch das Innere eines
Hohlkastens, jederzeit zugdnglich, kontrollier- und reparierbar
sind. Der Einfluss der Zwangungen infolge ungleicher Temperatur
oder unterschiedlichen Schwindens ist besonders bei breiten Trag-
werken sorgfaltig zu untersuchen. Die Querschnittsabmessungen
missen der vorgesehenen Bewehrung entsprechend genigend stark
sein. Zu knappe Abmessungen oder Uberarmierte Traguwerksteile
erschweren die einwandfreie Verarbeitung des Betons. Die Folgen
davon sind: schlechtere Betonqualitédt, kleinere Haftfestigkeit
der Stahleinlagen, Schwierigkeiten bei der Spanngliedinjektion,
Oberflachenschaéden und Rostbildung an Stahleinlagen mit zu gerin-
ger Betoniberdeckung. Diese Mé&ngel kdnnen zwar bei sorgfédltiger
Ueberwachung der Bauarbeiten zum Teil behoben werden. Dis Dauer-
haftigkeit eines Tragwerks ist deshalb auch abhdngig von der Quea-

litat der Bauleitung und der Bauunternehmung.

Das Ziel einer guten konstruktiven Bewshrung besteht in ei-
nem gunstigen Verhalten des Tragwerks bei Ueberbelastungen und
Zwangungen. Zwdngungen entstehen bei Setzungen, verschiedenar--
tigem Schwinden der Querschnittselamente und bei ungleichmassi-
gen Temperaturdnderungen; der Einfluss gleichmédssiger Verformun-
gen infolge Schwinden und Temperatur kann durch entsprechende Sy-
stemlagerung weitgehend eliminiert werden. W&8hrend Ueberlastun-
gen relativ selten vorkommen, ist bei den meisten Traguwerken mit
Ueberbeanspruchungen durch Zwdngungen zu rechnen. Disse Ueber=-
beanspruchungen sind zwar im allgemeinen von geringem Einfluss
auf die Tragwerkssicherheit; sie verursachen jedoch Risse, die
nur mit einer guten konstruktiven Bewehrung so klein gehalten
werden konnen, dass sie die Dauerhaftigkeit nicht wesentlich

vermindern.
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Konstruktive Bewehrung

Die Lebensdauer einer

Rissgrosse

Briicke sollte bei normalem
Unterhalt (systematische

Kontrolle der Lager, Fugen

schlecht \

~

und Entwdsserung sowie pe-
W“‘\\k riodische Revision und Er-
neuszrung des Belages) min-
destens 100 Jahre betragen

und wihrend dieser Zeit auch

-— den zunehmenden chemischen
Beanspruchung

Bruch

tinwirkungen s tandhalzen.

Risslast

Bild 1. Nies betrifft insbesondere
Streusalze, die im Yasser

gelost durch Undichtigkeiten in Belag und Isolation die eigent=-
liche Tragkonstruktion angreifen, FiUr umfangriche Reparaturar-
beiten, die zur Gewahrleistung der Sicherheit erforderlich sind
und fir eine kiirzere Lebensdauer, sind im allgemeinen konstruk-
tive Mangel verantwortlich. Gesamtuwirtschaftlich betrachtet,
spielt somit die konstruktive Ausbildung eine ausserordentlich

wichtige Rolle.

Die effektiven Baukosten sind bei der Projektbeurteilung
meistens von ausschlaggebender Bedeutung und es besteht oft die
GCefahr, dass aie im Vergleich zv uen konstruktiven Gesichtspunk-
ten, die allerdings ungleich schwieriger zu beurteilen sind,

Uberbewertet werden.

Der normale Unterhalt besteht - wie bereits angedeutet -
im wesentlichen aus der Kontrolle der Lager, Fugen und Entwdsse-
rungen und der periodischen Erreuerung des Belages. Bei den {ib-
lichen Konstruktionen sind diesbeziiglich kaum wesentliche Unter-
schiede festzustellen; eine Ausnahme sind allerdings im Frei-
vorbau hergestellte Tradger aus vorfabrizierten, geklebten Ele-
menten. 0Oa hier die empfindlichen Spannglieder in der Fabhrtahn-
platte durch die unbewehrten E£lementfugen durcrgezogen wercen,
ist die absolute Wasserundurchldssigkeit der Isolation von ent-
scheidender Bedeutung, d.h. derartige Konstruktionen erfcrdern

eine haufigere Erneuerung des Belacs als Ortsbetonkonstruktionen,
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Die Aesthetik hat, je nach Standort des Bauwerks, eine ver-
schieden grosse Bedeutung. Auch wenn sich jede Bricke als
Kunstbau in einem Verkehrsweg durch formvollendung und harmoni-
sche Proportionen auszeichnen sollte, ist es verstandlich, wenn
die Bauherrschaft bei weniger exponierten Sauwerken mehr Wert
auf Wirtschaftlichkeit als auf AResthetik legt. Bei stadtischen
oder durch einen ganz besonderen Standort ausgezeichneten
Briicken sollten dagegen Mehrkosten fir aesthetisch gute LOsungen
in Kauf genommen werden, da Briucken als Kulturdenkmdler immer
eine grosse Rolle spielten. Anderseits ist aber nicht zu verken-
nen, dass der Begriff der Nesthetik wandelbar ist uno dass dem-
zufolge technisch und konstruktiv einuandfreie LOsungen immer

auch aesthetisch Uberzeugend wirken,

Die Entwicklung der Brickenbautechnik wurde in den letzten
Jahren durch neue Erkenntnisse auf folgenden Gebieten beeinflusst:

- Genauere Berechnung des Spannungszustandes

- Bessere Erfassung des Sicherheitsbegriffes

- Abklarung der Materialeigenschaften

- Konstruktive Verbesserungen durch Versuche

- Erfahrungen an ausgefihrten Bauwerken

- Verbesserung und Rationalisierung der Ausfilhrungsmet'.oden.

Die Berechnungsmethoden haben seit der umfassenden Verwen-
dung von Rechenautomaten eine grundlegends Wandlung erfahren, Es
ist heute ohne weiteres moglich, kaomplizierte Systeme sehr genau
zu berechnen - entsprechende Programme werden allen Ingenieuren
von den Rechenzentren zur Verfigung gestellt - und mehrere Va-
rianten in kurzer Zeit miteinander zu vergleichen. Schwierige
mathematische Ableitungen sind fUr den praktisch tatigen Inge-
nieur nicht mehr interessant; 1hn interessieren nur noch ein-
fachste Naherungsmethoden, die ihm erlauben, die erforderlichen
Querscnnittswerte in erster Naherung abzuschatzen. Gegeniber
den allgemein zur Verfigurg stehenden Mdglichkeiten lassen sich
durch spezielle Verfeinerungen kaum wirtschaftliche Vorteile er-
zielen, ©Es ist deshalb erstaunlich, dass in der Fachliteratur

immer noch vorwiegend Berechnungsprobleme behandelt werden,

Am Sicherheitsbegriff hat in den letzten Jahren nicht viel

geandert. Die genauere Erfassung der einzelnen Sicherheitskoef-
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fizienten auf statistischer Basis - insbesondere bei der Bewer-
tung des Lastfaktors - erbrachte wohl geringfigige Verbesserun-
gen; die zu erwartenden Aenderungen am Sicherheitsbegriff dirf-
ten jedoch so klein sein, dass davon keine neuen Impulse auf die

Brickenbautechnik zu erwarten sind.

Von wesentlich grosserer Bedeutung ist die Abkl&drung der Ma-
terieleigenschaften, wobei ganz besonders die Untersuctungen und
Massnahmen zur Beschleunigung der Betonerhartungszeit, die Ver-
suche mit Leichtbeton und Kunststoffen und die Fortschritte in

der Stahlherstellung und -Verwendung zu nennen sind.

Die Massnahmen fir konstruktive Verbesserungen - Untersu-
chungen Uber Zwengungen, zweckmé@ssige Anwendung der Bewehrung
etc. - sind ebenfalls ausserordentlich wichtig. Sie wirken sich
zwar weniger auf die Herstellungskosten aus, sind aber fiir die
Daverhaftigkeit der Konstruktion und somit gesamtwirtschaftlich
von grosser Bedeutung. Auf diesem Gebiet haben die Materialpri-

fungsanstalten der Hochschulen wertvolle Beitrage geleistet.

Ueber Erfahrungen an ausgefiihrten Bauwerken, insbesondere
uber schlechte Erfebrungen, wird leider viel zu wenig bekannt.
Es ist zu bedauvern, dass die gleichen Fehler immer wieder ge-
macht werden, weil hieriiber fast nie etwas veroffentlicht wird.
Es wdre ausserordentlich interessant und wertvoll, wenn Unter-
halts- und Reparaturprobleme in grosserem Umfang behandelt wiir-
den.,

Der weitaus grosste Beitrag zur Senkung der Herstellungsko-
sten wurde durch die Verbesserung und Rationalisierung der Bau-
methoden geleistet. DOie scharfe Konkurrenz zwang den Ingenieur,
in direkter enger Zusammenarbeit mit dem Unternehmer, zur Aus-
schdpfung aller bautechnischen Mdglichkeiten und zur Anpassung

seiner Pro jekte an die Markt- und Preisentwicklung.

Im folgenden werden einige interessante, neue Baumethoden

und die damit zusammenha@ngenden Probleme beschrieben.

Die Herstellungskosten einer Briicke setzen sich im wesentli-
chen aus folgenden Positionen zusammen:

- Baustelleneinrichtungen und Arbeitsgerédte

- Lehrgeriste

- Schalungsarbeiten
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- Bewehrung

- Beton

An Beton und Bewehrung lassen sich bei gleichen Spannweiten
und gleicher Bauhdohe nur geringe Einsparungen erzielen. Bei den
lohnintensiven Positionen - Lehrgeriist und Schalung - kdnnen da-
gegen die Baukosten mit einem geschickten Pro jekt, das auf einen
rationellen Bauvorgang abgestimmt ist, stark gesenkt werden., ¢Es
ist sogar in vielen Fallen interessant, auf Kosten von Beton und
Bewehruing den Aufwand fir Gerist und Schalung zu vermindern. Die
Kosten fir die Miete und den Unterhalt der Baustelleneinrichtun-
gen und Gerd@tse kdnnen vor allem durch einen raschen Bauvorgang
gesenkt werden. Die Anwendung van Taktverfahren lohnt sich in=-
sofern, als durch Wiederholungen die Arbeitsleistung gesteigert

und die Abschreibung fiUr Gerist und Schalung erhtht werden kann,

Feldweise Herstellung des Brickentragsers:

Mit durchgehenden Lehrgeriisten und Schalungen auf der ganzen
Lange warden heute nur noch kleinere Bricken oder Trager mit we-
niger als vier Spannweiten ausgefiihrt, da dieses Verfahren den
Einsatz von zuviel Geriist- und Schalungsmaterial erfordert. Bel
der feldweisen Herstellung in Ortsbeton auf konventionellem Ge-
riist werden normalerweise zwei Felder eingeriistet und eines die-
ser Felder - mit Kragarm im Nachbarfeld - eingeschalt und beto-
niert. Unmittelbar nach dem Betonieren und teilweisen Vorspan-
nen wird das Gerist dieses feldes demontiert und neu aufgsbaut,
sodass die Schalungs-, Armierungs- und Betonierarbeiten in kon-
tinuierlichem Ablauf fortgesetzt werden konnen., Die Feldweite
kann bei diesem Verfahren verschieden lang sein; ein fester,
den Geristtragern entsprechender Raster ist allerdings vorteil-
haft. Der Querschnitt - als Platte, Plattenbalksn oder Hohlka-
sten ausgebildet - sollte im Hinblick auf die Wiederverwsndung
der Schalungselemente unverdndert beibehalten werden. Die Spann-
glieder werden am Ende des Kragarms zum Teil abgespannt und zum
Teil mit Gleitkupplungen versehen oder im Kasteninnern herausge-
zogen und verankert. Wenn das Absenken des Geriistes sehr friih
und bei teilweiser Vorspannung erfolgt, miissen die voll vorge-

spannten Spannglieder in Verbund wirken, d.h, inijziert sein.

. 14 Einfihrungsbericht
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Bild 2. Feldweise Herstellung mit konventionellem Gerust

Der Vorteil disser Methode besteht darin, dass verh&ltnis-
midsgig wenig Geriistmaterial (2 Felder) notwendig ist, dass die
Schalung durch mehrfache Wiederverwendung weitgehend abgeschrie-
ben und die Arbeitsleistung durch Wiederholung des gleichen Ar-
beitsganges gesteigert werden kann. Da das mehrfache Ummontie-
ren deas Geristes sehr lohnintensiv ist, werden mit Vorteil nor-
mierte Gerist joche mit reletiv weitgespannten Geriisttrdagern ver-
wendet. Bei kleineren Spannweiten kdnnen die Geriustmontage und
samtliche Arbeiten fir des in Ausfihrung begriffene feld mit si-
nem Kran, der sich auf dem fertiggestellten Teil der Bricke be=
findet, durchgefiihrt werden. In besonders glinstigen F&llen
- sbgnes Tarrain und kleine Briickenhtohe - ist die Verwendung

fahrbarer Geriiste interessant.

Eine wesentliche Rationalisisrung konnte bei langen Briicken
mit Vorschubgeriisten erzielt werden. Der eigentliche Geriisttr&-
ger dient zur Herstellung eines fFeldes und ist normalerweise nur
bei den Briickenpfeilern abgestiitzt. Die Geristtr&dger befinden
sich iber oder unter der Briickenfahrbahn. Die &dussere Schalung
ist als Bestandteil des Vorschubgeriistes ausgebildet. Da dis
Schalungsarbeiten dadurch weitgehend entfallen, ist der Arbeits-

fortschritt ausserordentlich rasch., Das Vorschieben des Rist-



C. MENN

| _— hinterer Kranwagen ‘ _— vorderer Kranwagen
7 |
— ARARAREARE) R - W S S
NN NN NN R L t ]
’ Rusttrager ’ Vorboutrdger | |
l

a) Rusttrdger in Betonierstellung

—1 $TY T OO I I J’_ _

. N ' R 1 ]

b) Vorfohren des Rustrégers
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c) Vorfohren des Vorboutrégers

Bild 3. Vorschubgerist mit Vorbautrager
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Bild 4. Vorschubgerist mit Vorbauschnabel

Bild 5. Vorschubgerist mit Zwischenstitze

193



194 IV — WECHSELBEZIEHUNG VON ENTWURF UND BAUMETHODEN BEI TALBRUCKEN

tragers von Feld zu fFeld erfolgt entweder nach dem "Rechenschie-
berprinzip" mit einem speziellen Vorbautriger (zwischen den
Risttragern), einem festen oder horizontal beweglichen Vorbau-
schnabel oder Uber einer Hilfszwischenstitze. Ohne Zwischenab-
stiitzungen konnen mit freitragenden UorchubgerUsten Feldweiten
bis ca. 60 m ausgefiihrt werden. Gleichbleibende Spannweiten auf
der ganzen Brickenlange sind vorteilhaft, Der (Querschnitt soll-
te, wenn irgend moglich, nicht geandert werden, da der Umbau der
Schalung - wenn Uberhaupt durchfihrbar - dusserst aufwendig ist.
Bauverfahren mit Vorschubgeriisten weisen somit folgende Vorteile

auf:

Nach der Erstmontage sind nur noch unwesentliche

Montagearbeiten erforderlich-

Die Schalarbeiten entfallen weitgehend, da die

Schalung fest mit dem Geriist verbunden ist.

Der Baufortschritt ist ausserordentlich schnell,

Nachteilig sind die hohen Investitionskosten und die gros-
sen Aufwendungen fir Transport, Erst- und Demontage, die den
Einsatz dieser schweren GCerate nur bei Brickenldngen iiber etwa
400 m gestatten. Schwierigkeiten entstehen auch bei starken

Krimmungen oder Auf- und Abfahrten, die Querschnittsanderungen

zur Folge haben.

2 ech
e - : - ——— .\

Bild 6. Krohnenberg - Bricke bei Andernach. I) Bild 7 Sihthochstrasse Zirich; obenliegendes Gerust.
(Werkfoto Polensky 8 Zoliner ) (Foto Tiefbauamt, Zarich)
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Die ersten Bricken, die mit Vorschubgeristen hergestellt
wurden, weisen den statisch g'instigen Kastenquerschnitt auf.
Da die Herstellung der inneren Kastenschalung jedoch viel Zeit
in Anspruch nimmt und separat transportiert werden muss, wird
heute der zweistegige, quertrédgerlose Plattenbalken-Querschnitt
vorgezogen, obwohl diese Querschnittsform einen grdsseren Mate-
rialverbrauch erfordert. 2) 3) 4). Dies ist ein typisches
Beispiel dafir, wie auf Kosten von Stahl und Beton Zeit und
teure Arbeitsvorgédnge gespart werden kdnnen. Aehnliche Zeit-
einsparungen liessen sich bei Hohlkastenquerschnitten nur durch

Vorfabrikation der oberen und unteren Kastenplatten erzielen,

Bei der feldweisen Herstellung eines Briickentrdgers ist ein
genauer Arbeitsplan fir einen Bauabschnitt erforderlich. Zur
Vermeidung von Unterbrichen im Arbeitsablauf muss die Erhdrtungs-
zeit des Betons auf das Wochenende eingeplant werden. Bis zum
Vorspannen und Ausristen eines fFeldes stehen somit hBchstens
60 Stunden zur Verfigung. Die genaue Kenntnis der Betoneigen-
schaften in diesem frihen Stadium (Festigkeit, Elastizit&tsmo-

dul, Kriech- und Schwindwerte etc.) ist deshalb unerldsslich.

a) Hohlkastenquerschnitt fur Autobahnbricken b) Plattenbalkenguerschnitt fur Autobahnbriicken
bis 30m Breite ; Konsolausladung bis 7.5m

Bild 8. Querschnitte
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Weitere Probleme sind die Bestimmung der ginstigsten Kragarmlan-
ge, unter Beriicksichtigung des Platzbedarfes fir die Spannglied-
verankerungen, der Spanngliedlage, der Verformungen und der Sta-
tik, die Berechnung der Ueberhdhungen - vor allem bei teilweiser
Vorspannung - und die Ermittlung der Kr&fteumlagerungen infolge

Kriechan.

Die feldweise Herstellung einer Bricke mit vorfabrizierten
Tragern e rmoglicht ebenfalls einen raschen Baufortschritt und
betrachtliche Einsparungen an Gerist- und Schalungsarbeit. Der
Tragereinbau erfolgt entweder mite inem vorfahrbaren Verlegege-
rdt mit Zutramnsport Uber den fertiggestellten Teil der Briicke
oder, bei ginstigen Verhaltnissen, von unten mit Hilfe von Pneu-
kranen. Die Fahrbahnplatte wird meistens in Ortsbeton herge-
stellt, wobei als Schalung zwischen den Trédgern dinne, vorfabri-
zierte Betonbretter verwendet werden. Sie kann aber auch direkt
durch den Tragerflansch (ohne Ueberbeton) gebildet werden oder
aus grossen vorgefertigten Tafeln bestehen, die durch nachtrédg-
lich ausgegossene Aussparungen mit den Trégern verbunden werden.
Die beiden letztgenannten Verfahren stellen hohe Anforderungen
an die Herstellungsgenauigkeit (elastische und plastische Tré-

gerverformungen).

Tréiger | Laufkatzen

—————————————————— A —Verschiebebahn

| |

Bild 9. Laongs — und querverschiebliches Einbaugerdt fur Fertigtriger
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Als Tragsystem werden Balkenketten oder Durchlauftrédger
mit Spannweiten bis zu 50 m ausgefihrt. Das Verfahren ist wirt-
schaftlich bei mehreren gleichen Spannweiten mit gleichbleiben=-
dem Querschnitt. Schiefe Lagerung oder starke Krimmungen im

Grundriss wirken sich sehr erschwerend aus.

Der Hauptnachteil dieser Konstruktionsart besteht in der
starken Querschnittsgliederung und in der Verbindung der vor-
fabrizierten Elemente, die - je nach Ausfihrung - eine betracht-

licha Einbusse an Dauerhaftigkeit zur Folge habsn kdnnen.

Ein heikles Problem ist die Verbindung der Trdger Uber den
Stitzen. Bei Balkenketten werden die Tr&ger iber den Stiitzen
entweder durch eine Fuge vollstandig voneinander getrennt
- eine teure und fahrtechnisch unerwinschte Ldsung - oder durch
eine Uebergangsplatte miteinander verbunden. Die Uebergangs=-
platte wird mit Betongelenken an die Tradgerenden angeschlossen;
der Belag kann in diesem fFalle ohne Unterbruch durchgefihrt wer-
den. Bei Durchlaufsystemen werden die Trager der bsnachbarten
Felder mit einem in Ortsbeton hergestellten Quertrédger iiber der
Stitze verbunden. Die Aufnahme der naegativen Stitzmomente er-
folgt mit schlaffer Bewehrung in der Ortsbetonplatte mit Durch-
schubkabeln oder bei vorfabrizierten Fahrbahntafeln durch Vor-

spannen der Platte (ber der Stitzs.
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Bild 10. Bunztal - Briicke, Nationalstrasse N1 Zirich — Bern
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Ein wichtiges Problem ist bei dieser Baumethode die Berech-
nung der Zwa@ngungsspannungen infolge Schwinden, Kriechen und un-
gleichmdssiger Tempesratur, wenn die vorfabrizierten Trédger nur
teilweise vorgespannt sind. Da die bekannten Berechnungsmetho-
den 5) 6) fir Verbundkonstruktionen gleichbleibende Steifig-
keit fir Platte und Tréger voraussetzen, sind sie in diesem
Falle nicht anwendbar. Weitere Probleme sind bei Durchlauf-
systemen die Schubverbindung zwischen Trédger und Ortsbaton-Quer-
trdger iUber den Stitzen und der Einfluss des Systemwechsels auf

den Bruchnachweis.

Freivorbau.

Der Freivorbau ermdglicht die wirtschaftliche Herstellung
grosser Spannweiten ohne Lehrgariistabstiitzungen und ist deshalb
das interessanteste Bauverfahren im Grossbriickenbau. Besonders
geeignet fir die Herstellung im Freivorbau sind Voutentrdger mit
Hohlkastenquerschnitt. Die giinstige Massenverteilung (schwerer
Querschnitt in Auflagernahe, leichter Querschnitt in Trager-
mitte) ergibt als statischen Vorteil minimale Stiitzmomente in-
folge Eigengewicht und die variable Trédgerhdhe ermdglicht die
durchgehend volle Ausniitzung einer gegen die Tradgermitte hin

gleichmédssig abgestuften Vorspannung.

Ortsbetonkonstruktionen mit grossen Spannweiten weisen bei
diesem Bauverfahren vor allem folgende herstellungstechnische

Vorteile auf:
- Relativ kleine Aufwendungen fir das Vorbaugerist
- Mehrfache Wiederverwendung der Schalung

- Lohneinsparungen durch taktmassige Wiederholung des glei-

chen Arbeitsvorganges.
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Bild Il. Rhein — Bricke bei Bendorf. 7)
( Foto Stiebel, Koblenz)

Das schwierigste Problem beim Freivorbau ist die Gewahr-
leistung der Brickennivellete, da der als Konsole hergestellte
Trager ausserst verformungsempfindlich ist. Voraussetzung fir
die Berechnung der Ueberhtohungen ist die sorgfaltige Bestimmung
der Schnittkrédfte aus Eigengewicht und Vorspannung und die ge-
naue Kenntnis des zeitlichen Verlaufes der klimaabh3ngigen Ma-
terialeigenschaften (Elasizitdtsmodul, Schwind- und Kriechbei-
werte) und Vorspannverluste. Ausserdem spielen auch die von
der Armierung und Plattenstdrke abhZngigen,unterschiedlichen
Schwind- und Kriechverformungen der oberen und unteren Hohlka-
stenplatten eine wesentliche Rolle, Da die Vorbauabschnitte im
allgemeinen schon nach 2-3 Tagen vorgespannt und ausgeristet
werden, ist die Herstellungstemperatur von entscheidender Be-
deutung fir die Betonqualitat bei Belastungsbeginn. Der spdte-
re zeitliche Verlauf der Betoneigenschaften wird ebenfalls
durch die saison- und standortbedingten klimatischen Verhalt-
nisse (Luftfeuchtigkeit, Temperatur, Sonnenbestrahlung etc.)
beeinflusst. Vorversuche zur Abklarung des elastischen und
plastischen Verhaltens des Betons sind deshalb sehr aufwendig.
Es wdre ausserordentlich wertvoll, wenn aus einem Versuchspro-
gramm an 3-7-tdgigen Probekodrpern - unter Bericksichtigung der
zu erwartenden klimatischen Einfliisse - auf den gesamten zeit-

lichen Verlauf der Betoneigenschaften geschlossen werden konn-
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te. Wahrend der Tragerherstellung kann die Verformungsberechnung
durch Messungen laufend lberprift und fir die Ausfihrung der fol-
genden Etappen - wenn notig - korrigiert werden. 0Die Kontroll-
messungen werden zur Elimination des Einflusses unterschiedli-
cher Temperaturverh&ltnisse im Querschnitt vor Sonnenaufgang aus-
geflihrt. Die besondere Schwierigkeit besteht aber in der Inter-
pretation der Messungen bzw. in der richtigen Korrektur der zahl-

reichen Verformungsparameter.

Beim Betonieren der Vorbauabschnitte ist der Verformung des
Geriistes bzw. deren Korrektur griosste Aufmerksamkseit zu schenkeaen,
Bei grosseren Durchbiequngen w&hrend der Herstellung der Fahrbahn-
platte kdnnen in den Abschnittsfugen Ablossrisse auftreten, die
eine Verminderung der Schubtragfahigkeit zur Folge haben; s8in
Problem, das vor allem dann zu beachten ist, wenn die Spannglia-
der aus konstruktiven Grinden nur in der fahrbahnplatte verankert

werdsn,

Als statisches System wird bei freivorbaubricken entweder
der Kragtréger mit einem Gelenk in Feldmitte oder der Durchlauf-
trdger verwendet. Die Ausfihrung als Kragtrdger ist konstruktiv
und herstellungstechnisch einfacher, hat aber den wesentlichen
Nachteil, dass die Verformungen durch einen Knick im Gelenk gtar-
ker in Erscheinung treten. Die Ausbildung der Querkraftgelesnke
in Feldmitte erfolgt neuerdings oft mit vorgespannten Betongelen-
ken, Sie hat den Vorteil, dass der Belag ohne Unterbruch durch-

gezogen werdsn kann,

Eine interessante und bei sehr grossen Spannweiten wirt-
schaftliche Ldsung besteht darin, dass der Mittelabschnitt in
Leichtbston hergestellt wird.

Wie bei den feldweise hergestellten Tragern stellt sich auch
bei gelenklosen Freivorbau-Briicken das Problem der Krédfteumlage-
rungen durch den Systemwechsel und die damit zusammenhdngenden

Sicherheitsfragen.

Bei Bricken auf hohen Stitzen ist die Ausfihrung von Vouten-
Tréagern aus asesthetischen Griinden im allgemsinen nicht erwiinscht,
Dem Parallel-Trdger wird in diesem Fall der Vorzug gegeben., Be-

merkenswerte Beispiels fiir die Ausfiihrung von Parallel-Tragsrn im
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Bild 13. Siegtal - Brucke Eiserfeld. 8)
(Werkfoto Polensky & Zoliner)

Freivorbau sind die Siegtal-Briicke Eiserfeld und die Lahntal-

Bricke bei Limburg in der Bundesrepublik Deutschland. Bei der

Siegtal-Bricke wurde ein Geriisttrdger verwendet, der zur Stabi-

lisierung des auszufihrenden Bauabschnittes und zur Aufh&ngung

der Vorbauschalung diente. Der Vorbauabschnitt umfasste je eine

halbe fFeldlange beiseits einer Stiitze. Die grossen Vorteile

dieses Verfahrens liegen darin, dass
den fertiggestellten Teil der Briicke
dass der Gerlisttrdger ohne Ummontage

schnitt vorgeschoben werden kann und

das Baumaterial immer Uber
zutransportiert werden kann,
in den ndchsten VYorbauab-

dass zur Stabilisierung der

o)
- = —]—-

Bild (2. Rusttroger der Siegfal - Bricke, B = fahrbare Arbeitsbiihnen
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Material
zutransport

Bild 14. Freivorbau mit Abspannpylon

Vorbauabschnitte keine zus@tzlichen Vorrichtungen erfarderlich
sind. Bei der Lahntal-Bricke Limburg wurde die ganze Feldlange
im Freivorbau erstellt 9)., Zur Verminderung der Stiitzmomente
war jedoch ein Abspannpylon erforderlich. Auch bei dieser Metho-
de eribrigt sich eine Ummontage des Vorbaugeriistes und das Bauma-
terial kann ebenfalls immer Uber die fertige Bricke zutranspor-
tiert werden, Da die Stitzenkopfe erst nach der Ausfihrung des
unmittelbar dariber liegenden Tradgerstickes fertiggestellt wer-
den, erfahrt der Vorbaurythmus Uberhaupt nie einen Unterbruch.
Diese grossen Vorteile missen allerdings auf Kosten der betracht-
lichen Aufwendungen fir das Erstellen und Ummontieren der Ab-

spannpylone erkauft werden.

Eine weitere Mdglichkeit zur Herstellung von Paralleltréa-
gern im freivorbau besteht darin, dass im Mittelabschnitt des
Feldes auf eine Ldnge von 25-30 m ein Geriist eingehdngt wird.

Im Hinblick auf die Momentenumlagerungen beim Systemwechsel ist
es vorteilhaft, diesen Teil in Leichtbeton auszufihren und be-
reits nach dem Betonieren der Tradgerrippen {(ohne Fahrbahnplatte)
teilweise vorzuspannen. Dieses Verfahren setzt allerdings vo-
raus, dass die im fFreivorbau erstellten Abschnitte des Tragers
zum Beispiel durch Doppelstitzen im Bauzustand einwandfrei sta-

bilisiert sind.
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Bild I5. Viaducs de Chillon. 10) Nationalstrasse N9 Lausanne - Sion
(Foto Germond, Lausanne)

Beim Freivorbau in Vorfabrikation werden in einer zentralen
Anlage Querschnittselemente hergestellt, die auf dem Wasssr oder
iiber die bereits fertiggestellte Bricke zum Einbauort transpor-
tiert werden. Ein spezielles Einbaugerat, das den gesamten Vor-
bauabschnitt Uberbrickt und sich auf dem fertiggestellten Trager
und dem benachbarten Pfeiler abstiitzt, bringt die Querschnitts-
elemente in die Einbauposition. Die Elementfugen werden mit ei-
nem Kunststoffmdrtel versehen und nach dem Einziehen der Span-

glieder in symmetrischer Reihenfolge an den Vorbauabschnitt an-
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b) Versetzen der Grundelemente

¢) Vorbereitung zum Verschieben

d) Neue Arbeitsposition

Bild 16. Viaducs de Chillon, Versetzgerdt fir die Querschnitiselemente

gefigt. Wegen der grossen Aufwendungen fiir die Fertigungsanla-
gen ist dieses Verfahren nur bei sehr langen Briicken wirtschaft-
lich; es hat aber den Vorteil, dass die Vorbauabschnitte in
ausserordentlich kurzer Zeit hergestellt werden kdnnen. Bei den
"Viaducs de Chillon" wurden pro Monat bis zu 290 m Brickenlange

fertiggestellt.

Neben den vielfdltigen Problemen bei der ausserordentlich
genauen Herstellung der Elemente, (Vorausbestimmung der Verfor-
mungen, sehr genaue Fixierung der Basiselemente, (Korrekturfu-
gen beim Vorbau sind sehr unerwinscht), besteht die Hauptschwie-
rigkeit in der Ausbildung der geklebten Elementfugen und in der

einwandfreien Abdichtung der Spanngliedkandle in den Elementfu-
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gen., Die exponierte Lage der Haupt-Spannglieder, die - in der
Fahrbahnplatte angsordnet - unverrohrt die geklebten, unbewshr-
ten Elementfugen durchziehen, erfordern eins einwandfreis, ab-
solut wasserdichte Fahrbahnisolation., Ein weiteres Problem, das
sich beim Freivorbau mit Fertigelementen stellt, ist die Sekun-
darbeanspruchung der Spannglieder in den Elementfugen. Bei zu
geringer Langsvorspannung kdnnen durch lokale Beanspruchung der
Fahrbahnplatte in den Fugen Knickwinkel entstehen, die in den

Spanngliedern Zusatzbeanspruchungen ausldsen.

Taktschiebeverfahren.

Ein neueres Verfahren, das ebenfalls Einsparungen an Ge-
riist= und Schalungsaufwand ermdglicht, ist das Taktschiebsver-
fahren. Vorl&dufer dieses Yerfahrens sind die Ager-Briicke in
Oasterresich und die Caroni-Briicke in Venezuela. Bei der Ager-
Brilcke 1ll1) wurden fertige Querschnittselemente auf ein statio=-
ndres Gerist eingeschoben, durch Ausbetonieren von 50 cm breiten
Fugen miteinander verbunden und vorgsespannt. Bei der Caroni-
Briicke 12) wurde dagegen der gesamte Briickentridger hinter dem
Widerlager betoniert, vorgespannt und dann gesamthaft eingescho-

ben. Beim Taktschiebeverfahren, wie es heute zum Beispiel bei

Bild I7/18. Taoubertal — Briicke
(Werkfoto Baton—- und Monierbau)
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Fertigung :

Restquerschnitt

untere Plafte pP—etiro —— " — ————— "]

| Vorbouschnabel

Bild 19. Toktschiebeverfahren

der Taubertal-Briicke 13) angewendet wird, werden unmittelbar
hinter dem Brickenwiderlager 10-20 m lange Tr&dgerabschnitte in
einem finftagigen Arbeitstakt hergestellt und nach einer Erhar-
tungszeit von 2 Tagen vorgeschoben. Die Aussenschalung bleibt
dabei an Ort, wdhrend die Innenschalung des Kastenquerschnitts
zundchst mitverschoben und nach dem Betonieren der unteren Ka-
stenplatte zurickgefahren wird. Die einzelnen Trdgerabschnitte
werden monolithisch zusammenbetoniert und wahrend des Verschiebe-
vorganges zentrisch vorgespannt. Der Trdger gleitet beim Wider-
lager und den Stitzen auf Teflonplatten {Uber Verschiebelager mit
polierten Chromnickelstahl-Blechen. DOie Verschiebepressen be-
finden sich beim Widerlager. Zur Abminderung der Kragmomente
ist die Spitze des Tradgers mit einem Vorbauschnabel verlangert.
Bei grossen Spannweiten sind zudem Zwischen joche erforderlich.
Die Hauptvorspannung wird erst nach dem vollstédndigen Einschie-
ben des Trédgers mit einem durchgehenden, konzentrierten Vor-

spannkabel aufgebracht.
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Mit diesem Verfahren kdnnen seltstverstandlich nur gerade
bzw. im Grund- und Aufriss gleichm@scsig gekrimmte Briicken ge-
baut werden. Grosste Aufmerksamkeit ist bei der Anwendung des
Taktschiebeverfahrens der genauen Lage der unteren Kastenplatte
zu schenken. Die Betonierflache muss absolut stabil sein und
darf wahrend des ganzen Bauvorganges keine Setzungen erfahren.
Wie bei allen neuen Baumethoden spielen auch hier die mit der

raschen Betoniererhartungszeit zusammenhingenden Probleme eine

wichtige Rolle.

Etappenweise Herstellung des (Querschnitts,
Bei breiten Bricken ist es vorteilhaft, den Querschnitt in
mehreren Etappen zu erstellen, da auch dieses Verfahren die Uie-

derverwendung von Gerist und Schalung am gleichen Bauwerk ermdg-
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licht. Fir den Bau von Autobahn-Zwillingsbricken wird normaler-
weise das Lehrgerist querverschoben. Wenn die Fundationsverhalt-
nisse jedoch sehr ungiunstig sind, ist es wirtschaftlicher, an-
stelle des Geristes Teile des Brickentrdgers zu verschieben, Bei
der Limmat-Bricke Wirenlos der Autobahn Zirich-Bern wurde in An-
wendung dieses Verfahrens der gesamte Briickenguerschnitt in vier
genau gleiche Hohlkastentradger aufgeldst. ODiese Trédger wurden
nacheinander auf einem relativ schmalen Lehrgerust mittelst einer
langsverschieblichen Zugschalung in Elementen von ca. 15 m L&nge
betoniert. Nach dem Betoniersn des Tragers wurden Spannkabel
eingezogen und teilweise vorgespannt. Das Lehrgerist konnte nun
um wenige Zentimeter abgesenkt und der Trédger auf einer iiber Pfei-
ler bzw.Widerlager verlaufenden Verschiebebahn in die endgiltige
Lage gebracht werden. Das Verfahren fir die Tragerherstellung ist
- die gleichen Schalungselemente konnten ca. 40-mal wiederver-
wendet werden - ausserordentlich rationell. Das Verschieben

170 m langer Trager mit sehr schiefen Auflagern und wechselndem
Quergefdlle erfordert jedoch umfangreiche Vorbereitungsarbeiten

und eine aussergewohnliche Sorgfalt und Genauigkeit.

Eine weitere Moglichkeit zur etappenweise Herstellung des
Querschnitts besteht darin, dass weitausladende Konsolen erst
nach dem Ausristen des Trédgers betoniert werden. Dieses Verfah-
ren weist folgende Vorteile auf: Das Gerist muss nur fir einen
Drittel der Briickenbreite und etwa zwei Drittel des Trdgergewich-
tes bemessen werden. Der Materialzutransport zur Herstellung der
Konsolen erfolgt iiber die fertige Briicke direkt zum Verwendungs-
ort. Die Konsolen werden auf einem relativ leichten, fahrbaren
Gerist im Taktverfahren hergestellt. Die Trédgerhdhe kann, ohne
die Aesthetik zu beeintrachtigen, sehr hoch gewahlt werden und
ermdglicht damit Einsparungen an Spannstahl. Bei der 26 m brei-
ten Birs-Briicke der Nationalstrasse N 2 in Basel betrdgt die Aus-
ladung der Konsolen je 9 m. Mit dem fahrbaren Konsolgerist konn-
ten pro Woche beidseits je zweimal 4 m lange Konsolabschnitte
(Dlattenbalkenquerschnitt in Ortsbston) hergestellt werden. Das
Verfahren ist sehr wirtschaftlich und hat sich ausgezeichnet be-

wahrt,
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Bild 21/22. Birs-Brucke, Basel Nationalstrasse N2
( Foto Hoffmann, Basel)

Das wichtigste Problem dieser Methode ist das Zusammenuwir-
ken der nachtraglich betonierten Konsolen mit dem bereits vor-
gespannten und ausgeristeten Trédger. Im ibrigen spielen auch
hier - wie bei allen anderen Herstellungsverfahren - die Beton-

eigenschaften im Frihstadium eine wesentliche Rolle.
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Zusammenfassung

Einleitend werden kurz die verschiedenen Cesichtspunkte
erdrtert, die bei der Projektierung einer Briicke zu bsrick-
sichtigen sind., Der folgende Abschnitt befasst sich mit den
Faktoren, die in den letzten Jahren massgeblich zur Entwick-
lung der Briickenbau-Technik beigetragen haben und zeigt, dass
die effektiven Baukosten vor allem durch die direkte Zusammen-
arbeit von Projektverfasser und ausfihrenden Unternehmung ge-
senkt werdan konnten. Im Hauptkapitel werden anhand von Bei-
spielen die modernen Baumethoden und die damit zusammenhdngen-

den und am Kongress zu diskutierenden Probleme beschriseben.
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Résumé

On situe pour commencer les différents points de vue entrant
en ligne de compte pour la conception d'un pont. Le chapitre suivant
traite des facteurs essentiels qui ont contribué ces dernieres
années au développement de la technique de la construction des ponts
et montre que les colts d'exécution pourraient é&tre réduits, avant
tout par une collaboration étroite entre 1l'auteur du projet et
l'entreprise chargée des travaux. A l'aide d'exemples, on décrit
dans le chapitre principal les méthodes modernes de construction,
ainsi que les problémes s'y rattachant qui seront discutés lors du

congres.

Summary

In the introduction the different aspects that have to be
considered for the design of a bridge are mentioned. The following
paragraph deals with the factors that contributed to the development
the technique of bridge-building during the last few years and shows
that effective building costs could be lowered by means of a direct
cooperation of the structural engineer and the contractor. The main
paragraph describes, with reference to several examples, the modern
construction methods and the resulting problems that will be dis-

cussed during the congress.
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Hohe, schlanke Bauwerke
High-Rise Slender Buildings

Quvrages élancés de grande hauteur

FRITZ LEONHARDT
Universitat Stuttgart
Deutschland

1. Allgemeines

Von alters her hatten die Menschen den Drang, hoch hinaus zu bauen, um
zu imponieren oder um einen weiten Ausblick zu erhalten, oder um dem Him-
mel ndherzukommen. So bauten sie schon seit Menschengedenken Tiirme,
teils zu Kultzwecken, teils zur Verteidigung. Eines Tages entstanden in New
York die ersten Wolkenkratzer, um aus dem teueren Boden einen moglichst
hohen Nutzen zu erwirtschaften, aber wohl auch, um zu imponieren. Der An-
trieb, hohe Bauwerke zu errichten, ist wohl auch heute noch zum Teil das De-
monstrieren dessen, was der kleine Mensch mit der von ihm entwickelten
Technik alles kann, also sein Ehrgeiz, sein Stolz und der Fortschrittsglaube.
Mehr und mehr treibt jedoch der nackte technische Zweck zu hohen Bauwerken.
Bei den Funk- und Fernmeldetiirmen hingt deren Reichweite von ihrer Héhe ab,
bei den Kihltirmen nimmt die natirliche Zugkraft mit ihrer Hoéhe zu, Schorn-
steine missen immer héher werden, um die Verunreinigung der Luft im Le-
bensbereich der Menschen zu vermindern, und schlief8lich Brickenpfeiler wer-
den héher, weil man mit den heutigen Schnellstraflen einfach oben iiber die Ta-
ler hinwegfahren will, um die Anlagekosten der Strafle und vor allem die ver-
kehrlichen Betriebskosten zu vermindern. Bei Hochhiusern fir Biiro- und
Wohnzwecke ist der Antrieb zum in die H6he bauen bis zu einem gewissen MaRf
heute ebenfalls sachlich bedingt, indem man mit Hochhiusern viel humanere
Lebensbedingungen in Ballungsriumen schaffen kann als mit den friiheren
"Mietskasernen" oder engen Wohnbauten mit dem héflichen Hinterhofmilieu.

Wir Ingenieure stehen damit in stark zunehmendem Mafe vor der Aufgabe,
hohe Bauwerke zu entwerfen und zu errichten. Soweit wir uns verantwort-
lich damit zu beschiftigen hatten, fanden wir rasch, daf die normalen Ent-
wurfsgrundlagen, insbesondere im Hinblick auf Windkrafte, nicht ausreichten,
vor allem, wenn die Bauwerke schlank entworfen werden sollten. Die schon
im Thema angesprochene Schlankheit wird vom Ingenieur in vielen Fillen an-
gestrebt, weil einerseits Schlankheit als Kiihnheit empfunden und von den Mit-
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menschen bewundert wird, weil aber andererseits Schlankheit oftmals auch
zur wirtschaftlichsten Lésung fiihrt, so vor allem bei hohen Tiirmen, Schorn-
steinen und Briickenpfeilern. Aber auch bei Hochhdusern strebt man gerne
Schlankheit an, um einem mé&glichst hohen Anteil der Rdume den Vorzug der
Fensternihe mit dem hochgeschéidtzten Ausblick zu geben.

Durch die Schlankheit gerieten die hohen Bauwerke zunehmend in ein Ge-
biet, das dem Bauingenieur bisher nicht sehr vertraut war, ndmlich in das Ge-
biet der vom Wind angeregten Schwingungen. Das Denken des Bauingenieurs
war bisher auf das statische Verhalten geschult und wenn er es einmal mit ge-
ringfiigigen dynamischen Einflissen zu tun hatte, wie z.B. bei Schwingungsim-
pulsen von Fahrzeugen auf Briicken, dann half er sich mit der Vergr&erung
der statischen Schnittkr&dfte mit einem Schwingbeiwert, um seine statischen
Betrachtungen beibehalten zu kdénnen. Messungen an Briicken haben dabei im-
mer wieder gezeigt, dafl die gewlinschte Sicherheit auf diese Weise zu errei-
chen ist. Schlanke weitgespannte Héngebriicken und Maschinenfundamente
zwangen den Bauingenieur jedoch, die Schwingungslehren in seinem Bereich
anzuwenden. Manche Erkenntnisge wurden dabei erarbeitet. E. Rausch (1)
hat dabei frithzeitig auch schon Ansétze fiir die Schwingungsberechnung von
Tirmen gebracht. Das Schwingungsproblem fiir die hohen Bauwerke wurde
jedoch erst ernst genommen, als sich Bauunfille ereigneten oder stdérende
Schwingungen tatsédchlich eintraten.

In den letzten 12 Jahren hat sich daraufhin die Forschung diesen Pro-
blemen ernsthaft zugewandt und viele Arbeiten sind zu diesen Problemen in-
zwischen publiziert worden. Vergleicht man jedoch das tatséchliche Verhal-
ten hoher Bauwerke mit den Ergebnissen der theoretischen Betrachtungen, so
findet man noch verhiltnismiRig wenig Ubereinstimmung, d.h. die Annahmen
und Voraussetzungen der Theorien diirften nicht zutreffen und man mu@3 daher
an den Bauwerken selbst intensiver nach der Wahrheit suchen. Bel den hohen
Bauwerken stehen Windlasten und winderregte Schwingungen zweifellos heute
im Vordergrund und der Verfasser will daher zunichst einige Bemerkungen
hierzu machen. Dabei rdumt er ohne Zogern ein, dafl es ihm seine Zeit nicht
erlaubte, alle zu diesem Problemkreis erschienenen Verdffentlichungen durch-
zuarbeiten. Die Darlegungen werden daher liickenhaft sein und geben nur Be-
obachtungen wieder, wie sie bei den in seinem Bereich laufend bearbeiteten
turmartigen Bauwerken in den letzten Jahren aufgetreten sind.

2. Das Verhalten der hohen Bauwerke im Wind

2.1 Vergleich zwischen iiblicher Berechnung und Messungen am Bauwerk

Wihrend der letzten Jahre sind an verschiedenen turmartigen Bauwer-
ken Messungen der durch Windkrifte entstehenden Verformungen durchgefihrt
worden. Dabei zeigte sich libereinstimmend, daf die groBten horizontalen
Ausbiegungen infolge Wind nur etwa 25 bis 35 % der Werte betrugen, die mit
den bei der Messung beobachteten maximalen Windgeschwindigkeiten errech-
net worden waren. Diese Beobachtung wurde z.B. bei den von H. Lenk (2)
berichteten Messungen am Stuttgarter Fernsehturm gemacht, die iiber zwei
Jahre hinweg durchgefithrt wurden, um méglichst einige starke Stiirme ein-
zufangen. Ahnliche Ergebnisse berichten J.F. Wiss und O.E. Curth (3)
iber Messungen an dem rund 180 m hohen Turmhochhaus "1000 Lake Shore
Plaza" in Chicago. Die horizontale Ausbiegung dieses Turmhochhauses zeigte
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ungefihr die in Kurve (D in Fig. 1
dargestellte Abhingigkeit von der
Windgeschwindigkeit, wdhrend Kur- ?
ve () den rechnerischen Werten ent- el
spricht. Den Ausbiegungen iiberla- 18 1
gert sich eine Schwingung, deren
Amplitude bei diesem Bauwerk ma-
ximal ein Drittel des Wertes der ma-
ximalen Ausbiegung erreichte. Die
Schwingungsbewegung verlauft dabei
auf ganz zufdlligen Bahnen (Fig. 2)
mit erheblichen Komponenten quer
zur Windrichtung, obwohl das Bau-
werk einen fast quadratischen Grund-
ri@3 hat.

gerechnete Werte

Q

124

gemessene Wer te

horizontale Ausbiegung

Auch beim Stuttgarter Fern-
sehturm verliefen die Schwingungs- 0 T T i
bahnen ziemlich unregelmsiBig mit 0 20 40 m/s
Ausschlédgen, die quer zur Wind-
richtung infolge Karman'scher
Wirbelstraflen grofler waren als in
Windrichtung. Turmschaft und
Turmkopf haben bei diesem Bau-
werk kreisférmige Grundrisse,
was die Bildung Karman'scher
Wirbel beglinstigt.

Windgeschwindigkeit

Fig. 1
Horizontale Ausbiegung an 180 m
hohem Hochhaus

Die Querschwingungen wurden dabei fiir
alle Windgeschwindigkeiten gleichermafien
beobachtet, nicht etwa verstarkt fir diejenige,
bei der die Frequenz der Wirbelablésung mit
der Eigenfrequenz des Turmes iiberein- 480 24
stimmt (Fig. 3). \q

2.2 Ursachen fiir die Abweichungen zwischen
Rechnung und Messung

Diese groflen Abweichungen zwischen
den Ergebnissen der bisherigen rechneri-
schen Methoden und der Wirklichkeit miissen
uns veranlassen, die Grundlagen der Wind-
lastannahmen zu verbessern, Der Unter-
schied ist so grofl, daBl sich durch solche
Verbesserungen erhebliche wirtschaftliche
Ersparnisse ergeben werden, weil bei schlan-
ken hohen Bauwerken fiir die Aufnahme der Windkriéfte im allgemeinen erheb-
liche Stahlmengen bendtigt werden, die bei den Kosten ins Gewicht fallen.

720x10™* RAD
S

Fig. 2
Bewegungsbahn der Spitze
eines 180 m hohen Hochhauses
bei Sturm (aus (3) )

Fiir die groflen Unterschiede zwischen Wirklichkeit und Rechnung miissen
verschiedene Ursachen in Betracht gezogen werden. Die gerechneten Ausbie-

gungen werden heute meist mit Windwiderstandsbeiwerten ermittelt, die im
Windkanal bei stetiger Strémung gemessen worden waren. Diese sind nicht
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ohne weiteres richtig. Bei turmartigen Bau-
tenmit kreisformigem Querschnitt spielt be-
kanntlich die vom absoluten Maf3 des Durch-
messers d abhidngige Reynoldszahl Re = v.d
eine erhebliche Rolle. Die c\,-Werte von
Kreiszylindern fallen je nach der Rauhigkeit
der Zylinderoberfldche im Bereich von

Re = 10° bis Re = 4 - 10° fiir sehr hohe
Zylinder vonrund c¢_ = 1,0 bis auf Cor™ 0,4
ab (Fig. 4). Sie steigen allerdings mit wei-
ter zunehmender Reynoldszahl wieder an und
zwar bis rd. 0,7. Die Abmessungen unserer
Bauwerke liegen é'neist so8 dafl die Reynolds-
zahl zwischen 10~ und 10% ist, so dafl man
sich bei den Bauwerken in diesem tliberkriti-
schen Bereich befindet. Der plétzliche Ab-
fall des cw-Wertes ist auf eine von der Rau-

50

e [mm]

Amplitude a in mm
quer zur Windrichtyng

ofmm]= 0,13 v? [m/sec]

P } | : higkeit der Zylinderoberfliche abhingige Ver-
o e | | } | _ __ &nderung im Verhalten der unmittelbar am
. : e hiaescratiiyiil rlmiae) Zylinder angreifenden Grenzschicht der Luft
zuriickzufiihren (Grenzschichteffekt) (4 ).
Fig. 3 Dieser Grenzschichteffekt ist wohl an Zylin-
Gemessene Schwingungen quer dern untersucht, man weill jedoch iiber ihn
zur Windrichtung am Stutt- noch wenig bei den in der Praxis vorkommen-

garter Fernsehturm (nach (2)) den Formen und Oberfldchenrauhigkeiten
turmartiger Bauwerke mit Querschnitten, die
vom Kreis abweichen. Jedenfalls besteht die Méglichkeit, daf die tatséchli-
chen Windwiderstandsbeiwerte erheblich kleiner sind als wir sie im Windkanal
im unterkritischen Bereich ermitteln, Die meisten Windkanile erlauben bei
den kleinen Modellabmessungen nicht, den iberkritischen Bereich einzustellen.
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Windwiderstandsbeiwert ¢, von Kreiszylindern
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Die zweite Ursache ist darin zu sehen, dafl wir nach den derzeitigen Vor-
schriften der meisten Linder noch weitgehend die Schnittkrifte fiir die Trag-
fahigkeit gegen Wind quasi-statisch ermitteln, indem wir den Staudruck fir
Windgeschwindigkeiten ansetzen, die der Geschwindigkeit von Spitzenb&en entw
sprechen. Damit errechnen wir viel zu hohe Windlasten. Unsere Bauwerke,
auch wenn sie bis zu 500 m hoch sind, befinden sich im erdnahen Bereich der
Windstrémungen, wo diese im allgemeinen sehr turbulent sind. In diesem Be-
reich wirken die hohen Windgeschwindigkeiten meist nur tGber kurze Zeitspan-
nen von wenigen Sekunden. Betrachtet man die Windstruktur, d.h. den Verlauf
der Windgeschwindigkeiten mit der Zeit (Fig.5),
so findet man, daf3 bei schweren Stiirmen in
Héhen liber 100 m iber Geldnde nur etwa 40
bis 60 % der maximalen Windgeschwindigkeit
iiber ldngere Zeitspannen wirkt, wahrend die
Spitzengeschwindigkeiten nur in Form von
zackigen Bden in unterschiedlichem Abstand
und mit unterschiedlicher Entfaltungszeit, die y
ein MaB fiir die Windbeschleunigung gibt, auf-
treten. Das hier gezeigte Bild einer Wind-
struktur wurde in 100 m Hohe ilber Geldnde
auf einem Turm, der auf dem Gipfel eines
deutschen Mittelgebirges steht, gemessen,
also bereits in beachtlicher Héhe iiber der , _
rauhen Erdoberfldche. In niedrigerer Hohe <
ist die Grundgeschwindigkeit im Verhéltnis
zur zusitzlichen Boéengeschwindigkeit nied-
riger, was deutlich aus dem Vergleich der
Windmessungen in Fig.5a hervorgeht, die
in Montsouris 26 m Uber Grund,am Eiffel-
turm in 317 m Héhe gemessen wurden (5).

20
Windgeschwindigkeit v (m/sec]

10

A\
I Minute
t

Fig. 5
Verlauf der Windgeschwin-
digkeiten der Bden bei einem
Sturm, gemessen in 100 m
Hohe liber einem 1016 m ho-
hen Berg (nach Staiger)

Fig. 5 a
Unterschied der
Grofe der Grund-
geschwindigkeit
unter den Béen
bei Windmes-

sungen in ver-
schiedenen H6-
hen liber Gelidnde,
Montsouris 26 m,
Eiffelturm 317 m
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In sehr grofler Hohe nimmt die Turbulenz ab, doch kommt man erst in
Hohenvon 500 bis 800 m, je nach Wetterlage in noch gréferen Héhen, in eini-
germaflen stetige Windstrémungen. Die Tatsache, dafl die maximalen Windge-
schwindigkeiten mit der H6he lber dem Boden nach einer Exponentialfunktion
zunehmen, deren Exponent von der Oberfldchenrauhigkeit des Geldndes ab-
hingig ist, sei in Erinnerung gerufen. C.W. Newberry berichtet in (14), daf}
die Windbeiwerte ¢ infolge des Gradienten abnehmen.

Offensichtlich wirken diese Spitzenbden nur so kurze Zeit, dafl grofle Bau-
werke die von der B6 iibertragene Energie verzehren, bevor sie eine Ausbie-
gung erreichen, die entstehen wiirde, wenn die maximale Bdengeschwindigkeit
iber einen ldngeren Zeitraum stetig wirken wiirde. Dieses Verzehren der
StoBBenergie von Windbden geht so weit, dall es beim Stuttgarter Fernsehturm
selbst bei schwersten Stirmen nicht méglich war, am Fundament noch den
Einflul8 von Boen festzustellen,

Man mufl die Moglichkeit betrachten, dafl eine folgende B0 zeitlich im Ab-
stand der n-fachen Eigenschwingungsdauer des Bauwerkes, also in Phase, an-
greift und dadurch die Ausbiegung trotz der kurzen Einwirkungszeit vergréflert.
Wenn man jedoch gemessene Windstrukturen betrachtet, dann findet man, da@
Spitzenbéen zwar manchmal zwei bis drei niedrige Zacken in kurzem Abstand
von 4 bis 6 s haben, was als eine B6 von entsprechender Dauer gelten kann,
dafl jedoch die Zeitabstinde solcher Spitz enbden sehr unregelméfig und
meist groBer als 60 Sekunden sind, so dafl das Einwirken einer zweiten oder
dritten starken Bo in Phase duflerst unwahrscheinlich ist und daher nur bei
sehr niedriger Frequenz, d.h. bei einer Schwingungsdauer von mehr als 10
bis 12 Sekunden, vielleicht zu berticksichtigen wire.

Schliefllich ist auch zu beachten, dafR die Spitzenbden sowohl der Breite
als der Ho6he nach eine nur begrenzte Ausdehnung haben, iber die man noch
wenig weif3. Beobachtungen von Sturmschiden in Wildern lassen vermuten,
dafl diese Ausdehnungen der Breite nach oftmals nur zwischen 30 und 100 m
liegen, der Hohe nach mag sie noch geringer sein (bezogen auf Spitzenge-
schwindigkeit). Bei Bauwerken mit Héhen von mehr als 100 m wird man daher
fir den Angriff einer Spitzenbé sich auf eine Teilhéhe beschrénken kénnen.

2.3 Die Notwendigkeit verbesserter Grundlagen fiir Schwingungsunter-
suchungen.

Diese Erscheinungen miissen uns veranlassen, schlanke hohe Bauwerke
in Zukunft nicht mehr quasi-statisch, sondern dynamisch, also mit Hilfe
einer Schwingungsuntersuchung, gegen Windangriffe zu bemessen, wie dies in
der Praxis bei Fernmeldetiirmen und Schornsteinen in der Regel schon ge-
schieht.

J. Schlaich hat in (6) entsprechende Schwingungsiiberlegungen fir
WindstSe auf hohe Bauwerke angestellt und dabei einen Weg fiir die Ermitt-
lung dynamischer Beiwerte zur Bericksichtigung der Stof3- und Wiederho-
lungswirkung von Bdéen aufgezeigt. Die Beiwerte sind jedoch noch hoch im Ver-
gleich zu den tatsichlich beobachteten Schwingungsamplituden, was auf eine
noch zu ungilinstige Annahme der Béenstruktur und auf eine Uberschétzung der
durch eine kurzzeitige B6 abgegebene Energie zuriickzufithren sein wird.
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Es ist zweifellos noch manche Arbeit notwendig, bis wirklichkeitsnahe
Grundlagen fiir die Berechnung der Windwirkungen und fiir eine entsprechende
Anderung der Vorschriften geschaffen sein werden, die die tatsdchliche Si-
cherheit gegen Windkrifte den sonst iiblichen Sicherheitswerten anpassen,

Solche Grundlagen mii3ten durch Auswertung zahlreicher Beobachtungen
von Windstrukturen angeben, mit welcher Geschwindigkeit der Grundstrémung
zu rechnen ist und mit welcher Art und zeitlichen Folge der Spitzenb&en, wo-
bei die Boenentfaltungszeit und die maximale Wirkungsdauer der Spitzenge-
schwindigkeit vielleicht aufgrund einer 50-Jahreshiufigkeit festgelegt werden
miifliten. Flilir den wahrscheinlichen Abstand von Spitzenb&éen miifite man viel-
leicht einen Bereich durch zwei Grenzwerte angeben. Die Wirkung von groflen
Wirbelstirmen (Orkane, Taifune) wird wohl wie bisher nur in den davon hiu-
fig betroffenen Gebieten in solche Regeln eingeschlossen werden miissen.

Die Messungen von Windstrukturen miissen in einer fiir diesen Zweck ge-
eigneten Weise durchgefiihrt werden. Die normalen Aufschriebe von Wetter-
stationen beruhen in der Regel auf Messungen der Windgeschwindigkeit in 10 m
Hohe liber dem Boden mit Anemometern, die eine gewisse Trigheit aufweisen
und daher weder die Windbeschleunigung noch die Spitzengeschwindigkeit zu-
verlﬁssig angeben. Ein trigheitsfreies Winddruckmef@gerit hat W. Neuerburg,
Esslingen, entwickelt (7). Die Messungen miissen auch in unterschiedlicher
Hohe iber dem Boden méglichst bis auf Héhen von 300 m in Abstédnden von
30 m durchgefiihrt werden, um iliber den Verlauf der Bden der Héhe nach Aus-
sagen zu erhalten. Die heutigen elektronischen Schreibgerédte erlauben eine
synchrone Darstellung der Messungen in unterschiedlichen H&hen.

Schwierig ist es, die Bewegungen der turmartigen Bauwerke synchron
zu dem Verlauf der Windgeschwindigkeiten aufzuzeichnen, wobei die niedrige
Frequenz hoher Bauwerke und das Schwingen auf ganz zufilligen Bahnen in un-
terschiedlichen Richtungen erschwerend wirken, Wiss und Curth (3) be-
schreiben ihre Entwicklung geeigneter Mellgerite, die sie an dem Chicagoer
Hochhaus beniitzt haben. Es wire erwiinscht, die Erfahrungen mit solchen
MefB3- und Aufzeichnungsgeriten und mit den Auswertungen auszutauschen, um
rascher zu den nétigen Daten zu kommen.

Im Hinblick auf die Liicken unseres Wissens auf diesem Gebiet ist es zu
begriilen, dafl durch die Initiative von C. Scruton (National Physical Labora-
tory Teddington bei London) wissenschaftliche Tagungen liber die Wirkungen
des Windes auf Bauwerke abgehalten werden. (1. Internationale Konferenz
iber Windwirkungen auf Bauwerke in London, 1963, 3. Konferenz geplant in
Tokio, September 1971). Auf die Arbeiten von Davenport, Jenssen, Leutheus-
ser und Vellozzi wird verwiesen. (20, 21 u. 22) .

Fiir eine Schwingungsuntersuchung mufl die Dadmpfung des Bauwerkes
einschliefllich seiner Griindung bekannt sein. Wir wissen, dafl die Ddmpfung
bei geschweifliten Stahltirmen mit Rohrquerschnitt so niedrig ist (logarithmi-
sches Dekrement der Dampfung unter 0, 01), daf an solchen Tiirmen die Wir-
belablésung leicht zu gefdhrlichen Resonanzschwingungen fiihren kann, die
schon an mehreren solchen Bauten zu schweren Schédden gefiihrt haben. Als
Vorrichtung zur Stérung der WirbelstraBen sind vor allem die von C. Scruton
entwi ckelten wendelartigen Rippen bekannt geworden, die bei stdhlernen
Schornsteinen mit Erfolg angewandt werden. Aber auch bei rechteckigen



220 V — HOHE, SCHLANKE BAUWERKE

Querschnitten neigen Stahltiirme zu solchen Resonanzschwingungen, wie sie am
Pylon der grofBen Héngebriicke iiber den Firth of Forth wdhrend der Montage
festgestellt wurden und durch grofle Ddmpfer beseitigt werden muften, bevor
der Bau der Briicke fortgesetzt werden konnte. Durch aerodynamische Wind-
kanalversuche kann man die Neigung zu solchen Schwingungen im voraus fest-
stellen, da sie meist schon durch stetigen Wind mit méBiger Geschwindigkeit
angefacht werden. Die Sicherheit gegen Schwingungserregung durch Béen mit
héherer Geschwindigkeit 146t sich jedoch bisher noch schlecht experimentell
feststellen.

Bei Tirmen aus Stahlbeton oder Spannbeton wurde bisher noch kein Auf-
schaukeln der Windschwingungen zu bedenklichen Amplituden festgestellt, ob-
wohl natiirlich diese Tirme im Wind ebenfalls schwingen. Diese Tatsache ist
bemerkenswert, zudem bereits duflerst schlanke Tiirme gebaut worden sind
(Stuttgarter Fernsehturm, Polizeifunkturm Aufhausen, Moskauer Fernseh-
turm). Das bessere Verhalten dieser Tiirme mufl weitgehend auf die hohere,
innere Ddmpfung des Betons zuriickgefiihrt werden. Beim Stuttgarter Turm
wurde durch einen Ausschwingversuch das logarithmische Dekrement der
D&mpfung zu 0, 04 ermittelt. Der Beton dieses Turmschaftes hat Festigkeiten
von B = 600 kg/cmz, bei niedrigerer Betonfestigkeit wichst der Ddmpfungs-
beiwert, so hat C. Scruton an Betonschornsteinen in England Ddmpfungsbei-
werte von 0,05 bis 0, 06 gemessen. Man darf annehmen, daf der D&mp-
fungswert mit dem Beanspruchungsgrad zunimmt, vor allem, wenn man in
den Zustand II (gerissene Zugzonen) ibergeht. Leider liegen bisher hieriiber
nur wenige Messungen an Bauwerken vor und auch die Laboruntersuchungen
sind nicht zahlreich (2).

Man darf annehmen, dafl der Dadmpfungsbeiwert bei turmartigen Hoch-
bauten mit Geschoflen und Vorhédngefassaden noch wesentlich héher liegt als
bei nackten Stahlbetontiirmen. Im Hinblick auf die Bedeutung des Dampfungs-
beiwertes fiir die aerodynamische Stabilitdt hoher Bauwerke wire es dringend
erwiinscht, dafl weitere Messungen durchgefiihrt werden.

Was die Sicherheit gegen Ermidung der Baustoffe bei Windschwingungen
anbelangt, so ist zu beachten, daB hohe Windbeanspruchungen selten vorkom-
men. Die Maximalwerte werden in Mitteleuropa durchschnittlich nur alle
10 Jahre einmal erreicht, 70 % der Maximalwerte nur ein- bis dreimal jihr-
lich, wobei man wihrend eines solchen Sturmes mit nur 10 bis 20 Spitzenbéen
zu rechnen hat. Demnach bleibt die Zahl der hohen Windbeanspruchungen auch
bei 100 Jahren Lebensdauer wo niedrig, dafl die statische Traglast der Be-
messung zugrunde gelegt werden kann, also keine Abminderung der Festigkeit
der Baustoffe infolge millionenfachen Lastwechsels notig ist.

2.4 Ortliche Windangriffe

Die GrolRe der ortlichen Windangriffe in Form von Windlastspitzen, die
nur an kleinen Teilfldchen z.B. entlang von Kanten und Ecken wirken, wurde
lange unterschétzt. Es waren vor allem kanadische Untersuchungen und Be-=
obachtungen bei Sturmschéiden in England, die zeigten, dal z.B. bei diagona-
lem Anblasen von Hochhdusern an den oberen Ecken Sogkraftspitzen bis zum
6- bzw. 8-fachen Staudruck auftreten. Solche Werte erklidren, weshalb man-
che vermeintlich gut verankerte Flachdachdeckung schon vom Wind hochge-
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rissen wurde. Auch die durch benachbarte Gebdude oder Berge moégliche Du-
senwirkung kann zu ungewdhnlich hohen 6rtlichen Windangriffen fithren und
mull beachtet werden. Dies trat bei den verh&ltnism&Big dicht nebeneinander
stehenden Ferry bridge-Kihltiirmen in England drastisch in Erscheinung.
Fir die Bemessung einzelner Bauteile gegen Windangriff mufl man sich daher
stets iliberlegen, ob diese nicht solchen Windlastspitzen ausgesetzt sein kon-
nen.

3. Das Verhalten der hohen Bauwerke bei Temperatureinwirkung

Alle turmartigen Bauwerke sind den Einfliissen der Sonnenbestrahlung
besonders stark ausgesetzt und Messungen haben wiederholt ergeben, dafl die
Verformungen durch Sonnenbestrahlung bei schlanken, nackten Tlirmen sogar
griéller sein kénnen als die Verformungen bei Wind. Die Wand eines Beton-
turmschaftes kann im Sommer an einem windstillen Tag auf der Sonnenseite
60 bis 70 °C warm werden, wihrend die der Sonne abgelegene Seite infolge
der schlechten Warmeleitfédhigkeit des Betons eine Temperatur von 20 bis
25 °C aufweisen kann. Die Folge ist eine Ausbiegung der Turmachse infolge
der Verlidngerung des Betons auf der angestrahlfen Seite. Durch die Drehung
der Erde beschreibt dann der Turmkopf im Laufe von 24 Stunden eine etwa
elliptische Bahn . Diese Bewegungen miissen vor allem beim Einbau von Auf-
zligen beachtet werden, weil man nicht in der Lage ist, durch das iibliche Lot
eine Bezugsachse fiir das Einmessen der Schienen herzustellen. Am besten
fihrt man alle erforderlichen Messungen nach dem Temperaturausgleich
durch die Nacht vor Sonnenaufgang durch, wie dies auch beim Bau von Gro@3-
bricken iliblich ist.

Die Temperaturbewegungen sind natiirlich geringer, wenn bei Hochhéiu-
sern das turmartige Kerntragwerk durch Rdume und vorgehingte Fassaden
gegen die direkte Sonnenbestrahlung geschiitzt ist. Wenn jedoch die dufleren
Stiitzen solcher Rdume Sonnenbestrahlung erhalten kénnen, dann stellen sich
trotz etwaiger Wirmeddmmung Verlidngerungen der Fassadenstiitzen ein, die
je nach der Steifigkeit der Deckenanschliisse auch eine Ausbiegung des Kerns
zur Folge haben kdnnen, wie sie am Hochhaus in Chicago (3) beobachtet wur-
den. Jedenfalls hat sich der Ingenieur mit den Verformungen hoher schlanker
Bauwerke durch Temperaturdnderungen insbesondere durch Sonnenbestrah-
lung zu beschiftigen.

Die Temperaturunterschiede im Querschnitt filhren natiirlich zu Eigen-
spannungen, die je nach der Biegesteifigkeit der Turmwandungen beachtliche
Werte annehmen kénnen. Die entsprechenden Wandbiegemomente sind jedoch
als Zwingungsmomente zu betrachten, die abgebaut werden, sobald in den
auf Zug beanspruchten Zonen des Betons Risse entstehen. Der Verfasser hat
solche Risse bei den Turmschiéften der von ihm entworfenen Fernsehtiirme
meist in Kauf genommen und die Turmschéfte auf grofle Bereiche nur ein-
seitig auflen bewehrt. Die Standsicherheit solcher Turmschéfte wird dadurch
nicht beeintrédchtigt. Wenn jedoch sichtbare Risse verhiitet werden sollen,
dann muf} die Bewehrung im Hinblick auf die Beschrénkung der Riflbreiten
und nicht fiir die Aufnahme von Zwiangungs-Zugkréften aus den fiir Zustand 1
errechneten Zugspannungen bemessen werden. Hierzu wird auf die Arbeit
von H. Falkner verwiesen (8).
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4, Fernmeldetiirme

Fiir das Fernmeldewesen haben die Betontiirme eine grofle Bedeutung
erlangt, insbesondere nachdem durch den Bau des Stuttgarter Fernsehturmes
1954 - 55 gezeigt wurde, dall Betriebsgeschofle in groer Hohe auf schlanken
Turmschéaften moéglich sind und dennoch die Neigungswechsel der Antennen bei
Sturm weit unter den Werten bleiben, die aus fernmeldetechnischen Griinden
gefordert werden. Die Betontiirme lassen sich dabei auch formschon gestal-
ten und brauchen bei einwandfreier konstruktiver Durchbildung und guter Qua-
litdt des Betons fast keine Unterhaltung. Es ist daher verstidndlich, da Fern-
meldetiirme in zunehmender Zahl aus Beton errichtet werden (Fig. 6).
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Fig. 6 Eine Auswahl der in den letzten 15 Jahren
gebauten Sendetiirme

Die Entwicklung ist dabei durch die wachsende Gréfle der Einrichtungen
am Kopf der Tiirme gekennzeichnet, weil mit dem Ubergang zu héheren Fre-
quenzbereichen (6 - 11 GHz) der Richtfunk mehr und mehr forderte, dafl die
Gerite moglichst nahe an der Antenne stehen miissen, um die Ddmpfung der
Energie in den Hohlleitern zwischen Gerit und Antenne klein zu halten und um
die Zahl der Verbindungsstellen und der damit verbundenen Gefahr von Re-
flexionen zu vermindern (9). Die Uberwachung der Richtfunkgerite wird
auflerdem erleichtert, wenn alle zu einem Turm gehoérigen Geridte méglichst
in einem Betriebsgeschofl aufgestellt werden. Diese Gesichtspunkte veran-
laBten den Verfasser schon beim Entwurf des Fernmeldeturmes Hannover
(1960) ein BetriebsgeschoB mit 27 m Durchmesser zu planen, beim Fernmel-
deturm Hamburg (Fig. 7) hat das BetriebsgeschoB einen Durchmesser von
40 m in einer Hohe von 150 m iiber dem Boden (12). Bei geplanten weiteren
Fernmeldetiirmen sind bereits Geschofldurchmesser von iiber 50 m in Hohen
von 170 bis 180 m iiber Gelidnde geplant (10 u. 11).




FRITZ LEONHARDT 223

Die Herstellung solch grofler Geschofle auf einem
Betonturm ist eine interessante Ingenieuraufgabe, die
verschiedenartig geldst werden kann. Meist befinden
sich iber den Betriebsgeschoflen mehrere Plattformen
zum Aufstellen von Richtfunkantennen und dariiber noch
Schaftteile fiir die Befestigung von Rundfunk- und Fern-
sehantennen. Da die Turmschéfte mit Kletter- oder
Gleitschalung gebaut werden, ist jede Unterbrechung
der Schaftherstellung unerwiinscht. Man betoniert da-
her in der Regel zuerst den gesamten Schaft und baut
die Plattformen und Betriebsgeschofle nachtréiglich an.
Um diesen fertigungstechnischen Gesichtspunkten
Rechnung zu tragen, hat der Verfasser fiir den Bau des
groen Hamburger Fernmeldeturms fiir die Plattfor-
men und die Gescholle flache, vorgespannte Schalen
entwickelt, die nur in einer kleinen Nut am Schaft auf-
gelagert werden (Fig. 8 u. 9). Dadurch werden An-
schlufbewehrungen und dergleichen vermieden. Diese
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Fig. 8 Schnitt durch die Betriebsgeschofle
des Fernmeldeturmes Hamburg und
Lagerung der Schalen am Schaft

Fig, 7 Fernmeldeturm Hamburg, 271 m hoch

. 16 Einfihrungsbericht
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Schalentragwerke haben sich gleichzeitig als sehr
_____ : wirtschaftlich erwiesen, vor allem wenn mehre-
E B re Schalen untereinander mit einer Schalung her-

Qf”'i’”i : ‘ gestellt werden, die sich von GeschoBl zu Ge-
”“J £ I ! schoB3 absenken 1468t. Es wurde auch untersucht,
H H solche Plattformen oder Schalen aus Fertigtei-
o len nachtréiglich an den Turmschaft anzubauen,
Fig. 9 die Untersuchungen ergaben jedoch eindeutig,

dafl die Herstellung mit Ortbeton wirtschaftli-
cher ist, zudem fiir den Bau des Turmschaftes
die Einrichtungen fiir den Materialtransport
ohnehin vorhanden sein miissen.

Antennenplattform als
flache Schale (Turm
Hamburg)

Wenn nur ein grofles Betriebsgeschofl zu errichten ist, dann wird ver-
mutlich eine Kombination von Stahlkonstruktion und Beton glinstig sein, wobei
gewissermalfen das fiir die grofle Ausladung nétige Stahlgeriist fiir das endgiil-
tige Bauwerk mitverwendet wird,

Die deutsche Bundespost hat mehrfach Typentiirme entwickelt, bei de-
nen zwei Aufstellebenen fiir grofle Richtfunkantennen unmittelbar am Be-
triebsgescholl liegen (9). Bei der ersten Reihe dieser Typentirme wurden die

Antennenplattformen mit
‘ —~ Kragtrdgern und Gitter-
//’ rosten ausgefihrt. Bei
\ -~ den neuen Typentirmen
) ®  wurden durchgehende
Stahlbetonplatten gewéhlt,
~ —die billiger sind und weni-
ger Unterhaltung verursa-
chen (Fig. 10).
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Fir Rundfunk- und
Fernsehantennen genligen
meist die schlanken Maste
allein, wie sie erstmalig
fiir die Fernsehtlirme auf
dem Ochsenkopf und Don-
nersberg (Fig. 6) und
spédter auf zahlreichen an-
¢“2 -~ deren Bergen errichtet
wurden. Diese Maste kon-
nen sehr schlank und ele-
gant gebaut werden, so
dafl sie die Landschaft we-
nig stéren, wenn ihr Aus-
sehen nicht durch zu viele
und unregelmiBig angeord-
nete kleine Plattformen

@201

938 m

Fig. 10
Typenturm der deutschen Bundespost FMT 4-6
Schnitt durch den Turmkopf (aus (9) )

fir Richtfunkantennen beeintrichtigt wird (Fig. 11). Hier muf} der entwer-

fende Ingenieur darauf drédngen, dafl solche Plattformen zusammengefaf3t und

z.B. mit einem im unteren Turmbereich angeordneten Betriebsgescho3 kom-

biniert werden, wie dies beim 2. Stuttgarter Fernmeldeturm geschehen ist.
{Fig. 12).
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Fiir den Turmschaft ist die geschlossene Betonrdhre
mit kreisrundem oder vieleckigem Querschnitt immer wie=
der das glinstigste Bauelement, wenn hohe Lasten und Wind-
momente zu tragen sind, sie bietet auch die groéfte Sicher-
heit gegen Erdbebenkrifte. Die Betonrdhre kann schnell
und wirtschaftlich mit Gleit- oder Kletterschalung herge-
stellt werden, wobei der Verfasser der Kletterschalung den
Vorzug gibt, nicht nur weil damit eine schénere Betonober-
fliche erzielt wird, sondern vor allem, weil man bei Klet-
terschalung ausreichend Zeit hat, die Bewehrungen, auch
Ortlich verstidrkte Bewehrung oder Anschluflringe fir
Plattformen, ohne Zeitdruck sauber einzubauen. Dem
Schaft sollte man aus dsthetischen Griinden mindestens
im unteren Teil stets einen Anlauf geben, am besten in
Form einer Parabel.

- —

Die lotrechte Bewehrung des Schaftes dient haupt-
sdchlich der Sicherheit, sie wird unter Gebrauchslast
selbst bei starkem Sturm in den meisten Fé&llen kaum auf
Zig beansprucht. Erst bei der Bemessung fiir die Bruch-
sicherheit ergibt sich die Notwendigkeit, eine kréftige Be-

wehrung moglichst mit hoher Zugfestigkeit einzubauen, Fig. 11
wenn man den Turmschaft schlank entworfen hat und die Fernmeldeturm
Windlasten verhédltnisméBig grofler Geschosse und Platt- Ermingen

formen am Kopf zu ibertragen sind.

Der Unternehmer ist geneigt, die lotrechten Stidbe in kurzen L&ngen von
z.B. 6 m einzubauen und damit viele St68e in Kauf zu nehmen. Diese StoBe
miissen fiir Druck und Zug vollwertig ausgebildet sein. Der iibliche Ubergrei-
fungsstoB3 hat sich in Versuchen bei dicken Stdben als wenig geeignet gezeigt,
weil bei hohemDruck am Stabende durch Spitzendruck Abplatzungen des Betons
entstehen, wenn die duflere Querbewehrung nicht eng genug liegt. Deshalb
wurden bei den Turmbauten der letzten Jahre die dicken Stibe mit Gaspref3-
schweiflung stumpf geschweiflt oder neuerdings mit einer PreBmuffe gestoflen.
Beide Stoflarten lassen sich am Bau mit Handgeriten ausfithren, der Prefl3-
muffenstoB hat sich sogar als billiger erwiesen als der Ubergreifungsstof (13).
Es ist zudem zweckmaiBig, lber der Arbeitsbiihne zum Betonieren noch eine
zweite Arbeitsbihne zum Bewehren und zum Herstellen dieser St6Qe vorzu-
sehen, wodurch gleichzeitig der Einbau 9 oder 12 m langer Stdbe erméglicht
wird. Zu den Bewehrungen des Schaftes sind weitere Angaben in (10) und (11)
zu finden.

Als Fundament ist die im Schornsteinbau idbliche massive Kreisplatte
fir Tirme bis etwa 100 m Hohe geeignet. Fiir die gréferen Tirme mit Kopf-
bauten und entsprechend grofen Windmomenten hat sich das Kreisringfunda-
ment wegen seiner groflen Kernweite bew#hrt. Dabei kann fiir Ringfundamente
eine wesentlich héhere Bodenpressung zugelassen werden als bei einer Kreis-
platte, ohne dafl die Setzungen gréfler werden. Die Schwankungen der Boden-
pressung durch Windkrifte werden beim Ringfundament prozentual wesent-
lich kleiner als bei der Kreisplatte (Fig. 13). Damit wird auch der Einfluf}
der Baugrundverformung auf die Ausbiegung des Turmes bei Sturm vermin-
dert und die Standsicherheit insgesamt erhéht.
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Fiir den Ubergang vom Turmschaft zum Ringfundament bietet sich die
Kegelstumpfschale an, wie sie schon beim Stuttgarter Fernsehturm 1954 ver-
wendet wurde. Beim Fernsehturm Moskau wurde diese Kegelschale bis 65 m
iiber Gelinde hochgezogen und unten mit reizvollen Offnungen versehen
(Fig. 14). Beim Hamburger Turm wurde die Kegelschale unter Gelédnde an-
geordnet und fiir den Angriff von Windmomenten mit einem vertikalen Zylin-
der, der mit einer horizontalen Ringscheibe an das Fundament angeschlossen
ist, ausgesteift (Fig. 15). Die Berechnungen zeigten jedoch, daf dieser ver-
tikale Aussteifungszylinder
nur mit etwa 25 % an der
Aufnahme der Windmomen-
te beteiligt ist. Es wird
daher billiger, wenn man S : ] U _
die Kegelschale selbst dik- =77 | s =
ker macht und sie zusam-
men mit der horizontalen
Kreisplatte am Beginn des

13,57

Turmschaftes sehr biege- I —
steif ausbildet, wie dies | SN S

AR ST o “—
beim Fundament des Fern- _‘J e L
8.00 — @ 15,24 m —= 8,00

) i §
LT

10

3

meldeturmes Hannover ge-
schehen ist (Fig. 16).

@ 41,00m

Die grofBen Turm- Fig. 15. Fundament des Fernmeldeturmes
fundamente erfordern Hamburg mit Kegelstumpfschale und
eine starke Bewehrung, Zylinder
insbesondere zur Aufnah-
me der Ringzugkrifte. Bei i | N | D 1 O ¢
der Groéfle der Zugkrifte B L — o Gelorde
sind Spannglieder einer )“"'"‘ ‘ "“‘S"‘k L
schlaffen Bewehrung im i 0 iy ﬁ Ry

5350
=]

allgemeinen vorzuziehen
und bei deutschen Preis- Z,
verhédltnissen auch wirt- j S—’ N T - R
schaftlicher. Es hat sich MW ST AR I SEERAE
als zweckmillig erwiesen, ot &5 850 20— —
die Spannglieder auflen am
Ringfundament einzubauen.
Durch die Vorspannung
werden trotz der groflen
Zugkrifte Risse im Beton verhiitet und die Korrosionsgefahr fiir die Stahlein-
lagen beseitigt. Birgt der Baugrund keine korrosionsférdernden Medien, dann
konnen auch schlaffe Bewehrungen verwendet werden, wobei fiir den Stof der
Ringzugstébe die unter (13) erwihnten PrefSmuffen gute Dienste leisten.
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Fig. 16 Fundament des Fernmeldeturmes
Hannover nur mit Kegelstumpfschale

Steht der Turm auf Fels, dann geniigt es, den Turmschaft iiber ein klei-
nes Ringfundament mit vorgespannten Felsankern gegen Windkrifte zu si-
chern, wie dies beim Turm Heubach geschah (Fig. 17). Die Felsanker kon-
nen auch nur auflerhalb des Schaftes angeordnet werden.
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________________ _ Meist miissen auf den Beton-

ﬁ T tirmen oben stidhlerne Antennen-

'“-:50"' tridger befestigt werden, dabei

' __werden Gittermaste bevorzugt,
weil sich an ihnen die Montage
und Wartung grofler Antennen
leichter durchfiihren 1483t als an
geschlossenen Rohrmasten. Die
Befestigung dieser Stahlmaste ge-
schieht am besten, indem man an
die vertikalen Stahlprofile eine
kréftige Stahlplatte stumpf an-
schweillt, die mit hochfesten
Schrauben auf den Betonsockel
aufgepreflt wird. Dabei soll die
Pressung so hoch gewédhlt werden,
daf3 sie durch die 1, 1-fache gréfite
Zugkraft des Stahlprofiles noch

., nicht aufgehoben wird. Man ver-

4 140
e T

#1430 m

i
i
i

Fig. 17 meidet so Zugdehnungen in den
Grindung des 170 m hohen Fern- Ankern und das Offnen der Mbr-
meldeturmes Heubach mit vor- telfuge. Die Stahlplatte kann klein
gespannten Felsankern gewédhlt werden, wenn man die bei

Teilflichenbelastung méglichen
hohen Pressungen ausniitzt.und die Betonplatte entsprechend bewehrt. Bei der
Herstellung der Betonplatte braucht man nur Rohre einzusetzen, durch die die
Ankerschrauben hindurchgesteckt werden (10).

Beim Entwurf und Bau solcher Fernmeldetirme gibt es noch zahlreiche
interessante Sonderprobleme, und es wire erfreulich, wenn iber Erfahrun-
gen hierzu auch von anderer Seite zum KongreB berichtet werden wiirde. Auf
die wertvollen Arbeiten, die auf den Symposien der IASS dber turmartige Bau-
werke in Bratislava 1966 und in Dresden 1968 vorgelegt wurden, sei hinge-
wiesen (23).

5. Kihltirme

Die zunehmende Groéfe der Dampkraftwerke gab Anlafl, die Kiihlsysteme
wirksamer zu gestalten. Hierfiir bot sich das bereits 1914 von den Holldndern
Iterson und Kuyper erfundene System mit rotationshyperbolischen Kiihler-
schalen aus Stahlbeton an, die bei ausreichender Hohe mit natiirlichem Zug
arbeiten. Thre Leistung nimmt natiirlich mit der Hohe des Kiihlturmes zu.
Ausreichend hohe Naturzugkihltirme erwiesen sich gegeniiber den noch vor
rd. 15 Jahren vielfach gebauten Zwangskiihlern mit Ventilatorzug als wirt-
schaftlicher und betriebssicherer. So ist es zu verstehen, dafl diese Kihl-
tirme immer héher wurden. Die Engldnder hatten schon 1938 éine Hdhe von
80 m erreicht und bauten 1958 den ersten 100 m hohen Kihlturm. Inzwi-
schen sind in USA, Frankreich, Deutschland u.a.O. zahlreiche solche Kiihl-
tirme mit iber 100 m Hoéhe entstanden und Plédne fiir 160 m Hohe liegen be-
reits vor. Diese Kihltirme gehéren daher zweifellos zu den hohen Bauwerken,
jedoch nicht zu den schlanken, weil im Hinblick auf ihre Leistung die Durch-

messer der Rotations-Hyperboloidschalen im Mittel etwa halb so gro@ sind
wie die Hoéhe.
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In den Ingenieurkreisen hat der Einsturz von drei hohen Kiihltirmen
des Kraftwerkes Ferry bridge C in Mittelengland beachtliches Aufsehen er-
regt und eine intensive Forschung in Gang gesetzt. Auf einen der letzten Be-
richte hieriiber sei hingewiesen (13 a).In Deutschland hat sich insbesondere
W. Zerna und seine Mitarbeiter der griindlichen Untersuchung und verfei-
nerten Entwicklung dieser hohen Kihltirme gewidmet (4). Zerna hat umfang-
reiche theoretische Ergebnisse mit Modellmessungen verglichen und auller-
dem hinsichtlich der Windkrifte und Windstabilitdt auch Messungen an fer-
tigen Kiihltirmen durchgefiihrt (Fig. 18). Auch A. Paduart, Briissel, hat
wertvolle Untersuchungen iiber die Beul- und Schwingungsstabilitidt solcher
Schalen-Tiirme durchgefiihrt (24).

Die neueren Kiihltirme sind, was die Wanddicke der Schale anbetrifft,
ungewdhnlich kithn. Die Ferry bridge-Tiirme z.B. hatten bei 114 m Héhe und
Durchmessern zwischen 88 und 50 m eine Schalenstdrke von nur 12,7 cm.
Auch die Kiihltiirme von W. Zerna weisen bei &hnlichen Abmessungen nur
rd. 14 bis 18 cm Schalendicke auf, die Schalen sind jedoch durchweg doppelt
gekriimmt, wihrend bei den Ferry bridge-Tiirmen zwei Drittel der Hohe als
Kegelstumpf ausgebildet war. Diese Schalen sind also relativ weit diinner als
Eierschalen und dabei Windkriften ausgesetzt, die mit ihrem Wechsel lber
den Umfang von Winddruck und unterschiedlichem Sog erhebliche Biegemo-
mente und entsprechend Biegeverformungen erzeugen. Solche am oberen
Rand offenen Schalen neigen dabei zu dehnungslosen Verformungen, die nur
wenig Forménderungsarbeit bedingen und daher bereits von kleinen Kréften
verursacht werden kénnen. Aus diesem Grund miissen alle Schalentragwerke,
vor allem solche, die nur einfach gekriimmt oder in der zweiten Richtung we-
nig gekriimmt sind, steife Randglieder erhalten, die diese dehnungslose Ver-
formung unmdglich machen oder erschweren. Die Ferry bridge-Kiihltiirme
hatten kein solches Randglied. Zerna baut am oberen Rand einen auflen an der
Schale liegenden horizontalen Ring von rd. 1,10 m Breite an (Fig. 19), der
fiir 50 - 60 m @ nicht gerade als steif bezeichnet werden kann, aber nach Un-
tersuchungen und Beobachtungen ausreicht, um ein Einbeulen des oberen Ran-
des durch Windkréifte zu verhiiten.
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Fig. 19
Abmessungen des Kihlturmes
Kraftwerk Niederaussem
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2&.21!5‘ ﬂ?i

Fig. 18 117 m hoher Naturzugkihlturm des Kraftwerkes
Castrop-Rauxel, oberer $ 51 m
(nach Zerna und Fa. E. Heitkamp GmbH.)
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Auch mit der oberen Ringaussteifung bleibt die Stabilitidt der diinnen
Schale gegen winderregte Schwingungen das vordringliche Problem beim Ent-
wurf dieser hohen Kiihltiirme. Dabei spielt wieder die Erregung durch turbu-
lenten Wind eine besondere Rolle, die im Windkanal kaum untersucht werden
kann. Man ist daher auf eine theoretische Eingrenzung und auf Beobachtungen
der Bauwerke selbst angewiesen. Nach Untersuchungen von H. Ruscheweyh
(in (4) ) besteht dabei durchaus eine Gefahr, dafl die Eigenfrequenz der Kiihl-
turmschale mit der Wirbelfrequenz zusammenfillt, wenn der Durchmesser
der Kihltirme das heutige Ma@l von rd., 80 m am FuBl iberschreitet. Reso-

nanzschwingungen kénnen dabei geféhrlich werden. Auf die Arbeit von N.J.

Gardner iiber turbulenten Wind auf Kiihltiirme (25)
. sei hingewiesen.
Durch vertikale

Betonrippen von nur
1,8 cm H6he und 8 ¢cm
Breite in einem Ab-
stand von etwa 1/36 bei vertikalen Leisten
des Umfangs wird er- in 10° Teilung
reicht, daf die Wind-
sogkrifte quer zur
Windrichtung stark
abgemindert werden
(Fig. 20). Nach
Windkanalmessungen
fallt der max. Sog-
beiwert cy dadurch
von etwa 2,1 bei
ganz glattem Turm
auf 1,0 ab. Diese
Verminderung der
Sogkriafte wurde
durch Messungen am
ausgefiihrten Bau-
werk bestétigt. Diese
Wirkung ist fir die
Grofle der Biegemo-
mente der Schale

und damit auch fir
die Windstabilitét
natiirlich von erheb-
licher Bedeutung.

Sog bei glatter Wand

Windrichtung

Fig. 20
Der Sog quer zur Windrichtung wird durch
vertikale Rippen an der Kiihlturmschale
abgemindert (nach Rothert in (4) )

DaB solche Schalen im Hinblick auf die Biegebeanspruchungen doppel-
seitig bewehrt werden miissen, sollte wohl selbstverstindlich sein. Es ist
zu empfehlen, die Bewehrungsnetze aus diinnen Stiben engmaschig auszu-
bilden.

Sollte man in der Entwicklung auf noch gréBere Héhen und Durchmesser
ausgehen, dann wire wohl eine Aussteifung der Schale mit vertikalen Rippen
und wenigen horizontalen Ringen zu empfehlen und wirde vermutlich billiger
als der Ubergang zu doppelwandigen Schalen.
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6. Hohe Silos

Einige Bauschidden geben dem Verfasser Anlaf}, in diesem Bericht auch
auf Erkenntnisse beim Bau von hohen Silos hinzuweisen. Verschiedene Indu-
strien, insbesondere die Zementindustrie, gehen bei den Silobauten auf im-
mer gréflere Hohen von bereits 60 m und auf Durchmesser von 15 - 30 m. Es
sel hier nur bemerkt, dafl man bei diesen Groéflen nicht mehr mit iber den
Umfang gleichférmig verteiltem Silodruck des Fiillgutes rechnen darf und dafl
insbesondere ein nicht ganz rotationssymmetrischer Abzug des Fillgutes un-
gleichférmige Beanspruchung zur Folge hat. Beide Erscheinungen machen es
notwendig, Silowandungen, die z.B. wegen Temperatureinfliissen diinn gehal-
ten werden, durch Rippen auszusteifen und insbesondere die Silos oben durch
eine mdglichst starre Scheibe gegen dehnungslose Verformungen, also gegen
Unrundwerden, zu sichern.

7. Schornsteine

Die Stahlbetonschornsteine steigen in immer groere Héhen. Etwa 1963
wurde die 200 m-Grenze itiberschritten, 1967 baute ein polnisches Bauunter-
nehmen in der DDR einen 300 m hohen Schornstein. Auch in USA sind grofle
Schornsteinhéhen verwirklicht worden.

Der monolithische Stahlbeton-Schornstein geht auf Anregungen von
E. Mo6rsch im Jahre 1926 zuriick und wurde durch das Patent von Heine fir
eine Kletterschalung geférdert, die einen tédglichen Baufortschritt von 2,5 m
erlaubte. Heute werden die meisten Schornsteine mit Gleitschalung gebaut,
wobei die tdgliche Leistung 5 - 6 m Hohe betragen kann. Um die Tempera-
turspannungen im Stahlbetonschaft kleinzuhalten, wird heute meist zwischen
dem inneren keramischen Futter und dem Schaft eine reichlich bemessene
Wérmeddmmung eingebaut (Fig. 21). Mit zunehmender Héhe mufl auch der
Durchmesser der Schornsteine gréfler werden, wihrend fiir die Rauchroéhre
ein auf die Hohe gleichbleibender kleinerer Durchmesser genigt, Dies gab

v
Wirmeddmmung e
zwischen Stahl- Rouchrohr
Stahlbetonschalt — ill_ betons Chaft und & ;
Futter (nach H.Bay) A
- 77| begehdarer
7 5 Luftraum
Stahibetonschaft — 7;/
Kiebaschicht — 7//
///'
Bei hohen = % Isoliermantel
Isoliarplatten— Schornsteinen ’//// atterang E
begehbarer Luft- 7
raum zwischen 57
Schaft und iso- /:
liertem Rauch- v
P
rohr (nach H.Bay) _/ ] o
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Veranlassung, zwischen dem Stahlbetonschaft und der Rauchrshre einen be-
gehbaren und beliifteten Luftraum zu lassen, so daf3 die Temperaturdifferen-
zen noch kleiner werden (Fig. 22).

Zum Teil werden die Rauchrdhren heute aus Stahl hergestellt, so daf}
der Stahlbetonschaft gewissermafBlen nur das Rauchrohr zu halten und zu
schiitzen hat. In einzelnen Schornsteinen sind bis zu drei stdhlernen Rauch-
rohre hochgefithrt worden. Das oberste Stlick der Schornsteine wird heute ger-
ne aus sdurefestem Materia:, meist Keramik oder Edelstahl, hergestellt, weil
der Stahlbeton selbst den durch Regen verursachten Rauchgassduren am Ka-
minrand nicht standhilt.

Fir die Griin-
dung der Schornsteine
werden meist massi-
ve Kreisplatten ge- ‘
wihlt, obwohl mit zu- S
nehmender Héhe und :
entsprechend zuneh- p—— T i pingkasten-
mendem Durchmesser troger
auch hier Ringfunda-
mente wirtschaftli-
cher und technisch bes-
ser werden dirften.

In vielen Féillen wird
der Schornsteinschaft
im unteren Teil zur
Einfihrung der Fiich-
se aufgelost. Beim
230 m hohen Schorn-
stein des Kraftwerkes
Castrop-Rauxel II
steht der Schornstein
auf einem dreibeini-
gen Rahmen (Fig. 23)

-17.00

3.4 —W

SCHNITT A-A

w/
SCHNITT 8-8 "?‘34\

(15), der die Ein- Fig. 23
fihrung der Fiichse Dreibeiniger Rahmen als Fundament eines
erleichtert. 230 m hohen Schornsteines (nach H. Bay)

8. Schlanke Hochhiuser

Bei schlanken Hochhdusern miifite es eigentlich selbstverstidndlich sein,
die Windkrédfte entweder einem Stahlbetonkern mit geniigend grolem rdhren-
artigem Querschnitt oder Stahlbetonscheiben zuzuweisen oder die Auflenwinde
selbst fachwerk- oder rahmenartig zu gestalten, damit sie als Scheiben wir-
ken. Jedenfalls miifite heute jedem Ingenieur klar sein, dafl Stockwerksrah-
men fir schlanke Hochhéduser ungeeignet und unwirtschaftlich sind.

Die Verwendung von Stahlbetonkernen bei Hochhdusern begann wohl in
Deutschland (BASF-Hochhaus, Ludwigshafen (Fig. 24) und Mannesmann-
Hochhaus Diisseldorf) und breitete sich sehr rasch aus. Die Kerne lassen
sich leicht aus Aufzugschéichten, Treppenhidusern, Installationsschéchten und
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anderen Nebenridumen wie Toiletten bilden. Die
Funktion solcher Rdume bedingt allerdings, daf}
in jedem Stockwerk Tiir6ffnungen vorgesehen 1
werden, doch lassen sich meist die Tirstiirze ge-
niigend hoch ausbilden, so dafl die Wandteile zu-

sammenwirken. T\—x: 5ﬂT

Uber die Berechnung und Bemessung solcher
durchlécherter Windscheiben und Kerne ist ein
umfangreiches Schrifttum entstanden. Die Berech- —q
nungsmethoden sind wohl bei H. Beck (16), R. Ros- )
man (17) und M. Stiller (18) am weitesten vorge- ;
drungen und ausgereift. H. Beck hat sich vor al-
lem auch mit dem Zusammenwirken unterschied- —}
lich steifer Windscheiben und Kerne mit den '
Stiitzen der Geschosse bei horizontalen Kréften
beschéftigt.

Die Kerne werden gerne vorweg betoniert,
und zwar mit Gleit- oder Kletterschalung, wobei
im Kern Kletterkrane fiir den Materialtransport ——4
und fiir die spitere Montage des ibrigen Hoch-
hauses mit hochgenommen werden. Bei der Her-
stellung solcher Kerne besteht ein Problem stets -
darin, einerseits die Tiliraussparungen exakt zu f !
setzen und andererseits die Anschliisse von Ge-
schofldecken im Kern und von Balken oder Dek-
kenplatten fiir die GeschofRdecken auflerhalb
des Kernes auf einfachste Weise zu ermogli-
chen. Die Aussparungen fiir Tiiren und andere
Offnungen miissen in genauer Plan-Lage und
stabil z.B. an kriéftigen Bewehrungsstédben be-
festigt werden, so dafl sie durch den Beton oder die Gleitschalung nicht ver-
schoben werden kénnen. Flr Deckenanschliisse hidlt der Verfasser das Ein-
betonieren von kriftigen Stahlblechen, die an den Wandfldchen biindig liegen,
fir zweckmifig. An ihnen kann der Anschlufl von Deckentrégern vorberei-
tet sein oder spéter angeschweillt werden.

i)
!
i

[

Fig. 24
Schnitt durch das BASF-
Hochhaus 1956
Kern im Unterbau ein-
gespannt

Ein eindruckvolles Beispiel eines solchen Hochhauskernes zeigt Fig.25
fir die Standard Bank in Johannesburg, der 158 m hoch mit Gleitschalung
hergestellt wurde. Die Decken wurden bei diesem Bauwerk an Spannbeton-
kragarmen angehéngt, deren Spannglieder in drei verschiedenen Hohen im
Bild zu sehen sind.

Die Hochhauskerne kénnen mehrteilige R6hren sein oder durch wand-
artige Windscheiben bei der Aufnahme der Windkrifte unterstiitzt werden,
sie zeigen auch oft recht unterschiedliche Grundriffformen, wie z.B. beim
Hochhaus fiir die neue Bérse in London (Fig. 26) Nach dem eindrucksvollen
Vorbild der Marina-City- Turmh&user in Chicago sind wiederholt Wohn- und
Birotiirme mit kreisférmigem Grundrifl und mit kreisférmiger Kernrdhre
aus Leichtbeton gebaut worden. Dabei wurden in Sidney am Australia Square
184 m und bei einem Hotel in Rio de Janeiro 165 m Hoéhe erreicht. Die turm-
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artigen Kerne werden meist im Bereich
der Untergeschosse iliber Quer- und Léings-
winde in den Unterbau eingespannt, wobei
gerne die Untergeschosse konstruktiv zu
liegenden Hohlkasten ausgebildet werden,
um unterschiedliche Setzungen zwischen
Kern und den iibrigen schlanken Stiitzen
des Hochhauses zu vermeiden.

Fig. 25 Stahlbetonkern fiir das Standard
Bank Hochhaus in Johannesburg
(Ing. Ove Arup) 1968
(Siemcrete Gleitschalung)

15,69

18,77

\

Lok

Fig. 26 GrundriB des Kerns fiir das
Hochhaus der neuen Borse in
London, GleithShe 115 m
(Siemcrete-Gleitschalung)

23b
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Bei Wohnhochhiusern lassen sich meist die Wohnungstrennwéinde zu
einem Kastensystem verbinden, das geeignet ist, die Windkréfte aufzunehmen.
Man kann dadurch im allgemeinen die ganze Tiefe und Léinge des Wohngeb&u-
des fir die Aufnahme der Windkrifte niitzen und braucht so in der Regel nur
sehr wenig oder gar keine Stahlbewehrung fir die Aufnahme der Windmomente.

Solche Kernwénde und Windscheiben miissen in erster Liinie horizontal
bewehrt werden, da sie in vertikaler Richtung unter den Gebrauchslasten fast
stets nur Druckspannungen aufweisen. Die vertikale Bewehrung sollte nur so
stark bemessen werden, als dies fiir die Bruchsicherheit gegen Windkrifte
und fiir die Montage der horizontalen Bewehrung erforderlich ist. Es ist da-
bei giinstig, wenn der Kern durch die Geschoflidecken einen groflen Lastanteil
erhilt, so dafl die Resultierende bei Wind méglichst im Kern des Kerns bleibt,
also keine lotrechten Zugspannungen bei Gebrauchslasten auftreten.

Bei den Windlasten mufl man auch priifen, wie weit Torsionskrifte im
Tragwerk entstehen kénnen, wenn z.B. die Windresultierende nicht durch den
Schubmittelpunkt der Scheibensysteme geht. Dabei sollte auch an die Még-
lichkeit eines ungleichférmigen Windangriffes gedacht werden. Freistehende
Windscheiben sind dadurch mehr gefdhrdet als réhrenartige Hochhauskerne,
die grofle Torsionstragfidhigkeit aufweisen.

Die Windkréifte werden natiirlich dann
am wirtschaftlichsten aufgenommen, wenn
man den groBtmoglichen Rohrenquerschnitt
wahlt, den man dadurch erreicht, da@l die
Auflenwinde eines Hochhauses schubsteif
als Rohre ausgebildet werden. Beispiele
hierfir finden wir an Hochhédusern aus Stahl-
skelett in den USA, wo vor allem Fazlur
Khan (Skidmore, Owings and Merill), Chi-
¥ cago, diese Bauart forderte und im John
Hancock-Center (320 m hoch) ein grofarti-
ges Beispiel verwirklichte. Er verwendete
dabei ein Fachwerk mit nur einmal sich
kreuzenden Diagonalen, die in der &dufleren
Fassade sichtbar sind. (Fig. 27)

332,48

171
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In dsthetischer Hinsicht befriedigt die-
se Losung zwar nicht; ein engmaschiges
B Netzfachwerk, wie es an dem IBM-Hoch-
haus in Pittsburgh verwirklicht wurde, sieht
besser aus. Die beiden 420 m hohen Tiirme

l'_K.[
|
=

Fig. 27 des World Trade Center in New York haben
John Hancock-Center Chicago AuBenwinde, die man als engmaschige Rah-
in den AuBenwéanden liegende menscheiben bezeichnen kénnte. Inter-
Fachwerke gegen Windkrifte essant ist, daB die vielen Fensteroffnungen

zu einem sogenannten "shear lag" fiihren,
dafl also die Schubiibertragung unvollkommen ist und dadurch die Spannungs-
verteilung durch Windlasten in den Stielen iiber die Gebdudewand hinweg nicht
geradlinig ist, sondern als Kurve nach den Gebdudenecken zu ansteigt.
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Ohne Zweifel lassen sich bei Stahlbetonhochhiusern solche Entwurfsge-
danken noch besser verwirklichen als bei Stahlskelett, vor allem wenn man
sich wieder darauf besinnt, da im allgemeinen schon ein Drittel der Wand-
flache fir die Fenster geniigt und dabei sogar Vorteile fiir den Sonnenschutz
und die Klimahaltung im Inneren entstehen. Hochfester Leichtbeton ist dabei
wegen seiner guten Warmedammung und schlechten Warmeleitung ein sehr
geeigneter Baustoff.

9. Hohe Briickenpfeiler

Fir den heutigen Autoverkehr werden tiefe Tédler einfach mit einer Briicke
liberschritten, um dem Verkehr das Durchfahren des Tales zu ersparen. Da-
durch miissen mehr und mehr Briicken in grofler Hohe iiber der Talsohle ge-
baut werden. Man scheut sich dabei nicht mehr, die Fahrbahn 200 m und
mehr tUber dem Tal zu fithren, so dal 120 bis 180 m hohe Briickenpfeiler in
zunehmender Zahl gebaut werden miissen.

Es besteht kein Zweifel, daf§ gerade fiir solche hohen Pfeiler die Stahl-
betonrdhre mit rechteckigem, vieleckigem oder gar kreisrundem Querschnitt
die gilinstigste Losung ist, weil diese Hohlprofile die grt6f3te Kernweite auf-
weisen und damit erhebliche Biegemomente ohne nennenswerte Zugbeanspru-
chungen aufnehmen kénnen. Von offenen Profilen muf man fiir derartig hohe
Pfeiler geradezu abraten. Auch Doppelpfeiler bringen hier im allgemeinen
keine Vorteile, weil es wirkungsvoller ist, die zwei Profile zu einem zusam-
menzuschlieflen und den Briickeniiberbau so auszubilden, dafl er innerhalb der
Pfeilerbreite aufgelagert werden kann. Hohe Pfeiler miissen besonders sorg-
faltig gegriindet werden, weil ungleiche Setzungen sehr grofle Bewegungen des
Pfeilerkopfes ergeben, die den Uberbau gefihrden kénnten.

Je hoher und schlanker die Pfeiler sind, umso mehr mufl man ihre Ver-
formungen durch Sonnenbestrahlung und Wind beachten. Es ist dabei in der
Regel nicht notig, die Pfeiler in der Léangsrichtung so steif zu machen, dafl
sie z.B. ein festes Lager fiir den Briickenbau abgeben, vielmehr kann der
Pfeiler in der Liangsrichtung durch den Briickenliberbau gehalten werden, wenn
dieser an den Widerlagern in geeigneter Form gelagert wird. Quer zur Brik-
ke sollten jedoch auch hohe Pfeiler so steif sein, dafl sie mindestens einen
groflen Teil der auf den Briickenbau wirkenden Windkréfte tibernehmen kén-
nen. Dabei ist stets vorausgesetzt, dafl der Uberbau iiber die Briickenlidnge
fugenlos durchliuft, so da@l die Fahrbahntafel einen wirksamen Windtréiger
abgibt. Der fugenlose Uberbau ist auch im Hinblick auf Windschwingungen
des gesamten Tragwerkes als glinstig zu beurteilen, weil dann bei den meist
ungleichen Spannweiten Resonanzschwingungen durch Systemd&dmpfung verhi-
tet werden.

Die Europa-Briicke der Brenner-Autobahn bei Innsbruck hatte als erste
solch hohe Briickenpfeiler (146 m). In den italienischen Gebirgen wurden
dann einige Talbriicken mit sehr hohen Pfeilern gebaut. Am elegantesten
sind die 95 m hohen, achteckigen Pfeiler der Elztalbriicke bei Koblenz
(Fig. 28). Fir die Autobahnbriicke iber das Moseltal bei Winningen werden
1970 bis zu 126 m hohe Pfeiler fiir einen 240 m weit gespannten Balken ge-
baut, der einen rechteckigen Kastenquerschnitt mit den Abmessungen nach
Fig. 29 erhailt.
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Bei diesen hohen Pfeilern ist

580 die Knicksicherheit sorgfiltig

1,70 ——— 240 r 170 —p— nachzuweisen. Dabei missen
" ‘ l i die Bewegungen des Uber-

m baues (Bewegung von Rollen-

lagern) und die Ausbiegungen
durch Temperatur (Sonne)
und Wind beachtet und mit Si-
cherheitszuschldgen versehen
werden. Auflerdem muf} eine
ungewollte Exzentrizitdt fiir
Ungenauigkeiten der Bauaus-
fihrung eingesetzt werden,
die man jedoch nicht einfach
von der Knicklidnge abhéngig
machen darf, sondern von
Fall zu Fall ¢éiberlegen muf3.
Hé&ufig sind solch hohe Pfeiler
so biegsam, dall sie fest mit
dem Uberbau verbunden wer-
den kénnen (zentrierendes
festes Lager, z.B. Neotopf-
lager). Die Knickuntersuchung wird so meist zu einer Traglastberechnung
nach der Theorie 2. Ordnung.

T e

Fig. 28
Querschnitt der bis 95 m hohen Pfeiler
der Elztalbriicke bei Koblenz (Dywidag)

10. Sicherheitsbetrachtungen

Bei all den turmartigen Bauwerken haben wir es bei der Bemessung auf
Tragfdhigkeit mit mehrachsiger Biegung und Normalkraft, manchmal auch mit
Torsion zu tun. Dabei wirkt die Normalkraft giinstig, d.h. sie vermindert die
Zugspannungen, die z.B. durch Windkréifte entstehen. Die Normalkraft ver-
mindert also auch die zur Aufnahme solcher Zugkrifte nétigen Stahleinlagen.
Bel der Sicherheitsbetrachtung darf man daher die Normalkréfte N nicht mit
dem gleichen Lastfaktor multiplizieren wie die Biegemomente M, es ist viel-
mehr angezeigt, die erforderlichen Stahleinlagen fiir 0,9 Ng + 1,5 M zu be-
messen. Fir diese Lastkombination dirfen dann die um den Materialfaktor
verminderten, charakteristischen Werte der Materialfestigkeiten nicht Gber-
schritten werden. Bei den Momenten sind schliefllich noch die aus der Ver-
formung herrihrenden Biegemomente nach Theorie 2. Ordnung zu beachten.
Dabei steht man hdufig vor der Frage, ob es geniigt, die Verformungen fir
die Biegesteifigkeiten des Zustandes I zu berechnen oder ob die geringeren
Biegesteifigkeiten des Zustandes II (Zugzonen des Betons gerissen) angesetzt
werden miissen. Diese Frage mufl von Fall zu Fall untersucht werden. Bei
den meisten Fernsehtiirmen, die im Verhiltnis zu ihrem Schaftquerschnitt
wohl die gr6Bten Biegemomente aufzunehmen hatten, waren bei den 1, 5-fa:chen
Windlasten und bei exzentrischer Verkehrslast die Zugspannungen im Schaft
meist noch unter oder nahe an der Zugfestigkeit des Betons, so dafl dort mit
Verformungen im Zustand I gerechnet wurde. Es kann jedoch durchaus Fille
geben, in denen die Exzentrizititen der Lasten fiir Ausbiegungen im Zustand II
in Rechnung gestellt werden miissen.
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SchlieBlich sei noch darauf hingewiesen, dafl bei turmartigen Bauwerken,
in denen sich spiter Menschen aufhalten, auch Uberlegungen im Hinblick auf
das Wohlbefinden dieser Menschen angestellt werden miissen (design for com-
fort!). Fu-kue Chang hat iiber entsprechende Untersuchungen im Hinblick auf
die Auswirkung von Windschwingungen auf diese Menschen berichtet (19). Im
allgemeinen wird die Frequenz solcher Bauwerke so niedrig sein, da® sich
Menschen nicht belédstigt filhlen. Wohl aber kdnnen Windgeridusche an Gebiude-
kanten oder stark profilierten Fassaden bei Sturm unangenehm werden und die
Menschen édngstigen. Der Ingenieur sollte es sich zur Aufgabe machen, auch
in dieser Hinsicht seine Bauwerke so zu entwerfen und gestalten dafl die Men-
schen Freude daran haben.
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Zusammenfassung

Einleitend wird festgestellt, dafl an schlanken hohen Bauwerken gemes-
sene Windverformungen nur etwa 25 bis 35 % der fir die gemessenen grofiten
Windgeschwindigkeiten gerechneten Ausbiegungen betragen. Die vermuteten
Ursachen der starken Abweichungen werden erértert. Zahlreiche Messungen
sind zur Verbesserung der Entwurfsgrundlagen nétig. Dann werden neuere
Beispiele von Fernmeldetiirmen, Kiihltirmen, Schornsteinen, schlanken Hoch-
hdusern und hohen Briickenpfeilern und die dabei hervortretenden konstrukti-
ven Probleme behandelt. Eine kurze Bemerkung zur Sicherheit dieser hohen
Bauwerke schlief3it den Bericht ab.

Summary

First it is stated that in case of high and slender structures the measu-
red deformations due to wind are only about 25 to 35 % of the values calcu-
lated for the maximum measured wind speed. The presumable reasons for
these large differences are discussed. Many more measurements are neces-
sary to improve. the design assumptions. Recently built television towers,
cooling towers, chimneys, slender high rise buildings, tall bridge piers
and their special design problems are then dealt with. Some brief remarks
on the safety of such high structures conclude the report.

¢ /
Resume

’II‘raltant premierement les déformations dues au vent des ouvrages
elances de grande hauteur 1'auteur constate que les valeurs mesurées ne
depassent pas environ 25 a 35 % seulemlent des fleches theorlques correspon-
dant AU, vitesses maximales enreglstrees du vent. On discute des causes
presumees de ces différences prononcees De nombreuses mesures sont
encore nécessaires en vue d'une amélioration des bases de conception.
Ensuite, des exemples récemment exdcutes /(tours de télécommunications
réfrlgerants cheminées, immeubles-tours elancés, p11es de grande hauteur)
et les problémes constructifs, qui s'y posent, sont presentes L.e rapport
se termine avec une petite remarque concernant la sécurité de ces ouvrages
de grande hauteur.
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INTRODUCTICN

Aujourd'hui, dans la plupart des reglementations nationales,
l'auscultation des ouvrages et les épreuves de charge qui les
accompagnent sont impérativement imposées pour toutes les
constructions de quelque importance, c'est-a-dire que ces
opérations sont reconnues indispensables pour s'assurer que

la construction satisfait aux exigences requises de sécurité.

I1 est vrai que ces épreuves imposent souvent 1z mise en
oeuvre de moyens importants: elles mobilisent un personnel
d'observation nombreux; elles g2nent 1l'exploitation des ou-
vrages en service. En présence de ces inconvénients, on pour-
rait donc étre tenté de les juger superflues. Si 1l'on ajoute
encore, qu'aujourd'hui les méthodes de calcul actuellement
disponibles permettent d'étudier d'une maniére plus appro-
fondie le comportement statique probable des ouvrages, on

est tenté, une fois de plus, de renoncer a de telles épreu-

ves.,

L'objet de notre propos est d'analyser dans quelle mesure
les auscultations des ouvrages restent encore utiles a la
technigque actuelle, en examinant successivement les diffé-

rents problémes qui se posent a tous ceux gui sont chargés
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d'exécuter les opérations, d'en interpréter les résultats et

d'en tirer les conclusions.

Nous souhaitons que nos réflexions générales, souvent banales,
suggerent aux spécialistes des exposés de détail, mettant en
lumiere les difficultés des techniques d'application et la
maniére de les surmonter pour atteindre, malgré tout, des
résultats aussi sfirs que possible et utilisables pour les

progrés de la technique.

Nous analyserons successivement les quatre groupes de proble-

mes essentiels que posent l'auscultation des ouvrages

a) Les buts de l'auscultation

b) Les méthodes de 1l'auscultation

c¢) L'interprétation des résultats

d) Directives pour un programme d'essais simplifiés.

LeS BUTS DE L'AUSCULTATION

GENERALITES

L'auscultation des ouvrages présente deux aspects

a) L'auscultation essentiellement gqualitative a pour objet

l'examen de 1'état de 1l'ouvrage dans ses éléments prin-
cipaux, en relevant les détériorations de toute nature,
en particulier :

-~ les fissurations,

- les dislocations locales,

- les corrosions des éléments porteurs,

- 1'état de fonctionnement des appareils d'appui.

I1 s'agit ici d'une description de 1'état de 1l'ouvrage,
afin d'apprécier sa résistance, avec la durée, aux actions
agressives des agents atmosphériques. Quoique cette aus-
cultation qualitative puisse présenter certains aspects
subjectifs, elle n'en reste pas moins nécessaire pour
supputer 1'état de vétusté d'une construction et décider
des travaux confortatifs éventuels. C'est pourquoi nous
avons signalé cet aspect de 1l'auscultation, bien qu'il ne

fasse pas 1'objet essentiel de nos réflexions.
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b) L'auscultation quantitative se propose d'étudier le

comportement statique de 1l'ouvrage sous l'effet des
surcharges 4'épreuve; au cours de cette auscultation,
on mesure les déformations sous l'effet des charges;
ce qui permet d'analyser le comportement statique en
révélant les zones de 1l'ouvrage les plus sollicitées
et finalement le mode de distribution des efforts.
Bien que l'auscultation qualitative, comme dit plus haut,
ait son importance pour diagnostiguer immédiatement des
désordres graves, nous nous attachons davant:zge ici a
examiner l'auscultation quantitative qui souléve souvent
des problémes complexes dans ses principes et dans ses
techniques. En effet, comme nous le verrons plus loin,
l'observation des déformations ne conduit pas directement
a une appréciation de la résistance, mais elle doit faire
au préalable l'objet d'une interprétation tenant compte

surtout des gqualités physiques du matériau.

BUTS DE L'AUSCULTATION QUANTITATIVE

Par la mesure des déformations des ouvrages, sous l'effet

des charges d'épreuves, on peut viser trois buts :

a) L'esszi initial avant la mise en service, c'est le con-

trfle réglementaire de réception de 1l'ouvrage.

b) Le contrfle périodigue de surveillance permet, par com-

paraison avec l'essai de charge initial, d'évaluer
1'évolution du comportement de 1l'ouvrage avec les an-
nées de service.

¢) L'auscultation en vue de 1'étude d'un type d'ouvrage

Dans les structures complexes, la mesure des déforma-
tions, en mettant en lumiére la distribution effective
des efforts, permet d'apprécier 1l'exactitude des hypo-
the¢ses admises dans le calcul et, éventuellement, de
donner des directives pour définir de nouvelles hypo-

théses de base. Four les ouvrages en béton armé en par-
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ticulier, cette auscultation peut avantageusement étre
précédée de 1'étude d'un modéle réduit, pour procéder

2 1'analyse du comportement théorique élastigue; l'aus-
cultation de 1l'ouvrage réel donne alors des renseigne-
ments complémentaires tenant a 1la nature du matériau

béton armé lui-méme.

Les buts (a) et (b) sont semblables et visent tous deux

essentiellement &4 une vérification de la résistance.

Les opérations du but (c) font partie du domaine des recher-
ches., Blles exigent des mesures plus nombreuses, plus fouil-
lées, dont la précision doit étre définie méthodiquement.
Blles contribuent & 1la mise au point de méthodes de calcul
nouvelles, plus conformes & la physique des choses, en vue

de mieux apprécier, a 1l'avance, la résistance de 1l'ouvrage.

IMFORTANCE DS5S FrOGRAMMZS D'E3SAIS

Le proesramme d'essais doit étre adapté a chaque ouvrage en

vue d'observer les prhénoménes qui le caractérisent.

Si les essais ont pour seul but de contrdler le comportement
de l'ouvrage pour en déceler les défauts d'exécution, il est
essentiel que les observations portent sur 1l'ensemble de
l'ouvrage; par exemple, dans un pont a plusieurs travées,

il ne suffit pas d'ausculter une des travées pour porter un
Jugement sur les qualités effectives de résistance de 1l'en-
semble. On devra donc étendre le programme des essais a tou-

tes les travées.

Nous définirons plus loin 1l'ampleur d'un programme minimum
oui permettrait, d'aprés nous, de porter un jugement avec

queloue certitude.

Par contre, lorsqu'on procéde a une auscultation ayant pour
but 1'étude d'un type d'ouvrage, il n'est plus indispensable
d'étendre les mesures sur l'ensemble de la construction. On
désire étudier le détail du comportement, on concentrera

donc les observations sur la partie restreinte de 1'ouvrage,

en mesurant les grandeurs caractéristiques en nombre suffi-
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sant pour pouvoir s'affranchir le plus possible de 1l'indé-
termination. I1 faut en effet acquérir la certitude que le
comportem=nt observé traduit un principe général, suscepti-
ble d'étre finalement érigé en loi pouvant étre introduite

a4 la base du calcul.

En conclusion, 1l'auscultation des ouvrages offre a 1'ingé-
nieur la double possibilité

d'une part, de contr8ler le comportement des constructions,
et,

d'autre part, de définir les reéegles de calcul plus généra-
les qui doivent étre admises pour 1'étude future des ou-

vrages.

LES METHODES DE L'AUSCULTATION

Généralités

Les méthodes de 1l'auscultation comportent trois groupes

d'opérations:

a) Les mesures des déplacements ou des fléches de la cons-
truction.

b) Les mesures des angles de rotation des sections.

c) Les mesures des déformations spécifiques locales.

Nous n'avons pas l'intention de décrire ici l'appareillage
trés varié disponible aujourd'hui pour mesurer ces diffé-
rentes grandeurs. Nous retiendrons seulement que toutes ces
mesures doivent étre conduites de fagon que les résultats
obtenus correspondent effectivement aux exigences du pro-

bléme posé.

NATURE DES CBSERVATIONS

La mesure des déformations d'un ouvrage sous les effets
d'une charge donnée reste toujours un probléme de physique
avec toutes les sujétions gque cela comporte; les grandeurs
a mesurer sont petites et susceptibles d'étre entachées de
nombreuses erreurs; les opérations ont lieu en plein air.

L'opérateur doit &tre conscient de ces difficultés pour
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prendre toutes les précautions nécessaires.

I1 s'agit de s'assurer que les valeurs mesurées représentent
bien le seul effet des charges et qu'elles ne contiennent pas
les effets de causes secondaires tels que les effets des va-
riations de température ou d'humidité et les effets d'une évo-
lution lente dans le comportement du matériau, par exemple

une déformation plastique de fluage.

A ce sujet, les conditions sont favorables lorsque l'applica-
tion des charges est rapide, car, pendant la courte durée des
opérations, les variations de température restent le plus sou-
vent négligeables. Néanmoins, on devra toujours relever la
température des ouvrages et de l1l'air ambiant au cours de 1'ex-
périence, avant, pendant et aprés l'essai, en notant une éven-

tuelle variation d'insclation.

Nous ne faisons que relever ici les correctifs principaux qu'il
est nécessaire de prendre en compte pour obtenir une valeur

correcte de la grandeur cherchée.

Les expérimentateurs chevronnés savent combien des précautions
apparemment superflues peuvent se révéler indispensables pour
éviter des erreurs de mesure. Ces précautions portent, soit sur
la sensibilité des appareils, soit sur la stabilité des montages,
soit encore sur les influences secondaires. Ces réserves étant
prises en considération, aujourd'hui, on peut dire que les me-
sures de déformation des ouvrages, sous l'effet des surcharges

rapides, peuvent s'effectuer avec une précision satisfaisante.

Lorsque la durée de mise en charge est grande, il n'en est plus
de méme. Les difficultés deviennent rapidement considérables.
C'est le czs, en particulier, lors de 1l'auscultation des barra-
ges: tntre 1'état initial et 1'état de charge maximum, s'écou-
lent souvent plusieurs mois, de sorte que 1l'état thermique de
l'ouvrage peut subir des fluctuations si considérables que les
résultats des mesures ne représentent que de loin le seul effet
de la charge eau. Il est alors indispensable d'évaluer les effets
thermiques pour eux-mémes et de corriger les mesures brutes en
conséquence.
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APPAREILS DE MESURE

Les appareils de mesure comportent des fleximdtres, des
extensométres et des clinométres. Ces appareils sont con-
nus de tous les spécialistes. Aujourd‘hui, l'appareillage
électrique devient d'un usage courant, bien que les appa-
reils mécaniques, dans l'auscultation des ouvrages, sont
encore ceux qui se comportent le mieux hors du laboratoire.
Nous serions heureux de connaitre l'avis des expérimenta-
teurs sur ce point et en particulier leur opinion concer-
nant les difficultés rencontrées et les précautions a
prendre lorsqu'on utilise, en plein air, des équipements

électriques de quelque importance.

ENREGISTREMENT DES VIBRATIONS

L'enregistrement des vibrations des constructions fait par-
tie des auscultations fréquemment demandées parce que le
calcul reste encore mal commode pour analyser ce mode de

scllicitation.

L'analyse des effets dynamiques d&s aux charges mobiles ren-
tre dans la catégorie des observations des vibrations.

Les appareils enregistreurs doivent avoir des caractéristi-
ques particuliéres pour donner une représentation correcte
des oscillations a observer sans introduire des distorsions
génantes. Souvent l'effet des masses en mouvement des appa-
reils de mesure perturbe les phénoménes & un tel degré que

l'enregistrement en est profondément modifié.

Dans le domaine de l'enregistrement des vibrations, les ap-
pareillages €électriques conviennent particuliérement lors-
qu'ils sont bien congus : Ils sont capables de reproduire
plus fideélement les phénoménes &4 observer.
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4. INTSRFRZTATION DES ReESULTATS

4.1. GENBSRALITSS

Les analyses du comportement de l'ouvrage, en partant des
résultats nets des mesures, peuvent se présenter sous deux

formes :

a) On interpréte les résultats pour eux-mémes. en faisant
abstraction du calcul statique. C'est une analyse du
comportement intrinséque de 1'ouvrage.

b) Les résultats des essais sont a confronter avec les ré-
sultzats du calcul statique pour mettre en lumiere les
divergences éventuelles, et en tirer les conclusions

concernant la tenue effective de 1l'ouvrage.

4.2. ANALYSE DU COMEORTEMeNT INTRINSEGU= DE L'CUVRAGE

Cette analyse présente les aspect suivants :

a) Observation des déformations d'ensemble et appréciation
du degré d'élasticité de 1l'ouvrage.
b) Evaluation des efforts intérieurs.

c¢c) Evaluation des contraintes locales.

4.2.1. DZFORMATIONS L'ENSEMBLE

Les observations d'ensemble permettent de connaltre les dé-

formées de la construction, révélant ainsi 1l'importance des
fleches, le rfle des liaisons de continuité et 1l'effet des

déplacements des appuis.

On peut alors se rendre compte, d'une maniére générale, quels
sont les éléments qui jouent un réle déterminant dans le
comportement statigue de 1l'ouvrage. En particulier, on peut

apprécier le fonctionnement des joints de dilatation.

I1 peut arriver en effet qu'un joint de dilatation, séparant
deux parties d'ouvrage statiquement indépendantes, fonction-
ne mal et constitue accidentellement une liaison, de sorte
qu'une charge placée sur un des ouvrages se transmet par-
tiellement sur l'autre, a travers ce joint de dilatation.

Une telle disposition n'est pas tolérable, car elle peut avoir

des conséguences graves sur le comportement de 1l'une ou de
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l'autre des parties dans 1'éventualité ou, lors de 1l'appli-
cation d'une charge plus élevée, la résistance du joint cede

brusquement, provoguant alors un choc.

CRITERE D'ELASTICITs DX L'OUVRAGE

En principe, les déformations des ouvrages scus les charges

de service doivent étre réversibles : Une charge quelconque

ne doit pas produire de déformation permanente.

Ce criteére est caractéristique d'un comportement satisfaisant.
En effet, on peut en déduire que la construction pourra sup-
porter indéfiniment une succession de charges et de décharges
sans &tre compromise. Cela peut signifier aussi que nulle
part la matieére n'a subi de déformations importantes dépas-

sant 1'état élastique.

Four vérifier si cette condition de réversibilité est remplie,
il suffirait de procéder a un seul cycle de charge en mesurant

les déformations avant, pendant et aprés l'exécution du cycle.

En réalité, il est rare que les ouvrages les mieux construits
satisfassent d'une maniére absolue 4 cette condition aprés un
seul cycle de charge. Est-3 dire que leur comportement ne se-
rait pas satisfaisant ? Il faut se garder de porter un juge-
ment si hdtif. Avant de se prononcer, on doit d'abord analyser
méthodiquement 1'origine de la déformation permanente observée

et son ampleur comparativement a la précision des mesures.

Le probleme réel est complexe, car 1l'expérience montre que
souvent, lors de la répétion d'un cycle de charge ayant pro-
duit une certaine irréversibilité, la construction se com-
porte a nouveau élastiquement. Cette irréversibilité tempo-
raire ou anélasticité apparente résulte des effets des for-
ces de frottement agissant simultanément avec les forces
élastiques. Le phénoméne peut s'expliquer relativement fa-
cilement. Considérons, par exemple, (voir figure 1l.), une
poutre & deux appuis simples sur laquelle on applique une
charge verticlae. De ce fait, les appuis ont tendance a

s'écarter : Ce mouvement fait apparaftre des forces
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de frottement tendant toujours & s'opposer au mouvement, et, par
conséquent, a réduire l'importance de la fléche observée de 1'ou-
vrage. On trouvera donc une fléche plus petite que la fléche
élastique, sans effets des frottements. Lorsqu'on décharge,

le mouvement des appuis se manifeste en sens inverse, mobilisant

des forces de frottement de signe contraire des précédentes et
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s'opposant au raccourcissement de la fibre inférieure dd a la
décharge. Il en résultera une déformation permanente appré-
ciable, laissant imaginer que la poutre ne se déforme pas
élastiquement. Mais si maintenant, on répéte le cycle de char-
ge et décharge, au début de ce 2e cycle, 1l'état correspond a
1'état de déformation permanente du premier, tandis que 1'état
de charge sera identique & celui du ler cycle; apres la dé-
charge du 2e cycle, on retrouvera un état semblable a 1'état
initial de ce méme cycle. La construction se révélera alors a

nouveau élastique.

Cette constatation entraine une conclusion pratique : Les es-
sais de charge d'un ouvrage doivent toujours comporter une ré-
pétition des cycles de charge. Quoiqu'il en soit, toute irré-
versibilité observée des déformations doit &tre analysée pour
en rechercher la cause. Si la cause de 1l'irréversibilité est
la manifestation d'une sollicitation locale exagérée ayant
provoqué un étzt de plasticité, l'irréversibilité n'est pas
admissible. Si par contre, la cause est un phénoméne ne con-
cernant pas la résistance proprement dite de la structure,
1'effet des forces de frottement par exemple, l'irréversibi-

lité des déformations peut étre admissible.

Le 2e cycle de charge permet de reconnaitre s'il en est bien
ainsi.
Si 1'on reprend l'exemple de la poutre a 2 appuis, évoquée

plus haut, on peut relever encore deux constatations :

a) Si l'ouvrage, au début du ler cycle de charge se trouvait
en état d'évolution thermique avec refroidissement, le
systéme initial serait semblable & celui du début du
2e cycle et de ce fait 1'anélasticité apparente dispa-

raftrait.

b) La fldche observée dans le 2e cycle, réputé élastique,
ne correspond pas a la fléche statique due a la surcharge;
elle est plus petite & cause des effets des frottements.
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D'apreés ce qui précéde, on voit que l'interprétation des
résultats doit toujours &tre conduite avec prudence avant de

porter un jugement.

D'une maniére générale, les forces de frottement perturbent
le comportement des ouvrages en s'opposant chaque fois aux
déformations qui ont tendance a se manifester. Il en est
ainsi, par exemple, dans les ponts-rails ou le ballast et
le rail s'opposent au mouvement de contraction possible du
tablier; de ce fait, il apparait finalement que ballast et
rail semblent participer a la résistance, de sorte que la
déformation observée est notablement inférieure & celle que

l'on aurait pu supposer a priori.

On risque d'attribuer cette diminution & une augmentation
du module d'élasticité du matériau, alors qu'en réalité,
elle provient des frottements de l'ensemble des structures,

infrastructures et superstructures.

EVALUATION DES EFFORTS INTERIEURS ET DES CONTRAINTES LOCALES

L'interprétation des mesures, en vue de déterminer les ef-
forts intérieurs, peut se faire soit en calculant les cour-
bures résultant des fldches observées, soit en mesurant lo-
calement les déformations spécifiques de la matidre. Dans
un cas comme dans l'autre, on doit faire intervenir les ca-
ractéristiques physiques du matériau et les rigidités des
sections.

Pour un matériau tel que l'acier, et si les contraintes ne
dépassent pas la limite vraie d'élasticité, la détermination
des efforts en partant des déformations nettes mesurées ne
présente pas de difficulté.

Pour le béton armé, par contre, on sait que la notion de
module d'élasticité présente une double ambiguité : D'une
part le matériau n'est pas régulidrement élastique surtout
dans les zones tendues et d'autre part, le module est varia-
ble d'un béton & l'autre. Dans ce cas, on doit rester pru-
dent. Dans 1'évaluation des efforts intérieurs, on est sou-
vent conduit a4 admettre deux valeurs limites du module
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d'élasticité définissant parallélement les valeurs limites des
efforts intérieurs . En dépit de cette incertitudeé concernant le
module d'élasticité du béton, l'expérience nous montre que,
pour les charges de service ne créant pas des contraintes supé-
rieures aux contraintes admissibles, le comportement de 1l'en-
semble de 1l'ouvrage en béton armé reste encore élastique, ce
qui justifie largement la supposition encore admise de calcu-
ler le comportement statique des constructions en béton armé

en les assimilant & des structures parfaitement élastiques.
4.%., COMPARAISCN ENTRs LES RESULTATS DU CALCUL ET LES RESULTATS
DES ESSAIS

Cette comparaison porte sur les fléches observées, la valeur

des efforts intérieurs et les contraintes locales.

En général, en ce qui concerne les fléeches et les efforts in-
térieurs, la concordance reste acceptable; les divergences
sont beaucoup plus grandes si l'on prend en considération les
contraintes locales. Ce fait s'explique de lui-méme puisque le
calcul fait souvent abstraction des phénoménes locaux de dis-

tribution des contrantes, des effets d'entaille par exemple.

En présence de divergences entre le résultat du calcul et le
résultat des essais, on est souvent tenté de donner la pré-

férence &4 1'un ou 4 1l'autre des modes d'appréciation.

Nous voulons essayer d'examiner ici la maniére de porter un
jugement en présence d'une telle divergence, en comparant les

démarches respectives du calculateur et de 1'expérimentateur.

4.3.1. LE MODELE MATHEMATIQUE, IMAGE DU CALCULATEUR

L'ingénieur qui projette une construction, afin de pouvoir
supputer les efforts intérieurs et fixer les dimensions des
sections, aura toujours besoin d'une représentation sous la
forme d'un modéle mathématique. Ce modeéle mathématique res-
tera toujours nécessairement un schéma simplifié; la sim-
plification se manifestera non seulement dans le comportement
méme de la matiére qui le constitue - loi de Hooke - mais

aussi dans les relations des éléments entre eux.

|. 18 Einfihrungsbericht
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Le schéma définit donc une association de deux groupes de

phénomeénes :

a) Le comportement élémentaire ou comportzment des éléments

d'une part, et,

b) Le comportement de sclidarité entre les éléments, d'au-

tre part.

La forme adoptée pour le schéma peut influencer d'une fagon
marquée la distribution des efforts dans la construction. Il
en est ainsi en particulier lorsque l'un ou l'autre des
groupes de phénomenes devient dominant. Par exemple, lorsque
les sections des pidces sont relativement grandes par rap-
port & leur longueur, comme c'est souvent le cas dans les
structures en béton armé, les phénoménes de liaison pren-
nent une importance prédominante dans la distribution des
efforts.

Partant du moddle mathématique, 1l'ingénieur utilise des mé-
thodes qui aujourd'hui peuvent représenter, avec une préci-
sion pratiquement suffisante, les mécanismes des éléments
linéaires.simplifiés, tels que poutres, colonne isolée,
dalles par exemple. Par contre, cette analyse mathématique
se révele souvent incapable de représenter commodément des
mécanismes d'association d&s que des complexités se mani-
festent. C'est le cas si les éléments constitutifs ont des
dimensions et des formes transversales qui les distinguent
des formes linéaires de la poutre ou de la colonne; alors,
les systémes hyperstatiques correspondants, ou les assem-
blages des éléments font nafitre des efforts composés de
flexions, de torsions ou d'efforts normaux, deviennent dif-
ficiles & étudier correctement par le calcul. Pour obtenir
cependant une évaluation des efforts, indispensable a 1'éta-
blissement d'un projet, le calcul doit alors introduire des
hypothéses simplificatrices qui d'emblée entachercont les
résultats d'une erreur souvent du méme ordre de grandeur

que les valeurs a déterminer.

Cela tient au fait que la distribution des efforts, pour
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assurer 1l'équilibre, est tributaire essentiellement de méca-
nisme de déformations de détail qu'il est difficile de sché-
matiser avec une rigueur suffisante. En un mot, le modeéle
mathématique d'une construction est limité dans ses possibi-
lités d'exprimer simultanément ces deux groupes de condi-

tions :
- Conditions d'équilibre d'une part,
- Conditions de déformation réelle, d'autre part.

Cette limite des moyens du calcul, indépendante de la tech-
nique du calcul peut expliquer, dans certains cas, les

écarts entre résultats d'essais et calcul.

L'OUVRAGE REEL, RESULTATS DES AUSCULTATIONS

Dans son comportement, 1l'ouvrage réel satisfait automatique-
ment et régulidrement aux deux groupes de conditions cités
plus haut, s'affranchissant par ailleurs de toute restric-
tion concernant le comportement intérieur du matériau; il
y a lieu cependant de prendre en considération les phénome-
nes secondaires, tels que les effets de frottement, si 1l'on

veut avoir une image plus pure du comportement théorigue.

On comprend dés lors combien 1'analyse du comportement réel
d'un ouvrage peut devenir une source précieuse de renseigne-
ments pour l'ingénieur qui doit respecter avant tout les
exigences naturelles et cherche des régles lui permettant
d'évaluer & l'avance les dimensions & choisir en consé-
quence.

C'est en contemplant méthodiquement les ouvrages en service,
pour les différents types de structures, que 1l'ingénieur
peut définir les dispositions constructives les plus favo-
rables, celles qui respectent au mieux le mécanisme naturel

de la résistance.
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5. ESQUISSE DE DIRECTIVES POUR UN PROGRAMME D'ESSAIS SIMPLIFIES

Nous prenons 1l'initiative de résumer notre manieére de voir
en proposant un ensemble de directives permettant dans chaque

cags de définir un programme d'essais.

5.1. BUT DES ESSAIS SIMPLIFIES

Les essais de charge des ouvrages d'art ont pour but de
s'assurer que la construction auscultée ne présente pas de

faiblesse pouvant entrainer sa ruine & breéve échéance.

Pour réduire dans toute la mesure du possible 1l'ampleur de
ces essais, qui sont relativement coliteux, et les limiter a
ce qui est strictement nécessaire pour atteindre les buts

définis plus haut, les essais seront prévus en deux temps :

D'abord, on procdde & un essai simplifié destiné a montrer
que la construction se comporte normalement, et ne présente
pas d'anomalie importante; c'est généralement le cas dans la
plupart des ouvrages.,

Si cet essai simplifié révele un comportement anormal, on
devra alors procéder &4 des essais de charge plus approfondis
pour mettre en lumidre l'origine des anomalies constatées,
pour décider s'il y a lieu de procéder a des travaux confor-

tatifs pour rétablir le fonctionnement normal de 1'ouvrage.

5.2. ESSAIS SIMPLIFIES

Ces essais doivent permettre de vérifier que :

a) Le comportement statique général de la construction est

normal, c'est-a-dire conforme aux prévisions du calcul.
b) Tous les éléments porteurs sont correctement exécutés.

c¢) Les défauts éventuels visibles de l'ouvrage ne sont pas

compromettants pour la résistance avec la durée.
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LE COMPORTEMENT STATIQUE

Le comportement statique est jugé satisfaisant :

Si la déformation générale de l'ouvrage est semblable a cel-
le que prévoit le calcul d'une part, et,

Si les déformations sous l'effet de charges de service répé-

tées restent réversibles d'autre part.

La premiére condition permet de s'assurer qu'il n'y a pas
d'effet parasitaire important qui perturbe la distribution

normale des efforts intérieurs:

I1 suffit de contrbler la similitude des déformations avec
celles du calcul sans s'astreindre 4 en vérifier la valeur
absolue qui dépend de la rigidité des sections,toujours

difficile & connaitre avec précision.

La deuxiéme condition permet de constater 1'élasticité de
1'ouvrage, c'est-a-dire sa capacité de supporter la surchar-

ge un nombre de fois quasi illimité.

MESURES A EFFECTUER DANS LE CAS D'UN PONT A PLUSISURS TRAVEES

Pour atteindre ces objectifs, les essais simplifiés compor-
teront la mesure des fléches dans trois sections de chaque
travée pour chaque poutre, en répétant les charges trois fois

au moins, davantage si l'irréversiblité n'est pas atteihte.

La mesure dans trois sections par travée (en général au
quart, 4 la moitié et aux trois quarts), permet de calculer
la courbure moyenne résultant de la flexion, par la méthode
des différences finies. I1 faut noter ici que ce calcul
n'est valable que si dans 1l'intervalle des trois sections,

on ne rencontre aucun point d'inflexion de la déformée.

Pour les poutres continues, la mesure des déformations des
travées voisines de la travée chargée, permet de contréler
l'effet de continuité et de le comparer avec celui décou-
lant du calcul. La mesure des fldches dans trois sections

permet de s'affranchir d'un effet de tassement des appuis
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qui n'est pas discernable avec la seule mesure de la fléche

médiane.

La répétition de charge permet d'apprécier le degré de ré-
versibilité. I1 faut en général répéter trois fois la char-
ge, car apres une seule opération de charge et de décharge,
on trouve toujours une déformation permanente qui n'est pas
nécessairement un défaut de 1'élasticité de la construction
porteuse, mais qui est due aux frottements consécutifs aux

mouvements des appuis.

5.2.5. INTENSITE DES CHARGES

I1 n'est pas indispensable d'utiliser comme surcharge la
charge réglementaire de calcul. Il est préférable d'adopter
une charge qui sera voisine de la surcharge de service ma-
ximum pouvent se répéter. Cela permet de limiter le nombre
des véhicules a mobiliser pour effectuer les essais, ce qui
réduit la dépense et facilite les manoeuvres. Il est par
contre capital que les essieux de chaque véhicule soient ta-

rés de fagon & connaltre la juste disposition des charges.

On serait tenté de regretter de ne pas introduire la sur-
charge maximum de calcul. A la réflexion, cette solution
n'est pas souhaitable. On évite d'imposer inutilement a
1'ouvrage des sollicitations qu'il n'aura probablement
jamais l'occasion de comporter, ou tout au plus ne les

comportera qu'une fois.

5.2.6. PREPARATION DES ESSAIS

Le programme des essais doit 8tre établi pour chaque ouvrage
en fonction de ses caractéristiques; il sera étudié a 1l'avan-
ce pour que le déroulement puisse s'effectuer dans un mini-

mun de temps.

Les appareils a employer sont des fleximétres ou compara-

teurs de type courant donnant le 100e de mm.
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5.2.7. PRECAUTIONS A PRENDRE

I1 ne faut pas oublier que les variations de température

peuvent provoquer des déformations de 1l'ouvrage.

En général, entre le court temps de la charge et de la dé-
charge, ces variations restent faibles et sans importance.
Cependant, il peut arriver que la durée entre charge et
décharche soit plus grande ou, par exemgple, gu'un orage ou
une pluie améne un refroidissement hrusque d'une dalle de
pont. Auquel cas il en résulte une déformation additionnelle
faussant les résultats de mesure statique et cela exige donc
que lors de chaque opération de mesure, on note les conditions
atmosphériques, et les variations éventuelles de température

entre le début et la fin des essais.

5.2.8. ERREURS PROVENANT DES DISIOSITIFS DE MESURE

Les fils d'attache des fleximétres peuvent subir des varia-
tions de longueur pouvant entacher les mesures, surtout si
les variations de température sont trés grandes au cours des
essais. On pourrait substituer aux fils d'acier des fils
d'invar, mais pratiquement cette solution cofiteuse n'offre

que peu d'intérét.

Si les variations de température sont observées, il est
possible d'effectuer les calculs correctifs avec une préci-
Sion encore suffisante. Les procés-verbaux de mesure doivent
contenir toutes les mesures et observations effectuées,

méme celles que l'on esttenté d'éliminer a priori.

I1 est avantageux de représenter graphiquement les défor-
mées pour se rendre compte de 1l'allure générale des phé-

noménes observés.

5.2.9. TASSEMENTS DES APPUIS

Les tassements des appuis sont en général trés faibles pour
les charges limitées des essais. Si dans certains cas parti-
culiers il est nécessaire de les observer, la solution con-

siste & procéder par nivellement.
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L c8té des observations des déformations, il est nécessaire de
procéder & une auscultation générale de 1l'ouvrage pour noter
tous les défauts éventuels visibles (fissures en particulier

dans les ouvrages en béton).

6. CONCLUSIONS

L'auscultation des ouvrages reste le seul moyen efficace de

s'assurer qu'une construction posséde la sécurité désirée.

Les essais doivent &tre conduits avec toutes les précautions
exigées de toute mesure physique. En principe, ils comporte-
ront toujours une répétition du cycle de charge pour mettre
en lumidre l'origine de déformations permanentes éventuelles.
La confrontation des résultats des essais avec ceux d'un
calcul devra toujours tenir compte d'un cété des phénomeénes
secondaires qui accompagnent toute expérience et de l'autre

de la schématisation imposée a tout calcul.

Conduites scientifiquement, les auscultations des ouvrages,
assocides éventuellement a4 des essais sur un modele réduit,
constitueront un puisaant moyen d'investigation, non seule-
ment pour contrbler des ouvrages, mais aussi en vue de pré-
ciser des rdgles de calcul, plus conformes & la réalité,

pour l'établissement des projets.

I1 n'est donc pas indiqué d'y renoncer si l'on veut progresser
dans l'art de batir.
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Schwerpunkt

Auf dem Gebiet des Bauingenieurwesens war es im letzten Jahr-
zehnt um den Modellversuch als Mittel zur Bemessung etwas still ge-
worden. Wenn auch verschiedene Institute die Entwicklung der Mo-
dellstatik weitergetrieben haben, so beeindruckt doch die Anzahl,
vor allem kleinerer Privatlaboratorien, welche ihre Tdtigkeit w&h-
rend dieser Zeitspanne vd8llig eingestellt haben. Die Griinde fiir
diese relative Abwertung experimenteller Verfahren sind denn auch

klar erkennbar:

Die Modellversuchstechnik war, von einigen wenigen Spezialan-
wendungsgebieten abgesehen, nirgends zu einem fiir den entwerfenden
Ingenieur leicht und kurzfristig zugdnglichen System entwickelt
worden. Die Versuchsverfahren waren umstdndlich und improvisiert,
die Messtechnik aus apparativen oder personellen Griinden oft un-
zuverldssig und die Deutung der Ergebnisse in der Folge vielfach
unbefriedigend. Es hat sich daher unter Bauingenieuren die bis an-
hin begriindete Gewohnheit eingebilirgert, auf den Modellversuch nur
in ausgesprochenen Notfdllen zuriickzugreifen. Man zog vor, so lan-
ge als immer m&glich mit theoretischen, wenn auch oft gré&blich ver-

einfachenden Modellvorstellungen zur Beurteilung des Tragverhaltens

einer Struktur auszukommen.
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In Anbetracht der bekannten Schwdchen der Modellstatik war es
nur natiirlich, wenn der Ingenieur, unter dem Eindruck der neuen,
scheinbar unbegrenzten Zukunftsmdglichkeiten der elektronischen Da-
tenverarbeitung, seine unbegrenzten Hoffnungen auf den Computer
setzte und sich in der Folge von den experimentellen Methoden fir

die Bemessung noch weiter abwandte.

Es ist Hauptanliegen dieses Beitrages aufzuzeigen, dass diese

Situation heute einem grundlegenden Wandel unterworfen ist.

Der urspriingliche Wunderglaube an den Computer macht, da sich
dessen Leistungsfédhigkeit als Rechengerdt fiir den Ingenieur heute
Ubersehen ldsst, einer niichternen Beurteilung Platz, welche hier

kurz zusammengefasst sei:

Der Ingenieur hat mit dem Computer tatsdchlich ein neues, mdch-
tiges Werkzeug zur Berechnung von Tragwerken in die Hand bekommen.
Aufgaben aus dem fiir die Praxis so liberaus wichtigen Gebiet der ela-
stischen Stabstatik werden durch ihn beinahe ohne Einschrdnkung mit,
gegeniiber frither, unvergleichlicher Leichtigkeit bewdltigt. Die auf
das elektronische Rechnen zugeschnittene Methode der Finiten Ele-
mente hat bis anhin numerisch nicht erfassbare statische und dyna-
mische Probleme aus dem Bereich der Fl&chentragwerke und der rdum-
lichen, elastischen K&rper der Berechnung zugédnglich gemacht. ZzZu-
dem bestehen eine Reihe von schdnen Ansdtzen zur Beschreibung von
nicht-linearen oder elasto-plastischen Vorgdngen. Der Computer ist
daher auf einigen klar umrissenen Gebieten zu einem selbstverstdnd-
lichen Hilfsmittel des Praktikers fiir die L&sung baustatischer Pro-

bleme geworden.

Ebensogut wie sich der Erfolg des Computereinsatzes auf dem
Gebiet der Baustatik beurteilen und weitgehend iliberblicken ldsst,

ist heute auch die tatsdchliche, quantitative Begrenzung der F&a-

higkeiten dieser Rechengerdte sowie die mutmassliche Entwicklungs-
richtung der elektronischen Datenverarbeitung geniligend klar er-
kennbar, um feststellen zu dlirfen, dass dem weiteren Vordringen der

Computerstatik, gemessen an den in sie gesetzten Hoffnungen, &dus-
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serst enge Grenzen gesetzt sind.

Ohne hier auf die an sich sehr verwickelten Einzelheiten der
Problematik grosser Computersysteme eingehen zu wollen, sei nur er-
wdhnt, dass diese Schwierigkeit vor allem mit der in allen moder-
nen numerischen Methoden der Baustatik notwendigen Operation der

Matrizeninversion selbst und der bei der Berechnung grosser Glei-

chungssysteme auftretenden numerischen Instabilitdten zu tun hat.
Die Rechenzeit steigt mindestens mit der dritten Potenz der Anzahl
von Unbekannten. Aehnlich verhdlt es sich mit der erforderlichen
Grosse der Rechenanlage. Es gibt keine Anzeichen dafiir, dass kom-
mende Computergenerationen diese grundlegende Schwierigkeit iiber-

winden werden.

Die Computerstatik wird sich daher in einer voraussehbaren
Zukunft darauf beschrdnken milissen, die Berechnungsmethoden auf den
schon eroberten Gebieten (Stabstatik, Fl&chentragwerksstatik ange-
wandt auf relativ einfache Geometrien etc.) zu verfeinern, und fir
den Ingenieur leichter zugdnglich zu machen. Denn auch die Verfah-
ren des In- und Outputs lassen bei schwierigen Programmen noch

vieles zu winschen ibrig.

Ganz anders steht es auf dem Gebiet der Modellstatik. Sie ist
auf bestem Wege, durch sinnvolle Integration der elektronischen Re-
chenmaschinen als Prozessrechner in den Versuchsablauf, ihre her-
kommliche Schwerfdlligkeit zu liberwinden und durch Einsatz moder-
ner Messtechnik die Zuverldssigkeit der experimentell erfassten Da-
ten bis zur Perfektion zu steigern. Die mit miilhsamen Rechengdngen
verbundene Umdeutung der Messwerte in die den Ingenieur interessie-

renden Aussaden wird vom Computer spielend bewdltigt.

Die Modellstatik wird durch diesen Wandel endlich aus einer
liberwiegend handwerklichen Technik heraus zu einer neuen Art selb-
stdndigen Berechnungssystems entwickelt, in welchem das Modell, als
das die Losung tragende Analogon, iliber die Messtechnik mit dem Com=-
puter in direkter Verbindung steht. Dieses neue Konzept ermdglicht

nicht nur die Simulation beliebig vieler und vielartiger Lastfdlle
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und Randbedingungen sowie die Erfassung einer unbegrenzten Anzahl
von zuverldssigen Messwerten in klirzester Zeit, sondern sie erdff-
net zudem auch von der Theorie her bisher unbeschrittene, wesent-

lich elegantere Wege zur Behandlung baustatischer Probleme.

Wegen dieses Wesensunterschiedes der neuen, auf dem Experi-
ment beruhenden Bemessungsverfahren drdngt es sich auf, sie durch

einen neuen Begriff, die Hybridstatik, wvon der klassischen Modell-

statik zu unterscheiden.

Da das Modell die L&sung des elastischen Problems selbst be-
inhaltet, ist der Computer nicht mit dem flir seine innere Struktur
widernatiirlichen Problem ausgedehnter Matrizeninversionen belastet.
Die Hybridstatik ist daher, bei sinnvoller Arbeitsteilung zwischen
Modell und Computer in der Lage, jede noch so verwickelte Aufgabe
mit vernlinftigem Aufwand kurzfristig und exakt zu l8sen. Es wire
winschenswert, wenn diesem neuen Durchbruch der Modellstatik als
midchtiges Mittel zur Bemessung des Schwergewichtes Beitrdge aus
der Praxis gewidmet wiirden. Es ist das Denken in Systemen, welches
erlauben wird, in Zukunft ganz allgemein weit mehr und sinnvollere
Aussagen aus dem Experiment zu gewinnen als bis anhin. Die Erkennt-
nis, dass die Zukunft experimenteller Verfahren in der Symbiose mit
dem elektronischen Computer liegt, hat auch eine neue Bewertung der
Messverfahren zur Folge, da nur Methoden, welche erlauben, die me-
chanische Information in Form elektrischer Signale darzustellen, in

die Hybridstatik integriert werden k&nnen.

Die bleibenden Aufgaben der Modellstatik

Im Gegensatz zur analytischen Baustatik, wo das Gesamtverhal-
ten eines Tragwerkes durch mathematische Verkniipfung (Integration
der Difterentialgleichung) einer Modellvorstellung iiber das o6rtli-
che Materialverhalten ermittelt wird, besteht die Aufgabe der Mo-
dellstatik darin, das physikalische Modell, welches das Verhalten

des Tragwerkes als Kontinuum simuliert und damit die L&sung des ge-

stellten Problems a priori enthidlt, durch geschickte Versuchsver-
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fahren unter mdglichst vielfdltigen Belastungsbedingungen iber sein
Verhalten auszufragen und die gemessenen Wirkungen in fiir den Inge-

nieur brauchbarer Form darzustellen.

Der Aufgabenbereich der Modellstatik ldsst sich daher in drei
bleibende Hauptgebiete aufteilen, auf welchen allen noch grosse

Entwicklungsarbeit zu leisten ist:

1. Die Problematik des Modelles als Analogon selbst d.h. die Erfil-
lung der von den Aehnlichkeitsgesetzen geforderten Bedingungen

an die physikalischen Eigenschaften des Modelles.

2. Die Versuchs- und Messtechnik, welche erlaubt, allgemeine Last-
fdlle und Lastarten, also Ursachen zu erzeugen und die Wirkung

durch Messung zu erfassen.

3. Die sinnvolle Deutung der gemessenen Grdssen, d.h. deren Umrech-
nung in fir den entwerfenden Ingenieur sinnvolle Aussagen, auf-
grund welcher er in die Lage versetzt wird, seinen Prototyp rich-

tig zu bemessen.

Das physikalische Modell als Analogon

Die Anforderungen, welche an die physikalischen Eigenschaften
des Modelles zur Simulierung des Tragverhaltens des Prototyps ge-
stellt werden miissen, sind durch die Aehnlichkeitsgesetze der Me-
chanik determiniert. Die gleichzeitige Erfiillung aller denkbarer
Aehnlichkeitsbedingungen ist technisch nicht m&glich und in vielen
Fdllen auch nicht erforderlich. Man beschridnkt sich daher darauf,
je nach Versuchsart und Zielsetzung des Modellversuches verschie-
dene Gruppen von Modellbedingungen einzuhalten. Bei allen im fol-
genden aufgefiihrten Beispielen wird geometrische Aehnlichkeit des
Modelles zum Prototyp vorausgesetzt, eine Bedingung, deren Erfiil-

lung nur in unwesentlichen Ausnahmefillen umgangen werden kann.
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Versuchstyp

- Statische Modelle

Elastische Modelle im linea-
ren Kraftdeformationsbereich

Elastische Mcdelle im nicht-
linearen Kraftdeformations-
bereich

Plasto-elastische Modelle,
Bruchmodelle

Verbundmaterialien
(z.B. bewehrter Mikrobeton)

Aehnlichkeitsbedingung

Hooke'sches Gesetz
Poisson'sche Zahl

zusdtzlich:
Aehnlichkeit der Verformung

zusdtzlich:
Aehnlichkeit der Spannungs-
Dehnungs—-Kennlinie

relative Aehnlichkeit zwischen
den Eigenschaften der Verbund-
materialien

Aehnlichkeit der Verbundwirkung

- Dynamische und Hydro- oder Aerocelastische Modelle

Die Modelle fiir diese Versuchsarten entsprechen einem der oben

aufgefiihrten Typen filir statische Versuche und miissen (oder soll-

ten) je nach Zielsetzung des Versuches zusdtzliche Aehnlichkeits-

bedingungen erfiillen, welche beispielsweise sein k&nnen:

Bedingung an die Materialdichte
Druckkoeffizient

Reinold'sche Zahl

Froud'sche Zahl

Strouhal Zahl

Mach'sche Zahl etc.

Die gleichzeitige Erfiillung von mehreren Aehnlichkeitsbeding-

ungen stdsst oft auf grosse technische Schwierigkeiten und ist in

anderen Fdllen gar nicht erreichbar. Viel Erfindungsgabe wurde auf

die Entwicklung von exakten Simulationsmodellen aufgewendet und es

ist zu erwarten, dass zu diesem Thema am Kongress wertvolle tech-

nische L&sungen beigetragen werden.

Wandel in Versuchs- und Messtechnik

Die Versuchstechnik hat die Aufgabe, Wirkungen auf dem Modell

zu verursachen, d.h. allgemeine Lastfdlle zu erzeugen, seien dies
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nun Belastungen durch dussere oder innere Krdfte (wie z.B. Tempe-
ratur), oder Verschiebungen. Die Messtechnik erm&glicht die guan-
titative Erfassung der Wirkung der Lastfdlle auf das Modell, die
Registrierung von statischen oder dynamischen Deformationen und

Krdften.

Im letzten Dezenium hat die elektronische Messtechnik eine

dhnlich spektakuldre Entwicklung wie der elektronische Computer

durchgemacht. Mechanisch-elektrische Wandler (Messaufnehmer), wel-

che die Erfassung aller interessierenden mechanischen Wirkungen
mit hoher Prdzision und in klirzester Zeit in Form eines elektri-

schen Signals gestatten, sind heute liberall erhdltlich.

Messabfrageeinrichtungen erlauben das rasche Umschalten von

Messstelle zu Messstelle.

Der entscheidenste Durchbruch auf dem Gebiet der Messtechnik,
der die gesamten Versuchsverfahren der Zukunft, nicht nur der Mo-
dellstatik, in Kiirze grundlegend wandeln wird, basiert auf der Ent-

wicklung der Analog-Digital-Converter, welche es ermdglichen, einem

Computer die gemessenen analogen Messwerte ohne Umwege in digita-
ler Form zuzufiihren. Diese Voraussetzung erlaubt dem Computer, in

direkte Konversation mit der physikalischen Umwelt zu treten.

Nach seiner inneren elektronischen Struktur ist die natilirlich-
ste Tdtigkeit des Computers, logische Entscheide zu treffen, Boole'
sche Algebra zu betreiben. Diese Eigenschaft zusammen mit der Mog-
lichkeit der Analog-Digital-Wandlung pré&ddestiniert den Computer

zum zentralen Organ fiir die Steuerung und Regelung von Prozessen.

Auf die Technik des Modellversuches angewendet, bedeutet dies, dass
der Versuchsablauf, das Erzeugen der Belastung und das Abfragen der
Messwerte vom Computer gesteuert vollautomatisch erfolgen kann. Die-
se MOglichkeit bringt nun gegeniiber der iblichen halbmanuellen Mess-
technik einen entscheidenden, in seiner Tragweite erst abschdtzba-

ren Fortschritt:

- Der Versuchsablauf wird unvergleichlich viel flexibler:
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Auswahl der Belastungsart und der Belastungsabldufe, sowie die
Abfragung der Messwerte erfolgt durch den Computer. Der gesamte

Prozess des Versuchsablaufes wird daher programmierbar. Die zeit-

liche und 6rtliche Folge von Belastung und Messung wird vollkommen
frei wdhlbar und ist nicht mehr an starre Ger&dteeinstellungen ge-
bunden. Der exakte Zeitpunkt fir jede Messung kann vorher bestimmt
werden. Zudem kann der Versuchsablauf durch erfasste Messergebnis-
se geregelt werden (z.B. Feststellung der Ueberschreitung von
Messbereichen und automatische Aenderung der Gerdteeinstellung,
Alarm bei Auftreten irgendwelcher Stodreffekte mit sofortiger Dia-

gnose der Ursache etc.)

- Die Messungen werden exakter und zuverldssiger:

Durch die automatische Registrierung und die direkte Weiterver-

arbeitung der Messdaten durch den Computer wird der menschliche

Irrtum ausgeschalten. Von der hdheren Prdzision moderner analo-
ger Messgerdte abgesehen, wird die Genauigkeit der Messung durch
die Automation zusdtzlich entscheidend durch die M&glichkeit,
den Zeitpunkt der Messung auf Bruchteile von Tausendstel Sekun-
den genau zu wdhlen, gesteigert. Zudem k&nnen auf Wunsch Mes-
sungen zu gewdhlten Zeitpunkten beliebig oft wiederholt werden

und die Daten durch vom Computer durchgefiihrte statistische Ueber-

legungen gereinigt werden. Automatische Eichmessungen werden in

den Messprozess eingebaut.

- Der Versuchsablauf erfolgt unvergleichbar schneller:
Die Mess- und Registrierabldufe erfolgen iliber den Prozessrechner
mit geeigneter Peripherie (z.B. Magnetband, Discs etc.) in der

Grdssenordnung von tausendmal schneller, wie bei einer Handable-

sung.
Die Steuerung und Regelung des Ablaufes entbindet den Menschen
von langwierigen und langweiligen Eingriffen in den Versuchsab-

lauf. Die notwendigen Steuerentscheide werden vom Computer zu-

verldssig innert Sekundenbruchteilen getroffen.

- Bessere und einfachere Lasterzeuger und Messaufnehmer kdnnen in

weit grbsserer Anzahl eingesetzt werden:
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Frither hing die Prdzision von Messergebnissen einzig von der Ge-
nauigkeit der Messaufnehmer selbst und den Eigenschaften der Mess-
verstidrker ab. Man verlangte aus Griinden der Einfachheit fir die
Auswertung eine temperaturstabile, lineare Kennlinie zwischen me-
chanischen und elektrischen Effekten. Diese Forderung zwang zum
Bau von teuren Prdzisionsinstrumenten. Im Messkreis, in welchem
on-line ein Computer eingeschaltet ist, kann jedoch ein grosser
Teil der Eicharbeit dem Rechengerdt liberbunden werden. Vom Ana-
logteil der Messkette wird dann nur noch eine mechanisch-elektri-

sche Kennlinie gefordert, welche reproduzierbar ist. Jedem ein-

zelnen Messaufnehmer zugeordnete, einmal bestimmte Eichwerte er-
lauben dem Computer, die anfallenden Messignale in die gesuchten
mechanischen Grdssen umzurechnen.

Die Erkenntnis, dass der Einsatz des Computers als Prozessrech-

ner ganz allgemein eine Entmaterialisierung der Versuchstechnik

erméglicht, ist filir die Weiterentwicklung neuer Versuchssysteme
von entscheidender Bedeutung. Versuchseinrichtungen und Messauf-

nehmer, welche nur in Verbindung mit dem Computer Ergebnisse

hdchster Prédzision liefern, k&nnen mit einem Bruchteil der bis-

herigen Kosten hergestellt werden. Dies ermdglicht in der Zukunft
den Bau sehr vielfdltig einsetzbarer Belastungseinrichtungen und
den wirtschaftlichen Einsatz einer stark gestéigerten Anzahl von

Messaufnehmern.

Die Weiterverarbeitung der einmal gewonnenen Messdaten zu Aus-

sagen, welche den Ingenieur fiir die Bemessung seines Tragwerkes in-
teressieren (Uebertragung der am Modell ermittelten Werte auf den
Prototyp, Berechnung von Schnittkrédften, analytische Simulierung
von Lastfdllen etc.) kann in einfachen Fdllen on-line erfolgen. D.h.
gesuchte Ergebnisse liegen nach Abschluss des Versuches schon in
der. gewlinschten Form vor. In den meisten F&dllen wird jedoch die end-
giiltige Auswertung der Messdaten auf dem Computer in einem zweiten
Arbeitsgang erfolgen. Wesentlich scheint die Exfiillung der folgen-
den Forderung an die Modellstatik der Zukunft:

Die neue Versuchs- und Messtechnik erlaubt die wirtschaftliche Er-
fassung und Registrierung einer beinahe unbegrenzten Menge von In-

formation allgemeiner Art iiber das untersuchte Tragwerk. Nach Ab-

3g. 19 Einfihrungsbericht
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-schluss des einen Versuchsablaufes hat das physikalische Modell
ausgedient. Alle weiteren Simulationen erfolgen nur noch analytisch
auf dem Computer. Hier wird die eigentliche Ingenieurarbeit gelei-
stet.

Diese Philosophie der Trennung des analogen, an das physikalische
Modell und die Versuchseinrichtungen gebundenen Teilprozesses vom

Auswertungsprozess bringt entscheidende Vorteile:

- Das Modell kann nach kurzer Verwendung abgebaut werden und die
Versuchseinrichtungen stehen fiir die experimentelle Analyse eines

weiteren Modelles zur Verfiigung.

- Die allgemeine Information kann, auf einem geeigneten Datentri-
ger gespeichert, beliebig lange Zeit archiviert werden, so dass
jederzeit weitere Simulationen mit den vorhandenen Daten durch-
gespielt werden koénnen. (Beispiele: Aenderung der Auflagerbeding-
ungen, Nachvollziehen einer Erdbebensimulation, Berechnung der
bei einem Belastungsversuch zu erwartenden Beanspruchungen an

einem Brilickenbauwerk ete.)

- Ein weiterer wesentlicher Vorteil in der Trennung von Informa-
tionserfassung und ingenieurmdssiger Simulation auf dem Computer

besteht in der Erleichterung der Telekommunikation zwischen Ver-

suchslaboratorium und entwerfendem Ingenieur. Die neue Versuchs-
technik kann nur von hochspezialisierten Instituten mit dem ent-
sprechend ausgebildeten Personal beherrscht werden. Die Ingenieure
der Praxis sind daher einerseits auf eine gute Zusammenarbeit mit
diesen Institutionen angewiesen, haben aber andrerseits gr&sstes
Interesse daran, kurzfristig die verschiedensten Aussagen ilber

ihr Tragwerk zu erhalten und vor allem: Sie mdchten je nach Zwi-
schenergebnis Einfluss auf den Auswertungsprozess haben. Es ist
nun durchaus denkbar, dass der entwerfende Ingenieur, mit der ent-
sprechenden Software ausgestattet, die Auswertung der Versuchs-
ergebnisse an seinem Arbeitsort selbst durchfiihrt. Das Labor be-
liefert ihn nur mit einem die Information lber die Versuchser-
gebnisse enthaltenden Datenband. Dadurch wird die geographische

Distanz zwischen Labor und Ingenieur bedeutungslos.
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Dieses Zukunftsbild der Modellstatik, an dessen Realisierung
heute intensiv gearbeitet wird, baut auf den Fortschritten der elek-
tronischen Messtechnik und den Mdglichkeiten der Computertechnik.
Wo friiher miihsam tausend Messwerte registriert und ausgewertet wur-
den, werden heute spielend Hunderttausende von Daten erfasst und
verarbeitet. Traditionelle Messtechniken, welche sich flir die Com-
putereingabe nicht eignen, werden daher entsprechend abgewertet.
Vor allem eignen sich fir die Aufnahme von Messwerten die direkten
mechanisch elektrischen Wandler, wie Widerstandsmessstreifen, in-
duktive und kapazitive Geber. Alle mit diesen Gerdten ausgefiihrten
Messverfahren, auch bei ihrem Einsatz in grosser Zahl, weisen oft
eine stark empfundene Unzuldnglichkeit auf: Sie erfassen immer nur
eine begrenzte Anzahl ortlicher Effekte. Elektrische Messverfahren,
welche imstande wdren z.B. ein Dehnungsfeld als Kontinuum zu erfas-
sen, existieren meines Wissens nicht. Verfahren, welche, abgesehen
von Beschridnkungen anderer Natur, diese Bedingung erfilillen (z.B.
Fotoelastizitdt, Moiré-Verfahren), eignen sich hingegen vorerst
nicht zur Computereingabe. Hier liegt ein zentrales Problem fiir die

weitere Entwicklung der Modellstatik.

Neben diesen versuchstechnischen Aspekten besteht fir die wei-
tere Perfektion der Hybridstatik ein weites Arbeitsfeld auf rein
theoretischem Gebiet. Eine Systematik der Modellauswertung besteht
nur in Ansdtzen. Es stellt sich die Aufgabe, durch analytische Ver-
kniipfung einzelner Messwerte auf die den Ingenieur vor allem inte-
ressierenden Schnittkrdfte zu schliessen. Welche Messkombinationen

fiihren optimal zur sicheren Bestimmung von Schnittkrdften?

Wo am Modell diirfen diese Messungen vorgenommen werden, ohne
zu Fehldeutungen zu fiihren? Durch den Einsatz des Computers sind
auch hier grdssere Freiheiten erlaubt, da der Arbeitsaufwand fiir
die analytische Auswertungsarbeit kaum mehr als Kriterium fir die

Zuldssigkeit eines Verfahrens ins Gewicht fallt.

Wandel in der baustatischen Betrachtungsweise

Im vorigen Abschnitt wurde aufgezeigt, dass die neuen Mittel
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.der elektronischen Messtechnik in Verbindung mit dem Computer als
Prozessrechner erlauben, bei Steigerung von Zuverldssigkeit und
Messgenauigkeit in eine neue Gr&ssenordnung von Geschwindigkeit der
Erfassung und Menge der Information {ber das statische Verhalten

von Versuchsk&rpern vorzudringen.

Die neuen Mdglichkeiten, welche sich der Hybridstatik eroff-
nen, beschridnken sich jedoch nicht auf die Quantitdt der zur Wei-
terverarbeitung zur Verfiigung stehenden Information selbst. Die
beschriebenen technischen Voraussetzungen erdffnen vielmehr Wege
der Analysis fiir baustatische Berechnungen, welche bisher wohl be-
kannt, aber mangels geeigneter analytischer Methoden nie in der Pra-

xis eingesetzt werden konnten.

Wir stehen heute erst am Beginn der Entwicklung dieser neuen,
auf Hybridsystemen beruhenden baustatischer Berechnungsverfahren.

An einem Beispiel, angewendet auf linear-elastische Probleme, kann

jedoch der Grundgedanke aufgezeigt werden.

Samtliche analytische Methoden der Baustatik, einschliesslich
die Finiten Elemente, verfolgen das Ziel, durch Zusammensetzen der
untersuchten Tragwerke aus bekannten, definierten Elementen, eine
Losung fiir das elastische Verhalten und fiir die Schnittkrdfte der

gesamten Struktur als Kontinuwm zu finden. Filir jeden Lastfall muss

eine neue LOsung gefunden werden. Zustandsfldchen sind ebenso LO-

sungen wie Einflussfldchen. Mitisste eine beschrdnkte Anzahl von Zu-
standsfldchen liber Einflussfldchen gewonnen werden so wiirde dies
die Kenntnis von einer unvergleichlich viel grdsseren Anzahl von
LOsungen voraussetzen. Dieser Weg wird bei zwei- und dreidimensio=-
nalen Problemen daher nicht beschritten, da er zu aufwendig und

damit unrealistisch erscheint.

In der modernen Modellstatik, wo die Erfassung einer belie-
bigen Anzahl von Messungen kein Kopfzerbrechen mehr bereitet, er-
weist sich nun gerade dieser "Umweg", gesamthaft gesehen, als der

direkteste Weg. Jede Messung ist schon eine LOsung filir das Tragver-

halten des Bauwerkes als Kontinuum. Zudem ldsst sich die Erzeugung
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von beliebig vielen Einheitslastf&dllen, angreifend an beliebig vie-
len Stellen, weit leichter automatisieren als die Erzeugung einer
beschrankten Anzahl von Lastgruppen. Man wird daher die Versuchs-
technik der Hybridstatik auf dem Gebiet der linear-elastischen Pro-
bleme darauf ausrichten, eine mdglichst grosse Menge von Einfluss-

funktionen zu erzeugen. Dem Ingenieur f&llt damit eine ungewohnt

aussagekrdftige LOsungsmenge iiber sein Problem in den Schoss, mit
welcher er seine Probleme weit eleganter formulieren kann wie bis

anhin.

Die speziellen L&sungen seines Problems kdnnen dann immer in
der folgenden, flir das zweidimensionale Problem angeschriebenen

Form gewonnen werden:

Ep (uo,vo) = [ Lq (x,y) - epq (wo,vo,x,y) dx dy
F

Ein Effekt Ep (eine Schnittkraft, eine Spannung, eine Verschie-
bung etc.) an der Stelle uo, vo ist gleich dem Integral liber dem
Produkt aus der Ursache LY (eine Lastverteilung, Momentenverteilung,
Verschiebung etc.) und der experimentell gefundenen Einflussfunk-
tion e. Je nach der Anzahl N der untersuchten Stellen und derjeni-
gen der Beanspruchsarten P und der Belastungsarten Q missen also
N - P - Q Einflussfldchen gewonnen werden. Eine moderne Hybridan-
lage erzeugt hundert bis tausend Einflussflédchen mit je Hunderten

von Einzelwerten pro Stunde. Es wird also unabhdngig vom Schwierig-

keitsgrad der gestellten Aufgaben, in kurzer Zeit, eine auch in der

reinen Computerstatik ungekannte Resultatmenge erzeugt.

Die weitere Arbeit des Computers beschrédnkt sich nun ausschliess-
lich auf die Manipulation der in Form von Matrizen vorhandenen Ein-
flussfunktionen. Die Simulation der Wirkung irgendwelcher Lastfdlle
wird zum Spiel. Einfachste Computeroperationen fiihren zu den gewlinsch-
ten Ergebnissen. Der Berechnung einer beliebigen Anzahl von Last-
fdllen steht nichts entgegen. Die Programmierung von beliebigen Ver-
kehrslastfdllen, die Berechnung von Grenzwerten, die Entwicklung von
Optimierungsprogrammen fiir die Vorspannung (deren Wirkung selbstver-

stdndlich auch iiber Einflussfunktionen gewonnen wird), sind Aufga-
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gaben, welche aufgrund der bekannten Funktionen weit leichter 1l&s-

bar sind, zudem ist der LOsungsweg computergerechter als die ib-

lichen Methoden der analytischen Baustatik.

Aus leicht einzusehenden Griinden sind der Menge der Daten, wel-
che der Computer auf die beschriebene Weise zu manipulieren imstan-
de ist, praktisch keine Grenzen gesetzt. Der Hauptgrund liegt darin,
dass die notwendigen Matrizenoperationen keine grossen Inversionen
erfordern. Daher konnen die an sich relativ kleinen Matrizen immer
sequentiell aus dem Massenspeicher (z.B. Magnetband) liber den Kern-
speicher gefiihrt werden. Ein Kleincomputer wird, wenn er Zugriff zu
Einflussfunktionen hat, zu einem fiir den entwerfenden Ingenieur weit
machtigeren Instrument als heutige Grosscomputeranlagen. Der zeit-
liche und Kostenaufwand fiir die L&sung von baustatischen Problemen
mit der Hybridstatik bleibt so auch bei den schwierigsten Aufgaben

in vernilinftigen Grenzen.

Riickblickend sei eine mehr philosophische Bemerkung gestattet:

Unsere Baukonstruktionen sind Bestandteil unserer physikali-
schen und damit der analogen Umwelt. Dasselbe gilt filir unsere Ex-
perimente, seien dies nun Modellversuche oder andere Untersuchungen,
auf deren Anschauung wir unsere theoretischen Vorstellungen {liber

die Baustoffe und das Tragverhalten erarbeiten.

Unsere analytischen Modellvorstellungen, welche nie die physi-

kalische Wirklichkeit selbst darstellen und deshalb immer nur mehr
oder weniger brauchbare Ndherungen sein koénnen, erfilillen dann ihren

Zweck, wenn sie allgemeinere Aussagen iber einen Problemkreis ge-

statten. Die Analytik dient dem Ueberblick. Hier liegt ihre Berech-

tigung.

Vergleicht man nun auf dem linear-elastischen Gebiet die Me-
thode der Finiten Elemente mit der Technik der Hybridstatik, so
muss man den an sich liberraschenden Schluss ziehen, dass die aus
dem Analogon gewonnenen Ergebnisse dem entwerfenden Ingenieur all-

gemeinere Aussagen fiir die Bemessung in die Hand gibt als der ana-
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lytische, rein abstrakte Weg, mit all seinen nicht ganz ilibersehba-
ren Unsicherheiten. Weshalb denn das Kontinuum zuerst mit viel Ge-
duld in grobe Elemente zerteilen, um es dann miihsam wieder einiger-

massen zusammenzuflicken?

Zusammenfassung

Durch Einsatz der modernen elektrischen Messtechnik und des
Computers als Steuerorgan des Versuchsablaufes wie auch als Daten-
verarbeltungsmaschine wird das bisher bekannte Gesicht der Modell-
statik grundlegend gewandelt. Das Modell wird zum reinen Analogon,
welches technisch gegenliber frilher weitgehend vereinfacht, in
Symbiose mit dem Computer, ein michtiges, weit eleganteres Werk-
zeug fur die Bemessung zu werden verspricht. Wir bezeichnen diese

integrierten Systeme zur Bemessung als Hybridstatik.

Summary
Taking advantage of the recent development of electric measu-

ring techniques and the computer, performing as a process control
machine and data processing unit, the familiar aspect of structural
models will be essentially transformed. The model, being now physi-
cally simplified, serves only as an analogue input and, in sym-
biosis with the computer, promises to become a very powerful and
elegant tool for structural design. We call these integrated systems

hybridanalysis of models.

Résumé

Profitant du développement de la technique des mesures élec-
triques et de 1'emploi de l'ordinateur, utilisé aussi bien comme
machine cibernétique qu'informatique, l'apparence habituelle de
l'essai sur modele est soumise & une transformation fondamentale.
Le modéle, dont 1l'aspect physique est considérablement simplifié,
sert de pure entrée d'analogue et promet de devenir, en symbiose
avec l'ordinateur, un instrument de dimensionnement extrémement
puissant et élégant. Nous appelons ces nouveaux systémes intégrés

pour l'investigation de structures, analyse hybride de modeéeles.
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