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Deformationsformaga hos betongpelare

Jan Erik Janson

Tvangsdeformationer som dr av sidan
storlek att berdkning enligt elasticitets-
teori blir helt missvisande dr mycket
vanliga vid betongkonstruktioner. Ett
exempel pa detta dr pelare som i ena
dnden dr fixerade i grunden och i den
andra forbundna med varandra genom
bjilklag och viggar. Nir bjilklagen
och viggarna krymper bdjs pelarna.
Bojningen dr ofta sd stor att pelarna
overskrider grinsen for elasticitetsteo-
rins giltighet. Detta 6verskridande sker
saledes redan i bruksstadiet.

Denna undersékning dr ett led i arbe-
tet att klarligga forutsittningarna for
grinslastmetoderna. Undersokningen
omfattar experimentellt och teoretiskt
studium av bdrformdgan hos centriskt
belastade betongpelare utsatta for
tvangsdeformation. Resultaten av de
teoretiska  berikningarna  Sverens-
stammer vdl med forsoksresultaten.

I rapporten redovisas en tumregel,
som innebdr att en betongpelares
tvangsdeformation bér kunna tilldtas
vara ungefdr 10 gdnger storre in den
deformation som en formell berikning
enligt elasticitetsteori leder till. En for-
utsittning for att denna stora tvangs-
deformation skall tilldtas ir att byggna-
dens sidostabilitet ir sikerstilld av
andra konstruktionsdelar.

Ett i praktiken vanligt fall, vid vilket
pelare blir tvangsdeformerade i bety-
dande grad, #r att krympning hos
bjilklag och viggar i ett hus tvangsde-
formerar pelare pa grundplintar. Det
ar vanligt att sddana pelare #r grova
och vid formell berékning av pakén-
ningar enligt elasticitetsteori finner
man att endast mycket sma krympro-
relser kan accepteras med hinsyn till
tillatna pakinningar. Ofta beaktas da
inte krymprorelserna vid den statiska
berdkningen av byggnaden. Emeller-
tid finns det grénser for vilka defor-
mationer en betongpelare tal och den-
na undersokning visar vilken deforma-
tionsférmaga man har att ta hiénsyn
till.

Undersokningen omfattar teoretiskt
studium av betongpelares deforma-
tionsformaga samt provning i labora-
torium av 24 st pelare. Det grundlig-
gande fall som friamst har studerats
teoretiskt och experimentellt ar det
som visas i FIG. 1.

Berdkningar av deformationsférma-
gan hos betongpelare belastade enligt
FIG. 1 har genomforts. Beraknings-
géngen har varit foljande. Med hjilp
av jamviktsvillkoren, antagande om
plana tvirsnitt samt antagande om be-
tongens och armeringens oc—e—diagram
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tvangsforskjutningen é.

visar hur férsékspelarna provades.

FIG. 1. Betongpelare med fast inspinning
i ena dnden och led i den andra belastad
med normalkraften N och utsatt fér

FIG. 2. Betongpelare med led i bdda dn-
darna belastad med normalkraften N och
utsatt for tvangsforskjutningen O. Figuren
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beriknas sambandet mellan moment
och krokning for aktuellt tvarsnitt.
Direfter bestims krokningsfordelning-
en i pelaren vid visst stadium karakte-
riserat av viss momentfordelning. De-
formationen i detta stadium erhalls ge-
nom integrering av krokningen.

Vid forsoken har belastningsfallet en-
ligt FIG. 1 efterliknats genom att en
pelare har belastats enligt FIG. 2 var-
vid pelarens mittsnitt svarar mot den
fast inspanda pelarédnden i FIG. 1. Vid
forsoken har foljande parametrar va-
rierats: pelarldngden, armeringsming-

den (dven helt oarmerade pelare pro- -

vades), normalkraftens storlek (fran
normal brukslast till ca 70 % av brott-
last vid centriskt lastangrepp) samt for-
sokets varaktighet (fran ca 2 tim till ca
8 dygn). Tvarsnittet var HXb=150X%
200 mm (for oarmerade pelare 175X
200 mm). Pelarna var inte bygelarme-
rade. Det &r vasentligt att observera att
normalkraften holls konstant och att
deformationen var den oberoende va-
riabel som stegvis Okades till brott.
Brottet definieras darvid som det sta-
dium nér pelaren inte lingre formar
stadium nér pelaren inte ldngre formar
bira normalkraften. Innan brottsta-
diet uppnas har horisontalkraften van-
ligen ett maximum liksom momentet

N/No

1.0

i pelaren. I vissa fall bytte horisontal-
kraften riktning fore brott.

Resultaten av de teoretiska berik-
ningarna Overensstimmer bra med for-
sOksresultaten. For de kortaste for-
sokspelarna observerades dock att de-
formationsformagan blev betydligt
storre dn beridknat. Detta har tolkats
sa att for dessa pelare har tvirkraften
en icke forsumbar betydelse som den
teoretiska berdkningen inte beaktar.
Armeringsmingden har en mycket o-
betydlig inverkan pa deformationsfor-
mégan. Detta giller dven om arme-
ringsméangden minskas till noll.

Normalkraftens storlek paverkade re-
sultaten i forsoken huvudsakligen pa
foljande sitt. Vid stor normalkraft
uppnaddes pelarens maximala moment
strax fore brott medan vid lag normal-
kraft en stor del av deformationsfor-
maégan fanns kvar sedan maximalt mo-
ment hade uppnatts.

Forsokens varaktighet paverkade re-
sultaten mycket litet. Detta forklaras
med att den storsta delen av kryp-
ningen i betongen redan sker vid ett
s.k. korttidsforsok av ndgra timmars
varaktighet. En visentlig del av det
teoretiska studiet giller betongens o—
e—diagram och dettas tidsberoende.
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Friamst har undersokningar av Riisch
kunnat utnyttjas. Det bor observeras
att det hir dr fragan om krypning vid
pékénningar upp till betongens tryck-
hallfasthet.

FIG. 3 visar approximativt en betong-
pelares deformationsférmaga sadan
den har erhillits bidde teoretiskt och
experimentellt vid denna undersok-
ning. Figuren har experimentellt veri-
fierats for L/H mellan 4 och 8 dir de
mindre slanka pelarna hamnar till ho-
ger om de angivna kurvorna for dy
resp. ;. Armeringsmingden paverkar
inte deformationsformagan. Enligt den
teoretiska berdkningen péverkar inte
heller betongens och armeringens hall-
fasthet deformationsformégan i nimn-
viard grad. FIG. 3 forutsitter att defor-
mationen sker sa 1dngsamt att vasentlig
krypning hinner ske. For detta ir ett
par timmar tillrackligt. Med utgings-
punkt fran FIG. 3 har den praktiska
regeln angivits att en betongpelare be-
lastad enligt FIG. 1 kan forutsittas fa
bli forskjuten strickan 1,2.L%
(1000-H). I detta varde ligger vissa
marginaler och avsikten dr att norm-
skrivande organ skall anvinda under-
sokningen for att formulera foreskrif-
ter. Virdet kan da komma att justeras.

FIG. 3. Approximativt resultat av un-
dersokningen. &, betecknar deformatio-
nen vid stadiet for maximalt moment i
inspédnningssnittet. , betecknar defor-
mationen vid brottstadiet. N, dr brott-
lasten vid centriskt lastangrepp vid kort-
tidsbelastning.



The deformation capacity of

concrete columns
Jan Erik Janson

Imposed deformations, the magnitude of
which is such that calculation according
to the elastic theory would be completely
misleading, are very usual in concrete
structures. One example is columns which
are fixed into the ground at one end and
are connected to one another at the other
end by floor slabs and walls. When the
floor slabs and walls shrink, the columns
are bent. Bending is often so large that
the columns exceed the limit of validity
of the elastic theory. Such behaviour
therefore takes place already under work-
ing load.

This investigation is part of the work
being carried on with the aim of examin-
ing the area of validity of the limit state
methods. The investigation comprised ex-
perimental and theoretical study of the
load-bearing capacity of centrally loaded
concrete columns subjected to imposed
deformation. The results of theoretical
calculations show good agreement with
the test results.

The report finally proposes an approxi-
mate formula which implies that imposed
deformation of a concrete column should
be permitted to be about 10 times as large
as the deformation which is indicated by
a formal calculation according to the
elastic theory. One condition for this large
imposed deformation to be permitted is
that lateral stability of the building is
safeguarded by means of other parts of
the structure.

One usual case which occurs in practice
and which causes appreciable imposed
deformation in a column is where shrink-
age of the floor slabs and walls of a build-
ing causes imposed deformation in co-
lumns on foundation piers. Such columns
are usually thick and in calculating the
formal stresses according to the elastic
theory it is found that only very small
shrinkage movements can be accepted in
view of the permitted stresses. Often,
shrinkage movements are not taken into
account in the course of calculations.
However, there are limits to the deforma-
tions which a concrete column can with-
stand, and this investigation shows the
deformation capacity which has to be
taken into account.

The investigation comprises a theoretical
study of the deformation capacity of con-
crete columns, as well as testing in the
laboratory of 24 No columns. The basic
case primarily studied both theoretically
and experimentally is that shown in
FIG. 1.

The deformation capacity of concrete
columns loaded as in FIG. 1 has been
calculated. The method of calculation was
as follows. The relationship between mo-
ment and curvature for the cross section
considered was calculated with the aid
of the equilibrium conditions, the assump-
tion of a plane cross section and assump-
tions concerning the o—¢ diagram of the
concrete and the reinforcement., After

FIG. 1. Concrete column rigidly fixed at
one end and hinged at the other, loaded
with a normal force N and subjected to
an imposed displacement 6.

FIG. 2. Concrete column hinged at both
ends, loaded with a normal force N and
subjected to an imposed displacement 6.
The figure shows the way the columns
were tested.
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this, the distribution of curvature in the
column was determined at a certain stage
characterised by a certain moment distri-
bution. The deformation at this stage was
obtained by integration of the curvature,

In the course of the tests, the loading
case according to FIG. 1 was simulated
by loading a column according to FIG. 2,
the central section of the column corre-
sponding to the rigidly fixed column end
in FIG. 1. The following parameters were
varied during the tests: column length,
quantity of reinforcement (completely un-
reinforced columns also being tested),
the magnitude of the normal force (from
normal working load to about 70 % of
the ultimate load due to central load), and
the duration of the test (from about 2
hours to about 8 days). The cross section
was HxXb=150%200 mm (for unrein-
forced columns, 175200 mm). The co-
lumns had no binder reinforcement. It is
important to note that the normal force
was maintained constant and that the de-
formation was the independent variable
which was by stages increased to failure.
Failure in this context is defined as the
stage where the column is no longer ca-
pable of supporting the normal force. Be-
fore the ultimate stage is reached, the ho-
rizontal force and also the moment in the
column usually has a maximum. In some

N/No

1.0

cases, the horizontal force changed di-
rection prior to failure.

The results of theoretical calculations
show good agreement with the test results.
It was noted, however, that the deforma-
tion capacity of the shortest test columns
was considerably greater than that calcu-
lated. This has been taken to be due to the
fact that, in these columns, the shear force
has a significance which cannot be neg-
lected but which the theoretical calcula-
tions do not take into account. The quan-
tity of reinforcement has a very insigni-
ficant effect on the deformation capacity.
This is true even when reinforcement is
reduced to nil.

The principal effect of the magnitude of
the normal force on the test results was
as follows. In the case of large normal
forces, the maximum moment in the co-
lumn was reached immediately prior to
failure, while in the case of small normal
forces a large proportion of the deforma-
tion capacity remained after the maxi-
mum moment had been reached.

The duration of the test had very little
effect on results. This is explained by the
fact that most of the creep in the concrete
takes place already during a short-term
test of a few hours’ duration. A substan-
tial part of the theoretical study was de-
voted to the o—e diagram of the concrete
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and its time dependence. The investiga-
tions carried out by Riisch could pri-
marily be made use of. It should be noted
that this applies to creep at stresses up to
the compressive strength of the concrete.
FIG. 3 shows approximately the defor-
mation capacity of a concrete column
according to both the theoretical calcu-
lations and the tests carried out during
this investigation. The figure has been
verified experimentally for L/H ranging
from 4 to 8, the less slender columns be-
ing to the right of the curves for 8, and
0y, respectively. The quantity of reinforce-
ment has no effect on deformation capa-
city. According to theoretical calcula-
tions, the ultimate strengths of the con-
crete and the reinforcement do not affect
the deformation capacity to any signifi-
cant extent. FIG. 3 assumes that deforma-
tion takes place so slowly that there is
time for substantial creep to occur. A few
hours is sufficient for this. On the basis
of FIG. 3, the practical rule is proposed
that a concrete column loaded as in FIG.
I may be assumed to withstand a displa-
cement of 1.2.L7%/(1000.H). This value
includes a certain margin of safety, and
the intention is that organisations laying
down building codes should use the in-
vestigation results in formulating specifi-
cations. The value may then have to be
adjusted.

FIG. 3. Approximate result of the inves-
tigation. §,, denotes the deformation at
the stage when the moment in the cross
section where the column is fixed is at
a maximum. §, denotes the deformation
at failure. N, is the ultimate load due to
a centrally applied load on short-term
loading.
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BETECKNINGAR och DEFINITIONER

tvarsnittets totala hojd

armeringens effektiva hojd

tvarsnittets bredd

armeringsarean pd den dragna eller minst tryckta sidan
armeringsarean pa den mest tryckta siaan

(A, +4,,) /bH

Aa/bH - Aat/bH (anvinds vid A_ = Aat)

tryckzonens hojd

lingden av en konsolpelare, eller avstdndet mellan in-
flexionspunkt och inspanningssnitt

krokningsradie
deformation

deformation pd stridckan L vid stadiet for maximalt moment
i ena anden

deformation pd stridckan L vid brottstadiet

normalkraft

maximal centrisk normalkraft vid fullt utnyttjad betong
och armering vid korttidsbelastning

moment kring tvarsnittets centrumaxel

horisontalkraft

betongens cylinderhdllfasthet vid normenlig provning

betongens brotthdllfasthet vid ifrigavarande varaktighet
hos lasten

betongpdkinningen i den mest stukade kanten av tvidrsnittet
betongstukningen vid GB

betongstukningen i den mest stukade kanten av tvarsnittet



armeringspdkinningen pd den dragna eller minst tryckta sidan
armeringspdkdnningen pd den mest tryckta sidan
armeringens strackgrans

armeringens tdjning (stukning) p& den dragna eller minst
tryckta sidan

armeringens stukning pd den mest tryckta sidan

armeringens elasticitetsmodul

betongens andel av N dividerat med o, * bx vid icke helt
o . B
tryckt tvarsnitt

avstéandet mellan kraften a - og * bx och tryckta kanten
dividerat med x

Vid helt tryckt tvarsnitt definieras a, a1,/ﬁ och /31 enligt fig a.



a-bx-Opg

a -b(x—H)-O’B

MX—H)

U —

€p
€p

a= f(ep) B= g(eb)
ar= f(ey) Bi= glem)

FIG. a. Definition av a, %1, B och Bq vid helt tryckt tvérsnitt.

Definition of a, a9, B and Bq for aross sections fully
subjected to compression.
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1. PROBLEM

Man strivar efter att i allt storre omfattning anvidnda grédnslast-
metoder vid dimensionering av betongkonstruktioner. Ddarvid &r det
viktigt att klarlidgga forutsdttningarna for granslastmetodernas
giltighet. Vid gradnslastmetoderna mdste &tskillnad goras mellan
yttre laster och tvangsdeformationer. Denna undersokning ar ett

led i arbetet med att klarligga granslastmetodernas forutsdttningar.
Dess huvudsakliga problemstillning dr: Hur paverkas barformdgan hos
en centriskt belastad rektanguldr betongpelare av tvangsdeformation?
I denna undersdkning har #dven berdrts vissa ytterligare problem som
sammanhinger med pelares tvéngsdeformation, ndmligen dels inverkan
av inspanning i anslutande mer eller mindre eftergivliga konstruk-
tioner, dels fordndring av stabiliteten hos ett system av flera
pelare utsatta for tvangdeformation med ddrav orsakad styvhetsfor-

indring. Dessa tva frigor kridver dock fortsatta undersskningar.

Ett i praktiken vanligt fall, vid vilket pelare blir tvédngsdeforme-
rade i betydande grad, dr att krympning hos bjédlklag och viggar i
ett hus tvangsdeformerar pelare pd grundplintar. Om sddana pelare

dr grova kan tvéngsdeformationen orsaka brott.
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TEORETISK BEHANDLING AV PROBLEMET

Berdkning av M - 1/? - diagram

Berdkning av deformationsformiga

Olika parametrars inverkan pd deformationsformidgan
Betongens ¢ - € - diagram

Inverkan av inspdnning i anslutande konstruktioner

System av pelare
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2.1 Berdkning av M - 1/¢ - diagram

Vid berdkningarna av pelarnas deformationsformiga antas
pelarna bli deformerade av moment och normalkraft varvid
tviarsnitten antas forbli plana. Betongen antas inte uppta
dragkraft. Armeringen antas vara rent elastisk vid pa-
kidnningar under stridckgriansen respektive stukgridnsen och

rent plastisk vid hogre pakinningar.

I fig 2.1:1 visas ett symmetriskt armerat pelartvdrsnitt med de
i tvirsnittet verkande krafterna samt tillhorande tojningar
och stukningar. Figuren illustrerar de olika fall I-V som kan

forekomma och som Ar behandlade nedan.

En projektionsekvation pa tviarsnittet ger foljande uttryck.
Uttrycken forutsidtter symmetrisk armering men i princip

likadana uttryck kan tecknas dven for osymmetrisk armering.
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En momentekvation kring tviarsnittets centrum ger foljande

uttryck. Symmetrisk armering forutsédtts.
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Som abskissa i M-1/¢p - diagrammet har valts H/¢ och
som ordinata uttrycket M/ (GB -bH2) for att diagrammet skall

vara dimensionslost.

H/? = H .eb/x

For varje viarde pa ¢ fas ett vdrde pad o och Y respektive

a, och /31 med hj’a‘.lpbav betongens o-g - diagram. Diarefter
kan x/ H bestammas med hjdlp av projektionsekvationerna enligt
ovan. Ddrefter kan H/¢ bestdmmas. For de fall didr x/H blir
storre dan 1 krdvs en iterationsberidkning eftersom storleken av

x/H paverkar storleken av «, och g .

For varje vidrde pa €y fas M/(o’B 'sz) med hjdlp av moment-

ekvationerna enligt ovan varvid de tidigare bestadmda viardena

pa a,/.*, a, /31 och x/H anvinds.
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2.2 Berdkning av deformationsformiga

Pelarnas deformationsformdga berdknas genom att bestdmma
krokningen 1/9 lings pelaren och integrera tva ganger.

Det stadium som pa detta sdtt har studerats &dr ndr maximalt
moment har uppndtts i det mest anstringda snittet. Momentfordel-
ning och normalkraft ger med hjdlp av det enligt 2.1 bergknade
M—1/§ - diagrammet krdkningen lédngs pelaren.

Momentet sammansdtts av horisontalkraftens bidrag och
normalkraftens bidrag. Maximala momentets storlek &dr kind

ur M-1/g - diagrammet och vad som dessutom mdste kidnnas

dr momentets fordelning lings pelaren. Horisontalkraftens
bidrag ger ratlinjig momentfordelning. Normalkraftens

bidrag ger fordelning som dr likformig med pelarens de-
formation. Det kridvs egentligen en iterationsberdkning for
att fi4 pelarens deformationsformiga, eftersom pelarens
deformation paverkar momentfordelningen. Emellertid visar
det sig att pelaren vid stadiet for maximalt moment i det
mest anstridngda snittet ofta har ett ganska koncentrerat om-
rade med stor krokning kring detta snitt. Detta medfor att dven
normalkraftens bidrag till momentfdrdelningen blir ndra rat-
linjigt. Totala momentets fordelning blir mer utprdglat rat-
linjigt ju mindre normalkraften dr och ju mindre slankheten
dr. Om man kan utgd fran att momentfordelningen &dr ratlinjig

kravs ingen iterationsberdkning.

Berdkningen av deformationen i det stadium som har maximalt

moment i det mest anstrdngda snittet ger foljande uttryck.

= ABA/H T

...........................

S,

M

Faktorn A &r en funktion av betongens och armeringens material-
egenskaper, armeringens mdéngd och placering, normalkraftens
storlek samt den hastighet med vilken deformationen pafors.
Genom att L/H paverkar momentfordelningen dr A Zven en
funktion av L/H. Dessa parametrars inverkan pd A behandlas

i de foljande avsnitten.
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Som jamforelse med ovan namnda metod att berdkna deformationen
skall ocksd beskrivas en annan metod vilken ger mojlighet att
berdkna deformationen #Zven i stadier efter det att momentet

i det mest anstringda snittet har Overskridit sitt maximal-
varde. Pelaren betraktas som stel och hela deformationen

antas a&stadkommen genom att omrddet kring det mest anstringda
snittet har bildat en flytled. Se fig 2.2:1. Med figurens
beteckningar fés.

P = af

o
I

q a*(L - a) /¢ 5; = a* /(29)
5in il & als - a9 7

(V%)
I

1/? K/H dir K(e

b) fas ur berdkningarna enligt 2.1.

Faktorn K dar forutom av € beroende av betongens och
armeringens materialegenskaper, armeringens mingd och placering,
normalkraftens storlek samt den hastighet med vilken deforma-

tionerna pafors.

Langden a, d v s den ldngd som befinner sig i plastiskt
stadium, har beridknats av Dilger (1966). Storleken pd a &r
enligt Dilger huvudsakligen beroende av huruvida armeringen &ar
varmvalsad eller kallbearbetad samt av belastningslédngden, 2c,
for den horisontella kraften mot det plasticerade omrédet.
Ddaremot betyder inte armeringsmingden sd mycket sa lidnge inte
snittet #dr Overarmerat. Foljande uttryck pd a har erhdllits ur
Dilgers avhandling och avser varmvalsad armering. Det utgodr en

approximation av Dilgers berdkningsresultat.

a = 0,05 « (1+c/L) -L



2a b

52 5

FIG. 2.2:1. Modell fdr bestémning av deformation enligt berdk-

ning II.

Model for determination of the deformation according
to calculation II.

21
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Hir skall pd forsdk ansdttas c¢=H varvid fés

a = 0,05 '(1 * H/L) ‘L

Med 1/? och a enligt ovan fas deformationen

§~o0,05 -k + (1 +HL) + 1L%/H II

.......................

En nodvandig forutsdttning for berdkning IT dr att maximalt
moment i det mest anstringda snittet har uppndtts och pelaren

deformeras ytterligare. Vore berdkningarna I och II likvdardiga

skulle é%q enligt de bdda beridkningarna bli lika. Fig 2.2:2
visar ett exempel dir = 1,25 %, h = 0,85 H, og =3400 Mp/mg,
g = 40.000 Mp/mz, Q/GB = (1000e/4) -exp(1-1000e/4) , symmetriskt
placerad armering, L/H = 5. Jamforelse har gjorts mellan N/N0 B

= 0,13 och 0,51. Storsta osdkerheten i berdkning II ligger i be-
rakningen av ldngden a . Med ovan angivet uttryck for a sam-
manfaller som synes 5M enligt de bdda berdkningsmetoderna for
N/N0 = 0,13. Ddremot ger berdkningen II ett mycket lidgre viarde
Pa é}l 4n berdkningen I for N/No = 0,51. Detta kan forklaras
av att a inte &dr konstant for varierande N‘/No eller riktigare
att pelaren vid hoga viarden pa N/No inte kan betraktas som
stel med hela krokningen koncentrerad till ett litet omrade. Vid
okande deformation utover det stadium da det mest anstringda
snittet har maximalt moment minskar momentet i det mest anstriangda
snittet och pelaren overgdr darvid till att mer utpridglat vara
stel med koncentrerad krokning.i ett omrade. D& blir forutsatt-
ningarna for berdkning II uppfyllda. Sdledes gidller att berdkning
IT kan vara approximativt giltig for berdkning av JM om N/No

dr litet, under det att for stora viarden pa N/N0 pelaren maste



I N/Ng=0.3 / I N/No=0.13

| o] in N/Ng=0.51

5 6 7 8 9 107%
€p

FIG. 2.2:2, Deformation § som funktion av betongstukning ey,.
Jémférelse mellan berékning I och II. Exempel.

Deformation § as a function of the compressive
strain €, in the concrete. Comparison between cal-
culation I and II. Example.

23
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vara deformerad mer &n <S¥ for att forutsdttningarna for
berdkning II skall finnas.

Berdkningen II &dr osdkrare dn berdkningen I och av beridkningen
IT skall endast dras den slutsatsen att en svagt belastad pelare
tdl storre deformationsckning utover <§M sn vad en hart be-
lastad pelare t31. Av fig 2.2:2 framgdr ndmmligen att om pelaren
med N/Nd = 0,13 t&l e_ t ex 1 9 % Hr O dirvid 70 % over

é; . Pelaren med N/NO = 0,51 diremot skulle behdva uppnd ett mycket

M

hogre vidrde pa € innan berdkningen II ger hogre an enligt

berdkning T. Detza dr inte mojligt varfor i stdllet denﬁa pelare
troligen gdr till brott strax efter det att éﬂM har uppndtts.
Denna jémfﬁfelse mellan berdkning I och II &r mycket osdker och
ger bara en antydan av vad som kan vara att vinta av forsoks-

resultaten. I fortsdttningen skall endast berdkningen I anvandas.

Det bor observeras att varken berdkning I eller IT beaktar
skjuvningens inverkan. Felet som begds genom att skjuvningens

inverkan inte beaktas #r stdrre ju mindre L/H &r.
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2.3 Olika parametrars inverkan pd deformationsférmdgan

Berdkning enligt 2.1 och 2.2 har genomfdrts for ett antal fall

varvid foljande parametrar har varierats

Normalkraftens storlek
Armeringsméngden
Betongens hdllfasthet

Resultaten visas pd fig 2.3:1. Som synes paverkas inte de-

formationsformdgan namnvart av dessa parametrar.

Pelarens slankhet paverkar inte den beridknade deformationen
uttryckt i L2/H sd lange berdkningen utfors enligt 2.2 och
s& lange slankheten dr sd madttlig att man kan approximera
momentférdelningen till att vara rdtlinjig. Om momentfordel-
ningen inte dr rdtlinjig utan mer antar den form som pelaren
har i utbojt tillstdnd innan maximalt moment har uppnatts i

ndgot snitt blir deéformationen storre.

Berdkningen enligt 2.2 gdller enbart momentets bidrag till de-
formationen. Aven tvidrkraften kan forvintas ha betydelse vid
liten slankhet och cka deformationen. Sdledes gidller att vid
liten slankhet #dr deformationsformdgan storre &n enligt 2.2

till fsljd av tviArkraftens bidrag och vid stor slankhet &r
deformationsformdgan ockséd storre #n enligt 2.2 till f6ljd av att

momentfordelningen inte dr rdatlinjig.

Den senare effekten dr utan praktisk betydelse vid de slankheter
som:har studerats i denna underscdkning. Fig 2.3:2 visar beridknad
momentfordelning av horisontalkraft och normalkraft med hansyns-
tagande till pelarens deformation i det stadium ndr pelarens in-
spanningssnitt har uppndtt maximalt moment. Figuren visar genom

ett par exempel hur slankheten och normalkraften paverkar moment-

fordelningen.

Berdkningarna som ligger till grund for fig 2.3:1 och 2.3:2 har

gjorts med anvidndande av ett ¢ - & - samband for betongen enligt
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0p=3400 Mp/m?
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qB=340° Mp/m2
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1 2 3 f000-H

FIG. 2.3:1. Berdknat samband mellan deformationen GM och normal-

kraftanstréngningen N/N, vid olika armeringsméngd
u och betonghdllfasthet gp <8y = Lo 000 Mp/mz.

Calculated relationship between the deformation &y
and the applied normal force N/N, for different
quantities of reinforcement p and concrete strengths
og * og = 40,000 tonf/m?.
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FIG. 2.3:2. Berdknad momentfdrdelning av P och N vid det stadium

d8 maximalt moment har uppndtts i inspé&nningssnittet.
op = 3 400 Mp/m?. og = 40 000 Mp/m?. u = 1,25 %.

Calculated moment distribution due to P and N at the
stage when maximum moment has been reached at the
cross section where the column is fixed.

op = 3400 tonf/m?. og = 40,000 tonf/m?. u = 1.25 %.
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foljande uttryck, c/cB = (1000e/4) exp (1-1000e/4)
Det &r av stor betydelse vilket o-&¢ - samband som anvinds

vid berdkningarna. Se mer om detta i avsnitt 2..4.
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2.4 Betongens c-¢£ - diagram

Foljande uttryck for betongens 0-¢& - diagram har angivits
av Sahlin (1955).
€
fle g v 2 B e
€

B o
o

Diagrammets maximipunkt &r B /dB. Bé de = och GB varierar med

lastens varaktighet.

Enligt Riisch (1960) varierar e, och oy med lastens varaktig-

het ungefzr som visas pa fig. 2.4:1. ﬁed ocyl avses den cylin-
derhallfast som gdller vid tiden for pdlastningen och figuren
forutsdtter att betongen dr sd gammal att man kan bortse fran
hdllfasthetsokningen under belastningstiden. Genom att anvidnda
fig 2.4:1 i kombination med ovanstdende uttryck for betongens

0-&¢ - diagram har deformationsformidgan for olika hastighet

hos deformationen berdknats. .Diarvid har som approximation lastens
varaktighet jamstdllts med tiden frédn den deformation som svarar

mot begynnande plasticering, d v s vid g, ~1 %a, till den defor-

b
mation som svarar mot maximalt moment i det mest anstridngda

snittet.

En fordel med ovanstdaende uttryck for betongens 6-& - diagram
dr att det dr latt att behandla matematiskt. Salunda fds foljande
uttryck for a och /3.

&
o 'GB'Sb = jd «de
o
N o 1-5b
& === e — (1 + —) €
€ o
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€0
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A L]

f—
2 4

1h 3h 1d 7d Im

FIG. 2431, cB/cc 1 och g, som funktion av belastningens var-
aktig%et.

?B/Ocyl and eo as functions of the duration of load-
ing.
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I fig 2.4:2 visas 0-¢ - diagrammet enligt ovan for olika
varaktighet hos belastningen och i fig 2.4:3 visas motsvaran-
de a- och /3— viarden. Dessa vdArden har anvants vid kontroll-

berdkningen av forsockspelarna.

Som jamforelse visas pad fig 2.4:4 ett o-¢ - diagram med
tillhdrande o- och 8- virden erhdllet av Mehto (1961) genom
forssk pd balkar med ccyl = 3.400 Mp/m2. I samma figur visas
ocksd en c-e& - kurva erhdllen av Mehto genom forsok pa centriskt
tryckta prismor med samma betongkvalitet. Mehtos mdtningar avser
korttidsforsok. Balkarnas belastningstid var ungefdr 1 tim och
prismornas ungefar 1/2 tim. Man ser att kurvan for prismor &r
den som mest liknar korttidskurvan enligt fig 2.4:2 medan kurvan
for balkar mest liknar kurvan for 1-timmarsbelastning enligt

fig 2.4:2. Likasd dr det god 6verensstidmmelse mellan o- och/ﬁ-
vardena enligt Mehtos balkforsok och a- och./Z— vardena for
1-timmarsbelastning enligt fig 2.4:3.



a/(!cyl
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FIG. 2.4:2. I berskningarna anvént o-e — diagram
1. Korttidsdiagram
2. 1-timmarsvarden
3. T-dagarsvirden
. La&ngtidsdiagram.

o-¢ diagrams used in the calculations.
1. Short-term diagram

2. 1-hour values

3. T-day values

L. Long-term diagram.
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€
FIG. 2.4:3. o och B vérden svarande mot o -¢ diagrammet

enligt fig. 2.k4:2,

Ty

=W N

Q

WD =

Korttidsvarden
1-timmarsvérden
T-dagarsvérden
Léngtidsvarden

and B values corresponding to the o-¢ diagram
Pig. 212,

Short-term values

1-hour values

. T-day values

Long-term values
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FIG. 2.4:4. o-e - diagram samt o- och B- vérden enligt balkfoér-
s8k av Mehto (heldragna kurvor ) samt o—e — diagram
enligt férsdk av Mehto med centriskt tryckta prismor
(streckad kurva). Gyl = 3 400 Mp/m2.

o—e diagram and o and B values according to beam
tests by Mehto (full lines) and o-e diagram accord-
ing to tests by Mehto on centrally compressed prisms
(dashed lines). Goy1 = 3400 tonf/m?.
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2.5 Inverkan av inspanning i anslutande konstruktioner

Avsnitten 2.2 och 2.3 avser deformationsformdgan hos en pelare
som dr fast inspand i en oeftergivlig konstruktion i ena &nden
och ledad i den andra. Detta fall dr efterliknat i forscken som
beskrivs i kap 3. Nedan skall beroras vissa fall med andra in-

spanningsforhallanden.

Pelaren forutsitts inspand i en eftergivlig konstruktion i bada
andarna och deformeras som fig 2.5:1 visar. Om de anslutande

konstruktionerna har storre momentkapacitet i anslutningssnittet
an pelaren finns forutsdttning for att pelaren vid deformationen

genomomloper de fem stadier som visas i fig 2.5:2.

Stadium TI. Approximativt elastiska forhdllanden rader.
Momentet dr storst vid den pelaridnde dar in-
spanningsgraden dr storst (den nedre dnden i

det valda exemplet).

Stadium IT. Momentet Skar i bdda dndarna. Okningen #r
snabbare i den dvre #&nden beroende pa att pe-
larens styvhet ddr &r storre. Momentet &r storst

i nedre @nden.

Stadium IIT. Momentet i nedre #dnden har uppnatt sitt maximala
varde. Momentet i Ovre dnden &r mindre men for-
hdllandet mellan momenten i nedre och Ovre &dnden
har successivt minskat fran stadium I till sta-

dium ITT.

Stadium IV, Momentet i ovre #dnden har uppndtt sitt maximala
varde. Momentet i nedre d@nden har passerat sitt

maximala varde och borjat minska.

Stadium V. Momenten har i bada dndarna passerat det maximala

vardet. Det storsta momentet finns i O6vre dnden.



$,

rIG, 2.5,

/¢2

Pelare med forskjutningen & dédr anslutande konstruk-
tioner 4r eftergivliga sé& att anslutningssnitten
vinkeléndras ¢resp. ¢

Column with the displacement & where adjacent struc-
tures are flexible so that the cross section at the
Jjunction undergoes an angular displacement by ¢4 and
¢o respectively.
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FIG. 2.5:2. Momentfordelningen hos pelaren enligt FIG. 2.5:1 vid
olika stadier.

Moment distribution in the column according to
2.5:1 at different stages.
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Det dr mojligt att brott intrdder innan stadium V har uppnatts.
Bestdmmande i detta avseende dr hur stor olikhet som rader betrif-
fande avslutande konstruktions eftergivlighet vid de bada pelar-
andarna. Enligt avsnitt 2.2 paverkar normalkraftens storlek pelarens

formdga att deformeras mer dn vad som svarar mot maximalt moment.

Tva extrema fall dr foljande.

Ball ds Stor olikhet rdder i anslutande konstruktioners
styvhet med praktiskt taget odndlig styvhet i ena
snden och ingen styvhet i den andra. Stadium IV

uppnas aldrig.

Fall 2. Olikheten i anslutande konstruktioners styvhet
dr liten. Stadierna IITI och IV ligger ndra varandra

och stadium V uppnds.

I kap 6 ges vissa forslag till regler att beakta tvangsforskjut-

ningar enligt fig 2.5:1 baserade pa ovanstdende diskussion.

Det vore onskvart att forsdk gjordes for att verifiera den beskriv-

ning som har gjorts i detta avsnitt.
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2.6 System av pelare

I de ovanstdende avsnitten har en pelares deformationsformiga
studerats. Darvid har ingen diskussion om betydelsen av pelarens
styvhetsforandring genomforts och det har forutsatts att de hori-
sontalkrafter som dr forbundna med deformationen upptas av anslutan-
de konstruktioner. Det finns dock fall ddr en byggnads stabilitet
paverkas av att vissa pelare tvangsforskjuts pd sd sdtt att pelarnas
styvhet minskar och i vissa fall t o m kridver horisontalstod av
anslutande konstruktioner. Det krédvs ett rdtt omfattande studium
for att kartlagga de problem som hinger samman med tvangsforskjut-
ningarnas inverkan pa en byggnads stabilitet. Nedan skall ett par
exempel diskuteras for att belysa ndgra problem. Ett fortsatt

studium vore onskvart.

Exempel 1

Tva konsolpelare med tvidrsnitt bH, resp. bH, dr sammankopplade

1 2
med en balk och belastade med N resp. N-H2/H1. Se fig 2.6:1.

Vid elastiska forhdllanden blir den formella knickningslasten
enligt linje 1 i fig 2.6:2 forutsatt att pelare 2 inte knicker

separat, vilket forutsdtter att H2/H1 inte far vara mindre &n 0,31.

Om balken krympe¢: bojs pelarna mot varandra varvid deformationen
blir storst i den minst styva pelaren, d v s pelare 2. Forhdllandet
mellan de bada pelarnas deformationer é}/éé dr vid elastiska for-
hillanden (HZ/H1)3 vilket approximativt motsvarar deformationens
borjan samt vid kraft N svarande mot bruksstadiet. Forhdllandet
mellan de bdda pelarnas deformation vid maximalt moment éaM/éEM
ar H2/H1 enligt vad som framgdr av avsnitt 2.2. Vid varje stadium
dr sdledes 6;/6}M £ J;/A;M' Eftersom enligt detta anstridngningen
i pelare Z &r storre dn anstridngningen i pelare 1 har ocksd styv-
heten reducerats mer hos pelare 2 dn hos pelare 1 jamfort med den
styvhet som radde vid deformationens borjan. Nir 3; har uppndtt

6;M dar styvheten noll i pelare 2.
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N
N-H2/Hj
' '
L b H, bH2
PELARE 1 PELARE 2

FIG. 2.6:1. Pelarsystem i exempel 1.

Column system in Example 1.
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FIG. 2.6:2. Exempel 1.
N, /N, . som funktion av H,/H; dér Ny &r systemets
k ki 7 S el P 2 3
formella knédckningslast och Ny, &r m“.E-bH, /(48.1,2),
Linje 1 avser systemet enligt FIG. 2.6:1 och linje 2
avser det fall att nedre &nden av pelare 2 utgdrs av
en .led,

Ny /N1 as a function of Hp/Hy where Ny is the formal
buckling load of the system and Nyq is nz-E'H13/
(48+L2). Line 1 refers to the system according to
FIG. 2.6:1 and line 2 to the case where the lower
end of column 2 is a hinge.
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Om pelaren 2 genom tvangsdeformationen har fitt styvheten noll
genom att dess nedre &@nde fungerar som en led och om pelaren 1
kan anses vara elastisk blir den formella knickningslasten en-
ligt linje 2 i fig 2.6:2, forutsatt att pelaren 2 inte knicker
separat, vilket forutsidtter att H2/H1 inte fir vara mindre &n
0,43. I verkligheten paverkas stabiliteten av att pelarna &r
deformerade av balkens krympning genom dérav upptriddande deflek-
tionsmoment i pelarna och kraft i balken. Dock ger forhdllandet
mellan de bada ovan angivna formella knickningslasterna en viss
védgledning vid bedomningen av hur balkens krympning paverkar

systemets stabilitet.

Exempel 2

Tre konsolpelare med samma tvArsnitt och samma normalkraft Hr

sammankopplade med balkar enligt fig 2.6:3.

Om elastiska forhadllanden forutsitts blir de olika pelarnas de-
formation i pelartoppen till f6ljd av balkarnas krympning sdsom
visas i fig 2.6:4. Som framgdr av figuren blir pelaren 1 mer de-
Krympmattet

formerad #@n de bdda ovriga om 1, dr lingre #n 1

forutsdatts vara detsamma i béda1balkarna och.toiala krympningen

pé stréckan 1,+1, har betecknats 41.

Eftersom pelaren 1 far storre deformation #n de Gvriga pelarna
blir styvheten hos pelaren 1 mindre #&n hos de 6vriga pelarna. Detta
bidrar till att deformationen hos pelaren 1 blir Znnu storre Hn
vad som anges med heldragna linjer i fig 2.6:4. Om pelaren 1 helt
har forlorat sin styvhet genom att en led har utbildats i dess ned-
re &nde medan pelarna 2 och 3 fortfarande kan anses vara elastiska

blir de olika pelarnas deformation som visas med streckade linjer

i Fig 2.6:4,

Den formella knickningslasten blir Nk=n2'EI/ (4 L2) om alla pelarna
dr elastiska och N = 0,71 -n2-EI/(ll L?) om pelaren 1 Hr ledad i
nedre dnden medan pelarna 2 och 3 &dr elastiska. I verkligheten pa-
verkas stabiliteten av pelarnas deformation genom ddrav upptriddande

deflektionsmoment och krafter i balkarna.
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FIG. 2.6:3. Pelarsystem i exempel 2.

Column system in example 2.
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FIG. 2.6:4, Exempel 2.
§/A1 f6r de tre pelarna som funktion av 12/1 dar
A1 &r sammanlagda krympnlngen hos l1+12 De heldrag-
na linjerna avser systemet i FIG. 2.6:3 vid elastiska
férhdllanden och de streckade linjerna avser det fall
att nedre &nden av pelare 1 utgdrs av en led samt i
Ovrigt elastiska fdrhdllanden.

§/A1 for the three columns as a function of 1/1y,
where Al is the total shrlnkage for ! l1+l The full
lines refer to the system in FIG. 2.6:3 under elastic
conditions and the dashed lines to the case where

the lower end of column 1 is a hinge and conditions
are otherwise elastic.
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3.4

BESKRIVNING AV FORSOKEN

Forsokens dndamal

Forsckens omfattning

Beskrivning av pelare och forsoksanordningar

Forsckens genomforande
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3.1 Forsokens dandamdl

Det grundlidggande fall som forsoken avser att belysa dr en
betongpelare som i ena dnden dr fast inspdnd och i den andra
ledat infdstad. Pelaren dr belastad med konstant normalkraft
och pelarens andpunkter forskjuts i riktning vinkelratt mot
pelaren. De berdkningsresultat som visas i 2.3 gdller detta
fall.I 2.3 visas att armeringsmingd och normalkraft inte pa-
verkar deformationsformdgan i ndgon storre utstrickning samt
att deformationsformdgan dr proportionell mot kvadraten pé

pelarlingden. Forsoken avses belysa dessa forhdllanden.

Av kap 2 framgdr att betongens ¢ - £ - diagram har stor
betydelse. Detta skulle tala for att forsckens varaktighet
kunde péverka deformationsformdgan starkt eftersom ¢ - & - dia-
grammet #Hr tidsberoende. Den mest pdtagliga fordndringen hos

0 - & - diagrammet med belastningstiden dr att e-vardena okar
med okande belastningstid vilken mojliggor storre deformation.
Som emellertid beskrivs i 2.4 sker fordndringarna av betongens
hidllfasthets- och tojningsegenskaper pa grund av belastningens
varaktighet snabbast vid belastningstidens borjan. Redan vid

en belastningstid av endast nagon timma har en mycket stor
forandring av hdllfasthets- och tojningsegenskaperna skett
jamfort med den belastningstid som gdller vid t ex tryckning
av provcylindrar. Detta talar for att ett s k korttidsforsck
pad en pelare som dock varar ett par timmar ger en deformations-
formdga som dr storre &n om betongens verkliga korttidsegenskaper

vore bestammande.

En annan forandring hos ¢ - € - diagrammet med belastningstiden
ar att GB - vAardet minskar med Okande belastningstid vilket mot-
verkar den ovan niamnda effekten av okande deformationsformiga

med Okande belastningstid.

Av det ovan sagda framgdr att det #dr tidnkbart att deformations-
formdgan matt vid ett forssk som varar ett par timmar kunde be-
traktas som giltig dven for sddana praktiska fall dir tvangs-

deformationer sker mycket ldngsamt. Emellertid dr bedommingen
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av 0 - £ - diagrammets beroende av belastningstiden mycket
osdker och dessutom dr det mojligt att andra effekter som

dr beroende av belastningstiden tillkommer som till exempel
att brottkaraktidren paverkas. Darfor har forutom korttidsfor-

sok dven forsok med ca en veckas varaktighet genomforts.

Vid de berdkningar som redovisas i 2.3 har pelaren antagits
befinna sig i det stadium som inneb*vr att det. mest anstridngda
snittet har maximalt moment. Eftersom deformationen &dr péa-
tvungen och pelaren styrd av anslutande konstruktioner sdsom
problemet dr beskrivet i kap 1 innebar detta stadium inte brott.
Forsoken avses belysa hur stor extra deformationsformiga Som

finns ndr maximalt moment har uppniatts.

Vid berdkningarna enligt kap 2 har endast inverkan av moment
och nommalkraft beaktats. Dock har dven inverkan av tvarkraft
beskrivits utan att berdkningar har utforts. Genom forsoken
skall man kunna bedoma i vad utstrdckning tvarkraften paverkar

deformationsformdgan genom att pelarlingden har varierats.
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3.2 Forsckens omfattning

For att forsoksmissigt Astadkomma det belastningsfall som

anges i 3.1 insattes betongpelare i en provningsportal och
belastades med en normalkraft som holls konstant under for-
stkets gang. Pelarna forsdgs med leder vid bada &éndarna. Genom
att pAdfira en horisontalkraft mitt pd pelaren forskots mitt-
snittet utan vinkeldndring. Vardera pelarhalvan utgor sdledes en

pelare utsatt for det ovannidmnda belastningsfallet. Se fig 3.2:1.

Férsoken omfattade fyra serier, representerande fyra olika
gjutningstillfdllen, med sammanlagt 24 pelare. Serierna 1 och 2
med sammanlagt 12 pelare utfdrdes med forskningsanslag nr C 379
fran Statens R&d for Byggnadsforskning. Serie 3 med 5 pelare be-
kostades av Statens Betongkommitté. Serie L med 7 pelare gidller
1ldngtidsforsck och utfordes med forskningsanslag nr C 379:2

fran Statens Rad for Byggnadsforskning. Langtidsforsoken gjordes
som examensarbete vid institutionen for Brobyggnad KTH av teknolog
Hans Lefvert. Data for de olika pelarna framgar av tabell 1. Pelar-
nas tviarsnittsdimensioner framgdr av fig 3.2:2. Pelarna var inte

bygelarmerade.
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FIG. 3.2:1. Belastningsfall som férsdken avser att efterlikna
(a), samt det vid férsdken arrangerade belastnings-—
fallet (b). Normalkraften N &r en vald parameter
som hdlls konstant under férsdket. Deformationen §
dr obercende variabel,

Loading case which the tests are intended to simulate
(a) ’y and the loading case arranged in the course of
the tests (b) . The normal force N is a selected
parameter which was maintained constant during the
test. The deformation § is the independent variable.
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TABELL 1.

Data for de provade pelarna
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Pelare nr Avstand mellan Armering Betongens Normalkraf't
lagren Ks 4O kubhidllfasthet
Serie 1
1 1,2 m 668 K 475 26 Mp
2 V8 668 K 475 87
3 1,2 6616 K 475 34
4 1,2 6616 K 475 110
5 3.4 668 K 475 26
6 2.4 668 K 475 87
7 2,4 6616 K 475 34
8 2,4 6616 K 475 110
Serie 2
9 1,2 668 K 500 68
10 1,2 6616 K 500 92
11 2 668 K 500 68
12 2,4 6616 K 500 92
Serie 3
13 143 - K 420 25
14 1;2 - K 420 50
15 1,2 - K 420 75
16 - = K 420 30
17 2.4 - K 420 75
Forprovning till serie 4
18 2.4 668 ? 68
Serie 4
19 2.4 668 K 475 54
20 2,4 668 K 480 oL
21 % 668 K 495 98
22 1.2 668 K 500 59
23 1,2 668 K 505 28
24 2,4 668 K 515 28




40
® ® @
H=150
® ® &
40
b= 200

FIG. 3.2:2. Fdrsdkspelarnas tvérsnittsmitt. For de oarmerade
pelarna var dock H = 175 mm.

Cross sectional dimensions of the test columns. For
unreinforced columns, however, H = 175 mm.
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3.3 Beskrivning av pelare och forscksanordningar

Pelarna inom en serie gots vid samma tillfdlle av samma
betongblandning. Pelarna gots liggande med de sidor, som
skulle bli tryckta respektive dragna, i vertikalldge. Dari-
genom har man sokt eliminera effekten av att betongkvaliteten

ndra gjutoverytan dr sdamre an i pelaren i ovrigt.

Betongen levererades fran betongfabrik. Konsistensen var trog-

flytande. Ballastmaterialet var &drtsingel.

Armeringen valdes sd att i varje serie stidnger frén endast

en charge for varje dimension ingick. Vidare kontrollerades
att armeringen hade ett for varmvalsad armering typiskt

0 - € - diagram, d v s med en utprdglad stridckgrins och en
horisontell del av kurvan innan pdkdnningen Skar over stridck-
gransen. Det hinder att varmvalsad armering, troligen till
f61jd av kallbearbetning i samband med riktning, ibland har

ett 0 - € - diagram utan ndgot nammviart flytomrade.

Pelarna gots i formar som bestod av en stdlbotten och sidor
av tra kliatt med hdrd triafiberskiva. I d@ndytorna bestod for-
marna av 14 mm pldtar mot vilka armeringsstédngerna var svetsade
och som sedan utgjorde de fardiga pelarnas dndytor. I fig 3.3:1

visas formar med monterad armering strax fore gjutning.

Ett visst problem, nidr det gidller forsdksanordningarna, var att
4stadkomma limpliga leder i pelarnas bada dndar. Ett krav som
midste stdllas #dr att friktionen &dr i mojlig madn kind och att den
dr liten. P4 grund av att normalkraften dr stor maste lederna
ges stora dimensioner. De valda lederna bestod av rullager av
typ SKF 23224 CK med lagerhus av typ SKF SN 524, Ledernas ut-
seende framgdr av fig 4.2:1. For att f4 en uppfattning om
friktionen i lagren gjordes vid tva tillfZdllen direkt matning
av erforderligt vridmoment som funktion av normalkraften. An-
ordningen for detta framgdr av fig 3.3:2. Det forsta tillfdllet
nidr friktionen mittes var ndr serie 3 hade provats och det andra

tillfdllet var nér serie 4 hade provats. Resultaten fran dessa



FIG. 3.3:1. Formar med monterad armering strax fdre gjutning av
pelarna i serie 1.

Formwork with reinforcement in place immediately
prior to casting of the columns in Series 1.
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FIG. 3.3:2. Anordning fOr mitning av friktion i lager.
Arrangement for measurement of friction in hinges.
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friktionsmatningar visas pad fig 3.3:3. Halva det moment som
anges i fig 3.3:3 motsvarar det friktionsmoment som upptriader

vid pelarprovningarna.

Normalkraften i pelarna astadkoms med motormansvrerad hydraulisk
domkraft. Kraften mdttes med manometer och holls konstant under
hela forscket. Felet i mdtningen torde ligga inom * 3 Mp enligt
vad som konstaterades genom jamforelse mellan manometermidtning

och mdtning av kraften med tryckgivare av typ Bofors LSK-2
ansluten till en mdtbrygga av typ Peekel B 103 U. Sddan jamforelse-
matning gjordes vid ett par tillfillen sdsom kalibrering av mano-

metermdtningen.

Pelarnas deformation astadkoms med hjdlp av handmanovrerad
hydraulisk domkraft forsedd med ldsring sd att deformationen
kunde hallas konstant. Kraften som vid konstant deformation
varierade med tiden mdttes med en tryckgivare av typ Bofors

LSK-2 ansluten till en mdtbrygga av typ Peekel B 103 U. Tryck-
givaren hade kalibrerats i en tryckprovningsmaskin av typ

Alpha vilken fungerar med hjdlp av viktbelastad hivstdng och
felet i mitningen av kraften beddms inte Sverskrida ¥ 1 % av
matvdrdet. Deformationen mdttes med midtklockor parvis monterade
vid mittsnittet, pelardndarna samt 1/3 - delspunkterna. Klockorna

avldstes pd 1/100 mm nir.

Betongstukningen médttes med en deformeter av fabrikat F.D. Bau-
wesen med matlangd 100 mm., Mitningen skedde pa mitknappar klist-
rade pd betongen. Knappar var monterade pa tryckta sidan lings
bada kanterna inom ett 500 mm 1ldngt omrdde kring mittsnittet.
Felet i mdtningen beddms inte Sverskrida t 0,05 %o (konstant fel)
enligt vad som har konstaterats vid upprepade mitningar pa odefor-

merad betongyta.

Neutrallagrets ldge mdttes med hjdlp av fyra tradtsjningsgivare
av typ Gustavsson B 150 SD monterade i mittsnittet pd vardera av
de bada sidoytorna. Trddtsjningsgivarna var anslutna till en mat-

brygga av typ Peekel B 103 U. Noggrannheten i mitningar med



Mpm
0.10

0.05

1
20 40 60 80 100 Mp

FIG. 3.3:3. Resultat av mitning av friktion i lager. Kurva 1 er-

hélls vid mitning sedan serie 3 var provad. Kurva 2
erhdlls vid mitning sedan serie 4 var provad. Momen-
tet M i figuren &r uppmitt kraft av domkraften enligt
FIG. 3.3:2 multiplicerad med hévarmen 1,0 m.

Results of friction measurements in the hinges. Line
1 was obtained during measurements after Series 3
had been tested. Line 2 was obtained after Series k4
had been tested. The moment M in the figure is the
force measured in the Jack according to FIG. 3.3:2
multiplied by a lever arm of 1.0 m.
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tradts jningsgivare pd betong har visats vara lag ndr stukningen
eller tojningen dr stor men &dr higre vid sma stukningar eller

tojningar sdsom dr fallet nira neutrallagret.

De virden pd deformation, betongstukning och neutrallagrets l&dge
som redovisas i kap 4 dr medelvidrdena erhdllna ur mitningarna av
de bada parvis monterade mdtklockorna, mdtknapparna respektive
tradts jningsgivarna. De bdda vdrden som har bildat medelvdrde
avviker fran detta med mindre dn 0,2 mm for deformationen,
vanligen 0,2 %o for betongstukningen (i ndgot enstaka fall upp till
0,8 %o) och 20 mm for neutrallagrets avstdnd fran tryckta kan-
ten. Dessa avvikelser beror till en del av matfel och till en

del av oavsiktlig vridning hos pelarna under forsoket.



3.4 Forsskens genomforande

Sedan pelarna hade inplacerats i provningsmaskinen och all
madtutrustning hade monterats genomfordes forsoken enligt

61 jande schema.

Korttidsforsok

i Avldsning av mdtklockor, deformeter och tradtojningsgivare.

2. Paldggning av normalkraft som holls konstant under hela

forsoket.

g Avldsning enligt 1.

s Paliggning av viss deformation.

5 Efter 3 min avldsning av tryckgivare for horisontalkraft,
miatklockor, deformeter och trddtdjningsgivare. Midtningarna

tog ungefdr 3 min.

6s & W

T» =5 oSV.

Storleken av den deformation som palades vid varje deformations-
steg var siddan att maximalt moment i mittsnittet uppndddes efter
ungefdr 2 tim. Det visade sig att brottet for vissa pelare in-
traffade vid avsevirt stdrre deformation dn den som radde vid
maximalt moment i mittsnittet, medan for andra pelare brottet in-
trdffade strax efter det att maximalt moment hade uppndtts. Detta
forhdllande beskrivs i 2.2 och i kap 4. Den totala forsokstiden
fram till brott blev ddrfor mycket varierande fran ungefdr 2 tim

till ungefédr 6 tim.

Léngtidsforsok

15 Avldsning av matklockor, deformeter och trddtojningsgivare.

2 Paliggning av normalkraft som holls konstant under hela for-
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3 Avldsning enligt 1.

/i Padlidggning av 50 % av den deformation som motsvarande pelare

hade vid korttidsforsock vid maximalt moment i mittsnittet.

5 Avlisning av tryckgivare for horisontalkraft, mdtklockor,
deformeter och trddtdjningsgivare vid foljande tider efter
péléggningen.av deformationen, 3 min, 15 min, 30 min, 45 min,

3 tim, 6 tim, 12 tim, 24 tim.

6. Paliggning av ytterligare 25 % av den deformation som mot-
svarande pelare hade vid korttidsforsck vid maximalt moment
i mittsnittet. Detta gors 24 tim efter den forra palédggningen

av deformation.
Ts = 5.
8. =6 osV.
Under tredje dygnet hade pelarna samma deformation som motsvarande

pelare hade vid korttidsforscket vid maximalt moment i mittsnittet.

Brottet intridffade efter 4 till 8 dygn.






4.3

A

RESULTAT AV FORSOKEN

Direkta matresultat

Brottkaraktar

Jamforelse med berdkning

Diskussion om resultaten
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4.1 Direkta mitresultat

I fig 4.1:1 - 4,1:24 visas horisontalkraftens storlek,
momentet i mittsnittet under forutsdttning av friktionsfria
leder, tryckzonens storlek i mittsnittet samt betongstuk-
ningen i tryckta kanten i mittsnittet som funktion av pelarens

deformation for de 24 pelarna.
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FIG. 4.1:1. Uppmétta vérden pd P, M, x/H och e, i mittsnittet
som funktion av deformationen fdr pelare 1.

Measured values of P, M, x/H and €yn at the centre
section as a function of the deformation for
column 1.
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FIG. L.1:2. Uppmitta vérden pd P, M, x/H och €y i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 2.

Measured values of P, M, x/H and e, at the centre
section as a function of the deformation for
column 2.
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FIG. L4.1:3. Uppmitta vdrden pd P, M, x/H och e, i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 3.

Measured values of P, M, x/H and €y at the centre
section as a function of the deformation for
column 3.
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FIG. L4.1:4, Uppmitta vérden pd P, M, x/H och £y i mittsnittet

som funktion av deformationen fOr pelare L.

Measured values of P, M, x/H and €p at the centre
section as a function of the deformation for
column L.
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FIG. 4.1:5. Uppmétta vdrden pd P, M, x/H och e, i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 5°

Measured values of P, M, x/H and ¢
section as a function of the deformation for

column 5.

at the centre

67



x>

L0110

M (P,N)
13

Iy

8 16 mm

FIG. 4.1:6. Uppmitta virden p& P, M, x/H och €p 1 mittsnittet
som funktion av deformationen f&r pelare 6.

Measured values of P, M, x/H and e}, at the centre
section as a function of the deformation for
column 6.
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FIG. 4.1:7. Uppmitta vdrden pd P, M, x/H och ey i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare T.

Measured values of P, M, x/H and gy

at the centre

section as a function of the deformation for

column T.
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FIG. 4.1:8. Uppmitta vérden pd P, M, x/H och ey i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 8.

Measured values of P, M, x/H and e, at the centre
section as a function of the deformation for
,column 8.
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FIG. 4.1:9. Uppmitta virden pd P, M, x/H och ep 1 mittsnittet
som funktion av deformationen f&r pelare 9.

Measured values of P, M, x/H and €y, at the centre
section as a function of the deformation for
column 9,

71



X
PMHEb

yAp %,

Mpm

123.6

/Nm(m)

//-\ QP M (P)

P —

1~

FIG. H.1:10

Uppmitta virden pd P, M, x/H och €y i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 10.

Measured values of P, M, x/H and e}, at the centre
section as a function of the deformation for
column 10.
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FIG. 4.1:11. Uppmitta vdrden pd P, M, x/H och e, i mittsnittet
som funktion av deformationen f&r pelare 11.

Measured values of P, M, x/H and e, at the centre
section as a function of the deformation for
column 11.
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FIG. 4.1:12. Uppmitta virden p& P, M, x/H och €y, 1 mittsnittet

som funktion av deformationen f&ér pelare 12.

Measured values of P, M, x/H and ¢y, at the centre
section as a function of the deformation for
column 12.
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FIG. 4.1:13. Uppmétta virden pd P, M, x/H och e, i mittsnittet
som funktion av deformationen fOr pelare 13.
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FIG. L4.1:14, Uppmétta vdrden pd P, M, x/H och €, i mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 1k,
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FIG. 4.1:15. Uppmétta vérden pd P, M, x/H och e, 1 mittsnittet
som funktion av deformationen fér pelare 15.

Measured values of P, M, x/H and €p at the centre
section as a function of the deformation for

column 15.
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FIG. L.1:16. Uppmidtta vérden p& P, M, x/H och e, i mittsnittet
som funktion av deformationen fér pelare 16.

Measured values of P, M, x/H and €y at the centre
section as a function of the deformation for
column 16.
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Uppmétta vérden pé P, M, x/H och e, 1 mittsnittet
som funktion av deformationen for pelare 1T.

Measured values of P, M, x/H and €p at the centre
section as a function of the deformation for
column 17.
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Fig. k118

Uppmétta vidrden pd P, M, x/H och ey 1 mittsnittet
som funktion av deformationen fdr pelare 18.

Measured values of P, M, x/H and €, at the centre
section as a function of the deformation for
column 18.
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FIG. 4.1:19. Uppmitta vdrden pd P, M, x/H och €
som funktion av deformationen f&r pelare 19.
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Measured values of P, M, x/H and €y, at the centre
section as a function of the deformation for
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FIG. 4.1:20. Uppmitta vérden pd P, M, x/H och €p 1 mittsnittet
som funktion av deformationen fér pelare 20.

Measured values of P, M, x/H and €, at the centre
section as a function of the deformation for
column 20.



PM ﬁcb
Mp %e
Mpm
010
ﬁ
1 6]
1.6 | .8/ 8 -
& M (P,N)
411 l b I
/\ /L’E €b
s A e
| i 7l lrll .44 /
/
| B
11 /
4 6 mm 2 4 6mm
o) <)

FIG. 4.1:21. Uppmitta virden pd P, M, x/H och e, i mittsnittet

som funktion av deformationen for pelare 21.

Measured values of P, M, x/H and €y, at the centre
section as a function of the deformation for
column 21.
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FIG. L.1:22. Uppmétta vérden pad P, M, x/H och e, 1 mittsnittet

som funktion av deformationen fdr pelare 22.

Measured values of P, M, x/H and €y at the centre
section as a function of the deformation for
column 22.
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FIG. 4.1:23. Uppmitta védrden pd P, M, x/H och €p 1 mittsnittet
som funktion av deformationen fér pelare 23.

Measured values of P, M, x/H and e, at the centre
section as a function of the deformation for
column 23,
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FIG. L4.1:24,

Uppmétta vdrden pd P, M, x/H och £p i mittsnittet
som funktion av deformationen fdr pelare 2L.

Measured values of P, M, x/H and €y at the centre
section as a function of the deformation for
column 24.
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4.2 Brottkaraktir

En fOor dessa pelare generell beskrivning av uppforandet under

forsoken dr enligt foljande.

Vid de forsta deformationsstegen bibeholls pelarna ospruckna
och pelarna deformerades till en bage. Vid ytterligare defor-
mation upptrddde de forsta sprickorna. Dessa var grupperade
kring mittsnittet. Med okande deformation okade sprickbredderna
och nya sprickor upptrddde allt ldngre fran mittsnittet. Pelarens
deformation var fortfarande i form av en bage utan pataglig
knyck i mittsnittet. Med ytterligare okande deformation borjade
sprickbredden att allt hastigare oka i ndgon eller ett par
sprickor ndra mittsnittet. Samtidigt borjade de sprickor att
dter sluta sig som hade slagit upp pad langre avstdnd fridn mitt-
snittet. Vid detta stadium kunde man tydligt mdrka att pelarens
bagform forandrades till att allt mer bestd av tvad raka delar
och en koncentrerad knyck i mittsnittet. Vid ytterligare okande
deformation intriddde strax brott. Som exempel p& ovanstdende
allménna beskrivning av pelarnas uppforande under forsoken
visas pd fig 4.2:1 pelare nr 7 i fyra olika stadier. Nedan

foljer en uppstdllning av de olika pelarnas brottkaraktidrer.

Pelare nr |1 Betongkrossbrott sedan utpridglad knyck utbildats.
k ) 2 Plotsligt betongkrossbrott innan knyck utbildats.

L LH 3 Skjuvning och krossning—sedan knyck borjat utbildas.
Oklart vad som dr primdr brottorsak.

Y 1 L4 Betongkrossbrott sedan knyck borjat utbildas.

i u 5 Betongkrossbrott sedan utpridglad knyck utbildats.

t " 6 Betongkrossbrott sedan knyck borjat utbildas.

1 i 7 Forsoket avbrutet sedan deformationen hade drivits
mycket langt. En utpridglad knyck hade d& utbildats
och betongen var i stor utstradckning krossad men biar-
formagan var kvar.

" " 8 Betongkrossbrott sedan knyck borjat utbildas.

" 4 9 Betongkrossbrott foregdnget av vertikal spjdlkspricka
sedan knyck utbildats.

" w10 Betongkrossbrott foreginget av vertikal spjdlkspricka
sedan knyck utbildats.



PELARE 7

-
- -
- PELARE 7 i“»

FIG. L.2:1. Pelare 7 i fyra stadier under forsdket.

Column T at four stages during the test.
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Pelare nr 11 Betongkrossbrott sedan knyck borjat utbildas.

i W A2 Betongkrossbrott sedan knyck utbildats.

i it 3 Betongkrossbrott sedan utpridglad knyck utbildats.
i " 14  Betongkrossbrott sedan knyck utbildats.

" B 95 Betongkrossbrott innan knyck utbildats.

" " 16 Betongkrossbrott sedan utprdglad knyck utbildats.
L US4 Betongkrossbrott sedan knyck utbildats.

" * 18 Betongkrossbrott sedan knyck utbildats.

1 " 19 Betongkrossbrott sedan knyck utbildats.

" we 20 Betongkrossbrott sedan knyck borjat utbildas.

L 21 Betongkrossbrott sedan knyck bdrjat utbildas.

" " 22 Betongkrossbrott sedan knyck utbildats.

u w23 Betongkrossbrott sedan utpriaglad knyck utbildats.

o " 24  Betongkrossbrott foregdnget av vertikal spjalk-
spricka sedan knyck utbildats.

Som framgdr av ovanstdende uppstdllning utgores praktiskt

taget samtliga brott av betongkrossbrott. Man ser att for de

pelare som hade en liten normalkraft blev knycken mer utprdglad.
Utbildandet av denna knyck hinger samman med uppndendet av maxi-
malt moment i mittsnittet, och man kan jamfora brottbeskrivningarna
med fig 4.1:1 - 4.1:24 ddr man ser att maximalt moment i mittsnittet
uppnds 1l3ngt innan pelarens maximala deformation uppnds for de
pelare som hade en utprdglad knyck fore brott. Att momentet i mitt-
snittet passerar sitt maximala vdrde och direfter minskar forklarar
att sprickorna mellan mittsnittet och pelarindarna gar ihop vid

okad deformation hos pelaren.
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4.3 Jamforelse med beridkning

I fig 4.3:1 - 4.3:4 visas berdknat M - 1/0 - diagram for de 24
pelarna utom pelare 18. Berdkningarna har gjorts enligt kap 2.
Betongens 0 - & - diagram enligt fig 2.4:2 har anvidnts. For pe-

lare 1 - 17 har kurvan 2 anvidnts och for pelare 19 - 24 kurvan 3.
Forutsdttningarna for dessa kurvor sasom de har beskrivits i avsnitt
2.4 vad betrdffar belastningens varaktighet och betongens alder

overensstimmer ungefdr med forhdllandena vid forsdken.

I fig 4.3:5 - 4.3:8 visas M - 1/¢ - diagram for pelarna erhdllet
ur matviardena for moment, betongstukning och tryckzon for mitt-
snittet. Dessa diagram visar sdledes inte momentet som funktion
av krokningen ldngs pelarna vid ett visst deformationsstadium
utan gidller for mittsnittet i dess olika stadier under forsoket.
Fig 4.3:8, som avser de pelare som deformerades till brott pa
ungefar en vecka genom ett deformationstillskott om dagen, har

erhdllits ur den sista mdtningen vid varje deformationssteg.

I fig 4.3:9 - 4.3:12 visas berdknad deformation éﬁw , dvs vid
stadiet for maximalt moment i mittsnittet, samt uppmdtta viarden
pa 5M:och 6ﬁrott vid olika vdrden pa N/No' Darvid har No be-

riknats som (o + GS:/A)bH, dvs dc och inte ¢, har anvants.

cyl vl B

Jamfor fig 2.4:1.

For de oarmerade pelarna (serie 3) finns mojlighet att direkt ur

matningarna undersocka o0 och /8 som funktion av e_,. En projek-

tionsekvation over mittsn?ttet ger namligen N = a'dB?b'x, dar

N, b och x dr uppmdtta storheter, och tillhorande €y har ocksa
uppmitts. Bn momentekvation kring pelarcentrum i mittsnittet ger
M = N(H/2 —/ﬁx), ddr M, N, H och x dr uppmdtta storheter vid olika

uppmitta virden pd e, . I fig 4.3:13 och 4.3:14 har a(eb) respektive

b
p(eb) erhdllna ur mitningarna for de oarmerade pelarna redovisats.

B
/S(Eb) ur mitvidrdena dr synnerligen osiker, ex-vis betyder ett fel

0., har diarvid antagits vara 0,9'6Cyl. Jamfor 2.4. Bestdmmingen av

i M pd 5 % ungefdr 20 % pa ﬁ>(eb) for pelare med stort vidrde pa
M/N. Av fig 4.3:14 framgdr att speciellt ;ﬁ(eb) f5r pelare 16
forefaller vara fel eftersom det inte dr rimligt att }3 har lagre

varde #n 0,33 vilket svarar mot trianguldr pakdmningsfordelning.
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FIG. 4.3:1. Berdknat M - 1/p - diagram fér pelarna med u = 0 %,
korttidsprovning., Pelare 13, 14, 15, 16 och 1T.

Calculated M - 1/p diagram for columns with u = 0 %,
short-term test. Columns Nos. 13, 14, 15, 16 and 17T.
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FIG. 4,3:2. Berdknat M - 1/p - diagram foér pelarna med p = 1 %,
korttidsprovning., Pelare 1, 2, 5, 6, 9 och 11.

Calculated M - 1/p diagram for columns with pu = 1 %,
short-term test. Columns Nos. 1, 2, 5, 6, 9 and 11.
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FIG. 4.3:3. Berdknat M - 1/p - diagram fér pelarna med u = b4 %,
korttidsprovning., Pelare 4, 3, 7, 8, 10 och 12.

Calculated M - 1/p diagram for columns with p = 4 %,
short-term test. Columns Nos. 3, 4, 7, 8, 10 and 12.
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FIG. 4.3:L4. Beriknat M - 1/p diagram for pelarna med u = 1 7%,

T-dagarsprovning. Pelare 19, 20, 21, 22, 23 och 2L,

Calculated M - 1/p diagram for columns with u = 1 %,
T7-day test. Columns Nos. 19, 20, 21, 22, 23 and 2L,
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FIG. L4.3:5. Uppmatt M - 1/p - diagram foér pelarna enligt FIG.

4,3:1. Diagrammet avser mittsnittets moment och
krdkning under fdrsékets ging.

Measured M — 1/p diagram for columns according to
FIG. 4.3:1. The diagram refers to the moment and
curvature at the centre section in the course of the
test.
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FIG. 4.3:6. Uppmdtt M - 1/p — diagram for pelarna enligt FIG.

4.3:2, Diagrammet avser mittsnittets moment och
krokning under fdrsdkets ging.

Measured M - 1/p diagram for columns according to
FIG. 4.3:2. The diagram refers to the moment and
curvature at the centre section in the course of
the test.
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FIG. 4.3:7. Uppmdtt M - 1/p - diagram foér pelarna enligt FIG.

4,3:3, Diagrammet avser mittsnittets moment och
krdkning under férsdkets gang.

Measured M - 1/p diagram for columns according to
FIG. L4.3:3. The diagram refers to the moment and
curvature in the centre section in the course of
the test.
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FIG. 4.3:8. Uppmidtt M - 1/p - diagram fér pelarna enligt FIG.

4.3:4, Diagrammet avser mittsnittets moment och
krékning under forsdkets ging.

Measured M - 1/p diagram for columns according to
FIG. L4.3:4, The diagram refers to the moment and
curvature at the centre section in the course of
the test.
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FIG. 4.3:9. Samband mellan N/N, och deformation fOr pelarna med
u = 0%, korttidsprovning. Pelare 13, 14, 15, 16 och
17. Den grova linjen avser beriknade védrden pé &y.
De fina heldragna linjerna avser uppmidtt &y resp.
dp fér pelare med L/H = 3,43 och de streckade avser
uppmétt Sy resp. 6y fér pelare med L/H = 6,86.

Relationship between N/N, and the deformation in
the columns with u = 0 %, short-term test. Columns
Nos. 13, 14, 15, 16 and 17. The thick line refers
to calculated values of 8y. The thin full lines
refer to measured 8y and &g for columns with L/H =
3.43 and the dashed thin lines to measureddy and
8g for columns with L/H = 6.86.
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FIG. 4.3:10. Samband mellan N/NO och deformation for pelarna

med uy = 1 %, korttidsprovning. Pelare 1, 2, 5, 6,

9 och 11. Den grova linjen avser beréknade varden
péd 8y. De fina heldragna linjerna avser uppmitt

6y resp. 8p for pelare med L/H = 4 och de streckade
avser uppmitt &y resp. 8y fOr pelare med L/H = 8.

Relationship between N/N, and the deformation in the
columns with u = 1 %, short-term test. Columns Nos.
1,2, 5, 6, 9 and 11. The thick line refers to cal-
culated values of §y. The thin full lines refer to
measured 6y and dg for columns with L/H = 4 and the
thin dashed lines to measured Sy and 8y for columns
with L/H = 8.
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FIG. 4.3:11. Samband mellan N/N, och deformation f&r pelarna
med y = 4 %, korttidsprovning. Pelare 3, L4, 7, 8,
10 och 12. Den grova linjen avser beriknade virden
P& Sy. De fina heldragna linjerna avser uppmitt
8y resp. 8p for pelare med L/H = 4 och de streckade
avser uppmitt 8y resp. &g fOr pelare med L/H = 8,

Relationship between N/N, and the deformation in

the columns with u = 4 %, short-term test. Columns
Nos. 3, 4, 7, 8, 10 and 12, The thick line refers

to calculated values of 8y. The thin full lines
refer to measured &y and 8y for columns with L/H = k4
and the thin dashed lines to measured §y and 6y

for columns with L/H = 8.
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FIG, 4,3:12. Samband mellan N/NO och deformation for pelarna med

u=1%, T-dagarsprovning. Pelare 19, 20, 21, 22,
23 och 24. Den grova linjen avser beridknade vérden
pé& 8. De fina heldragna linjerna avser uppmitt

8y resp. Sp for pelare med L/H = L4 och de streckade
avser uppmdtt Sy resp. 8y fOr pelare med L/H = 8.

Relationship between N/N, and the deformation in the
columns with u = 1 %, 7T-day test. Columns Nos. 19,
20, 21, 22, 23 and 24, The thick line refers to
calculated values GM. The_thin full lines refer to
measured Sy and 6 for columns with L/H = L4 and the
thin dashed lines to measured GM and §p for columns
with L/H = 8,
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FIG. L4.3:13. Erhdllet virde pd o som funktion av ey, for pelarna

13, 14, 15, 16 och 17. Streckad kurva &r kurvan 2
i FIG. 2.4:3.

Obtained value of a as a function of e for columns
Nos. 13, 14, 15, 16 and 17. The dashed curve is
curve 2 in FIG. 2.L4:3.
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FIG. L.3:14. Erhdllet virde pd B som funktion av ey fdr pelarna

13, 14, 15, 16 och 17. Streckad kurva &ar kurvan 2
1. FIG. 2.3

Obtained value of B as a function of €p for columns
Nos. 13, 14, 15, 16 and 17. The dashed curve is
curve 2 in FIG. 2.Lh:3.
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En mojlig forklaring till detta for liga virde pd g8 (eb) for
pelare 16 #@r att ndgot av lagren vid pelaridndarna har kirvat.

Om ddrigenom det uppmitta momentet har blivit 10 % for hogt
betyder detta att ett ungefdr 4O % for 1lagt /z(eb) har redo-
visats. I avsnitt 4.4 diskuteras inverkan pd deformationsfor-
mdgan av friktion i lagren. Med hinsyn till osidkerheterna som
ligger i konstruerandet av diagrammen i fig 4.3:13 och speciellt
fig 4.3:14 bor dessa diagram inte tillmdtas alltfor stor betydel-
se for bedomningen av antaget ¢ - € - diagram for betongen. Vad

som kan sdgas dr att dessa diagram inte motsdger det gjorda

antagandet.
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4.4 Diskussion om resultaten

I avsnitt 2.2 som beskriver hur deformationsformidgan kan berdknas
anges att en svagt belastad pelare tal storre deformationsokning
utaver'éM an vad en hart belastad pelare tdl. Detta bekrdftas av
forsdken och dr askadliggjort i fig 4.3:9 - 4.3:12. Ett undantag
finns i fig 4.3:10 och ett i fig 4.3:11 och avser pelare 11 respek-
tive pelare 3. For dessa pelare kom brottet ovdntat snabbt och for
pelare 3 var brottkaraktdren speciell sa till vida att brottet inte

var ett utprdglat betongkrossbrott.

I avsnitt 2.3 diskuteras i vad mdn som slankheten paverkar deforma-
tionsformdgan uttryckt i L2/H. Tva olika inverkningar ndmmns, nadmligen
dels slankhetens inverkan pa tvarkraften vilket resulterar i storre
deformationsformdga vid mindre slankhet till foljd av tviarkraftens
bidrag, dels slankhetens inverkan pa momentfordelningen vilket resul-
terar i storre deformationsformidga vid storre slankhet. I avsnitt 2.3
ges en teoretisk motivering till att slankhetens inverkan pad moment-
fordelningen saknar praktisk betydelse for deformationsformagan. For-
soken har ocksd bekridftat att den dominerande inverkan som slankheten
har pd deformationsformidgan gidller tviarkraftens bidrag. Av fig L.3:9 -
4.3:12 framgdr att de kortare pelarna har stdrre deformationsformidga
uttryckt i L2/H in de lingre. Denna skillnad dr med stor sannolikhet
en f6ljd av tvarkraftens bidrag.

I avsnitt 3.3 redovisas miatningar av friktionen i lagren. For be-
domning av huruvida denna friktion har praktisk inverkan pa uppmitt

deformationsformdga gjordes foljande berdkning.

Momentet antogs vara ratlinjigt fordelat lings pelaren med maximalt
moment i mittsnittet och ett friktionsmoment vid pelardnden. Detta
friktionsmoment verkar i motsatt riktning mot momentet i mittsnittet
och en inflexionspunkt finns sdledes mellan pelarmitt och pelarénde.
Med den sidlunda antagna momentfordelningen gjordes en berdkning enligt
avsnitt 2.2 (Metod I). I fig 4.4:1 jamfors resultaten av en sédan be-
rikning dels med friktionsmomentet lika med noll, dels med friktions-
momentet lika med 0,005 N Mpm ddr N dr normalkraften i Mp. Foljande
parametrar anvéndes. G, = 4000 Mp/mz, M= 0, H = 0,175 m,

vl
b = 0,2 m samt betongens o-e-diagram enligt fig 2.4:2 kurva 2.
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FIG. 4.4:1. Berdknat samband mellan N och §,, fér en pelare unge-
farligen svarande mot pelarna i serie 3 dels utan
friktion i lederna (heldragen kurva), dels med en

friktion som &r stdrre #n vad som raddde vid forsdken
(streckad kurva).

Calculated relationship between N and §y for a
column approximately the same as the columns in
Series 3, both without friction at the hinges (full
line) and friction greater than that in the course

~ . i =% a. a2 \
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Det framgir av fig L4.4:1 att friktionsmomentet saknar praktisk
betydelse for uppmdtt deformationsformaga. Det i dessa berdkningar
anvdnda virdet pad friktionsmomentet #r ungefir 10 ggr storre in
uppmatt friktionsmoment. Jamfor fig 3.3:3 didr redovisat moment
skall halveras for att motsvara friktionsmomentet. Férklaringen
ligger i att friktionsmomentet inte &r tillrdckligt stort for att
ge sprickor i pelaren. Momentet 0,005 N Mpm betyder nidmligen en
excentricitet av 0,005 m medan kirngransen for den beridknade

pelaren ligger 0,029 m fran centrum.



109

5. JAMFORELSE MED TIDIGARE FORSOK

Deformationsformdga hos betongpelare har endast i mycket liten om-
fattning studerats. De undersokningar som har gjorts har ofta haft

som syfte att oka kdmnedomen om hur konstruktioner skall vara ut-
formade for att kunna tdla jordbavningar. Nedan féljer en kort be-
skrivning av tre undersckningar som delvis ligger inom omrddet for
denna rapport. I fig 5:1 visas deformationen utvidrderad ur dessa under-
sokningar och redovisad sa att direkt jamforelse kan goras med
figurerna 4.3:9 - 4.3:12. Vissa osidkerheter finns i utvidrderingen

av dessa tre undersokningar eftersom de alla har olika uppldggning och

malsdttning.

Yamashiro - Siess : Moment - rotation

characteristics of reinforced concrete mombers subjected to bending,

shear, and axial load (1962)

11 pelare provades. Alla med L/H = 5,5. Armeringsprocenten var
M=1,1%fsr 5 av pelarna, M= 3,3 % for 2 av pelarna och ¢ = 5,6 %
for 4 av pelarna. Alla var bygelarmerade med bygelavstand 150 mm utom
for en av pelarna med M= 1,1 % dir bygelavstandet var 75 mm. Pelar-
na hade en lokal okning av tvArsnittshojden i mittsnittet for att de
skulle efterlikna att en betongbalk ansluter dir. Denna lokala for-
styvning i mitten gjorde att det mest anstridngda snittet blev vid for-
styvningens kant som var beldgen stridckan H/Z fran mitten. Normal-
kraften N holls konstant under forsdken men var olika for de olika
pelarna. N/N0 var sdsom storst lika med 0,21. De pelare for vilka N/No
var mindre &n 0,1 har inte medtagits i fig 5:1. For dessa pelare var

namligen & svart att utvirdera till foljd av att momentet hade ett

M :
mycket flackt maximum. Aven JB dar mojligt att utviardera ur forsoken
och var vadsentligt storre &n éiq, for de minst belastade pelarna av
storleksordningen 40 L%/(1000-H). M6 jligen betyder bygelarmeringen

harvidlag en hel del.

Breen - Ferguson : Long cantilever columns subject to lateral forces

1969

10 pelare provades. L/H var 5, 10, 20 resp. 30. Armeringsprocenten
var '/A= 1,8 % for alla. P/N holls konstant under forssken men var
olika fdr olika pelare. Vardet N/NO ar saledes endast representativt

fér ett visst stadium under férssken. Vid 95 % av NBr var N'/No

ott
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FIG, 5:1. Samband mellan N/NO och deformation enligt forsdk av
Yamashiro - Siess 1962 samt Breen — Ferguson 1969 och

1966.

in 1969 and 1966.

5-12/1000 H

Relationship between N/N, and the deformation according
to tests by Yamashiro - Siess 1962, and Breen - Ferguson
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frian 0,4 for pelarna med litet vidrde pa L/H till 0,05 for pelarna
med stort virde pd L/H. I fig 5:1 har redovisats deformationen i
detta stadium som sdledes intrdffar ndgot innan cgﬁ uppnds. Pelar-
na med L/H lika med 20, 25 och 30 har inte redovisats i fig 5:1.
Dessa pelare hade N/N_ hogst lika med 0,11 vid 95 % av Ny _ ...

brott hade i vissa fall karaktiren av stabilitetsbrott varvid defor-

Deras

mationen strax fore brott var liten, for en pelare med L/H = 30 s&
liten som 0,2 L2/(1OOO-H). Forsocksuppliaggningen medger inte att

maximivardet for P passeras, varfor forscken avbrots strax fore

5

M och 55 uppnadddes aldrig.

Breen - Ferguson : Investigation of the long concrete column in a

frame subject to lateral loads (1966)

8 rektanguldra ramar provades. Rambenens deformation har utvirderats
for 6 av dessa. Normalkraften applicerades centriskt pd rambenen och
horisontalkrafter applicerades centriskt pd rambalkarna si att knut-
punkterna forskots till brott. P/N holls konstant under forsoken men
var olika for olika ramar. Full symmetri rddde. Det dr mojligt att
bestamma rambenens deformation genom att beakta knutpunkternas vinkel-
andring. L/H var 5 resp. 10 déar L dr hidlften av rambenens ldngd. Vid
utviarderingen av rambenens deformation ur de gjorda miatningarna har
det varit nodviandigt att forutsadtta att deformationen liksom knut-
punkternas vinkeldndring sker symmetriskt. En mojlig forklaring till
att tva punkter har kommit sd ladngt a4t hoger i fig 5:1 d4r att pelarna
inte har deformerats symmetriskt, dvs ldngden L dr inte halva ldngden
hos rambenen utan en storre lédngd. Om det extrema fallet intraffar
att rambenets inflexionspunkt upptrdder intill ena knutpunkten skall
sasom viarde pa L anviandas hela 1éngdeﬁ hos rambenet varvid punkterna
i fig 5:1 skall vara pd endast hdlften si stort avstidnd lings d -axeln.
Armeringsprocenten i rambenen var /Y= 1,8 % for alla ramarna. N/N0
strax fore brott varierade mellan 0,48 och 0,20. Liksom betrédffande
den narmast ovan nammda undersockningen medger inte forsoksupplidggning-
en att maximivardet fore P passeras, varfor forscken avbrots innan

ch uppnaddes. Eftersom i denna undersdkning den totala deformationen
var sammansatt av knutpunkternas vinkeldndring och rambenens deforma-
tion var den totala deformationen forhdllandevis storre #n i den mar-
mast ovan ndamnda undersokningen. Sdledes var deformationens bidrag till
momentet forhdllandevis stérre i denna undersokning och darfor var det

stadium didr forsoken avbrots, dvs vid maximum av P, forhdllandevis l&ng-

re fran 5&.
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6. PRAKTISKA KONSEKVENSER
6.1 Diskussion kring ett praktiskt exempel

6.2 Forslag till tumregler
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6.1 Diskussion kring ett praktiskt exempel

Antag en pelare med ladngden 3,0 m som i ena dnden dr fast inspand
och i den andra ledad. Tvirsnittsmdtten dr 400 x 400 , betongen
4r K 400 och armeringen dr 4 ¢ 25 Ks 4O.

Enligt gdllande svenska bestdmmelser dr tillaten centrisk last

167 Mp. Om pelaren till foljd av angrdnsande konstruktioners
krympning deformeras genom att &ndarna forskjuts sdsom fig 3.2:1
visar tilldter de svenska bestdmmelserna en excentricitet hos
normalkraften som dr 7,2 % av tvarsnittshdjden LOO mm. Vardet forut-
satter att tilldtna pakanningar har okats med 30 % vilket medges

for lastfall som innefattar inverkan av krympning. Detta ger en till-
18ten horisontalkraft P = 1,6 Mp. Eftersom pelaren for dessa be-
lastningar inte &r sprucken bor deformatiogen av P rdknas enligt

elasticitetsteorin. Med E - modulen 2,110 Mp/m2 blir deformationen

3 mm.

Om i stdllet samma pelare endast belastas med 150 Mp blir den till-
18tna excentriciteten 11 % av tvidrsnittshsjden vilket ger tilléten

horisontalkraft 2,2 Mp. Deformationen blir d& 4 mm.

Resultaten av denna undersdkning visar att pelaren i ovanstdende
exempel har en deformation av ungeféar 1,7'30002/(1000'h00) = 38 mm

vid maximalt moment och mer #@n dubbelt s& mycket vid brott.
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6.2 Forslag till tumregler

For det grundlidggande fallet enligt fig 3.2:1 gdller foljande.

Deformationsformdgan dr approximativt enligt fig 3 i sammanfatt-
ningen. Vid korta pelare, dvs med slankheten Lk/H 10 dar Lk ar
kndckningslangden, ar N/No vanligen omkring 0,25. Om men onskar ha
sdkerheten 3, definierad sdsom 5%/ é;ill vid N/NO = '0;25 eller
Ny /N vid dr= &, 1110 POT &y;q, kunna sdttas lika med
1,2-L2/(1000 H). Virdet 3 #r hir valt utan ndgon ingdende moti-
vering men overensstdmmer ungefdr med vad som gdller for NBrott/N

for slanka pelare.

En nddvindig forutsidttning for att kunna tilldta en sd stor deforma-
tion hos en pelare #r att pelaren inte forutsdtts medverka till att
stabilisera byggnaden ifrdga och horisontella krafter, t.ex av vind,

skall forutsidttas tas av andra konstruktionsdelar.

Deformationen 1,2 L2/(1OOO H) giller om pelaren #r fast inspdnd i
ena dnden och ledad i den andra. Ofta &dr det i praktiken varken fast
inspamning eller verklig led utan en delvis eftergivlig anslutning
i bada pelarindarna. I avsnitt 2.5 beskrivs det principiella verk-

ningssdttet. Tva fall &dr ddr ndmnda.

Fall 1. Stor olikhet rdder i anslutande konstruktioners styvhet
med praktiskt taget odndlig styvhet i den ena dnden och

ingen styvhet i den andra.
Fall 2. Olikheten i anslutande konstruktioners styvhet &dr liten.

Om dessa tva fall behandlas berdkningsmissigt som visas pd fig 6.2:1
kan varje praktiskt fall anses medge en deformation som dr storre &n
den minsta av de beridknade enligt de bada fallen. Man skulle dd be-
rikna deformationsformdgan enligt bada fallen och vdlja det minsta av
de erhdllna virdena. En forutsdttning for denna tumregel &dr att an-
slutande konstruktioner inte skadas av de upptrddande vinkeldndringar-

na i anslutningarna.
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FIG. 6.2:1. Tvad ténkta fall som bdr beaktas vid bedémning av en
betongpelares deformationsférmiga.

Two possible cases which should be taken into account
when determining the deformation capacity of a con-
crete column.
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For exemplet i fig 6.2:2 fas foljande

2

g & e J§.5,5.0 R
Fall 1: = 1,2 S = 37
Fall 2: 4 = 2-1 2-15993E 30004k, *M
ke 10 = »~"7000-400 * 2 “max

M .y dr 33 Mpm vid betong K 400, armering 4 ¢ 25 Ks 40 och normal-
kraft 167 Mp.

k, &r u,h3-1o'5 rad/Mpm vid elastiska forhdllanden i anslutande bal-
kar och pelare med E - modulen 2,1-106 Mp/mz.

Fall 2 ger d& S = 13,5 + 4,4 = 18 mm

Sdledes bor fall 2 anses vara giltigt och storre deformation dn 18 mm
bor inte accepteras. Det kan naturligtvis ifrigasdttas om k skall
berdknas under antagande av elastiska forhdllanden. Visste man att
anslutande balkar och pelare spricker kunde virdet pd k sdttas hogre
varvid & i fall 2 blir storre. Detta skulle emellertid vara ett an-

tagande pa osdkra sidan och &r knappast tillradligt.

Syftet med att i denna rapport ge ovanstdende tumregler &dr att ge

ett forsta forslag i en diskussion om lampliga regler for att be-
gransa skador av krympning i betongkonstruktioner. Denna undersokning
omfattar inte alla faktorer som mdste beaktas i en saddan diskussion.
Brott/N bedtmas

med hidnsyn till den allmdnna sdkerhetsfilosofin som tilldmpas vid ut-

Exempelvis midste forhdllandet Cfé/ 6;111 respektive N

arbetandet av de normer i vilka reglerna skall ingi.
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FIG. 6.2:2. Exempel.

Example.
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