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PREFACE 
 
The present document forms the final report 
of my Master Thesis Project entitled Cellular 
beam‐columns in portal frame structures. This 
Master Thesis has been carried out as being 
part of the Master’s degree programme in 
Civil Engineering, Section Steel and Timber 
Structures, at Delft University of Technology. 
 
Although in the past already a large deal of 
research was performed into the subject of the 
behaviour of (non‐)composite cellular beams, 
almost no attention has been paid to the 
application of cellular members as columns. 
Especially the use in portal frame structures 
seems attractive for reasons of aesthetics – and 
therefore the investigation of it’s structural 
behaviour is relevant. For that reason the 
present work is devoted to the research of the 
behaviour of cellular beam‐columns. 
 
Parts of this research have been performed 
while being in‐company. First, at the research 
department of ArcelorMittal in Esch‐sur‐

Alzette, Luxembourg, which enabled me to 
make use of their knowledge and software. 
Second, at the office of IBT – Ingenieurs in 
Bouwtechniek –  a firm of consulting 
engineers in Veenendaal, The Netherlands, 
the last period while being on a full‐time 
contract already.
 
I would like to thank respectively Dr. O. 
Vassart and Ir. A. van ‘t Land for their 
willingness to provide me these facilities. 
Moreover, I would like to express my 
gratitude to the other persons of the thesis 
committee: Prof. Ir. F.S.K. Bijlaard, Dr. A. 
Romeijn, Ir. R. Abspoel and Dr. Ir. P.C.J. 
Hoogenboom. 
 
Finally, thanks go to all who have supported 
me – at any time, at any place – during my 
studies at Delft University of Technology. 
 

Ede, November 2010 
J.G. Verweij 
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LIST OF SYMBOLS 
 
The following symbols are used throughout this report. Some of these are different from that are 
used in the referred publications in order to prevent misunderstandings. Furthermore note that the 
subscript t is used throughout this report, when a formula applies to both the bottom and top tee. 
The subscript φ  refers to properties or forces acting on an inclined section. Additional symbols are 
defined where they first occur. 
 
a   throat thickness of the fillet weld 

fA   cross‐sectional area of the flange 
sA   cross‐sectional area of a horizontal stiffener 
bA   cross‐sectional area of the bottom tee 
tA   cross‐sectional area of the (top) tee 
wA   cross‐sectional area of the web 
vA   shear area of an unperforated section 
v ,oA   shear area of a perforated section 
v ,tA   shear area of a tee‐section 

b   flange width 
wχ   shear buckling factor for contribution of the web 
addδ   additional deflection due to a single opening at position x 
bδ   pure bending deflection of the beam 
swδ   deflection due to permanent loads 
od   depth (or diameter) of a web opening 
bd   b fh t− , depth of the web of the botto= m tee 
b,effd   effective depth of the web of the bottom tee (to meet classification limits) 
td   t f

distance of the critical section from the joint between the two half‐posts 
h t= − , depth of the web of the (top) tee 

wd  
ε   y235  with  f  in  2N /mm , coefficient for secti/ f= on classification y

modified coefficient for section classification (to allow for the effect of axial tension) 1ε  
*e  
 

equivalent geometrical imperfection 
se offset distance of centre of stiffener from tip of the web 
E   elastic modulus of steel 
f  
M0

natural frequency 
γ   partial factor for resistance of cross‐sections 
M1γ   partial factor for resistance of members to instability assisted by member checks 

η   shape factor for shear area 
h   height of the section 

bh   depth of the bottom tee 
th   depth of the (top) tee 
wh   depth of the web of the section 

i   radius of gyration 
angle (of inclined section to the vertical through the hole) φ  

vwf   design shear strength of a fillet weld 
yf   yield strength of steel 
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y,redf   reduced yield strength to account for high shear force 

r 

ss 

ysf   yield strength of stiffener 

ywf   design strength of the weld 
s ,

s

EdF   design axial force in stiffene
,RdF   axial resistance of stiffener 
ok   modification factor for the deflection for long openings 

slenderness of web‐post λ  
1λ   slenderness value to determine the relative slenderne

λ   non‐dimensional (relative) slenderness of web‐post 

ection classification) 

nding moment resistance due to 

‐post 

ion 
s 

gs 
 

τ    local shear stress 

t   ced  

fM    critical section 

e

o

  effective length of web‐post for web‐post buckling 
actual length of opening  

o ,

v ,

eff   effective length of opening for stability of the web (s
eff   effective length of opening for Vierendeel bending 

w,eff   effective length of web‐post for web‐post buckling 
w

 
  width of the web‐post at the critical section location 

L length of the beam 
n   number of sides of the stiffener (single‐sided stiffener: 1, double‐sided stiffener: 2) 

number of openings along the beam oN  
ρ   shear utilisation factor (to determine the reduced be

high shear force) 
 acting on the webcσ   (design) compressive stress

c ,Rdσ   design compressive strength of the web‐post 
w,Rdσ   principal stress resistance 

ctw,Sdσ   principal compressive stress at the critical se
ings   centre‐to‐centre spacing of adjacent open

inos   edge‐to‐edge spacing of adjacent open
 opening to beam endes   end distance from

Ed design value of the
s ft   flange thicknes

st   stiffener thickness 
wt   web thickness 
w,eff effective web thickness, redu
EdM   design bending moment 
hM   web‐post bending moment 
h ,eM   elastic bending resistance of the web‐post 

theh,ef effective web‐post bending moment, acting at 
pl,tM   plastic bending moment resistance of the top tee 
bM   bending moment resistance of the bottom tee 
b,redM   reduced bending moment resistance of the bottom tee (due to axial and shear force) 

f the (top) tee 
ent resistance of the top tee (due to axial and shear force) 

 

tM   bending moment resistance o
t,redM   reduced bending mom
vM   applied Vierendeel moment
EdN   design normal force 
bN   normal force in bottom tee 
tN   normal force in (top) tee 
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pl,tN   plastic normal force resistance of a tee 

pl,fN   plastic normal force resistance of the flange 
b,RdV   shear buckling capacity 
bw,RdV   contribution of the web to the shear buckling capacity 
bw,o ,RdV   contribution of the web to the shear buckling capacity of a perforated web 
EdV   design shear force 
bV   shear force in bottom tee 
tV   shear force in (top) tee 
hV   horizontal shear force in the web‐post 
h ,RdV   shear resistance of the web‐post 
pl,RdV   plastic shear resistance of unperforated section 
hW   section modulus of the web‐post at the critical section location 
  elastic neutral depth of tee from outer edge of flange 

plastic neutral depth of tee from outer edge of flange 
 

ey

py  
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1 INTRODUCTION 
 
1.1 Motivation 
Cellular members – steel I‐shaped structural 
elements with circular web openings at 
regular intervals – have been used as beams 
for more than 30 years now. However, in 
certain countries, like the Netherlands and 
Belgium, application seems to lack behind. 
This can probably be attributed to a combi‐
nation of factors: unfamiliarity with these 
beams, the present concrete‐minded practise 
for multi‐storey buildings, and a lack of 
localised design guides. 
 
Although cellular columns are less common, 
examples are available. However, in research 
publications no attention is paid to this topic. 
Structural engineers therefore have to base 
their designs on simplified methods of 
analysis and good engineering judgement. 
In order to exploit the full capacity of cellular 
columns a sound basis is needed and thus a 
desire exists for a more refined approach. 
 
The subject of cellular members came to my 
attention mainly because of two reasons. 
Firstly, an open thesis subject was available 
for researching the possibility of using plate 
girders with circular openings in bridges. 
Secondly, at the firm of consulting engineers 
where I did my work placement, Ingenieurs‐
buro voor Bouwtechniek, they once applied 
cellular columns in a car showroom. 
Because of a lack of existing design guidance, 
they had to find their own way in making the 
calculations. Admittedly these were quite 
conservative. Knowing this, I thought it to be 
worthwhile to get a more refined prediction of 
the capacity of these members. 
 
In my search for information on the subject of 
cellular members I contacted Ir. J. Naessens 
from the Staalinfocentrum in Belgium. 
 

He advised me to get in touch with some 
people within ArcelorMittal, a worldwide 
operating steel company. This resulted in an 
invitation to come to their research 
department in Esch‐sur‐Alzette, Luxembourg. 
 
It was a consideration of particular interest 
that to make reliable predictions based with 
FEM calculations, real test data is needed for 
calibrating the models. Because these test 
results are confidential, and the calculation 
model to be proposed needs to be verified, it 
was decided that it would be best to carry out 
a part of the research work at ArcelorMittal’s 
offices. 
 
1.2 Objectives 
The objectives of this research are twofold: 

• to investigate the behaviour of cellular 
members under axial load 

• to develop a suitable and easy‐to‐use 
calculation method for portal frames 
using cellular beams and columns 

 
1.3 Scope 
The present investigation deals with the 
behaviour of a single‐bay pitched‐roof portal 
frame using cellular beam‐columns. Although 
some application examples are available 
where cellular members have been used as 
columns and in portal frame structures, no 
guidance exists for the design of these. 
Furthermore experimental and numerical test 
evidence lacks and the design experience is 
limited to the seller’s technical assistance. 
 
The use of cellular beams in portal frame 
structures has been recognised as a topic of 
interest within ArcelorMittal already, but 
work on a project to investigate its behaviour 
and application possibilities was postponed 
due to a shift in research priorities.
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In this research a simple and straightforward 
calculation method for portal frames 
consisting of cellular beam‐columns has been 
developed and implemented in Microsoft 
Excel using Visual Basic for Applications. 
 
First the literature study discusses existing 
design methods for cellular beams and for 
portal frames. In the subsequent numerical 
research cellular column‐behaviour has been 
studied in order to reveal possible differences 
with that of plain‐webbed sections. 3D finite 
element portal frame analyses were carried 
out to verify both the proposed calculation 
method and its implementation. Finally the 
calculation method has been applied to a 
portal frame structure using cellular members, 
and the results have been compared with 3D 
finite element calculations. 
 
1.4 Limitations 
This study is limited to the study of the 
structural behaviour of cellular beams‐
columns in cold situation only (normal 
temperature range, not in fire conditions). 
Furthermore the following limitations hold: 

• only symmetrical sections 
• no composite design 
• no curved beams 
• no tapered beams and columns 
• only circular and elongated web‐post 

openings are covered 
The last limit is based on the most common 
fabrication process and the expected reason of 
application: aesthetics. 
 
1.5 Outline 
The present report is divided into three parts, 
each subdivided in a numbers of chapters. 
 

PART I – LITERATURE STUDY 
 
Chapter  2 gives a general introduction to 
cellular beam‐columns with information on 
production methods, application area and the 
current state‐of‐the‐art in research. 

Chapter  3 pays attention to the various failure 
mechanisms that might occur for beams with 
web holes. The interaction between bending 
moment and shear force around web 
openings is discussed qualitatively, and the 
additional possible failure modes that are 
introduced by the presence of web holes are 
presented. Furthermore the serviceability 
behaviour is dealt with. 
 
Chapter  4 addresses existing calculation 
methods for cellular beams. The additional 
checks required for beams with regular web 
openings are presented. 
Thereafter the approach as developed in the 
ECSC project Large web openings for service 
integration in composite construction is 
compared with the theoretical backgrounds of 
the dedicated computer program ARCELOR 
Cellular Beams. 
The treatment of these both methods has been 
limited to the case of non‐composite simply‐
supported cellular beams, whereof the 
openings are placed at the centre‐line. 
 
Chapter  5 deals with the Eurocode regulations 
for the structural design of pitched‐roof portal 
frames. It discusses how both material and 
geometrical non‐linearity are dealt with, both 
on a global and a local level. Furthermore the 
rules that relate to non‐uniform members are 
explained. 
 

PART II – NUMERICAL RESEARCH 
 
Chapter  6 introduces the second part of this 
report, namely the numerical investigation 
into the structural behaviour of cellular beam‐
columns. 
 
Chapter  7 first explains the backgrounds of 
the specialised finite element code SAFIR that 
has been used throughout the research, 
followed by a discussion of the accompanying 
tools needed for pre‐ and post‐processing the 
results. 
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Chapter  8 gives a detailed description of the 
study of global flexural‐buckling of cellular 
members, made in order to confirm the 
theoretical results acquired in the literature 
study. After an elaborate explanation of the 
set‐up of the parameter study performed, it’s 
results are presented and discussed. From 
these it is concluded that the proposed 
simplified rule for determining the flexural 
buckling capacity of cellular columns can be 
applied safely. 

 

 
Chapter  9 presents the results of another 
parameter study into web‐post buckling of 
cellular beam‐columns while loaded in axial 
compression. The implications on both the 
LWO model and Arcelor’s own model for 
web‐post buckling are first analysed 
analytically, and these theoretical results are 
validated against the results of the finite 
element parameter study. 
 

PART III – CASE STUDY 
 
Chapter  10 illustrates the knowledge gained 
in the previous parts. The LWO method is 
applied to the design of portal frames using 
cellular members. Therefore a design tool is 
developed in Microsoft Excel using VBA. 
For different load cases, the predicted failure 
behaviour is compared with 2D and 3D finite 
element analyses, and the Excel tool 
developed is found to deliver safe results. 
 
Finally chapter  11 summarizes the conclusions 
that can be drawn from the research per‐
formed, and gives recommendations for 
further research. 
 
The report is concluded by a list of references 
and a number of annexes, giving some 
backgrounds on the European standards – as 
applied in this research – and more detailed 
results of the both parameter studies. 
Furthermore a data‐dvd is attached to the 
report which contains all analysis data and the 
spreadsheets and software that has been used. 
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2 INTRODUCTION TO CELLULAR BEAM-COLUMNS 
 
2.1 Open-web sections 
Cellular beam‐columns – shortly cellular 
beams – belong to the larger group of steel 
sections with web openings, thus creating a 
higher moment‐of‐inertia‐to‐weight ratio. 
When used as floor beams, open‐web sections 
on their turn are a part of the group of floor 
systems which provide a means to incorporate 
building services within the structural depth 
of the floor. Basically speaking two options 
exist for highly serviced office buildings: 
either minimise the structural zone so that the 
building services can pass beneath, or 
integrate the structural members and the 
building services within the same horizontal 
zone [Chung 2002]. 
Integrated floor systems comprise amongst 
others fabricated beams with tapered webs, 
haunched beams, trusses, stub girders, slim 
floor systems and beams with single or 
multiple web openings. Because in these 
systems the available depth for construction is 
almost equal to the floor depth, a reduced 
overall height of the building can be achieved, 
thereby reducing cladding costs. Nowadays, 
in most cases the design of floor beams with 
web openings is carried out recognising the 
composite action between the steel beam and 
the concrete slab on top of it. 
 

 
Figure  2.1  Service integration through web 

openings in cellular floor beams 

 
Figure  2.2  Various opening shapes in 

cellular floor beams 

of 

 

 

 
g 
. All 

dimensions can be adjusted, but no beneficial 
fillet weld effect is present. 
More commonly applied is another process, 
that consists of flame cutting the web of an 
existing H or I‐shaped hot‐rolled section, and 
then welding the separated sections tip‐to‐tip 
together. The material that gets cut out by the 
two‐way flame cutting process is reused in the 
steel mills. Amongst others ArcelorMittal 
(Luxembourg) and Westok (UK) use this 
method to produce their cellular beams. 

 
Steel members can be equipped with single 
multiple web openings, which can take 
different shapes. When these openings are 
circular and regularly spaced, the members
are designated cellular. Depending on the 
fabrication process other opening shapes are
possible, including square, rectangular, 
hexagonal (standard castellated section) and 
octagonal shapes. 
 
2.2 Production methods 
Cellular beams are produced by a range of 
steel manufacturers, using their own patented 
processes. The process applied by Fabsec (UK) 
is to fabricate the whole girder by welding 
profiled steel plates to form the flanges and
the web of the section. Prior to the weldin
process, openings are cut in the web plate
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Figure  2.3  Fabrication process: flame 

cutting of hot‐rolled profiles 
 

 
Figure  2.4  Fabrication process: welding the

separated tee‐sections together 
 
Manufacturers of cellular beams in other 
countries are CMC Steel Products (USA), 

be precambered such that the death load 
deflections will not govern the design. 
Producing curved or ta

 

Macsteel Trading (South Africa), Peiner 
Träger GmbH(Germany) and Grünbauer BV 
(The Netherlands). Some manufacturers (e.g. 
Westok, Macsteel Trading) produce exclu‐
sively cellular beams, while for others (e.g. 
ArcelorMittal, Peiner Träger GmbH) they only 
form a part of their whole product range. 
When producing cellular beams by flame cut‐
ting and welding, the top and bottom sections 
do not have to be the same: by using different 
base sections it is possible to produce an 
asymmetric cellular section. 
Both production processes allow the height of 
the resulting section to be adjusted to a great 

 
 

pered sections is also 

 the centroidal line. Curved 
ng 
 tees. 

ness 

e supports 
r 

 or a 
imple (vertical) flat. Where concentrated 
loads are introduced simple plates can be 
welded above the openings to avoid local 
plastic deformation (ovalisation). 
It is preferable though, to avoid infills and 
stiffeners as much as possible by adjusting the

ra
 

extend. All beams are made according to the
specifications of the designer. They can easily

provided in the same process flow. Tapered 
cellular beams are produced by cutting the 
web at an angle to
beams are produced by adjusting the cutti
pattern to create different bottom and top
Then these tees are bent to the required radii 
and welded together. 
Curving in plan is also possible, but care must 
be taken of the fact that the torsional stiff
is relatively low. 
When the chosen section fails to perform 
satisfactory, the beam can be reinforced 
locally. In high shear areas near th
it may be necessary to fill or reinforce one o
more openings. Buckling of a web‐post can be 
avoided by adding two‐part hoops,
s

 
cell configu tion, to reduce costs. 

 
Figure  2.5  Circular reinforced openings 

 

 
Figure  2.6  Arrangement of simple pla

avoid local plastic deformation 
tes to 
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Figure  2.7  Filled web openings at supp

for increased shear resist
ort 

ance 
 

 
Figure  2.8  Web‐post stiffeners and headed

studs for composite applica

is really a viable alternative, moreover, that 
integrated design may lead to a lower pr

 
tion 

a‐

beams than when use would 

her‐
k 

 causes to 

 
 

er than that of standard 
olled profiles. 
It has however been shown by many success‐
ful designs (especially in the UK, but among 
others also in Germany and France) that steel 

ice of 
r 

 

 
eatly 

ellular beams contribute to a sound and 

Compared to castellated beams – with hex
gonal opening shapes, and thus no material 
loss – the flexibility instead of standard 
dimensions, is a major advantage. Therefore 
the use of optimised cellular sections will 
result in lighter 
be made of the most efficient castellated 
sections.  
Cellular beams are available in different steel 
grades. Usually floor beams require higher 
steel grades like S355 and S460, where the 
standard grade S235 suffices for roof beams.  
 
2.3 Application area 
Cellular beams are widely used nowadays. 
However, in certain countries, like the Net
lands (and Belgium), application seems to lac
behind. It seems that there is a lot of un‐
familiarity and a lack of localised design 
guides for practice with these beams. 
But there are more fundamental
point out. First, in the Netherlands multi‐
storey buildings with more than four floors 
are traditionally the domain of concrete [BmS
2002]. Second, the price of individual cellular
beams is indeed high
r

the total building, notwithstanding the highe
price of the individual cellular beams. 
The use of cellular beams for floor structures
is well developed. Composite construction 
makes shallower and lighter construction 
possible. Both the load bearing capacity and
the stiffness of the beam are enhanced gr
by composite action. Cellular floor beams may 
be used as long span secondary beams, or 
heavily loaded primary beams. 
Flexibility in the use of the floor area and 
reduction of the storey height and thus of the 
cost for the façade are the main reasons why 
c
economical design. 
 

 
Figure  2.9  Hotel atrium 
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Design procedures and programs are 
available nowadays, which enable easy 
calculation for a wide range of possibilities. 

d 
and unstiffened openings, regular and 

b red. 
Calculation procedures for determining the 
fire resistance of these sections have been 
developed too. In general a fire engineering 
calculation using finite element methods will 
be necessary. Although methods for a more 
straightforward assessment of the required 
thicknesses of intumescent coatings are 
available, usually they rely on confidential test 
results and therefore have a limited range of 
application. Furthermore public test results on 
the behaviour of cellular beams protected 
with intumescent coatings suggest that it will 

 rules to 

er curved or flat. 
For curved roofs cellular beams are the ideal 
solution, because curving of the beams is 
already part of the production process and as 
such available at no extra cost. 
Moreover, economies are achieved in 
comparison with plain curved beams due to 
weight savings. The radius of the arch is not 
limited by the full span length, but by the 
parts whereof de total arch consists. 
Another well appreciated facet of curved 
cellular beams is their inherent aesthetical 
value and their light impression. 
In the range of roof spans of over 30m, cellular 
beams are able to serve as an alternative to 
lattice girders, having the advantage of lower 
cost of labour. Long spans of over 50m have 
been realised already. 

Composite and non‐composite designs, 
symmetric and asymmetric designs, stiffene

allow for the increased web‐post temperature. 
In roof structures cellular beams are also 
frequently applied, eith

irregular we  openings are all cove

be difficult to
 

 specify simple generic

 
Figure  2.10  Apartment building 

 

 
Figure  2.11  Office building 

   
Figure  2.13  Curved roof beams Figure  2.12  Parking garage 
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Figure  2.14  Industrial hall 

 

 
Figure  2.15  Sports hall 

 
Figure  2.16  Roof structure with curved 

cellular beams 
 

 
Figure  2.17  Cellular portal frame structure 

with tapered perforated columns 

practice, 

 
 

. 

columns: economics and aesthetics. In 
‐

 

d 

 full 

In beams the loading is mostly resisted by 
bending action, while in columns normally 
axial forces dominate. Because the web 
contributes more to the (pure) axial capacity 
than to the bending moment resistance (in the 
strong direction), the influence of web 
perforations on the pure axial capacity is more 
severe. 
However, for slender columns it is not the 
pure axial capacity but the buckling resistance 
(in the weak direction) that governs column 

 b  
amongst othe tion 

f 
 

e 
re axial load 

ial 

out perforations, but with 
reduced horizontal displacements. 

Contrary to the considerable amount of 
research devoted to the behaviour of cellular 
beams, resulting in design guides for 
no published design guide exists for the 
application of cellular members as columns.
Despite the lack of sound laboratory test
evidence and the absence of practical design 
methods, still project are realised in which 
cellular members are applied vertically
There seem to be two primary reasons to use 
cellular 
tall single structures, such as high‐bay ware
houses and so‐called ‘super sheds’, the choice 
is mainly driven by economics. The increased
inertia of cellular columns is required to 
minimise the horizontal deflections induce
by wind loads. In lower height columns the 
decision to use cellular columns is more likely 
to be driven by aesthetics. 
Obviously the axial capacity of cellular 
columns is less than that of sections with a
cross‐sectional area. At first sight the impact 
of creating web holes seems much greater for 
columns than for (long span) beams. 

design. This uckling capacity depends,
rs, on the radius of gyra

being the square root of the second moment o
inertia divided by the area. By the presence of
a web opening this radius increases, and so 
does the buckling factor (ratio between th
buckling capacity and the pu
capacity). For slender columns this increase 
almost outweighs the reduction in pure ax
load capacity, so that the buckling load of a 
cellular column is nearly equal to that of the 
same member with
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Figure  2.18  High‐bay portal frame structu

using cellular members 
 

re 

 
Figure  2.19  Cellular wind columns to 

support a glass façade 

Lower height columns usually have a higher 
degree of axial load capacity utilisation and 
suffer less from buckling instability, and thus 
the application of cellular columns is not 
likely to prove economical. 
But although the structural performance may 
be not optimal – as is the case for many 
solutions – the visual attractive appearance o
cellular columns may very well give reas
use them anyway. 
Structural efficiency is just one of all possib

f 
on to 

le 
design ple, it is very well 
pos l ns of aesthetics it is 

opriate. 
But  t  will be the 
mo c lution, because no extra 
trea e

: beams with either individual 

urther‐

with 

 

 
openings on the elastic stress distribution has 

 [1974]. 
However, for
acquired solu  
estimating th am. 
Suggested design methods most often have a 

 

 criteria. For exam
sib e that for reaso

decided that tapered columns are appr
 in hat case a cellular taper
st e onomical so
tm nt is required. 

 
2.4 Current research status 
Beams with web openings have been a 
popular research theme over the past few 
decades. The many research projects, com‐
prising both theoretical and experimental 
investigations, can be subdivided into two 
main categories
or with multiple (regularly spaced) web 
openings. These openings may be treated as 
individual when the spacing between the 
openings is sufficiently large to ensure that 
adjacent openings do not interact. F
more it is possible to distinguish between 
taking into account the composite action 
the concrete floor slab or not, and whether 
opening reinforcement is dealt with. In the 
past all these categories were approached as
separate design problems [Darwin 2000]. 
For over 100 years the influence of creating

been studied, e.g. by Chan & Redwood
 a number of reasons the 
tions are not very useful for
e resistance of a perforated be

very limited scope of applicability, and give 
only a coarse approximation of the beams’s 
resistance by today’s standards. Elastic design
also ignores load capacity after first yield, 
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and is therefore especially inappropriate fo
beams with rectangular web openings, whe
large peak stresses will occur due to local 
bending. Therefore quite a lot of research has 
been carried out to develop more convenie
design methods, and to point out which limits
are applicable. 
Because of the high specifications in building
services in modern building con

r 
re 

nt 
 

 
struction, 

rge individual openings are often formed in 
the webs of steel beams to provide passage at 
specific locations. These openings may have a 
severe penalty on the load carrying capacities 
of floor beams, the influence depending on the 
shape, size and location of the web opening. 
In the 1980s and 1990s a large number of tests 
on steel and composite beams with discrete 
rectangular openings were conducted at dif‐
ferent universities. As a result, practical 
design recommendations were developed and 
published either as separate publications: 

• CIRIA/SCI P068 
• Darwin 1990 

or as articles in the technical journals: 
• Redwood & Cho 1993 
• ASCE 1992 

These design tional 
rules and crit  the 

res 

 
n in 

 

ned 
f 

 the 
 

o & Chung 2002]. 

la

• Chung & Lawson 2001 
 methods provide addi
eria to which the design in

openings regions has to be tested. Procedu
for determining the increase in deflection 
were developed too, most times based on 
elementary bending theory, but with suitable
modification to account for the reductio
shear stiffness. 
While these methods are geared to the design
of beams with rectangular openings, beams 
with circular web openings may be desig
by exploiting similarities in the behaviour o
rectangular and circular openings. 
A commonly used rule is to multiply the 
diameter of a circular web opening by a 
favourable factor of 0.45‐0.50 to determine
length of an ‘equivalent rectangular opening’.
This rule was first proposed by Redwood 
[1973], and it provides a safe though conser‐
vative approximation [K

 
Figure  2.20  Dealing with Vierendeel 

bending either by an ‘equiv
rectangular opening’ or by 
inclined section verifications 
 

For other opening shapes, such a mo

alent 

dification 
 possible too. In a comprehensive parametric 

study using the finite element method, it was 
t

various shap rly 

 being the 

, 

 

is

shown that s eel beams with web openings of 
es and sizes behave simila

amongst each other under a wide range of 
applied moments and shear forces, the key 
dimensional parameter of influence
critical opening length. This holds for the 
failure modes, the load‐deflection behaviour
the yield patterns as well as for the shape of 
the moment‐shear interaction curves [Liu &
Chung 2003, Chung et al 2003]. 
 

 
Figure  2.21  Similar moment‐shear 

interaction curves for 
various opening shapes 



                 
 

28    Part I 

Castellated beams were used in the 1930s 
already. Especially in the time when materi
costs were high and labour costs low, it was 
attractive to devise methods which incr
the stiffness of steel members, without 
increasing the weight of steel required. 
Early studies concentrated on in‐plane 
response in both the elastic and plastic ra
Theoretical solutions were derived, an
extensive measurements were made of 
stress distributions across the cross‐sectio

al 

ease 

nges. 
d 
the 
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s 
al 

 

ciably 

 is 

of 
g 

Among the various methods used are photo‐
elastic investigations, elementary beam 
theory, curved beam analysis, Vierendeel 
analogy, finite difference techniques, various 
finite element schemes, etc. [Gibson & Jenkin
1957, Kolosowski 1964, Nethercot & Kerd
1982, Nadjai et al 2007]. 
While elementary beam theory (with a 
reduced web‐section) is the simplest method
of analysis of a castellated beam, the results 
calculated by this method deviate appre
from the actual values for stresses and 
deflections. This is because local bending
neglected in this approach [Handbook 
castellated beams]. 
The application of the theory for Vierendeel 
beams to the opening regions proved more 
successful and is still being used. At an 
opening location the cross‐section consists 
two T‐sections. They carry the global bendin
moment as axial force and the shear causes 
additional local bending moments. 
 

 
Figure  2.22  Comparison of experimental and

predicted flange stresses 

Usually the point of contra‐flexure is ass
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failure mechanisms are introduced like 
formation of a Vierendeel mechanism, 
buckling of the web‐posts, weld rupture and 
horizontal shear failure of the web‐post. 
Quantitative data on the lateral‐buckling 
behaviour of castellated beams was provided 
by Kerdal, who showed that this behaviour is 
similar to that of plain‐webbed beams [PhD 
Kerdal, Nethercot & Kerdal 1982]. 
With the increase of calculation possibilities 
and to be in line with new building codes, 
design methods were updated and refined to 
allow a more accurate, and thus more 
competitive prediction of the ultimate load 

e  
assessment of na 
[Zaarour & Redwood 1996, Redwood & 

edwood 2000]. 
 

90s. Their 
intr u modern building 
pra s ors in 

. 

at mid‐length of the T‐sections, together w
a linear variation over de opening. 
Because web holes in castellated and cellu
beams are closely spaced, they can interact 
with each other, which may lead to buc
or crippling of the posts. These interaction 
effects require due attention, as for slend
webs they can govern the ultimate load 
capacity [Uenoyo & Redwood 1978]. 
Effectively a beam containing web holes 
behaves like an assembly of indiv
structural components, and thus it sho
checked against different possible failure 
modes. These were summarised by Kerdal in 
a review of earlier carried‐out experimental 
programmes [Kerdal & Nethercot 1984]. 
Compared to plain‐webbed beams, the 
presence of web holes means that additio

capacity. Att ntion was paid to an improved
 the web buckling phenome

Demirdjian 1998] and to the effect of 
composite action on castellated beams 
[Redwood & Cho 1993, R
Cellular beams were first used in Switzerland
in the 1970s [Stahlbau 1970s], but application 
became common not before the 19

od ction, together with 
cti es, like the use of long‐span flo

offices and the tendency to design more 
slender structures, caused a revival in the 
research to beams with web openings
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Of course a lot of research, both theoreti
and numerical, was carried out by the manu‐
facturers of cellular beams themselves. 
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In 1990 the Steel Construction Institute (S
in the UK published a guide specifically 
directed towards the calculation of cellula
beams [SCI P100]. The calculation method in 
this guide, entitled Design of composite and no
composite cellular beams, consists in comparin
the applied actions on an inclined section with
the resistance of that section, whereby the 
inclination angle is varied so that iterations 
are required to locate the critical
A linear interaction formula is used to al
for coexistence of shear forces and bending 
moments. 
This method was later incorporated into the
draft annex pre‐standard Eurocode 3‐1‐1 
Amendment A2: Annex N
[ENV1993‐1‐1, Annex N]. When it came t
converting the ENVs to ENs, it was decided 
not to convert Annex N, because no consensus
could be reached between the participating 
countries on the level of detail to be include
and also to limit the volume of EC3. 
It has become common practise to distingui
between the Low Moment Side (LMS), wher
the local bending moment counteracts the 
global bendi
Moment Side (HMS), where the local and 
global moment act in the same direction. 
In the approach of SCI P100 the ultimate 
capacity is limited by the formation of one 
plastic hinge at the Low Moment Side. 
Because it was expected that for true failur
by a Vierendeel mechanism four plastic 
hinges are required, this mechanism was 
investigated in more detail by Chung et a
[2001] and a simple empirical moment‐shear
interaction curve was proposed. 
It appears that shear yielding is very 
important as it promotes the formation of 
plastic hinges at the High Moment Side. In the
paper a design method is proposed in which 
load distribution across the web opening th
results from the formation of plastic hinge
both the LMS and HMS is incorporated. 

 
Figure  2.23  Low Moment Side (LMS) and 
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The method is valid for class 1/2 (plastic/‐
compact) sections on the assumption that 
instability is pro
Chung recognises two design approaches to 
assess the structural behaviour of beams with
web openings [Chung et al 2001]: 

• T‐section approach 
• perforated section approach 

In the T‐section approach all global actions
represented as local forces and moments and
these are checked against the section 
capacities of the T‐sections, taking into 
account the combined effect of axial and shea
force on the bending moment capacity. 
The perforated section approach aims at
comparing the global actions directly with the 
capacity of the perforated section under 
coexisting shear force and bending moment,
e.g. in ASCE [1992] and Chung et al [2001]. 
The design procedure in the first method 
rather complicated. Due to the complexity of 
the interaction, usually simplifications are 
made in order to limit the calculation effort,
leading to conservative results. 
In the second method simple, empiri
moment‐she
used. Although the design rules are relatively 
simple, the empirical nature of the impli
allowance for the Vierendeel moment limi

sco e of applicability. 
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The sign software 
ng 

 

Furthermore the method to verify the web‐
post buckling phenomena has been greatly 
improved, and also the method to calculate 
deflections. 
So far almost all research described took place 
either in the USA or Canada or in the United 
Kingdom (by SCI). Guidance intended for use 
in mainland Europe has been rather limited. 
For example, in Dutch only information on the 
analysis of castellated beams is available, 
which is entirely based on a smart application 

methods of c nd application is 

 

 
 

 method used in the de
provided by ArcelorMittal takes its starti
point in the method as described in SCI P100
and Annex N (inclined T‐sections). Its scope 
however has been extended to cover asym‐
metric and composite beams as well. 

of the current
No reference

 building codes [BmS Constr A]. 
 is made to more advanced 
lculation, aa

limited to standard castellated beam ranges. 
When it became clear that Annex N would not 
be included in the final Eurocode, work was
undertaken with the objective to update and 
improve the rules of the Annex, to widen its 
scope to composite girders and to come to 
design recommendations at an European 
level. In 2001 the ECSC project Large web
openings for service integration in composite floors
[LWO] started and was finished in 2003. 
 

 
Figure  2.24  One of the outcomes of the 

LWO+ project: design software

The aim of the project was to experimentally 
and theoretically investigate the behaviour o
steel and composite beams with web 
openings. All test results could be verified by 
adequate finite element simulations. For
post buckling, a new model 
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which is able to deal with rectangular, circular 
and elongated openings in a consistent 
manner using a ‘strut analogy’. 
LWO not only covers design under norm
(cold) conditions, but also under fire 
conditions. Furthermore work was performed
to contribute to improved manufacture o
cellular beams. 
The outcomes of the project are an extensive 
design guide, together with a condensed
version in Eurocode‐style format (propos
a new Annex N), simplified design aids to
quickly estimate a section size in predesign 
stage and a software for the calculation of 
composite beams containing web openings. 
Regarding the behaviour in fire conditions, it
was concluded that in general the inner edge
of openings should be protected in order to 
avoid a specific assessment of the temperatur
field. Because only one loaded test was 
conducted, no definite guidance on the u
sprayed protection could be formul
In 2005 the LWO project was followed by a 
RFCS valorisation project [LWO+] to promo
the knowledge gained (finished in 2006). 
The results of the ECSC project were update
and disseminated to practitioners, and a ne
software was developed for design in c
condition, together with the preparation of 
State‐of‐ the‐Art reports in different
languages. 
The background theory to the design method 
developed in the LWO project was also 
presented in a number of journal papers: 

• Lawson & Hicks 2005 
• Lawson et al 2006 

These also compare the outcomes of the 
design model to FEM analyses and
results. However, specific topics like the
resistance and the vibrational behaviour of 
those beams are not considered herein. 
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design and manufacture of cellular beams.  
While the assessment of vibrational behaviour 
of floors using cellular beams is analogous to 
that of floors with plain‐webbed beam, see 
Vibration Guide [2007], the behaviour in fire 
conditions is far more complex. 
Until recently almost all research was con‐
cerned with design in cold situation. In more 
recent research attention was paid to the 
behaviour in fire conditions too. 
From a first investigation it became clear that 
the openings give rise to increased web‐post 
temperatures. Thereby the strength of the 
web‐post may very well be critical [TN 2002]. 
The increased web‐post temperatures were 
validated and confirmed for protected beams 
by Bailey [2004, UMIST]. For unprotected steel 
cellular beams no increase in web‐post 
temperature was observed. 
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Gen i
SCI ns have 
been issued to intumescent manufactures, 
which allow more favourable limiting 
temperatures based on the actual performance 
of their particular product. 
It has become apparent that failure modes are 
not necessarily the same for design at ambient 
temperature and in fire conditions. Therefore 
it is not adequate to base the fire protection 
requirements on room temperature structural 
analysis, as is possible for plain beams, but a 
separate analysis at elevated temperatures 
must be conducted [Simms 2007]. 
Now research is carried out on the fire 
behaviour of composite cellular beams. It has 
been pointed out that some axial restraint will 
enhance the ultimate load capacity of com‐
posite cellular beams in fire conditions greatly 
[Thesis Rini]. Furthermore work is going on to 
provide quantitative data on the structural 
web‐post failure temperature of composite 
cellular beams [Nadjai et al 2007]. 

 2.25  Swelling of intumescent
due to fire 
 

thermore an Access Steel resource [SN019
epared. This document, which is  p

a ily aimed at practising engineers, 
provides the approach that was developed
the scope of the LWO project, and also gives 
simple design rules for openings of limited 
size placed at specific locations. 
As a result an unified analytical design 
method for analysis at ambient temperature 
was made available to the European market
In 2004 the International Institute of Cellul
Beam Manufactures (IICBM) was formed, with
the aim to help develop standards for the 

In the United Kingdom passive fire protection
(sprayed, board) for castellated beams was 
usually based on a rule wh
determine the required thickness of fire 
protection material for the original section 
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 be safely applied to cellular beams. 
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2.5 Future design development 
In view of the research work already done, 
some areas of interest to be covered in future 
developments are: 

• catenary effect in fire conditions for 
composite floors 

• fire behaviour of beams with 
rectangular web openings 

• incorporation of axial loading and 
different types of support conditions 

• behaviour and design of tapered 
cellular members 

It is noted here that no activities from the 
IICBM have been seen since 2005. Two main 
partners however, ArcelorMittal and Westok, 
have agreed to cooperate in research activities 
and to develop a new software for the design 
of cellular beams jointly. This software will 
also cover the design of tapered beams, 
elongated openings, etc. When the final 
versions of the Eurocodes will come into 
force, designers from the United Kingdom as 
well as those from mainland Europe will be 
able to use the same tool. 

2.6 Advantages and disadvantages 
This section summarizes the main advantages 
and disadvantages of cellular members. 
 
Advantages 

• increased spans possible (flexibility) 
• passage of services through web 

openings feasible (functionality) 
• specifications are easy to adjust 

towards specific needs (adaptability) 
• the offer of a new means of 

architectural expression (appearance) 
• availability of high‐performance 

design tools (support) 
• material savings and reduction of the 

number of foundations (sustainability 
& economics) 

 
Disadvantages 

• less suitable for concentrated loads 
• more calculation effort required 
• severe reduction in pure axial capacity 
• increased production costs 
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3 MECHANICAL BEHAVIOUR OF BEAMS WITH WEB OPENINGS 
 
3.1 Introduction 
The presence of the holes in the web means 
that the beam’s structural behaviour will be 
different in a number of respects from that of 
plain, uniform members. Not only the relative 
importance of the usual modes of failure is 
altered, but also new possible failure 
mechanisms are introduced. In this chapter 
the mechanical behaviour of beams with web 
openings is discussed, together with a 
description of the various possible failure 
mechanisms. Criteria to check against these 
failure modes are provides in the next chapter. 
Most attention is given in this chapter to the 
behaviour and failure mechanisms that differ 
from that of plain‐webbed beams. Failure 
modes that are largely similar to these of 
standard sections are only briefly touched. 
As no public test data is available regarding 
the behaviour of columns with web openings, 
only beams are dealt within this chapter. 
 
3.2 Global bending and shear 
One of the most obvious observations from 
tests is the large dependence of the behaviour 
of beams with web openings on the ratio of 
moment to shear, the M/V‐ratio. 
For simply supported beams carrying a 
uniform distributed load, the location of 
maximum applied moment (mid‐span) differs 
from the maximum shear position (at the 
supports). Therefore first separate attention is 
given to the bending moment capacity and the 
vertical shear capacity. 
As the global bending moment capacity is to a 
large extend determined by the flanges, the 
influence of the web perforation is rather 
small. Global bending of the beam will be 
resisted predominantly by tension in the 
bottom tee and compression in the upper tee. 
It was already described by Toprac & Cooke 
[1959] that in a span, subjected to a pure 
bending moment, the T‐sections above and 
below the holes yield in a manner similar to 

that of a plain‐webbed beam. The spread of 
yield towards the central axis was stopped by 
the presence of the holes by which time the 
two throat sections had become completely 
plastic in compression and in tension. Halleux 
[1967] was the first to introduce plastic theory 
for the analysis of the behaviour of castellated 
beams. For fully braced specimens under pure 
bending, the occurrence of a pure flexural 
mechanism was observed indeed. Thus the 
behaviour is just like a plain‐webbed beam. 
It is obvious that the influence of web holes on 
the shear capacity is more pronounced. 
Generally it is the web that transmits the 
vertical shear force. The shear capacity at an 
opening location may be calculated by 
addition of the respective shear capacities of 
the top and bottom tee. 
When the bending and the shear mechanisms 
are considered separately, they are rarely the 
critical modes of failure in cellular beams. 
However, for openings in the region where 
both shear force and bending moment are 
present, additional bending is created due to 
the transfer of the shear force across the 
opening. 
For low M/V‐ratios the effects of secondary 
bending may even dominate to the extend 
that the sign of stresses at the Low Moment 
Side is reversed. 
 

 

 
Figure  3.1  Failure of a composite beam: 

b) low moment‐to‐shear ratio 
a) pure bending 
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Figure  3.2  Vierendeel bending over 
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rovisions in the codes for the determination 
of the lateral buckling strength of plain‐
webbed beams could also be used for 
castellated beams, making use of the cross‐
sectional properties at the opening location. 
The alternative approach of calculating the 
resistance against lateral buckling of the tee‐
section in compression, with the effective 

n  uate 
lateral suppo . 

a rectangular opening 
 

This mechanism was first reported by
Alffillisch et al [1957] (and also discussed
Toprac & Cooke and Halleux). In fact it 
extension of the flexure mechanism, but now
with V≠0. It shows a very pronounced 
distortion in the manner of a para
Because of the analogy with the structural 
response of a Vierendeel girder, the occur‐
rence of these secondary effects is o
labelled Vierendeel behaviour. 
Generally four plastic hinges at the ‘corners’ 
of a hole are required for the mechanism to 
develop. Failure due to this so‐called 
Vierendeel mechanism, or a shear force 
mechanism, is always accompanied by 
excessive plastification at the plastic hinge
locations. For large single web openings this 
mechanism is likely be decisive. 
The Vierendeel moment has to be resisted by
T‐sections, whose capacity is reduced by the
presence of axial and shear forces. 
From the study of the geometrical proper
of castellated beams which failed due to the 
formation of a Vierendeel mechanism, it is 
clear that this type of mechanism is more 
likely to develop in beams with some combi‐
nation of a short span, a wide web‐post and 
shallow tee‐sections [Kerdal & Nethercot 
1984]. This is because an increased size of
web‐post will produce a larger secondary 
moment and thus stresses which are more 
c

become dominant compared to the (glo
bending moment. With increasing opening 
length the Vierendeel moment will furthe
increase, reducing the ultimate load capaci
Enlarged openings are therefore best placed
areas where shear forces are relatively lo
and the full bending resistance is not yet 
utilised, i.e. in the area between the su
and mid‐span (for simply supported beams).
 
3.3 Lateral-torsional buckling 
For beams that are not axially loaded, the only 
global buckling mode is lateral‐torsional 
buckling. If no adequate lateral suppo
provided, this mode will almost always be 
dominant over the flexure mechanism. 
Although it has been shown that the lateral
torsional buckling capacity is indeed 
influenced by the presence of web openi
[Thevendran & Shanmugam 1990], test
revealed no fundamental differences in 
behaviour: both plain‐webbed and castellated
beams exhibited the same laterally buckled 
configuration consisting of a smooth 
continuous profile and no distortion of the
web‐posts was observed [Kerdal & Nethercot 
1984]. Therefore it was concluded that the 
p

length take between two points of adeq
rt, is known to be conservative
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spaced openings (composite) 
Figure  3.3  Modes of failure at closely 
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3.4 Web-post failure mechanisms 
Large single web openings are usually spac
at sufficient distance to avoid interaction. 
However, for closely spaced openings this 
interaction is inevitable and some new failure 
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owever, failure is more 

 
pening 

egion. Otherwise the beam should be 
reinforced locally. 

u  is in 
many cases t hanism. From 
the horizontal shearing force, combined with 
the vertical shear forces that act on the tees, 
diagonal tensile and compressive action is 
developed in the web‐post, which may cause 
(local) lateral‐torsional buckling. 
 

modes are introduced. 
It follows from horizontal equilibrium that 
web‐post has to transmit a horizontal sheari
force, being equal to the difference in tensio
in the bottom chords (positive bending)
addition the web‐posts in asymmetric and 
composite beams will also be subject to in
plane bending moments in order to mainta
equilibrium between
For narrow posts, the horizontal shear 
capacity, and for asymmetric openings the
pure bending resistance might be decis
For slender posts h
likely to occur by web‐post instability. 
In general two kinds of web‐post buckling 
exist: lateral‐torsional buckling due the 
horizontal shear and web crippling under 
concentrated loads. 
The latter mode is best avoided by not placing
any concentrated load above an o
r

Web‐post b ckling due to shear transfer
he controlling mec

 
Figure  3.4  Web‐post yielding due to

horizontal shear 

 
Figure  3.5  Forces in a web‐post with an 

asymmetrically placed opening 
 

The tendency to buckle depends on the width 
and height of the web‐post and the d/t‐ratio of 
the web. Due to the complexity of the 
problem, several design methods have been 
proposed. The method in SCI P100 was of 
empirical nature, with a limited scope of 

y. , 
resulting from  
simple but more general strut model, that also 

n nings.  
 

applicabilit  The present design method
 the LWO‐projects, is based on a

covers recta gular and asymmetric ope

 
Figure  3.6  Web‐post buckling behaviour 

 

 
Figure  3.7  Web‐post lateral‐torsional 

buckling due to (vertical) shear 
 



                 
 

36    Part I 

 
Figure  3.8  Horizontal weld rupture 

 
In the ACB program another model for web‐
post buckling is used, that was developed as
part of an optimisation study to cellular 
beams carried out by CTICM on behalf of 
Arcelor. Generally said it is a more advan
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uckling is prevented by using the limiting 
values for a class 3 web when the outstand of 
the web of a compressed tee is classified class 
4, so that the elastic properties are used.  
Shear buckling can occur in high shear areas 
(e.g. near supports) and is also influenced by 
the presence of web openings. It may govern 
the design of a beam with single openings, but

be ure modes 
are dominant

ec  

here are two effects due to web perforations 
h  , 

 

ing instead of by 
ly called additional 

 can be significant for 

For l  total additional 
def t does not exceed 20%. 
Reg d haviour as 
r unperfo  so that 

may be estimated by the 
ethods (allowing for 

the
 

model, which also covers asymmetric sections
and takes into account the post‐critical reserve
strength. However, the coefficients to 
calculate the critical forces in the web‐post 
and in the T‐sections are not available in 
public, as they 
measurement programme of web‐post 
imperfections in ARCELOR Cellular Beams, 
whereof the results are proprietary. 
 
3.5 Additional failure modes 
Apart from the above mentioned failure 
mechanisms, there are some additional 
p
however they will not govern the design.
The weld between the two halves of a cellular 
beam that is produced from hot‐rolled 
sections is always assumed not to influence 
the global and local structural behaviour. The
required thickness is determined such that the
horizontal shear force can be transmitted. 
It has been shown that it is not necessary to 
make full butt welds. Two‐sided fillet weld
without chamfe
most efficient and economical solution.
Local flange buckling is prevented by usin
class 3 plate parts or lower. Cellular beams 
made out of hot‐rolled sections most often 
have flanges that are at least class 2 (compact), 

so that the full plastic capacity can be utilised
The web class may be highe
b

 
for cellular  ams usually other fail

. 
For r tangular web openings, buckling of the
compressed tee should be checked. In cellular 
beams this failure mechanism has not been 
observed before reaching the cross‐sectional 
capacity of the tee. Elongated openings were 
shown to behave like rectangular openings, 
and thus are susceptible to tee buckling too. 
 
3.6 Serviceability performance 
T
whic cause an increase in deflections. First
the second moment of area is reduced which 
adds to the pure bending deflection. Second,
at an opening position vertical load has to be 
transferred by local bend
hear. This term is usuals
shear deflection and
lon pg o enings. 

the ce lular beams 
lec ions usually 
ar ing vibrations, the same be

rated beams is observed,fo
the natural frequency 
sam ae  pproximation m
 effect of the openings). 

 
Figure ckling above a 

rectangular opening 
  3.9  Tee bu
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3.7 perature 
As  apter  2, on beforehand 
it c her the failure mode at 
creased temperature will be the same as at 

se 

itions 

 
3.8 Summary of failure mechanisms 
In conclusions there exist a number of failure 
mechanisms for beams with web openings. 
For non‐composite cellular beams they can be 
summarised as follows: 
 
Global failure modes 

• pure bending 
• pure shear 
• interaction 
• lateral‐torsional buckling 

 
Local instability modes 

• shear buckling 
• local flange buckling 
• local web buckling 

) 

ckling 
• web crippling 
• weld rupture 

 
In design it is necessary to ensure that all 
relevant failure mechanisms are addressed. 
However, this may often be done in an 
implicit way. Furthermore, it is noted that not 
all modes of failure are as important. While 
the Vierendeel mechanism has been 
researched extensively (e.g. by Chung), for 
beams with multiple openings usually other 
failure modes dominate. Cellular beams are 
likely to fail by web‐post buckling and when 
this is prevented, by lateral‐torsional buckling. 
Optimisation is only to be gained when 
calculation methods for governing failure 
mechanisms are refined. 

Behaviour at elevated tem
already noted in ch
annot be said whet

in
room temperature. The web openings cau
increased temperatures in the web‐posts. 
Therefore a separate analysis in fire cond
will be necessary, accounting for the different 
modes of failure. 

Failure at opening locations 
• Vierendeel bending 
• tee buckling (not for circular openings

 
Web‐post failure modes 

• horizontal shear 
• web‐post moment 
• interaction 
• lateral‐torsional bu
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4 DESIGN METHODS FOR CELLULAR BEAMS 
 
4.1 Introduction 
In the past a number of methods have been 
developed to deal with web openings in 
beams. Most of these methods suffer from 
inaccuracy and/or being very tedious and 
time consuming. Furthermore the underlying 
theory often does not cover all possible failure 
mechanisms. In a way they are also old‐
fashioned. With increasing computation 
capabilities, far more detailed analyses are 
possible, taking into account initial defor‐
mations, material non‐linearity etc. 
Still these analyses take a lot of time and they 
are not pointed to every day’s design practice. 
In addition, many medium‐sized firms of 
consulting engineers do not have advanced 
finite element modelling tools available. 
Therefore design approaches which are 
formulated in analytical terms still prove their 
value. Even when performing an advanced 
analysis the use of simplified methods of 
calculation is essential to check the outcomes. 
Because of the interaction between bending 
and shear –the behaviour of cellular beams 
depending on a large number of parameters –
it is not possible to predict in advance which 
cross‐section will be subjected to the least 
favourable combination of internal forces. The 
capacity has therefore to be verified at a large 
number of locations (openings, web‐posts). 
Because these calculations are quite tedious to 
perform all by hand, several manufacturers of 
cellular beams provide a computer program 
to ease the calculation. Most times these 
programs are also equipped with confidential 
results from tests (fire protection, web‐post 
buckling model, etc), such that an enhanced 
capacity can be predicted. 
Thus for the more general cases two options 
exist nowadays for the calculation of cellular 
beams for mainland Europe: either use the 
software from the manufacturer, or apply the 
method as developed in the LWO‐projects. 
For designs that are outside the scope of these 

methods, a more advanced calculation has to 
be carried out (e.g. finite element analysis). 
In the present chapter the LWO design 
method is addressed. Furthermore attention is 
given to some backgrounds of the ACB 
program for comparison. 
 
4.2 LWO design method 
 
4.2.1 Introduction 
The ECSC project Large web openings for service 
integration in composite floors (LWO) aimed to 
investigate experimentally and theoretically 
the behaviour of steel and composite beams 
with web openings. One of the outcomes has 
been a detailed design procedure that is 
consistent with the Eurocodes. The method 
extends the guidance offered in earlier 
publications (SCI P068 and P100) and is 
applicable to hot‐rolled and fabricated 
sections with discrete or regular spaced 
openings. 
It covers the design of simply supported 
beams for the followings cases: 

• highly asymmetric composite sections 
• large individual openings or multiple 

regular spaced openings 
• rectangular or circular opening shapes 
• openings placed (non‐)centrally in the 

depth of the section 
• slender webs 
• narrow web posts 
• elongated circular openings 
• fabricated sections 
• notched beams 
• adjacent openings 

Not covered are: 
• continuous beams 
• tapered fabricated sections 
• fire engineering design 

Before, no design recommendation existed at 
an European level to permit design of beams 
with large web openings without carrying out 
particular tests for the individual purpose. 
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Here, the parts of the design method are 
treated that apply to non‐composite cellular 
beams whereof the openings are placed at the 
centre‐line. Eccentricities have been left out. 
Elongated and stiffened openings are also 
covered. The discussion is limited to cellular 
beams made out of one hot‐rolled section. For 
fabricated beams usually some stiffening is 
necessary to control local buckling effects. 
It is noted that, as the design method applies 
to simply supported beams in bending, usually 
the top tee will be in compression and the 
method is formulated accordingly. 
 
4.2.2 Section classification 
The role of cross‐section classification is to 
identify the extent to which the resistance and 
rotation capacity of cross‐sections is limited 
by its local buckling resistance. For each part 
subject to compression the class is determined 
depending on the width‐to‐thickness ratio. 
The classification of the flanges may be taken 
as in Eurocode 3‐1‐1. For cellular beams made 
from hot‐rolled sections the flange may 
usually be treated as class 2 or better. 
Likewise the class of the unperforated web 
can be determined. At an opening location 
additional classification rules are applicable, 
which were taken from Annex N. 
The outstand of the web of the tee is classified 
depending on the ratio of the effective length 
of the opening for stability of the web,  o ,eff

the outstand depth  . 
, to 

d h t

d tly of  

= −t t f

Two criteria exist, whereof one has to be met. 
Note that webs with an opening that satisfies 
the lower limit on  o ,eff  (so for small 
openings) are classified indepen en   td .
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Class 3 web 

• if  o,eff w36t≤ ε  or 

• if  w
t 2

14td
36t

ε
≤

⎛ ⎞ε
 

w1− ⎜ ⎟⎜ ⎟
o,eff⎝ ⎠

For c c properties of 
the    atively, effective 
plastic   using 
the ss 2 web. 
ebs that fail to satisfy the class 3 limits, are 

 

 a  lass 3 section, the elasti
tee should be used. Altern

properties may be determined
 limiting value of  td  for a cla

W
classified as class 4. However, their effective 
sections properties may be calculated using
the limiting value of  td  for a class 3 web. 
 

The effective length for stability of the web  o ,eff

depends on the shape of the opening: 
• for rectangular openings: 

 

o,eff o=  (not treated here) 
• for circular openings: 

o,eff o0.7d=  
• for elongated openings: 

o ,eff o o o0.3d s 0.7d= − = +  
 

The above limits for   equal to td  are in fact the 
limits for outstand flanges in compression 

 according to EN1993‐1‐1 ( w10t ε  resp.  w14t ε ), 
 to take into account the stabili‐but modified

sing effect th  occurs due to the finite length 
). 

 

 
apply these limits to  

at
of the opening (unless the other limit is met
 

Here these limits are formulated for  td  so the 
radius of the root fillet is not taken into 
account. In Eurocode 3 the limits apply to the
flat portions in compression so equal limiting 
values are applicable to both fabricated and 
hot‐rolled sections. It thus seems reasonable to

  = − −t fc h t r  instead.
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the 
ius is generally ignored. 

or positive global bending, the bottom tee will 
n‐

(whereo the sign can both positive/negative). 
re a  in 

 be made for the 

lass 3 webs may be treated as class 2 if: 

Figure  4.2  Stress blocks for T‐section in local
bending: effect of tension force 
 

However, in publications dealing with 
LWO method this rad
F
be (partly) tensioned in addition to the Viere
deel bending that occurs in the Tee‐sections 

f 
Therefo  smaller part of this web will be
compression. Allowance may
favourable effect of this on the stability of the 
web of an unstiffened tee, as follows. 
 
C

2
w yb

pl ,b pl ,b

20t fN 1
N N

ε
≥ −  

The limiting case is illustrated in Figure  4.2c, 
where the depth of the web in compression 
equals exactly  w10t ε . For the bending 
moment two equal areas of  2

w10t ε  are 

When t condition is met, the effective 
(pla c th can be calculated accurately by: 

available (in the web and flange) and the part 
in between is reserved for tension. 
 

he   not 
sti ) dep

2
b pl ,f w y

b,eff
w y

N N 20t f
d

t f
− + ε

=  

where  pl,fN  is the tensile resistance of the 

flange of the bottom tee. 
As this expression requires the input of  bN , 

s may be for simplicity the plastic propertie
determined using  b,eff wd 10t= ε . 
 
Herein no stabilising effect of the finite length
of the opening is taken in

 
to account, but the 

mere limit of is kept. It seems to make 

s 
one for the classification limits for (i.e. 

relaxation of the

  w10t ε  

sense to include this effect in a similar way a
d   td  

  w10t ε  limit). 
 
lass 4 webs may be treated as class 3 subject C

to one of the following conditions: 
• if  1

o,eff w36t≤ ε  or 

• if 
1

w
b 21

14td ε
≤   

w36t1
⎛ ⎞ε

− ⎜ ⎟⎜ ⎟
o,eff⎝ ⎠

where: 
1

b pl ,b1 N /N
ε

ε =
−

 

Double‐sided stiffened webs can be treated as
internal compression elements to EC3. 

 

 

 
4.2.3 Global bending resistance 
At an (symmetrical placed) opening position 
the applied global bending moment has to be
resisted by compression and tensile forces in 
the top and bottom tees: 

Ed
t t y

e

MN A f
h 2y

= ≤
−

 

The elastic neutral axis depth of a tee reads: 
 

( ) ( )w f t f f s f t s
e

w f s

A t d / 2 A t / 2 A t d e
y

A A A
+ + + + −

=
+ +

 
where  sA  is the cross‐sectional area of the 
horizontal stiffeners, which centres are plac
at a distance  se  from the tip of the outstand
web (so symmetric

 

ed 
 

ally placed with respect to 
the opening). 

r 
 long 

eb 
‐

nce exists. 

 is 
r‐b nd to the capacity. Due to the 

tance 

 
4.2.4 Shear resistance 
The effect of web openings on the shea
resistance is severe. However, for most
spans the utilisation of the unperforated w
in shear  relatively low and thus a conside is
rable reserve of shear resista
 
The pure shear check of a perforated section
an uppe ou
nature of shear transfer across the openings 
(Vierendeel bending), the full shear resis
is not mobilised. 
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For plastic design (class 1 or 2 sections) the 
shear capacity is defined as: 

( )v y
pl ,Rd

M0

V =
γ

 

where  vA  is the shear area. For a perforated 
ection a reduced shear area 

A f / 3

applies. 
erent in the 

 
es 
 

: 

This expression includes a small part of the 

e 

 

 

the 
ms with 

eb openings are given in a condensed 

s v ,oA  
This shear area is defined diff
various publications that deal with the LWO 
design method. As for symmetrical sections
with centrally placed web openings the te
are equal, the total shear area can also be
determined from

v,o v ,tA 2A=  
 
LWO design guide Section 2.5 
The shear area for pure vertical shear, 
established from the web area of the 
perforated hot‐rolled section, is given by: 

( )A h d t= −  v,o o w

where h is the beam depth. 

flange,  f wt t . 
It is noted furthermore that the use of only th
web area is very conservative for rolled 
sections with large flanges. For tee‐sections, 
according to EN1933‐1‐1 even a lower shear 
area should be used: 

( )v,t t fA 0.9 A bt= −  

So the root radii are considered, but a shape
factor of 0.9 is applied to account for the non‐
uniform stress state in a tee. 

LWO design guide Section 8.5 
In this chapter of the (same) design guide, 
application rules for design of bea
w
format. It defines the shear area of a tee 
(implicitly) as: 

( )v,t w f t wA 0.9 2r t t / 2 d t= + +⎡ ⎤⎣ ⎦
 a 

art of the flange is taken into account also, 

radii 

 

The shape factor for a tee is kept here, but
p
analogous to the expression in the Eurocode 
for rolled I and H sections. However, the 
of the root fillets itself are not considered. 

 
Figure  4.3  Various shear areas for a tee 

ide, a 
horthand version was produced separately. 

 
e of 
with 

hear capacity g. 

tions): 

 
Eurocode design method 
Together with the full LWO design gu
s
It resembles the aforementioned chapter 8 of 
the LWO design guide. It presents the shear
force capacity as the plastic shear resistanc
the unperforated cross‐section, decreased 
the s  due to the web openin
Thus the shear area effectively becomes (for 
cellular beams made from hot‐rolled sec

( )v,o f o w w fA A 2bt d t t 2r= − − + +  t
ctor, 

utilises a part of the flange and takes into 
 the root radii itself also. 

 

 from 
e same LWO project. The results will not 

m ever. 

r H 
 1.0. 

For elasti  design (class 3 or 4 sections) the 
m occurrin  to: 

which in fact removes the 0.9 shape fa

account

So different expressions for the shear area are 
given, all in publications which result
th
differ  uch from each other how
 
For horizontally stiffened tees the stress state 
will be similar to that observed in I o
sections, so the shape factor may be set to
 

c
maximu g shear stress is limited

( )
Ed

y M0

1.0
f / 3

τ
≤

γ
 

This verification is conservative because it 

b 

excludes partial plastic shear distribution, 
which is permitted in elastic design. 
For I or H sections the shear stress in the we
may be taken as: 

Ed
Ed

w

V
A

τ =  if  f wA /A 0.6≥  
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In the LWO publications no remarks are made 
regarding the elastic shear capacity, but the 

than 
half the  lastic shear resistance of the cross‐
section, allowance should be made for its 
effect on the bending moment resistance. 
For the bending moment 
resistance may be calculated by using either a 
reduced yield stress for the shear area: 

f

or an effective thickness for the web:  
t

plastic shear capacity is used always. 
 
When the applied shear force is greater 

p

  Ed RdV /V 0.5>

( )y,red yf 1= − ρ  

( )w,eff wt 1= − ρ  
where: 

2

Ed2V 1
⎞

− ⎟  
pl ,Rd⎝ ⎠

In elastic design, each stress situation should 
satisfy the Vo ises yield criterion. 
 
4.2.5 Shear buckling capacity 

V
⎛

ρ = ⎜⎜ ⎟

n M

 n ‐
the height of beams 

with we  openings is increased, the h / t ‐ 

Standard hot‐rolled sections are ot suscep
tible to shear buckling. As 

b   w w

ratio also increases. For an unperforated 
section shear buckling should be checked if: 

w

w

h 72
t

ε
>

η
 

where  w fh h 2 t= −  and for the shear area 
factor may be taken  1.20η =  for steel grades 
up to and including S460 (recommended 
value, also adopted in the Dutch a
hen only the contribution on the

nnex). 
 web is 

r 
 

W
taken into account (as the flanges will be 
utilised by the bending moment), the shea
buckling resistance according to EN1993‐1‐5
reads: 

w y w w
b,Rd bw,Rd

M1

f h t
V V

3
χ

= =
γ

 

The shear buckling capacity of a web with
isolated opening is calculated by a r

 an 
eduction 

 the capacity of a unperforated web:  to

o od⎛ ⎞
b,o,Rd b,Rd

w

V 0.9V 1
h

= −⎜ ⎟⎜ ⎟
⎝ ⎠

 

 
Figure  4.4  End post conditions: rigid (left) 

and non‐rigid (right) 

When the op  from the 
end of the beam,

 
enings is at least 0.8hw

  b,RdV  may be taken as that 
‐1‐5, 

the actual end post. 
For circular openings equals so the 

n f

for a rigid end post as defined in EN1993
irrespective of 

  o     od  
reductio actor becomes: 

od0.9 1
⎛ ⎞

−
w⎝ ⎠

This reduction factor has been found
h⎜ ⎟  

 by trial‐
and  and is only 
app a satisfy certain 
geo er on). The 
factor of 0.9 only appears in the design guide, 
but t elf. It has also 
been left  in the most recent publication, 

The model for shear buckling is based on 

n to be developed in the web. For 
egular spaced openings this cannot occur. 

 
ominate. 

 

Vierendeel bending occurs at the four 

m across the opening. As a 
part of the web is removed, the shear force has 
to be transferred by bending of the tees. 
 

‐error from a parameter study
lic ble to openings which 
metrical limits (g en furthiv

 no  in the research report its
 out

the Access Steel resource NCCI: Design rules 
for web openings in beams [SN019]. 
 

tension field action and is therefore only 
applicable to isolated openings. It requires 
compressio
r
However, in that case web‐post buckling will 
be more critical, while for large openings
Vierendeel bending will d

4.2.6 Vierendeel bending resistance 

‘corners’ of an opening and is required to 
maintain equilibriu
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Figure  4.5  Shear force limitation due to 

Vierendeel bending 

The total applied Vierendeel mom
 

ent is 
calculated by: 

ff

 

circular openings: 

For sake of consistency, th  effective opening 
length for Vierendeel bending of an elongated 

 method that 
 published separately (the proposed new 

nnex N). 

 can be transferred across 
 limited due to Vierendeel 

bending (see Figure  4.5):  

v Ed v ,eM V=  
where  v ,eff  is the effective opening length for
Vierendeel bending. 
 
According to the LWO design guide: 

• for rectangular openings: 
v ,eff o=  (not treated here) 

• for 
v,eff o0.45d=   

• for elongated openings: 
v ,eff o o o0.5d s 0.5d= − = +  

e

opening should be taken as: 
v ,eff o o0.55d s 0.45d= − = +  

s is done in the Eurocode design
o

a
was
A
 
The shear force that
an opening is

b b,red v ,effV 2M /≤  
The global shear force therefore is limited by: 

( )Ed b,red t ,red v,effV 2M 2M /≤ +  

o  formulated in terms of the total Vierendeel 
ending moment: 

s and

r
b

v b,red t ,redM 2M 2M≤ +  
 

In these formula   t ,redM     b,redM  are the 
ending moment resistances of the top and 

nsion and shear. 

For symmetrical cellular beams

b
bottom tee respectively, reduced for axial 
te

  1
b t E2V V V= =  d

Furthermore and  tM     bM  

  EdN

are equal. When the 
beam is loaded only perpendicular to its axis, 
and no global axial force is applied, the
same holds for

   
  b,redM  and and thus the 

verification can be performed by: 
red

  t ,redM  

v t ,M 4M≤  
 
For circular openings this criterion generally 
ill not be decisive, as the tee‐section height 

efore the 
y the 

4.2.7 Bending resistance of tees 
For A A A

w
increases towards the web‐post. Ther
shear force will not be further limited b
Vierendeel bending moment capacity. 
It is important however for rectangular 
openings. 
  

  s f w≤ −  (which will most lik ly be 
 

e
the case) the plastic neutral axis is located in
the flange: 

w f
p

A A Ay
2b

s+ +
=  

and the corresponding plastic bending 
moment resistance reads: 
 

( )
( )
( )

pl ,t w y t f p

2
f y f p f p

s y f t s p

M A f d / 2 t y

A f t / 2 y / t y

A f t d e y

= + − +

+ −

+ − −

 +

 
Otherwise the plastic neutral axis is located in 
the web of the tee: 

w f
p

w

A A Ay
2t

s+ +
=  

and the corresponding plastic bending 
moment resistance is given by: 
 

( )
( ) (

2

pl ,t w y p f t t p

f y p f s y f t s p

M A f y t /d d 2y

A f y t / 2 A f t d e y

⎡ ⎤= − + − +⎣ ⎦

− + + − −
 

)

For class 3 fla
reduced to class 3 limits, the elastic resistance 

e
 

 
nges or class 4 webs that are 

has to be us d. 
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The elastic bending moment is calculated by: 
 

( ) (

[

el ,t
t f e e

2

1M
max d t y ,y

A f d /12 A f t d / 2

= ⋅
+ −

+ + − ]2y +w y t w y f t e

2
f y fA f t /12 [ 2

f yA f y+ ]e f

2
s y s

t / 2

A f t /12

− +

[ ] )2
s y f t s eA f t d e y+ + − −

 

 to axial load. 

 

 
The terms that are struck‐through may be 
neglected for simplicity. 
 
4.2.8 Interaction with normal force 
The bending resistances of the tees are 
reduced  subjected when
For unstiffened tees in all cases a quadratic 
interaction formula may be used. 

( )2

pl ,t ,red pl ,t t pl ,tM M 1 N /N⎡ ⎤= − ⎣ ⎦  

( )2
el ,t ,red el ,t t el ,tM M 1 N /N= − ⎡ ⎤⎣ ⎦  

For stiffened tees a linear reduction applies 
conservatively to the plastic bending moment 
resistance: 

( )pl ,t ,red pl ,t t pl ,tM M 1 N /N⎡ ⎤= − ⎣ ⎦  

( )2
el ,t ,red el ,t t el ,tM M 1 N /N= − ⎡ ⎤⎣ ⎦  

The interaction of bending with normal force 
may be ignored for  t pl ,tN 0.25N≤ . 
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Figure  4.6  Interaction curves for tees 

bending moment and ax force

T1 T2

 
 the bottom 

, 
 to resist glob

The horizontal shear force at the centre‐line of 
the opening is given by: 

Figure  4.7  Equilibrium of
web‐post 
 

4.2.9 Web-post horizontal shear 
Web‐post shear occurs due to the develop‐
ment of longitudinal forces in the tee‐sections
necessary al bending. 

Ed2 1
h 2 1

e e

V sM MV T T T
h 2y h 2y

−
= ∆ = − = =

− −
 

For symmetrical (non‐composite) cellular 
beams, where  b t EdV V V / 2= = ,

 equilibrium that
 it then follows 

from moment  the web‐post 
moment  hM 0=  (for constant vertical shear). 
The horizontal shear resistance of the web‐
post is given by: 

h,Rd o w yV s t f /=  3

t 

 to the 
 elongated 

 in cellular beams, wherefore the 
 

where  os  denotes the centre‐to‐centre spacing 
of the openings. Tests have shown that the 
pure shear strength may be developed in the 
web‐post, despite the complex stress state tha
xists in the web. e
The above formulas are also applicable
analysis of adjacent circular and/or
openings
appropriate centre‐to‐centre spacing has to be
taken:  ( )3

o o2s s d= +  resp.  ( )o os 2 s d= + . 
 
4.2.10 Web-post buckling 
An upp r bound to the web‐post buckling 
resistance m
oment resi

e
ay be formulated by the bending 
stance at a distance of from 

ening.  moment 
st is 

m   o0.5d  
the centre‐line of the op  The
acting on the top or bottom of the web‐po
then given by  h o h0.5V d M± , but because of 
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d    o

σ

σ

el 
hV

σ = h
o

os  

V
s  t

 

w

 
Figure  4.8  Strut model for web‐post b

 
the increased width of the web

uckling 

‐post that 
resists this moment, this criterion generally 
ill not be important for circular openings. 

 (not treated here) 

y a 
s 

The transition from widely spaced to closely 
‐

 spacing  ual to the opening depth, 
e. for  

from the ‐line of the web‐post ough 

ever, for simplicity the 
ame value is taken as for rectangular 

m 

ffective slenderness: 

w
For rectangular openings
however, web‐post bending (i.e. Vierendeel 
bending) is likely to control design. 
 
The buckling phenomenon is assessed b
simple compression field model. It cover
cellular, rectangular and elongated openings, 
which may be asymmetrically placed, and can 
be closely or widely spaced. 

spaced openings is taken to occur at an edge
to‐edge eq
i.   o os = .
It is noted that in the model the critical 
sections is assumed to be located at  o0.5d  

 centre  alth
for circular openings the critical height is 
closer to  o0.45d . How
s
openings. 
 
The basic verification reads: 

c c ,Rdσ ≤ σ  
 
The compressive strength is established fro
buckling curve c in EN1993‐1‐1, with an 
e

e e

1 1 1 w

1 1
i t / 12

λ
λ = = ⋅ = ⋅

λ λ λ
 

where  e  is the effective length of the web‐
post and  1 yE / f 93.9λ = π = ε . 

Closely spaced openings:  o os d≤  
For simplicity the horizontal shear stress 
acting on the narrowest part of the web‐post is 
used in the design model to represent the 
compressive stress: 

h,eff
c

o w

V
s t

σ =  

where the effective horizontal force in th
web‐post takes into account the web‐po
moment: 

h ,eff h h oV V 2M /d

e 
st 

= ±  
which for centrally placed openings thus 
reduces to    hV .
The effective length of the web‐post for 
circular openings is given by:  

2 2
e o o o0.5 s d 0.7d= + ≤  

 
Widely spaced openings:  o os d>  
When some
filled, the w

 openings
e

performed ba ith widely 

ical shear force in the tee acting 
 of  

 in a cellular beams are 
b‐post buckling check may be 
sed on a model w

spaced openings, where the interaction 
between the openings can be neglected. 
The design compressive stress in the web‐post 
is taken as vert
over an effective web‐post width   o0.5d :

t
c

o w0.5d t
σ =  

The effective length is taken as the limiting 
value,  e o0.7d

V

= . 
 
The web‐post buckling criterion can be re‐
arranged in terms of the global shear force: 

( )
  ( )

b v,eff c ,Rd w o 0
Ed

4M / t s d / s
V

+ σ
≤

0 e1 d / h 2 y+ −
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We  
need to

b‐post buckling in cellular beams does not
 be checked if  o wd 20t≤ ε . 

 
When r
openin ‐post, the effective 

g 
 a 

ss  considered 
as fully   against web‐post buckling. 

eb‐
 

f the stru becomes 0.85. 
or wider web‐posts with no effect 

ken into 
account. 
 

 
y for 

ith web 
penings it is necessary to consider the load 

r force of 
15% of the maximum shear force  the 
supports is recommended to replicate these 

rce 

ce. 
tion 

ile under service 
ading only bending occurs. Then the 

 the 
ts the 

 also reduces the 
bending moment, t  coincident moment 

e 

ing stiffeners are applied to both 
gs near the web

length may be further reduced by a factor of 
0.7 as buckling along the edge of the openin
is prevented. Ring stiffened openings with
diameter le  than  w40t ε  may be

restrained
 
The restraining effect is less when ring 
stiffeners are present at one side of the w
post only. In that case the reduction factor to
the effective length o t 
F   os /d 1.5≥  
of the adjacent ring stiffener is to be ta

4.2.11 Pattern loading 
It’s important to realise all possible load 
combinations. While for plain‐webbed beams
it is usually sufficient to check the capacit
a fully loaded span, for beams w
o
really as free to account for the effects of 
pattern loading. A minimum shea

 at

effects. The value of the horizontal shear fo
must be compatible with this minimum 
vertical shear for
In construction condition the mid‐span sec
may be loaded by co‐existent bending 
moment and shear wh
lo
minimum shear force is taken as 25% of
maximum shear force, which represen
worst case of loading acting on half of the 
span. 
Because pattern loading

his
may be taken as 85% respectively 75% of th
maximum moment in the span for the 
relevant design case.  

b

θbo

θ

δ          = θ

(a) Additional bending deflection due to opening

b,add b

vδ  

δ          = δv,add v /2

(x/2)

θb(x/2)

(b) Additional shear deflection due to opening

x

x

 

 allow for these 
 

 the load‐deflection response is 

e 
 

tion due to 
 

The  
giv th
openings, as relativ t
deflection

Figure  4.9  Components of deflections due 
to web openings 
 

f course it is also possible toO
effects by considering all the relevant loading
combinations. 
 
4.2.12 Serviceability behaviour 
Serviceability performance is established 
using elastic properties. From tests it has been 
bserved thato

quite similar to that of plain‐webbed beams. 
Therefore simplifications are possible when 
assessing the additional deflections due to th
presence of large web openings. The increased
deflections are caused by two of effects: 

• additional deflection due to loss of 
flexural stiffness due to openings 

• additional shear deflec
Vierendeel bending effects at large
web openings 

 following approximate empirical formula
es  e additional deflection for a single 

e  o the pure bending 
  bδ  without openings: 

add o o
ok L Lb L

d x1 for x 0.5Lδ ⎛ ⎞⎛ ⎞ ⎛ ⎞− ≤⎟  

This   nding 
deflection due to the l
opening, but is extended to include the 
fluence of the deflection in the high shear 

by the term

= ⎜⎜ ⎟⎜ ⎟δ ⎝⎝ ⎠⎝ ⎠ ⎠
 formula is based on the pure be

oss of stiffness at the 

in
regions    ( )1 x/L− . 
 



                 
 

48    Part I 

The mod ficat
=
=

For circ ar op
applies, so tha length may be 
taken as
conservative f
Vierendeel de
 
For multiple s
additional def

i ion factor  ok  is given by: 
5  for stiffened openings 
0  for unstiffened openings 

ok 1.

ok 2.
ul enings a reduction factor of  0.5

t the opening 
 

  o0.5d . The formula becomes more 
or shorter openings where 
flections are less. 

imilar sized openings, the 
lection is given by: 

add o o
o o

dN k ⎛ ⎞

b

0.5
L L

δ ⎛ ⎞= ⎟⎜ ⎟δ ⎠⎝ ⎠
 

The factor of 0.5 represents the combined 
effect of the distribution of moment and shear 

a
Generally the  
beams is −  more than that of the 

⎜
⎝

along the be m. 
 total deflection of a cellular

 10 15%
equivalent unperforated beam.  
 
The same calculations may be used for 
assessment of the natural frequency. 
calculations. Similar to plain‐webbed beams, 
as a good approximation the natural 
frequency is given by: 

swf 18 /= δ  
where  swδ  is the maximum deflection in mm 
due to permanent loads (selfweight plus 
finishes plus 10% of the imposed loading). 
 
4.2.13 Stiffener re nts 
The effect of ring stiffeners is to reduce the 
tendency of the web to buckle. In the LWO 
web‐post buckling model the presence of ring
stiffeners is taken into acc

quireme

 
ount. 

owever, in the publications dealing with the 

7), 
n the 
the 

 
d 

emi‐compact) section. For plastic design, the 
ered as 

resist 
the local  forces, which are 
ansferred by the weld between the stiffener 

• shear resistance of the fillet welds: 

H
LWO method no rules have been given to 
determine the increase in strength due to the 
presence of the ring stiffeners. 
 
On the contrary, rules are provided to deal 
with the effect of horizontal stiffeners on the 
local bending resistance of the tees (see  4.2.
but no account is taken of it’s influence o
web‐post buckling behaviour. In addition 

rules seems applicable directly to stiffened 
rectangular openings only. 
 
The stiffeners itself have to be classified (just
as the tee‐sections, wherefore see  4.2.2), an
should not exceed the limits for a class 3 
(s
width outside the class 2 limit is consid
ineffective.  
 
The maximum size of the stiffener is generally 
controlled by the ability of the web to 

 anchorage
tr
and the web. The anchorage length  a  beyond 
the opening therefore at both sides should 
satisfy the following criteria: 
 

• a quarter of the opening length: 
a o0.25≥  

s,EdF
≥   (2 welds for eaca

vw2naf
h side) 

s: • shear resistance of the stiffener
s,Ed

a
s ys

F
nt f / 3

≥  (one side or both) 

• shear resistance of the web: 
s ,Ed

a 2 t f / 3
≥  (above/b

w y

 
where: 

s ,EdF   is the design axial force in the 
stiffener (may be taken equal 
the design resistance s,RdF ) 

n  denotes the number of sides of 
the stiffener: 
1 for a single‐sided stiffener 

F
elow stiffener) 

to 

2 for double‐sided stiffeners 
a  is the throat thickness of the 

a 

 

fillet weld 
vwf   is the design shear strength of 

fillet weld (see EN1993‐1‐8) 
ysf   is the yield strength of the 

stiffener 
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Figure  4.10  Single‐sided and double‐sided 

T  (corrected)  defined
the nn ocode des
m design guide some more 
simple expressions are given, not checking for 
a e shear force failures. These rules do 
limit the maximum anchorage length to twice 
t e stiffener

horizontal stiffeners 
 

hese are the  limits as
ex N (Eur

 in 
 proposed new A
ethod). In the full 

ign 

ll possibl

he width of th   ( )s2d , which 

accounts for the fact that the shear load 
transfer will occur mainly over the first part of 
t ond the   
F escrib an maximum ra
between the web and the stiffener thicknes

it when or 
l d for smaller anchorage 
ngths. For single‐sided stiffeners a further 
eduction factor of 0.8 applies in order to 
ccount for transverse bending of the stiffener. 
 

l
xtend, the Eurocode itself does not provide 
such severe limits. Furthermore for cellular 
beams the actual anchorage length is not 
really limited by the presence of the holes, as 
the circular shape of the holes ensure that a 
proper part of the web is connected to the 
stiffener. After all, for portal frames it is 
expected that stiffeners will be used only 
when point loads cannot be avoided above a 
opening (e.g. for rafters in roofs) and not for 
creating elongated or even rectangular 
openings. 
Therefore, and for clarity, it makes sense to 
just use the four criteria on the anchorage 
length as given in the Eurocode design method. 
 
Further the cross‐sectional area of the 
stiffeners should not exceed half the area of 
the cut‐out by the hole, in order to ensure that 

st the 

he stiffener bey opening.
urthermore it pr es  tio 

s, 
w s/ t 1.2≤  in the lim
inearly reduce
t   a s2d=  

le
r
a

While these  imits seem reasonable to a certain 
e

the adjacent web is strong enough to resi
forces transferred from the stiffeners: 

s o wA 0.5d t≤  
 
The practicality of connecting the stiffeners to 
e web should be given due attention. For 

welding the offset of the stiffener should be 

The weld size may be dete : 

th

sufficient. 
rmined from

s,Rd

a vw

F
a

2 f
=  

where agai ual to  
 
Vertical stiffener
secondary beam
point loads. Wh
full‐depth. 

. 4 Geometrical limitations 
Geometric limits on the positions and sizes of 
web openings are  
ensure adequate
in Table  4.1. The
may be relaxed if justified by sufficient test 
data or more advanced calculation methods. 
The limits are based on background research 
for design cases where beams are subject to 

ltiple point 
loads. 
 
4.2.15 General design considerations 
Elongated openings are best placed in areas 
where shear forces are low, i.e. around mid‐
span of a simply supported beam. A further 
general advice is to avoid stiffeners as much 
as possible, as they contribute substantially to 
the total costs. 
 
Floor beams are designed for maximum load 
capacity. Therefore often steel grades of S355 
and up are used. 
 
Roof beams are designed for maximum 
stiffness, and thus the height is maximised. 
Only when strength capacity becomes 
important higher steel grades are used. 

  s ,EdF   n may be taken eq   s ,RdF .

s may be required at 
 locations or in case of heavy 
en provided they should be 

 
4.2 1

 appropriate in order to
 design. Such limits are given 
se are not ‘hard’ limits, but 

uniformly distributed load or mu
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ular beams (with elongated openings)Table  4.1  Geometrical limits for symmetrica

Parameter  Lim
l cell  
it  Comment 

  circular  elongated   
opening diameter  od 0.8h≤   od 0.7 h≤   sensible limit which satisfie

the limits below 
s 

spacing  o os 0.2d≥   o

≥
os 0.5d

0.5
≥

v,eff
  if elongated opening is 

placed next to the support 

end distance  e os 0.5d
0.5h

≥
≥

  e

v,eff

s h≥
≥

  governed by horizontal shea
stresses and web bucklin
the first opening 

r 
g at 

depth of tees  t fh t 30mm≥ +   th 0.1h≥    
openi nstiffeneng length  –  u d :  v ,eff o2d≤  

:  v ,effstiffened  o2d≤

 
 

minim istance 
to

ate buckling check 
n po n 

um d
 point load  o0.25d

 
0.5h

o

h
0.5d

  separ
eeded at  int load positio

 
 
 

 
Figure  4.11  Different objectives for cellular b
 

eam d design, depen ing on application 
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4.2.16 Software tool 
As a part of the LWO+ project, a software tool 
was developed and published on the project 
site http://lwo.steel‐sci.org. The tool is 
tended to be used for preliminary design of 

, 

ojects and described 
ere. It primarily focussed on composite 

ber of 

properly given in the output 

in
beams with one or two (single) web openings
and implements the design guidance as 
developed in the LWO pr
h
beams. However, there were a num
errors discovered when giving it a try: 
 

• for circular openings the opening 
diameter  od  is not read, but that of 
rectangular/elongated openings is 
used 

• the area of the steel beam is not 

• the position of the elastic neutral axis 
is calculated inconsequently, by 

e 2
f w r

1y
A A A r

=
+ +

( )f fA t / 2⋅ +⎡⎣

( ) ( )2
w f t r f cA t d / 2 A r t k r ⎤+ + + ⎦

 

where  
the root

• the par

 the struck‐through term (area of
 fillets) is omitted 
ameter  y235 / fε =  is equal

steel grade S460 

 to 

1.0 for 
 

 
 still 

 ACB program 

n 
tomers 

most time only cover the design of simply 

 are 

tary 

he current section deals with the calculation 

ed 
on the ENV1993‐1‐1, the classification limits 
are slightly different. Furthermore the scope is 

y limited to cellular beams. No rules 
 t

rectangular op
openings and   
In addition the the 
spacing of ad
relaxed: 

Because of these errors, this program is not 
yet considered ready‐for‐use. 
Furthermore, as the tool does not cover 
cellular beams and no additional axial forces,
a more enhanced implementation would
be useful. 
 
4.3 Backgrounds of the
 
4.3.1 Introduction 
It has already been mentioned that the 
manufacturers of cellular beams themselves 
have played an active role also in the 
development of design procedures. Desig
tools have been made available to cus
(aiming at engineering offices) which allow a 
full design of cellular beams. These programs 

supported beams. Within this scope, they
rather sophisticated as they are often product‐
specific, and therefore advanced proprie
calculation models can be included. 
 
T
method implemented in the ACB program 
from ArcelorMittal. As this method is bas

explicitl
are included o account for elongated or 

enings. However, filled 
ring stiffeners can be dealt with.
 geometrical limitation on 

jacent openings is somewhat 

( )x 50mm;0.08d   (ACB) o o

od       (LWO)
s ma≥

s 0.2≥  
 may be noted furthermore that the root 

t i

 
 are 

e bending 
of an 
 

 at angle

o

It
fillets are consequently accounted for in the 
ACB program (while left ou n the LWO 
method). 
 
In the next subsections attention will be given
 a number of design aspects whichto

approached notably different from the 
method  s devised in the LWO projects. a
 
4.3.2 Vier ndeel 
The resistance of a section at the location 
opening allowing for Vierendeel action is
checked for each section inclined  φ  to 
 vertical fromthe   max−φ  to by 

increments of  where: 
  max+φ  

 1° ,

o o
max

t

d sarctan
2h

⎛ ⎞+
φ = ⎜ ⎟

⎝ ⎠
 

For each inclined section the section 
properties are calculated, and the forces ac
on the inclined sectio

ting 
n are determined from 

equilibrium (see Figure  4.12): 

, v m,Sd

,Sd m,Sd e e, m,Sd e,

/ A V cos

M N y y V h / 2 y tanφ φ φ

 

(
,Sd m,Sd m,Sd

,Sd m,Sd v

N N cos V sin

V N sin A
φ

φ φ )
( ) ( )

= φ − φ

= φ − φ

= − + − φ  
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ye

(h / 2 – ye,ϕ cos ϕ) · tan ϕ

ye,ϕcos ϕ

VEd

 
igure  4.12  Forces acting on an inclined 

 
ivalents of symbols that are defined 

different

Sd

N
V

=

=

 
This approach  to 
NV1993‐1‐1, but was not included in the 

 
4.3.3 Lateral-torsional buckling 

WO method lateral‐torsional buckling 
of non‐composite beams was not specifically 
discussed. For composite beams, modifica‐
tions were proposed to the model in Euro‐
code 4 (EN1994‐1‐1) to take into account the 
effect of the web openings. This model is 

le. 
 
The ACB program however checks for lateral‐

 
 

n flange between supports: 

F
section 

The equ
 from the LWO usage, are given by: 

t

t Ed

N
V 0.5V=

 m,Sd

m,

 was given also in Annex N
E
final Eurocode‐package. 

In the L

based on the beam’s behaviour as a who

torsional buckling by means of a criterion for
resistance to lateral flexural buckling of the
compressio

m,Sd
LT

f ,b,RdN
Γ =  

where: 
m,SdN   is the maximum compressive 

 force in the member 

N

axial

 of the web and the lower flange. 
However, since web‐post buckling will 
normally govern over lateral‐torsional 

buckling, there is no immediate need to 
improve the method. 
 
4.3.4 Web-post buckling 
One of the advantages of a product‐specific 

e a y 
B 

s to cover 
circular  eb openings. It is therefore 
orthwhile to pursue the closest match of the 

e 

 

uckling model has been developed by 

he criterion for resistance to buckling of an 
 web‐post is formulated as: 

f ,b ,RdN  is the resistance to flexural 
buckling in the plane of the 
flange (using curve ‘c’) 

This approach does not take into account the 
contribution

software tool was mentioned to be the 
possibility to includ dvanced proprietar
calculation models. As the scope of the AC
program is limited to cellular beams, the web‐
post buckling model only need

w
w
model with reality as possible. So quite som
research effort to the web‐post buckling 
phenomenon has been made by and on behalf
of ArcelorMittal. The current web‐post 
b
CTICM, as part of an optimisation study. 
 
T
intermediate

w,Sd
b

w,Rd

σ
Γ =

κ σ
 

where: 
w,Sdσ   is the principal compressive 

itical section 

stress in the half‐post being 
studied, calculated for the 
cr

w,Rdσ   is the principal stress resistance 
 h died for the alf‐post being stu

κ   is a factor for post‐critical 
reserve strength 

 
The critical section of a half‐post is the section 
here the horizontal shear results in the 

maximum bending stress in the plane of the 
t

present web‐

w   hV  

web, withou  taking account of an possibly 
post bending moment 

 
This critical section is located at an distance: 

4 2
o

w
d 8 2d
2 2

2α + α − − α
=  

from the joint between the two half‐posts, 
where  ( )o o o o od s /d 1 s /d= + = + . α
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The width of the we ‐post at the critical 
section location is obtained by: 

b

 
2

w
w o

o

2dd 1
d

⎛ ⎞⎛ ⎞⎜ ⎟= α − − ⎜ ⎟⎜ ⎟⎝ ⎠⎝ ⎠
 

 
Due to global shear transfer, stress diag
show a tension and compression diagonal in 
the web‐post. At the location of the c

rams 

ritical 
ection an uniaxial tensile stress situation 

acting along the edge of the pening at the 

s
exists near the edge. 

 
The value of the principal compressive stress 

 o
critical section reads: 
 

[ ]( )
c ,Sd

w,Sd 22
w w w o

6M

t 1 4 d /d
σ =

−
 

 
For a symmetrical cellular beams the bending 

ress resistance is calculated by: 

 section, given by 

moment at the critical section reads: 
 

c ,Sd h ,Sd w h,SdM V d M= ±  

 
The principal st

w,Rd y M1f /σ = χ ξ γ  

where: 
χ   is the reduction factor for out‐

of‐plane buckling of the web‐
post (using curve ‘a’) 

ξ   is the shape factor for the 
critical

( )

5

4
2 101.5

−⋅
ξ = +

1− α

 
The buckling factor is calculated by: 

 

22

1
χ =

φ + φ − λ
 

where: 

( ) 20.5 1 0.21⎡φ = + 0.2 ⎤λ − + λ⎣ ⎦  

y

w,Cr

fξ
λ =

σ
 

 1.0 E-02 m

N1-N2 MEMBRANE FORCE PLOT

TIME: 1373.469 sec

-  Membrane Force
+ Membrane Force

 
 stress 

trajectories and deformation 
Figure  4.13  Web‐post buckling:

 
The reduced slenderness λ  of the web‐post 
depends on the critical principal stress for 
instability: 

w,Cr Cr w,Sdσ = α ⋅ σ  
which is either calculated for the upper o
lower half‐post. It is noted that the critical 
principal stress thus depends on the loading, 
as the stress  w,Sd

r the 

σ  occurs in the formula. 
 
The critical coefficients  Crα  for the upper and 
lower half‐posts take into account the 
interaction between the two members, and are 
given by: 

Cr,up Cr,low
Cr,up Cr,up

Cr,up Cr,low

Cr,low C

2
max ;

2
max

⎛ ⎞β β
α = β⎜ ⎟⎜ ⎟β + β⎝ ⎠

⎛ ⎞β β
α = β⎜⎜

 
Cr,up Cr,low

r,low ; ⎟⎟
⎠
on 
d 

Cr,up Cr,lowβ + β⎝
These expressions for  Crα  depend in turn 
the critical coefficients  Crβ  for the upper an
lower half‐posts, only taking into account 
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compression in the members and shear in the 
web‐post, which are given by: 

Cr,up
m,uph

h,Cr ,up m,up,Cr

Cr ,low
m,lowh

h,Cr ,low m,low,Cr

NV
V N

1
NV 1

V 2 N

β =
+

β =
−

 

 

1

ote that these coefficients are calculated 

er 
ession. 

 
The axial forces in the webs of the upper and 
lower members are calculated by: 
 

N
assuming a beam subjected to a positive 
bending moment, thus with the lower memb
in tension and the upper member in compr

( )

( )

w,up
m,up m,up(i) m,up(i 1)

t

w,low
m,low m,low(i) m,low(i 1)

b

A
N min N ;N

A
A

N min N ;N
A

+

+

=

=
 

 
For symmetric cellular beams the web areas 

and are equal for the upper and 

the lower member. 
 
The indices and refer to the low 
moment side (LMS) and the high moment side 
(HMS) respectively and denote the forces 
acting on the left and right tee‐sections at the 
location of an opening, see Figure  4.14. 
 

w,upA     w,lowA   

  i     i 1+  

 
Figure  4.14  Member forces acting on the left 

and right tee‐sections 

ber 
The critical forces  h,CrV  for shear in the web‐
post and  m,CrN  for compression in a mem
are given by: 

( )
( )

h,Cr E 0 1 w

m,Cr E 0 1 w

V P C C t
N P D D t

= +

= +
 

where  EP  is the reference Euler buckling load: 
2

3
E o w2

o

EP s t
d
π

=  

 
The coefficients  0 1 0 1C , C , D , en D  are 
proprietary and depend on the geometric 
properties of the web containing an circular 
openings. Expressions for these were derived 
from a large measurement programme of 
web‐post imperfections in ARCELOR Cellular 
Beams, accompanied by experimental data. 
 
Finally, the value of the factor for post‐critical 
reserve strength  κ  

 
in the expression for the 

web‐post buckling criterion  bΓ  is obtained by: 
( )1 0.625 0.3κ = + ψ −  

where the non‐dimensional factor for the 
appropriate tee‐section (up/low) is given by: 

 ψ  

( )
pl ,t

o o t

M
d s V

ψ =
+

 

 
4.3.5 Serviceability behaviour 
The LWO method for calculating deflections 
of a beam with web openings consists of 
determining the additional effect that the 
opening will have relative to the pure bending 
deflection. 
 
The ACB method of calculating deflections for 
a cellular beam follows another approach, 
wherein the cellular beams is broken into 
three different panel types (Figure  4.15): 

• panel type ‘X’ 
• panel type ‘C’ 
• panel type ‘P’ (French: pleins = filled) 

 
For any point along the beams the deflection 
is calculated as a sum of the contributions of 
each panel to that at the considered position. 
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Figure  4.15  Subdivision of a cellular beam into pan

ocal theorem of 
Ma e
 
The bal 
ben n eflections in the 
me e ed 

 an 

 
th 

iscussed methods that apply to steel cellular 
, although the design 

f composite cellular beams is covered by 
. 

aints 
idth by 

cutting and welding. 

s with 
 

 

ore 

ams 
s the procedure 

 still quite laborious. 
be rather 

is 
acy 

 

eams, 
s 

 

g on 

 most 
ase. 

e 
ecessarily one of the above, as it may be 

 advanced 

 
g the 

y 

els for deflection calculation 

For a single opening the LWO method is m
appropriate and also most straightaway to 
apply. However, for the calculation of be
with multiple circular opening

 
The expressions for these contributions are 
formulated using the recipr

xw ll‐Betti. 

 method accounts for both local and glo
di g as well as for shear d
mb rs and the web‐posts. Still it is bas

on first‐order theory, so the influence of
applied axial force on the deflection is not 
taken into account. 
 
4.4 Complementary usage 
From the present chapter is follows that the 
design of simply supported cellular beams is
developed rather well. Only the part of bo
d
beams was treated here
o
both methods as well
 
It is important to realise here that the LWO 
method primarily deals with single openings, 
though it has been extended to cover beams 
with multiple openings as well. 
The ACB method totally focuses on cellular 
beams. Therefore it does not cover the design 
beams with rectangular openings. 
Furthermore, the scope of the method is 
limited by the production process. Constr
are put on the maximum web‐post w
the process of flame 
Therefore the ACB method is neither a 
method of choice for the design of beam
only a few web openings. Beams with a single
web opening are not likely to be produced
from cellular beams either. 

is
While the ACB method would 
labour intensive to perform by hand, the 
availability of the software tool solves this 
problem. Its web‐post buckling method also 
much more developed thus a higher accur
can be obtained. 
 
At he same time, the LWO method is easy to
extend (and has been extended indeed) to 
cover other designs, like tapered b
irregular openings, etc. Especially it seem
hard to extend the web‐post buckling of the 
ACB program to other opening shapes.
 
Concluding it can be said that dependin
the problem at hand, the presence of more 
design methods and the availability of 
sophisticated tools allow a choice for the
appropriate method for the specific c
 
The chosen method does not have to b
n
advantageous to consider more
finite element models. Still methods are 
required then which enable the designer of 
getting insight to the problem and provide a
means of pre‐designing and checkin
calculation results. For day‐to‐day practise 
such methods remain a must, and actuall
will suffice in many cases. 
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5 PORTAL FRAME DESIGN ACC
 

ORD

The prese rtal 
embers. The main 

cus is on design according to the provisions 

e 

 and moments 

t give an 
xhaustive treatment of portal frame design in 
eneral. ellular columns in portal frames are 
kely to be applied for reasons of aesthetics. 

ell need 

d 

.2 Standards 

they 
 a 
s 

codes. 
urthermore the LWO method has been 

With regard to other standards, it is to be 
noted that even that if the underlying 
philosophy of a standard allows it to provide 
detailed receipts for structural analysis of 
various structural concepts, the developments 
in cellular members are relatively new and 

 

s: 
h TGB1990 series 

n guidance on web openings – 
hich are often applied in multi‐storey 

buildings – may be expected. 

Dutch TGB1990 series 
res
i

a 

g, 

 with web 
s). 

 

3] by application of the 

es of 
info
method
No
applica
Dutch   treated here. 
 
5.2.3 

 

and the code does not provide means of 
analyzing the behaviour of cellular beams. 
Furthermore it is explicitly stated that the 
designer should refer to specialist literature 

ING TO THE EUROCODES 

therefore most guidance is still to be found in
additional publications. Two standards are 
briefly touched in the following subsection

• Dutc

5.1 Introduction 
nt chapter treats the design of po

frames using cellular m
fo
given in Eurocode 3. Reasons wherefore are 
provided in the next section. 
The subject of the design of portal frames 
using cellular members is subdivided into th
following different topics: 

• global analysis to determine the 
internal forces

• structural stability of portal frames 
• beam‐column design 
• design of non‐uniform members 

The following sections do no
e
g  C
li
In such a case haunches may very w
to be avoided. They also do not change the 
global behaviour (in qualitative terms), an
are therefore not discussed furthermore. 
 
5
 
5.2.1 Introduction 
For the European market, the most important 
set of standards is formed by the upcoming 
Eurocodes. Because of this, and because 
are relatively new and therefore contain to
certain extent the most recent development
and insights, the European standards were 
taken as the primary source when referring to 
standards. In Annex A an overview is given of 
the scope and contents of the Euro
F
formulated in terms and style of the 
Eurocodes already. 

• Hong Kong Steel Code 
The last one is relatively new, and as it is 
aimed at practising engineers (it adopts a 
similar style as found in the British Code), 
some desig
w

 
5.2.2 
The Dutch standards for steel structu  
(TGB1990 series) do not cover beams w th 
eb openings [NEN6770 and up]. Besiw des 

remark that says that when checking the 
resistance against lateral‐torsional bucklin
for castellated beams an effective web 
thickness may be used, no verification rules 
are given for the design of members
openings (apart from bolt hole
Still it is possible to design structures in 
accordance with the functional requirements
laid down in the Dutch Building Decree 
[Building Decree 200
so‐called equivalence principle, but the 
designer then has to resort to other sourc

rmation or more rigorous calculation 
s like finite element modelling. 

 further guidance is given for the 
tion of such methods. Therefore the 
standards are not

Hong Kong Steel Code 
eneral guidance toSome g  the design of beams

containing web openings is given by the Hong 
Kong Code of Practise for the Structural Use of 
Steel 2005 [Hong Kong Steel Code]. 
Most of the clauses are functional however, 



                 
 

58    Part I 

or carry out a
t   to check for web‐post 

buckling
opening.
The prov
de wit
those giv
describe
Design ru
As is d
recomm LWO 
publicat
previous
is also no re. 

 
 

tor 

 is the main objective of 

on 

 

y 

 

 

n detailed analysis, e.g. by finite 
elemen modelling,

 or to allow for point loads close to an 
 
isions in this code of practice that 

al  h web openings resemble strongly 
en in the simplified approach 
d in Access Steel resource NCCI: 
les for web openings in beams [SN019]. 
ocument was prepared based on the 
endations given in the 

 th

ions (which are discussed in the 
 chapter), the Hong Kong Steel Code 
t dealt with separately he

 
5.3 Global analysis 
 
5.3.1 Introduction 
he design of steel structures using EN1993T

should be in accordance with the general rules
given in EN1990. These requirements are 
deemed to be satisfied when limit state design 
is used in conjunction with the partial fac
method, the load combinations given in 
EN1990, and the actions given in EN1991. 
Further, the analysis should be appropriate 
for the limit state under consideration. 
Prior to any check on the capacity of the 
members (per limit state), the internal forces 
and moments due to the applied actions have 
 be determined. Thisto

the so‐called global analysis. 
 
5.3.2 Geometrical non-linearity 
Unlike some other (older) standards, Euro‐
code 3 as a rule requires explicit considerati
of the effects of the deformed geometry (so‐
alled second‐order effects), though first‐orderc
analysis using the initial geometry of the 
structure is still allowed under certain limits. 
 
For structures whereof the increase of the 
relevant internal forces or moments or an
other change of structural behaviour caused 
by deformations can be neglected, clause 
5.2.1(3) permits first‐order analysis, if the 
following criterion is satisfied:

crF 10 for elasα = ≥cr
Ed

Ed

tic analysis
F

for plast

 
rmulae, is

itical buckling load for global instability 
l elastic stiffnesses’ and 

 loading on   
The distinction in the limits for elastic and 
plastic analysis is because the structural 

gnificantly influenced by 
l propertie te 

limit state (e.g. when the frame forms plastic 
hinges). 

cr
cr

F 15
F

α = ≥ ic analysis
 

In the above fo
cr

  crF    ‘the elastic 

mode based on initia
EdF  is ‘the design  the structure’.

behaviour may be si
non‐linear materia s in the ultima

 
The calculation of the (elastic) critical load 
multiplier  crα requires the elastic critical
buckling loa

 
of the portal frame to be 

etermined, thus an eigenvalue analysis. The 

 

 approxi‐
 which also applies to 

 be 

d  crF  
d
tools to carry out such an analysis are not 
commonly in use by engineering offices yet. 
In order to avoid these more advanced 
calculation, approximations to  crα  have been 
developed (especially to check for the 
predominant global sway instability mode in
common buildings like portal frames). 
 
In clause 5.2.1(4)B the following
mative formula is given
portal frames, provided the roof slope may
considered as shallow and the axial compres‐
sion in the beams (rafters) is not significant: 
 

  Ed
cr

Ed H,EdV
α = ⎜ ⎟

H h⎛ ⎞⎛ ⎞
⎜ ⎟⎜ ⎟δ⎝ ⎠⎝ ⎠

: 

the
l reaction

V  vertical load
acement at the

e to all horizontal loads
h

 

 
where, applied to pitched roof portal frames
 

EdH the design value of 

Ed

H,Ed the horizontal displ

total horizonta
the total design

eave du
the storey height

=

=
δ

 
=

=
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In calculating the response  H,Edδ  all horizontal
loads like wind and fictitious horizontal loads 
resulting from a lack of verticality, lack of 
straightness etc. have to be taken in

 

to account. 

as r

ulating 
is equal to determine the sway 

 

 not  than 1:2 
 26°). 

Second, again in the absence of more detailed 
information, it is stated that the axial 
compression in the beams or rafters may be 
assumed to be significant if: 
 

 

It might be more convenient though, to 
determine  H,Edδ esulting from fictitious 
horizontal forces alone, due to initial sway 
imperfections (i.e. exclude the effects of any 
other horizontal loads, such as wind  
loads). This approach is justified as calc

 

Ed H,Ed

stiffness of the frame. 
 
The notes to this clause provide some more 
quantitative information to the qualitative 
requirements for application mentioned. 

H / δ  

First, it is stated that in the absence of more
detailed information a roof slope may be 
ken to be shallow if it is  steeperta

(approximately

y

Ed

Af
0.3

N
λ ≥  

 
In calculating the non‐dimensional 
slenderness, the beams or rafters should be 
considered as hinged at its ends with the 
length equal to the system length measured 
along the beams or rafters. 
 
The formula for given in clause 5.2.1(4)B 
was originally developed by Horne [1975] 

 admittedly for multi‐storey frames). 
 wording  

al load 

ns 
 by 

 a

p
by King [200  Lim et al [2005]. 

e
mating

  crα  

(although
As the  in the clause already indicates
(‘may be calculated using the following 
approximative formula’), the critic
multiplier may – and sometimes must, e.g. 
when the requirements to apply this formula 
are not met – still be obtained by other mea
like a more accurate approximation or even
an advanced eigenvalue nalysis. 
 

Such an im roved approximation was given 
3] and cited in

In the pap
for esti

r it is stated that Horne’s method 
  crα  (and so that   Eurocode 3) 

is unconservative whe  applied to portal 
frames, because it does not take into account 
the a  force in the rafters. (This has  een 
partially overcome   the second limitin
condition.) 
urthermore Horne’s formula may under‐

 

of
n

xial b
by g 

F
estimate second‐order effects in the columns. 
Therefore the next modification was proposed
to account for these deficiencies (with adapted 
notation): 
 

  Ed
cr ,King cr ,Horne

cr max

N0.8 1
N

⎧ ⎫⎛ ⎞⎪ ⎪α = − ⋅ α⎨ ⎬⎜ ⎟
⎪ ⎪⎝ ⎠⎩ ⎭

 

 
where  cr ,Horne crα = α  as given in Eurocode 3 
and and L refer to the axial 
force in the rafters. 
This formula is stated to provide a conser‐
vative though reasonable estimate of the 
elastic critical buckling load factor, which 
avoids the need to use specialized software. 
 
5.3.3 Material non-linearity 
Material non‐linearity (i.e. plastification) can 
be allowed for in the global analysis itself 
already and/or when checking for the cross‐
sectional resistance. 

ng s for 
dealing with plasti

• elastic plastic analysis with plastified 
sections and/or joints as hinges 

• non‐linear plastic analyses considering 
the partial plastification of members in 
plastic zones 

• (first‐order) rigid‐plastic analysis 
neglecting the elastic behaviour 
between hinges 

Global plastic analysis is allowed only where 
the structure has sufficient rotation capacity at 
the actual locations of the plastic hinges 
(whether this is in the members or the joints).

  EdN     2 2
crN EI /= π  

The followi  global analysis method
fication are allowed: 

‐
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Table  5.1  Classification of the analysis on the bas

 can 
is 

ce. 

The re n 
is to e 
and rot
limited
Criteria e 
arts of  to compression, 

 

 

a 

 
e 

lied actions – 
hich is always allowed. 

lthough e above presented approach may 
e most straightforward and efficient when 

 

 
 or in any 

th r . 
Equ a  
used, which  effects of all 
(types of) imperfections unless these effects are 
included already in the resistance formulae 
r member design. 

 

• lack of fit 
• minor eccentricities 

is of the class of cross‐section 

 
By means of cross‐section classification it
be verified whether or not a cross‐section 
ble to develop its full plastic resistana
 

  cise role of cross‐section classificatio
 identify the extent to which the resistanc

ation capacity of cross sections is 
 by its local buckling res

p

istance.  
 on the width‐to‐thickness ratio of th
 the section subjectedp

(either totally or partially) under the load
combination considered are given in Section 
5.6 of Eurocode 3. Sections that fall out of 
these limits are class 4 and should be designed
sing EN1993‐1‐5. u
 
Common practice has become to conduct 
global analysis first, followed by member 
checks for cross‐section resistance and 
member stability. Table  5.1 above gives the 
different possible combinations of global 
analysis and check for member resistance.  
 
Although global plastic analysis is allowed for
class 1 sections (at least at the parts wher
plastic hinges rotate), on mainland Europe 
single‐storey portal frames are usually 
designed using elastic global analysis to 
determine the structure’s response (internal 
orces and moments) to the appf
w

Mostly hot‐rolled profiles are applied which 
can usually classified as class 1 or 2, thus 
being able to develop their full plastic 
resistance. 
 
A  th
b
designing well‐known ‘standard’ structures 
like portal frames, Finite Element methods of
analysis may also be applied. In EN1993‐1‐1 
reference is made to EN1993‐1‐5 (especially 
Annex C) for guidance on the use of FEA 
methods. 
 
5.3.4 Imperfections 
Apart from geometrical and material non‐
linearity, allowance should also be made for 
all kinds of imperfections which may have an
estabilising effect on the structured

o er  espect modify the structural behaviour
iv lent geometric imperfections should be

 cover the possible

fo
These imperfections include: 

• residual stresses
• lack of verticality 
• lack of straightness 

Class  Criterion  Structural analysis 

1 
Cross‐sections with rotation capacity 
zones without reduction of the resis

to for
tance 

m plastic hinges and 
plastic‐plastic 

2 
Cross‐sections  which are able to dev
resistance but with limited rotation 

elop p
capacity

lastic moment 
ic 

 
elastic‐plast

3 
Cross‐sections which can achieve th
compression fibre, but where the pl

e yield 
astic mo

d 
 

strength in the outer 
ment resistance  elastic‐elastic

cannot be develope

4 
Cross‐sections which fail of local buckling
the yield stress, so local buckling has
according to EN1993‐1‐5 

 b
 to be t t  elastic‐elastic 

efore attainment of 
aken into accoun
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Both imperfections on a global and a  ocal l
vel should be taken into account, in and out 

of plane, and should be chosen in the most 
nfavourable direction and form. 
enerally global sway imperfections of frames 

P ile 

le

u
G
are denoted as P − ∆  (  – big delta), wh
local bow imperfections are denoted as P − δ  
(P – small delta) imperfections, see Figure  5.1. 
This notation uses P  for the compressi
orce and ∆

ve axial 
or the displacement. 

r 

f     δ  for 
 
For frames sensitive to buckling in a sway 
mode, the effect of imperfections should be 
allowed for in the frame analysis by means of 
an initial sway imperfection, possibly togethe
with individual bow imperfections of the 
members. 
The global initial sway imperfection angle 
may be determined from  0 h mφ = φ α α where: 
 

0 0

h

h h

the basic value:  1/ 200
the reduction factor for height h
applicable to columns:

2 2 but  1.0
3h

φ =

m the reduction factor for the nu
of columns in a ro

h the height of the structure in meters
mber

φ =
α =

α = ≤ α ≤

=
α =

m

w:

10.5 1
m

m the number of columns in a row
including

⎛ ⎞α = +⎜ ⎟
⎝ ⎠

=

Edwhich carry a vertical load N
not less than 50  of the average
value of the column in the vertical
plane considered  

 

 only those columns

%

hen H 0.15 V≥  the sway imperfections 

ions 
r flexural buckling may be 

btained from Table  5.2 depending on the 
ling curve, where denotes the 

amplitude and is the member length. 

plastic analysis 

W   Ed Ed

may be disregarded for building frames. 
 
When needed relative local bow imperfect
f members foo

o
buck   0e  

 L  

Table  5.2  Design value of initial local bow 
imperfection 
elastic analysis buckling 

curve  0e / L  
oa   1/ 350   1/ 350  
a   1/ 350   1/ 350  
b   1/ 350   1/ 350  
c   1/ 350   1/ 350  
d   1/ 350   1/ 350  

 
From the sway imperfection angle the initial 
way displacements can be determined. 

ial 
w 

 of 

s
However, for convenience the effects of init
sway imperfection and possibly also local bo
imperfections may be replaced by systems
equivalent horizontal forces, introduced for 
each compressed column, see Figure  5.2. 
 

P

P

∆

P

δ

P
 

Figure  5.1  P − ∆ : sway displacement  
P − δ : initial bow displacemen
 

t 

 
Figure  5.2  Equivalent horizontal forces 
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Alternatively to modelling global sway and 
possibly also (see next subsection) initial b
imperfection as described abov

ow 
e, the shape of 

e elastic critical buckling mode of the 

ation, as it 
equires to model an continuous initial 

. 

a  

imp f  accounted for: 
 

•  the global analysis 
d 

• by individual stability checks of the 

le or 
e 

s 
hen all imperfections – both global sway 
loc llowed for 

 global second‐order analysis, no individual 
rding to 

 

 

 

al frame 
 

nal 

of members should be checked 
ccording to the relevant criteria given in 

es 

d in 
is, the buckling length of the 

dividual members may (conservatively) be 

th
structure may be applied as a unique global 
and local imperfection. This is however only 
suitable for computer implement
r
deformed geometry of the whole structure
 
5.3.5 Structural stability 
When the criterion on  crα  has not been met, 
second‐order effects have to be taken into 
ccount in the analysis. Eurocode 3 allows
different strategies for treating stability. 
Depending on the type of frame and the 
global analysis, second‐order effects and 

er ections may be

both totally by
• partially by the global analysis an

partially through individual stability 
checks of the members 

equivalent members 
 
The choice for one of these strategies 
determines which formulae are applicab
not for checking the cross‐sectional resistanc
and member stability. 
 
Full global second‐order analysis taking into 
consideration all kinds of imperfection
W
and  al bow imperfections – are a
in
stability check for the members acco
Section 6.3 of EN1993‐1‐1 is necessary. 
Only the cross‐sectional resistance should be 
verified afterwards, unless it is already 
included in the analysis by an advanced 
elastic‐plastic analysis routine which is able to
take into account (partial) plastification 
together with an appropriate yield criterion 
(e.g. the Von Mises criterion). 

Global second‐order analysis without taking into
consideration the member imperfections 
It is also allowed to perform an glob
analysis in which only frame imperfections
are included in the global analysis, while 
leaving second‐order effects in individual  
members or certain individual member 
imperfections (e.g. for lateral‐torsio
buckling) out. In that case the individual 
stability 
a
Section 6.3 for the effects not included in the 
global analysis. 
 
For each member the end moments and forc
should be taken from the global analysis, and 
as the frame sway mode is already include
the global analys
in
taken equal to the system length: 
 
  cr sysL L=  

 
N heormally the action effects at t  members’ 
end (especially the bending moments) are 
ffected by global sway imperfections but not 

 

t 

• 

a
significantly by local bow imperfections, and
thus the last may be neglected in the global 
analysis. 
However for frames with very slender 
members neglecting the local bow imper‐
fections in the global analysis is not allowed 
for each compressed member where both of 
the following conditions are met: 
 

• at least one moment resistant joint a
one member end, and 

y

Ed

Af
0.5

N
λ ≥  

 
where  EdN  is the design value of the 
compression force and λ  is the in‐plane non‐
dimensional slenderness calculated for the 

d at its enmember considered as hinge ds.
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As the non‐dimensional slenderness λ  reads: 
 

  y

cr

Af
N

λ =  

 
this means that when  Ed crN 0.25N≥ the initial 
bow imperfection has to be considered 
exp it r that 
par u
 
irst r global analysis considering no global or 

ethod 
 

ecks 
n individual equivalent members only. 
he buckling lengths values used in stability 
hecks according to Section 6.3 should allow 

of me
d 
r 

e desig i or second‐
rder effects be  the global 

s 

or frames be 
f the 

 at least class 2, this implies that 
g lengths of the individual 

olumns may be determined from the global 
lastic critical load (for the load combination 
in consideration). 
rom a global buckling analysis the elastic 

ling factor (also commonly 
enoted  may be obtained, and the axial 

 

 t
multiplied b  

kling  d eac ngl lum  
s d as

 

th the  
n in 

ckling length: 

lic ly in the global analysis (fo
tic lar member). 

F ‐orde
local imperfections: the equivalent column m
For basic cases EN1993‐1‐1 allows the stability
of the whole frame to be assessed by ch
o
T
c
then for the stiffness behaviour  mbers 
and joints, the presence of plastic hinges an
e distribution of compressive forces unded

th n loads. No  mperfections 
 have to   regarded ino

analysi at all when determining the internal 
forces and moment to be used in resistance 
checks according to Section 6.2.. 
 
F  whereof the joints may 
classified as continuous and whereo
sections are
the bucklin
c
e

F
critical buck   crα  
d   (cr)λ )

forces N  in the columns may be calculated by
a first‐order elastic analysis. 
 
Given that he loading on the frame has to be 

y  crα  to cause elastic buckling,
the buc loa h si e co n may be 
expres e : 
 

cr crF N= α  

Then together wi  classical expression for
the critical buckling load of a single colum
terms of the bu
 

 
2

cr 2
cr

EI
F

L
π

=  

 
it follows that the buckling length to use for 
the equivalent member reads: 
 

 
2

cr
cr

EI
L

N
π

=
α

 

 
The scope of this method for verifying the 
tability of a frame may be limited however 
y the N e Dutch 

annex sets limits on the use of this method
Rules are provided which forbid especially to 
neglect t  
beams. l Annex prohibits the 
se of the clause in question – 5.2.2(8) – at all. 

 the 
 

s to incl
 to be allowed 
 may be 

to 

procedures. 

or single‐storey frames designed on the basis 
of elastic global analysis the second‐order 
way effects due to vertical loads may be 

asing the horizontal loads 
 (e.g. wind) and equivalent loads

s
b ational Annex. Indeed th

. 
 

he increase in the end moments in the
 The UK Nationa

u
Care should be taken in verifying whether
obtained frame buckling load is really a global
mode, especially in more complex structures. 
 
Method ude second‐order effects 
When second‐order effects are
or in the global analysis, theyf
calculated by using an analysis appropriate 
the structure. These methods may include 
step‐by‐step or other iterative 
 
F

s
calculated by incre

EdH   EdV φ  
due to (global sway) imperfections according 
to first‐order theory by the factor: 
 

  cr

cr cr

1
1 1/ 1

α
=

− α α −
 

 
provided that  cr 3.0α ≥ . If this limit is not 
satisfied (i.e.  cr 3.0α < ) a more accurate 
second‐order analysis has to be performed.  
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Again the roof slope shall be shallow and the 
axial compression in the beams or rafter s
be not significant, just like the conditions
application of Horne’s approximation of 

hall 
 for 

crα  

his method is usually termed the amplified 
st familiar 

e 
nalysis when relevant. The susceptibility to 
econd‐order effects can be established by (an 
pproximation of) the critical buckling factor 

 is 

perfections (and initial bow imperfections if 
eeded) he second‐order effects may be: 

• neglected if
de

therwise the second‐order effects and 

h

he stability of the members may be verified 
according to Section 6.3 using the – appro‐
riately amplified –  rces and moments 
btained from the global analysis with 

s
 a general statement clause 6.2.1(1) requires 
at in each cross‐section the design value of

an action effect should not exceed the corre‐
ponding design resistance. The clause is 
further widened by irements that if 
everal action effects act simultaneously 
either the combined effect should exceed the  

he 
sistances, 

gether with interaction formulae. 
Unless other interaction criteria apply, the 
Von Mises criterion  applied for elastic 
erification of any critical point of a cross‐
ection. This formula is conservative however, 
s it excludes partial plastic stress 

b , which  permitted in elastic 
n

tion should 

s 
mation of the 

tilisatio  ratios for each stress resultant: 

given in section  5.3.2 already. 
 
T
sway method and has become the mo
method to design portal frames. 
 
Summarizing: the effects of the deformed 
geometry have to be accounted for in th
a
s
a

crα . When a linear elastic global analysis
carried out with inclusion of global sway 
im
n  t

  cr 10α >  
• termined by the amplified sway 

method if  cr3.0 10≤ α ≤  
O
member imperfections have to be accounted 
for in t e global analysis itself. 
 
T

p fo
o
buckling lengths taken equal to the system 
lengths, in consideration of the member 
imperfections. 
For sections which are class 2 or higher, the 
plastic resistance may be utilised. 
 
5.4 Design of beam-columns 
 

.4.1 Cro s-sectional resistance 5
As
th  

s
 the requ

s
n

resistance for that combination. 
Rules are provided in Section 6.2 for t
verification of the separate re
to

 may be
v
s
a
distri ution  is
esig . d
 
Plastic resistances may be used as well (where 
applicable), whereof the stress distribution 
should be in equilibrium with the internal 
forces and moments without exceeding the 
ield strength, and which distribuy

be compatible with the associated plastic 
deformations. 
 
As a conservative approximation it is alway
allowed to apply a linear sum
u n
 

  y,Ed z,EdEd

Rd y,Rd z,Rd

M MN 1
N M M

+ + ≤  

 
llowa should be made for the possible 

n  by 

 
lc

(either elasti  

 out for li ses
Explicit formulae are given to assess t

xial force o the mome
capacities, depending on the ratio: 

 

A nce 
reduction of the desig resistances caused 
shear (buckling) effects. 
 
In ai the rem
given to ca

nder of Section 6.2 expressions are
ulate these design resistances 
c or plastic), together with more
s to take interaction into accounefficient rule

or even leave it
t 

. 
he 

mited ca

influence of the a n  nt 

 

Ed

pl ,Rd

Nn
N

=  

 
Furthermore, when the utilisation ratio of
shear force exceeds  0.50  a reduced yield 
strength should be used when calculating the
moment and/or axial force resistance

 the 

 
. 
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5.4.2 Buckling resistance 

to 

 against buckling the 
ember resistance will be decisive rather than 

ules 

) 

e 
f

 

Basically the cross‐sectional resistance serves 
as an upper‐bound  the ultimate capacity. 
For slender members which are not 
(sufficiently) restrained
m
the cross‐sectional resistance. 
 
In accordance with existing design practise, 
EN1993‐1‐1 aims primarily at providing r
for the design of uniform members: 

• … in compression (6.3.1) 
• … in bending (6.3.2) 
• … in bending and compression (6.3.3

 
Compression: (torsional)‐flexural buckling 
Uniform members in compression should b
verified against buckling by means o : 
 

Ed

b,Rd

N 1
N

≤  

 
The design buckling resistance  b,RN f td  o he 
ompression member should be taken as: c
 

  y
b,Rd

M1

Af
N = χ

γ
    (class 1, 2, 3) 

vant 
 

 
where χ  is the reduction factor for the rele
buckling mode. It depends on the appropriate
non‐dimensional relative slenderness: 
 

  y

cr

Af
N

λ =     (class 1, 2, 3) 

 
to deliver: 
 

 
22

1 but 1χ = χ ≤
φ + φ − λ

 

 
where  ( ) 20.5 1 0.2⎡ ⎤φ = + α λ − + λ⎣ ⎦ . 

 
The imperfection factor α  corresponds with 
the applicable buckling curve as given in 

Table  5.3  Imperfection factors for buckling
curves [EN1993‐1‐1 Table 6.3] 

curve  a

Table  5.3.  

 

d 0 a  b  c 
factor α   0.13  0.21  0.34  0.49  0.76 
 
For slenderness  0.2λ ≤  the buckling effects 

 
e 
 

flange 
 
For flex

may be ignored and only cross‐sectional 
checks apply. 
The buckling curve to use should be selected
from EN1993‐1‐1 Table 6.2. It depends on th
cross‐section type, h/b‐ratio, axis of bending,

thickness, steel grade, etc. 

ural buckling λ  is given by: 
 

  y cr

cr

Af L 1
N 1i

λ = = ⋅
λ

 

  (class 1, 2, 3) 

 
where: 

  Ii =  about th
A

e relevant axis 

1
y y

E 23593.9 with
f f

λ = π = ε ε =

is the buckling length in the 
buckling plane considered 

 
As explained in the previous section, the 
buckling length has to be determined   
second order sway effects into account, either  
by 
(with L

 

crL  

taking

either by the end moments of the member 
cr sysL  = ) or by means of an appropr

g length respectively. 

iate 

bucklin
 
For tors
non‐di

ional or torsional‐flexural buckling the 
mensional slenderness  Tλ  reads: 

 

  y
T

cr

Af
N

λ =  

 
where  cr cr ,TF cr cr ,TN N but N N= ≤  in whic
 

h: 

g forcecr ,TF

cr,T 

N  is the elastic torsional‐flexural bucklin
N   is the elastic torsional buckling force
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For torsional or torsional‐flexural buckling the 
appropriate buckling curve may be deter‐
mined from EN1993‐1‐1 Table 6.2 considering 
e one related to the z‐axis. 

1‐1 
 or 

ng. 
How v
sect n
buc ng  th
flexura
are
 
Bending
ikewise for buckling of axially compressed 

e 
ined 

ber proceeds as follows: 
 

th
 
No further information is given in EN1993‐
on the determination of the buckling length
the stic ela  critical force for torsional buckli

e er, for doubly‐symmetric I and H 
s torsional and torsional‐io flexural 

kli  will not give a lower mode an 
l buckling (provided that both flanges 

 restrained at positions of lateral restraint).  

: lateral‐torsional buckling 
L
members, th verification against lateral‐
torsional buckling of a laterally unrestra
uniform mem

  EdM 1≤  
b,RdM

 d
 
The esign buckling resistance moment  b,RdM
for unifo

 
rm members should be taken from: 

 

  y y
b,Rd LT

M1

M = χ
γ

 

 
where  yW  should be taken according to 

lass of the cross

W f

the 

‐section considered. 

 
 an appropriate 

‐dimensional slenderness: 

c
 
Likewise for flexural buckling, the reduction
ctor  should be based onfa

non
LTχ  

 

  y y
LT

cr

W f
M

λ =  

 
So the structure of the verification format is 
nalogous to that of (torsional)‐flexural 

of 
‐

a
buckling. However, for rolled sections 
equivalent welded sections a different alter
native approach is allowed to determine the 
non‐dimensional slenderness. 

While in general for uniform bending 
members  LTχ  should be determined from: 

 

 

LT
1 but LT22

1
LTLT LT

χ = χ ≤
φ + φ − λ

 

 
where 

 
  ( ) 2

LT LTLT LT0.5 1 0.2⎡ ⎤φ = + α λ − + λ⎣ ⎦
 
s an alternative it is allowed for rolled or 

 

a
equivalent welded sections to obtain  LTχ  
from a modified expression: 
 

LT

LT 22 LT 2LTLT LT LT

1
but 11

χ ≤⎧
⎪χ = ⎨χ ≤

χ⎪φ + φ − βλ ⎩
 

where 
 

  ( ) 2
LT LT,0 LTLT LT0.5 1⎡ ⎤φ = + α λ − λ + βλ⎣ ⎦  

 
with  LT ,0 0.4λ =  and  0.75β =  
 
For this more efficient alternative formulation
– which will apply to the majority of steel 
portal frame structures –  the buckling curve 
should be obtained from EN1993‐1‐1 Table 
which is reproduced in Table  5.4. 

 

6.5 
 

oreover, in order to better ke into account 
the moment distribution between the lateral 
estraints of members the reduction factor 

 
M  ta

r
may be modified as follows: 
 

  LT
LT,mod LT,modbut  1

f
χ

χ = χ ≤  

 

with:  ( ) ( )2LTcf 1 0.5 1 k 1 2.0 0.8⎡ ⎤= − − − λ −⎢ ⎥⎣ ⎦
 

but  f 1.0≤  
 
The correction factor may be obtained 

Table  5.4 on the right. 

  ck  
from Table 6.6 
reproduced in 

of EN1993‐1‐1, partly 
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Table  5.4  Lateral‐torsional buckling curves 
for rolled or equivalent welded 

 
curve 

sections [EN1993‐1‐1 Table 6.5] 
cross‐section  limits  buckling

rolled I‐sections  b 
c 

h/ b 2≤  
h/ b 2>  

welded I‐sections  c h/ b 2≤  
h/ b 2>   d 

 
The buckling curves for lateral‐torsional 
buckling are based on bending mom n
constant along the member. For moment 
diagrams other than constant 

e ts 

(worst case) 
igher values of will be obtained. 
 
This is included to a certain extent already by 
a reduced value of

h   LTχ  

  LTλ  
 
due to the increased 

elastic critical moment for non‐uniform 
moment distributions. 
 

 
o

 do 
 the 

plastic weakening at 
t bending moment. 

l 

 

crM  

However, no
accounted f

effects of plastification are 
r in the calculation of this elastic 
nt. Beams with variable bending critical mome

along the member experience differently 
distributed (reduced) plastic zones, which
not so badly affect the deformed shape of
member as in the case of 
mid‐span under constan
 
In order to exploit the additional beneficia
effect of the shape of the moment diagram 
being other than constant the factor  f  may be
used to calculate a improved  LTλ  value, c

LT,modχ . Both values of  LT,modχ  and  f  are th
calculated based on the non‐dimensional

alled 
us 

 
slenderness  LTλ  which includes already the 
shape of the moment diagram (by  crM ). 
 
It may be noticed that   plateau is defined by: 
 
 

a

LT LT 4λ ≤ λ  ,0 0.=

 
 

s 

 
e real behaviour of plastic bending turns out 

 
. 

 
 

ber are involved, 
e mathematical formulation of the problem 

g 
eter) 

el

 
6.6] 
r 

 
for which lateral‐torsional effects may be 
ignored so that only cross‐sectional checks 
apply. This plateau is not observed in 

numerical simulations – even not when strain
hardening is included – but was obtained
from experimental results on I‐shaped beam
in this slenderness range. 
 
It is justified however by the fact that the 
plastic moment resistance  pl ,RdM  on average 

underestimates the moment capacity by 14% –
th
to be more complex than calculations based
on the strength of simple tensile coupon tests
 
So far no attention was paid to the calculation 
of the key parameter of the elastic critical 
moment  crM  itself. As lateral‐torsional 
buckling consists in a spatial buckling mode
where both bending about the minor axis of
the cross‐section and torsion about the 
longitudinal axis of the mem
th
i rather complex. 
 
The elastic critical moment  crM  in itself is not 

 

s 

a realistic presentation of the beam’s bending
resistance, but its determination allows for 
taking into account a number of properties: 

• the mechanical and geometric section 
properties (flexural rigidity about 
minor axis, torque rigidity, warpin
rigidity, dissymmetry param

• the loading characteristics (moment 
distribution, lev  of transverse load 
application) 

 
Table  5.5  Examples of correction factor  k

[taken from EN1993‐1‐1 Table 
moment distribution  correction facto

c

 
1ψ ≤  

1
1.33 0.33− ψ

 

 
0.94  

 
0.86  
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• the support conditions (for bending in
the primary bending plan
bending, torsion, warping) 

• the restraint properties (lateral or  
torsional restraints, location of thes
restraints along
over the section depth) 

 
In Annex F to the pre‐
a so‐called 3‐factor formula was given to 
evaluate  crM  for a beam with uniform cross‐
section being symmetrical about the mino

 
e, lateral 

e 
 the beam span and 

standard ENV1993‐1‐1 

r 

 beams with doubly symmetric 
ross‐section this formula reads simplified: 

axis loaded in bending about the major axis. 
For uniform
c
 

( )
( ) ( )2

2 22 2z twz z
cr 1 2 g 2 g2

w z zz

k L GIIEI kM C C z C z
k I EIk L

⎧ ⎛ ⎞π ⎪= ⋅ + + −⎨ ⎜ ⎟ π⎝ ⎠⎪

⎫⎪
⎬
⎪⎩ ⎭

no‐symmetry 
about the minor axis of the section 

traint 

 

 

 
where the  iC factors−  depend on both the 
bending moment distribution and the end 
restraint conditions: 

• 1C  is the major factor introducing 
the bending conditions 

• 2C  is linked to the coordinate  gz  

of load application point from the 
shear centre 

• 3C  (omitted here) allows for the effect 
of cross‐sectional mo

 
The factors  zk  and  wk  are effective length 
factors depending on the end restraint 
conditions:  

• zk  refers to the end rotation cons
• wk  refers to the end warping 

constraint 
 
These  ik values−  vary from  0.5  for full 
restraint to 1.0  for no restraint. Fork end 
restraints have  w zk k 1.0= = . 
 
Values for the  iC factors−  have been tabu‐

t ‐lated, e.g. in ENV1993‐1‐1 itself, in  he ECSC
report to Lateral torsional buckling in steel and 

composite beams [LTB] or in Access Steel 
resource SN003. 
 
As an alternative approach a single‐factor
formula has been suggested: 
 

0
cr crM C M= ⋅  

where: 
 

0
cr z tM EI GI

L
π

= ⋅  

 
The C‐factor includes all influences of 
oment distribution, restraint conditions, 

 

of t

: 

m
introduction of loads out of the shear centre, 
warping rigidity, and cross‐sectional mono‐
symmetry. For given restraint conditions and a
given type of loading the C‐factor is a function 

he following three parameters: 
 

• influence of warping rigidity

w
wt

t

EI1
L GI

κ =  

• influence of mono‐symmetry: 
g z

zt
t

z EI
L GI

γ =  

• influence of application of load above 
or beneath the shear centre: 

j z
zt

t

z EI
L GI

ζ =  

 
Tables have been set up for doubly‐symmetr
hot‐rolled sections basic cases to determ

ic 
ine 
 load 

sible to obtain the 
elastic  erical 
(FEM‐)
softwa  calculates a 
critical 
load ch g into account 

. 

the C‐factor for basic cases of beam and
configuration, e.g. in reference [LTB]. 
 
However it is also pos

critical moment by means of num
simulations or by using a dedicated 
re like LTBEAM which
load multiplier to the actual beam and 
aracteristics, takin

possible restraints etc. For comparison 
purposes, the C‐factor can be back‐calculated
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In Section 6.3.2.4  of EN1993‐1‐1 a simplified 
assessment method given which veri
whether the length  cL  between restraints or 
the resulting slenderness of the equivalen
compression flange 

fies 

t 
fλ  satisfies the equation

 
: 

  c ,Rdc c
f c0

f ,z 1 y,Edi M
λ = ≤ λ

λ
 

 
The radius of gyration  f ,zi  should be obtain
r the equivalent compression flange com

Mk L

ed 
‐

osed of  compression flange plus of 
e compressed part of the web area, about 

s 

fo
p  the    1/ 3  
th
the minor axis of the section. The slendernes
limit  c0λ  has to be given in the National 
nnex, with a recommended value of: A
 

c0 LT ,0 0.1λ = λ +  

 
 
o effectively:s

 
c0 0.4 0.1 0.5λ = + =  

o‐called stable length method check fai
ign buckling resistance moment may
n as : 

 
If this s ls, 
the des  
be take
 
  b,Rd f c ,RdM k M= χ  

c ,Rd y y M1W f /= γ . Here the reduction 

 of the equivalent compre

 
with M
factor ssion flange 
should

 

 χ
 be determined with  fλ  using curve c
 for some welded sections). The factor 
ounts for the conservatism of the 
 and may be taken equal to  fk 1.10= .

 
(except

acc
method  
 

fk  

N

My

Mz

 
Figure ple of extraction of a beam‐

column for separate verification 

 
ion ‘by hand’ as 

compli oblem in 
computer‐
 
Bending
In the f ific  
format
elem n
bendin
Membe
ubject

 

 
 

 

.3) 

 

 

ubjected to combined bending and axial 

  5.3  Exam

This simplified methods seems to be useful
mainly for calculat

cated formulae are no pr
aided design. 

 and compression 
ormer paragraphs the ver ation
 has been presented of isolated 

e ts subjected to either compression or 
g (along with some elaborations). 
rs in portal frames most often are 
ed to both. These members are s

generally called beam‐columns. 
In principle all members in frame structures
are beam‐columns with the particular cases of 
beams (where the axial load can be neglected 
or may be assumed asN 0= ) and columns 
(where the bending moment can be neglected 
or may be assumed as M 0= ). 
 
In section  5.3.5 is was pointed out that when
frame imperfections are allowed for in the
global analysis, it is allowed to design the 
individual elements by considering them as 
single members. In order to perform this 
evaluation the member has to be extracted
(isolated) from the frame and all direct loads 
on the member together with the end forces 
and moments have to be modelled (Figure  5
r appropriate buckling lengths have to be o

used based on the global buckling mode. 
 
This member then can be checked for 
according to the verification format given in 
Section 6.3.3 from Eurocode 3. It applies to 
uniform members with doubly‐symmetric sections
for sections not susceptible to distortional 
deformations. For class 1 to 3 sections no shift
of the centroidal axis will occur and accor‐
dingly the verification rule for the member 
s
compression simplifies to: 
 

y,Ed z,EdEd
yy yz

y Rk M1 LT y,Rk M1 z,R

y,Ed

M MN k k
N / M / M

MN
k M1

z,EdEd
zy zz

z Rk M1 LT y,Rk M1 z,Rk M1

1
/

M
k k 1

N / M / M /

+ +
χ γ χ γ

≤
γ

+ + ≤
χ γ γ

 

χ γ
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In case no lateral load is applied to the 
ember (e.g. when designing a plane frame) 

es zero. 
e 

odelling of simply supported single span 
members with end fork conditions and with 
or without continuous lateral restraints, which 
 subjected to compression forces, end 

 

 

 

 

ms 

 
for general cases on the basis of computer‐

fo
 th e‐related 

ules for the  simulation of the most 
ral case
 forma levels are 
ted. 

 1 b r’ Level 2. It 
n de

being to obtain accurate estimates for a wide 
ange of situations and to achieve ‘maximum 

arenc
ters 
 meaning),

ulation is more 
omplex and its coefficients are quite 

ter‐
 

 

gs to the 
lass of the more simple Level 1 formulae. 

 

e 
etermined from Annex B of EN1993‐1‐1. 

e shape of

. 
s 

 

ceptual difference implies that the 
are not interchangeable between 

It is t both methods were 
developed independently, but in EN1993‐1‐1 
they on 
form of both 
et

 
As n 04] it is 
ry  

get   estimate the ulti‐
mat load capacity of a member. When using 
exac thod 2 yield 
even s. 

m
the corresponding contribution becom
These interaction formulae are based on th
m

are
moments and/or transverse loads. 
 
The interaction factors  ijk  are used to check 

members under coexisting normal forces and
moments between points of appropriate 
restraint. Two different sets of coefficients
have been developed separately which 
originate from different approaches to the 
beam‐column interaction problem: 

• Method 1 takes it starting point in the
elastic resistance including buckling 
effects and enhances it by taking 
account of partial plastification, while 

• Method 2 takes the plastic resistance as
the basic reference, and reduces it to 
allow for instability effects. 

 
These methods have been classified in ter
of Level 1 and Level 2 formulae. 
Level  1 is mainly focused on user‐friendly 
formulae for standard cases of profiles, which 
allow a good estimate of the effects of the 
different parameters. 
Level 2 is aimed at more comprehensive rules

format could not be avoided. 
Generally speaking its form

supported  rmulae. 
mC ‐values 

the 
Level 3 is ought to provide cod
r  numerical
gene s by means of FE‐programs. 
In the t of Eurocode 3 all three 
suppor
 
Method elongs to the ‘highe
has bee veloped with the primary intent  ve

r
transp y’ (in the sense that as many 
parame
physical

as possible should have a clear 
 even if a more complex 

c
laborious to determine (although this is no 
objection when implemented in compu
aided design practice). The expressions to
determine the interaction coefficient are given
in Annex A of EN1993‐1‐1. 
 
Method 2 on the other hand belon
c
In its development the focus has been on 
achieving a format as simple and user‐
friendly as possible and on limiting the
number of parameters involved, though at the 
expense of a certain degree of accuracy. 
The values of the interaction factors can b
d
 
In determining the interaction factors  ijk  there 

is a large dependence on th  the 
bending moment diagram. This is accounted 
for by so‐called equivalent moment factors  mC
It is important to realise that these  mC ‐factor
differ conceptually between Method 1 and 
Method 2. The first approach refers the actual
bending moment distribution between 
relevant braced points to an equivalent 
sinusoidal moment distribution, while the 
second approach make reference to an 
equivalent uniform bending moment diagram. 
his conT

two methods. 
 remarked here tha

 are poured formally into a comm
at, despite the different objectives 

m hods. 

oted by Gonçalves & Camotim [20
 important to use accurate  mC ‐factors to
an accurate and safe  of 
e 
t  mC ‐values Method 1 and Me
 almost equal result
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5.5 Non
So far the fo ulae presented to verify the 
stability of members were applicable to 
uniform members o
columns the
scope of app
check the m
 
To enable th  of these and other 

rs fo
Section 6.3.1
EN1993‐1‐1 in Section 6.3.4 a so‐

 gener
assess the resistance of such members. 

ated t
verification  
teral‐torsional buckling for structural 

 

d 

 
ich 

 
 

ompo ons 
and/or
specific
Method

-uniform members 
rm

nly. Cellular beams‐
refore are clearly outside the 
lication of the rules given to 
ember’s stability. 

e verification
membe r which the methods given in 

, 6.3.2 and 6.3.3 do apply, 
 provides 

called al method which may be used to 

It is st hat the method allows the 
 of the resistance to lateral and

whe
 

la
components such as  

• single members, built‐up or not, 
uniform or not, with complex support
conditions or not, or  

• plane frames or subframes compose
of such member 

which are subject to compression and/or
mono‐axial bending in the plane, but wh
do not contain rotative plastic hinges. 
As this general method may apply to complex
tructural components of structurals
c nents with complex restraint conditi

 loading, it may require the use of 
 software (e.g. using Finite Element 
s) 

 
Two load amplifiers have to be calculated 
from which the global non‐dimensional 
slenderness for out‐of‐plane effects for the 
structural component can be determined: 
 

  ult ,k
op

α
λ =  

cr ,opα

 

 

 
and the basic requirement for checking the 
out‐of‐plane buckling resistance then reads: 

op ult ,k

M1

1
χ α

≥
γ

 

re: 

ult ,kα   is the minimum load amplifier of the 
stic 

t 

without taking lateral or lateral‐
torsional buckling into account, 

due 
n 

perfections, global and local, 

design loads to reach the characteri
resistance of the most critical cross‐
section of the structural componen
considering its in‐plane behaviour 

however accounting for all effects 
to in‐plane geometrical deformatio
and im
where relevant (GMNIA) 

p   is the minimum amplifier for the in‐

sistance of the structural 
component with regards to lateral or 

 
exural 

plane design loads to reach the elastic 
critical re

αcr ,o

lateral‐torsional buckling without
accounting for in‐plane fl
buckling (LBA) 

opχ   is the reduction factor for out‐of‐plane 

stability obtained for the non‐dimen‐
sional slenderness  opλ  using th
appropriate buckling curve (to take into 
account lateral and/or lateral‐torsiona
buckling) 

e 

l 

The red
 

uction factor  opχ  may either be 

ined from: 
the minimum value of: 
– 

determ
• 

χ  for lateral buckling 
–  LTχ  for lateral‐torsional buckling 

n‐

values

each calculated for the global no
dimensional slenderness  opχ  

• a value interpolated between the 
 χ  and  LTχ  as determined above 

 

sisting 
mbers, which are sufficiently 

raced laterally (i.e. ‘fork’ support conditions) 
such that its lateral or lateral‐torsional 

by using the formula for  ult ,kα  corre–
sponding to the critical cross‐section 

 
The first method is prescribed in the Dutch
National Annex, where the scope is also 
limited to linear members or frames con
of such me
b
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buckling behaviour between these restraints 
can be related to the behaviour of a straight 
member (either beam‐ or column‐type 
behaviour). 
In fact it is assumed throughout the Sections 
5 and 6 of EN1993‐1‐1 that members can be 
modelled with sufficient accuracy as line 
elements for global analysis – i.e. all the 
member properties (area, inertia, etc.) can be 
attributed to a single line through the 
centroids of the consecutive cross‐sections. 
 
Contrary to the similar overall method found in 
EN1993‐1‐6 for the design of shell structures, 
the general method requires to take into account 
second‐order effects when calculating the 
multiplier for the characteristic resistance. 
This implies that in‐plane buckling has to be 
included in the determination of and 
thus a lower capacity is obtained than when 
the full cross‐sectional resistance may be used. 
 
That the general method does not simplify to 
the classical buckling check for simple struc‐
tures can be seen from the example of a 
column subjected to pure axial load. 
According to the general method: 
 

  ult ,kα  

ult ,k b,Rd Ed b,Rd
op

cr ,op cr ed cr

N /N N
N /N N

α
λ = = =

α
 

 
which is obviously different from the 
‘classical’ expression given in Section 6.3: 
 

α
λ = = =

α
y pult ,k

cr ,op cr cr

Af N
N N

 l

 
However, this more conservative approach 
was adopted because it was shown that using 
the full plastic cross‐section resistance when 
applied to e.g. hollow sections can lead to 
unsafe results when compared to full 3D 
GMNIA calculations. Therefore only the 
general approach as given above together 
with taking the minimum of and can be 

safely applied [ECCS‐TC8‐2006‐015]. 
From the structure of EN1993‐1‐1 it follows 
that non‐uniform members like cellular beams 
and/or columns can only designed according 
the code regulations by application of this 
Section 6.3.4. This is affirmed by Access‐Steel 
Resource General method for out‐of‐plane 
buckling in portal frames [SN032]. 
 
However, in the book Designers’ guide to 
EN1993‐1‐1 [EC3 Designers’ Guide] as well as 
in the article The EC3 approach to the design of 
columns, beams and beam‐columns [Nethercot & 
Gardner 2005] from the same authors it is 
pointed that Section 6.3.2.2 Lateral torsional 
buckling curves ‐ General case applies to, for 
example cellular beams! 
 
This is obviously not correct. Section 6.3.2 is 
titled Uniform members in bending and 
therefore does not apply to non‐uniform 
members. Moreover Section 6.3.2.2 clause (1) 
contains the phrase …for members of constant 
cross‐section… and therefore explicitly 
excludes non‐uniform members. 
 
The mistake may originate from the difference 
between the pre‐standard prEN1993‐1‐1:2002 
(stage 34 draft) and the final standard 
EN1993‐1‐1 as shown in Table  5.6. Besides, the 
abovementioned phrase was already present 
in prEN1993‐1‐1 (opposed to clause (1)). 
 
By the changes made the scope of application 
of Section 6.3.2.2 is effectively limited (though 
possibly unintentionally). 
Nevertheless is seems reasonable to adopt the 
approach given in Section 6.3.2.2 also for 
cellular beams, especially when they are cut 
from standard hot‐rolled beams. It may even 
be argued that Section 6.3.2.3 Lateral torsional 
buckling curves for rolled sections or equivalent 
welded sections applies (with the additional 
reduction factor

  χ     LTχ  

 β ) if it could be shown that 
the global behaviour of cellular beams is very 
much alike that of plain‐webbed uniform 
beams. 
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Table  5.6  Overview of changed headings in Eurocode 3‐1‐1 
Section  prEN1993‐1‐1: 2002  EN1993‐1‐1: 2005 
     
6.3  Buckling resistance of members  Buckling resistance of members 
6.3.1  Compression members  Uniform members in compression 
6.3.1.1  Buckling resistance of uniform members  Buckling resistance 
6.3.1.2  Buckling curves  Buckling curves 
6.3.1.3  Flexural buckling  Slenderness for flexural buckling 
6.3.1.4  Torsional and torsional‐flexural buckling  Slenderness for torsional and torsional‐

flexural buckling 
     
6.3.2  Lateral‐torsional buckling of beams  Uniform members in bending 
6.3.2.1  Buckling resistance for uniform beams  Buckling resistance 
6.3.2.2  Lateral torsional buckling curves 

 
 
(2) is based on gross cross‐sectional 
properties and takes into account the 
loading conditions, the real moment 
distribution, the lateral restr
non‐uniform sections the variat
cross section. 

Lateral torsional buckling curves – 
General case 
 
(2) is based on gross cross‐sectional 
properties and takes into account the 
loading conditions, the real moment 

ribution and the lateral restraints. 

  crM    crM  

aints and for 
ion of the 

dist

6.3.2.3  Lateral 
rolled se
sections

g curves for 
lent welded 

torsional buckling curves for 
ctions or equivalent welded 
 

Lateral torsional bucklin
rolled sections or equiva
sections 

6.3.3  Bending and axial compression  Uniform members in bending and axial 
compression 

6.3.4  General method for lateral and lateral‐
torsional buckling of frames 

General method for buckling of members 
and frames 

 
5.6 Conclusion 
The Eurocodes provides rules for the design 
of structures. Its various parts (EN1990, 
EN1991 and the various material‐related 
parts) should be used in conjunction with 
each other. The rules in EN1993‐1‐1 are 
primarily aimed at the design of steel 
structures whereof the members can be 
modelled as line elements, or by the wording 
of Section 1.1.2 clause (6): 
 

…structural analysis of structures, in 
which the members can be modelled with 
sufficient accuracy as line elements for 
global analysis. 

For cellular beams a schematisation to a line 
element satisfies at a global level, but 
additional checks are required to verify the 
design of the cross‐sectional resistance. If this 
turns out to be the case for cellular columns 
also, portal frames may also be analysed by 
the global analysis strategies of EN1993‐1‐1. 
  
As the rules given for the element design of 
beam‐columns are almost completely aimed at 
uniform members , the only direct application 
of the Eurocode rules is by means of the 
general method in Section 6.3.4. 
It is also possible to perform an advanced 
second‐order elastic‐plastic analysis. 



                 
 

74    Part I 

For practical design purposes such an analysis 
is too complex, and simplified design 
methods may be developed (verified by more 
accurate analyses) as long as these methods 
conform to the basic requirement that: 
 

the calculation model should reflect the 
structural behaviour at the relevant limit 
state with appropriate accuracy and reflect 
the anticipated type of behaviour of the 
cross‐sections, members, joints and 
bearings. 

Design of portal frames using cellular 
members therefore may be based on the 
Eurocodes, but requires additional effort.  
 
The actual effort needed may be decreased by 
the development and verification of simplified 
design methods. Especially the effect on 
compressive forces on the behaviour of 
cellular beams‐columns is relevant in this 
context, and therefore requires further 
research. 
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PART II 
– 

NUMERICAL RESEARCH 
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6 INTRODUCTION 
 
In the literature study, it was concluded that 

rs 

cal 
ify 

ers. 

, 

en 

s were analysed 
 verify whether the presence of web opening 

es  of an 
pening. 

ted 
 

e mode. Therefore 

easing axial 
loa e
 
The
mentio e reported in 
one
by a de ite element software 
SAFIR 
togethe panying tools. 

no information is available (in public) 
regarding the behaviour of cellular membe
applied as columns, either stand‐alone or in 
portal frame structures. Therefore a numeri
study has been performed in order to ident
any possible differences in behaviour between 
plain‐webbed columns and cellular memb
 
For cellular members loaded in compression
flexural buckling of the whole member is an 
possible additional failure mechanism wh
compared to beams, loaded in bending. 
In the numerical investigation, sections of 
different geometric proportion
to
caus local ‘tee’ buckling at the position 
o

Furthermore an simplified expression for 
checking the flexural buckling capacity of 
cellular members has been validated. 
 
The second topic that has been investiga
numerically, is whether an influence can be
identified of the applied axial force on the 
web‐post buckling failur
again sections of different geometric 
proportions were analysed at incr

d l vel until web‐post buckling occurred. 

 numerical parameter studies to the above 
ned failure mechanisms ar

 chapter each. These chapters are preceded 
scription of the fin
that has been used in this research, 
r with its accom
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7 DESCRIPTION OF THE FINITE
 
7.1 Introduction 
The main reason to conduct a part of the 
research at ArcelorMittal’s offices was the 
availability of a validated finite element tool 
for the calculation of cellular beams, and a 
suitable pre‐processor. Especially the web
post buckling phenomenon is very sensitive t
small deviations from the perfect‐shaped 
structure. It is the pre‐processor that 
introduces the relevant imperfections, such 
that all possible failure modes are covered
the analysis. The present chapter gives a 
description of the used software, together 
with some additional background informat
on the calculation algorithms. 
 
7.2 Finite element software SAFIR 
 

 ELEM

‐
o 

 by 

ion 

m 
s 

 
al 

with one  two and three‐dimensional 
es, where the number of dimensions 

relates  . 
Using S re 
expose of several steps. 

e 
 

As the current investigation deals with 
ambient temperature conditions only, no 
thermal analysis has to be carried out. 

ents is 

 

 

n‐

l 

f a part of the structure 
that does not endanger the safety of 
the whole structure can be handled by 
means of a dynamic analysis 

• both imposed displacements and 
master‐slave relations (forced equal 
displacements) can be introduced 

• residual stresses in beams can be 
accounted for (using beam elements: 
fibre model) 

• unloading of material is parallel to the 
elastic‐loading branch 

The SAFIR program consists of an command‐
line executable and a library (.DLL) file. 
he data for the analysis has to be provided 

by means of a plain text input (.IN) file. An 
bbreviated) example for a structural analysis 

 o
also specifies her 
thermal, torsional or structural). On it’s turn 
the input file refers to separate files for each 
element type. 
Depending of the type of element, the suffices 
of these files are designated (.TEM) for beam 

ENT SOFTWARE AND TOOLS 

The first step involves the prediction of th
temperature distribution inside the structural
members, referred to as thermal analysis. For 
3D beam elements, a torsional analysis may 
subsequently be carried out to establish the 
(elastic) torsional stiffness and the warping 
function (Vlasov theory). The last part of the 
analysis, termed structural analysis, is carried 
out for the main purpose of determining the 
response of the heated structure due to the 
applied loading (static and/or thermal). 

7.2.1 Capabilities and program structure 
SAFIR is a special purpose computer progra
for studying the behaviour of structure
submitted to fire [SAFIR Manual]. It was 
developed at the University of Liège, Belgium, 
by Jean‐Marc Franssen. The program is based
on the finite element method, and can de

,
structur

to the degrees of freedom
AFIR, the analysis of a structu
d to fire may consist 

Regarding the torsional analysis, only when a 
full‐blown analysis with 3D beam elem
carried out, the torsional stiffness has to be 
provided. In that case a torsional analysis may 
be helpful, though it is also possible to 
provide a (tabulated) value directly. The 
torsional constant is subsequently used in the
structural analysis. 
For the present research, the following 
features of SAFIR are of interest: 

• possibility to analyse both 2D and 3D
structures 

• various element types, amongst others 
beam and shell elements 

• geometrically as well a materially no
linear calculation 

• automatic adaptation of time step unti
failure occurs 

• large displacements and distortions 
are considered 

• local failure o

T

(a
is provided n the next page. The input file 

 the type of the analysis (eit
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NPTTOT 4672
NNODE 628
NDIM 3

NDIMMATER 2
NDDLMAX 6

FROM 1 TO 628 STEP 1 NDDL 6
END_NDDL
DYNAMIC APPR_NR
DAMPING 0.
NLOAD 1

OBLIQUE 0
COMEBACK 0.1

LARGEUR11 537409
LARGEUR12 253
RENUMGEO 1

NMAT 1
ELEMENTS

RENUMGEO 1
NMAT 1

ELEMENTS
SHELL 584 6

2
2
0

END_ELEM

NPTTOT 4672
NNODE 628
NDIM 3

NDIMMATER 2
NDDLMAX 6

FROM 1 TO 628 STEP 1 NDDL 6
END_NDDL
DYNAMIC APPR_NR
DAMPING 0.
NLOAD 1

OBLIQUE 0
COMEBACK 0.1

LARGEUR11 537409
LARGEUR12 253

SHELL 584 6
2
2
0

END_ELEM

NGTHICK
NGAREA
NREBARS

NGTHICK
NGAREA
NREBARS

NODES
NODE 1 0.00000 0.00000 -0.48250
NODE 2 -0.00153 0.00000 -0.37726
...

FIXATIONS

BLOCK 1 F0 F0 F0 F0 F0 F0
BLOCK 2 F0 F0 F0 F0 F0 F0
...

SAME 438 443 NO YES NO NO NO NO
SAME 439 443 NO YES NO NO NO NO
...

NODES
NODE 1 0.00000 0.00000 -0.48250
NODE 2 -0.00153 0.00000 -0.37726
...

FIXATIONS

BLOCK 1 F0 F0 F0 F0 F0 F0
BLOCK 2 F0 F0 F0 F0 F0 F0
...

SAME 438 443 NO YES NO NO NO NO
SAME 439 443 NO YES NO NO NO NO
...

END_FIX

NODOFSHELL
ACB_IPE600UF.TSH
TRANSLATE 1 1
END_TRANS
...

ELEM 1     1     2     13     12     3
ELEM 2     2     3     14     13     3
...

PRECISION 1.E-3

END_FIX

NODOFSHELL
ACB_IPE600UF.TSH
TRANSLATE 1 1
END_TRANS
...

ELEM 1     1     2     13     12     3
ELEM 2     2     3     14     13     3
...

PRECISION 1.E-3

LOADS

FUNCTION F1PS

NODELOAD 448   0   -83.333   0   0   0   0
NODELOAD 509   0   -41.667   0   0   0   0
...

END_LOAD

MASS
M_SHELL 1   94.20
GM_SHELL 30   94.20   1
...

END_MASS

MATERIALS
STEELEC32D
210E9   0.3   235E6

TIME
100.   3000.  250.
END_TIME

LARGEDISPL
NOEPSTH

IMPRESSION
TIMEPRINT

LOADS

FUNCTION F1PS

NODELOAD 448   0   -83.333   0   0   0   0
NODELOAD 509   0   -41.667   0   0   0   0
...

END_LOAD

MASS
M_SHELL 1   94.20
GM_SHELL 30   94.20   1
...

END_MASS

MATERIALS
STEELEC32D
210E9   0.3   235E6

TIME
100.   3000.  250.
END_TIME

LARGEDISPL
NOEPSTH

IMPRESSION
TIMEPRINT
250.   2000.
0.1    3000.
END_TIMEPR

PRNNXSHELL

250.   2000.
0.1    3000.
END_TIMEPR

PRNNXSHELL  

element and (.TSH) for shell elements. These 
files are the output of the thermal analysis, but 
they may also be created from scratch (or 
using a wizard) when no thermal analysis has 
to be carried out. 
For a structural analysis in cold situation these 
files do not have to include the temperature 
distribution over the element, which is the

a
Besides the possibilit to analyse the struc‐
tural behaviour under elevated temperatures, 
one of the prime features of SAFIR is the 

‐linear behaviour. 

a few 
elem n  
fun o cal terms this 

h 
 

l behaviour (descending 

Listing  7.1  Structure of an input file for 
structural analysis 

 
output of the therm l analysis. 

y 

method to deal with non
For simple structures (e.g. a single 
compressed column) the maximum on the 
load‐deflection curve is also the ‘true’ failure 
load (e.g. the buckling capacity). However, in 
more complex building structures there is 
often some redundancy present, which 
enables n  the structure to survive whe

 their load bearinge ts cease to fulfil
cti n. In mathemati

corresponds to several local maxima whic
are present on the load‐deflection curve prior
to the global maximum. Such local maxima 
may not only be caused by geometrical non‐
near behaviour, but can also be due to non‐li

linear materia
branches in σ − ε relationships, formati
plastic hinges) [Franssen 2007]. 
With the classic algorithm – in which the 
increment of the applied force  F∆ is uniquely 
related to the incremental displacements  u

on of 

∆ – 
it is usually impossible to reach this global 
maximum or ‘true’ failure load. Near the first 
encountered local maximum the stiffness 
matrix becomes close to zero which means 
that it is possible to increase the displacements 
of the structure without any increase of the 
load. Mathematically speaking the stiffness 
matrix is not defined positive anymore. 
As a consequence the failure load can be 
underestimated. Furthermore no insight is 
gained in the real failure mechanism. Both for
research interests and safety reasons (think of 
rescue operations in case of fire) this know‐
ledge is essential. 
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Various techniques have been developed to 
cope with these numerical failures. Unstable 
elements can be removed from the structu
modified σ − ε relationships, non‐tange
stiffness matrices or arc‐length type methods 
can be applied. All these techniques have one 
or more drawbacks. For example, when
bers that have failed (buckled) are cut in
to deal with local instabilities, the fact
ignored that even buckled members are abl
to bear a non‐negligible compression force.
Due to load redistribution they can even
subjected to an important tensile force in a

res, 
nt 

 mem‐
 order 

 is 
e 
 

 be 
 

 
which 
equilib s to 
be decr  displace‐
ments.
sound  ly no 
load re and 
thus it   sense. 
The

ic 

 of 
 

 Gens 2004]: 

where:

 
e contribution from the 

nite elements has been diagonalised in order 
ry usage. For the 3D beam finite 

 
dinal 

ate mapping from the local 

 

 

 

 

d 

stified by the 

mo ll
It is im FIR is 
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structu r 
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further stadium. Finite element methods
use an arc‐length method calculate an 
rium solution wherefore the load ha
eased in order to limit the
 Though this may be a mathematically 
solution, in real structures normal
duction is observed during failure, 
makes no

 approach for non‐linearity implemented 
in SAFIR consists in performing a dynam
analysis. The objective here is that the 
acceleration term will counterbalance the 
negative stiffness during the unstable states
the structure. For linear behaviour, the basic
equation reads [Franssen &

+ + =u u u FK C M  
 
K is the stiffness matrix, 
C is the damping matrix and 
M the mass matrix. 

This equation is solved by a step‐by‐step 
method of the Newmark family, adapted for 
non‐linear behaviour. In the determination of
the mass matrix th
fi
to limit memo
element, the two masses in rotation about the
axes that are perpendicular to the longitu
axis, are given the same value as the mass in 
rotation along the longitudinal axis. Thus the 
need of a coordin
to the global system is avoided. The shell 
finite element has only the terms in the mass
matrix corresponding to displacements. 

Furthermore no damping matrix is calculated
but the two Newmark parameters are 
modified, by which a numerical damping is
introduced. When using the common solution 
of Rayleigh damping – where the damping 
matrix is a linear combination of the stiffness 
and the mass matrix, with the coefficients of 
the combination being calculated as a function
of the critical damping and the first two eigen‐
frequencies – a negative stiffness matrix coul
result in a negative damping matrix, thus 
making the system unstable. 
The above approximations are ju
fact that the objective is to deal with local 
instabilities and not to implement a precise 

de ing of dynamic effects.  
portant to note however that SA
olbox for all

ul tions but it is specially geared towards 
ral and fire engineering calculations fo
g structures. 
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Figure  7.1  Passing through a local failure 
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a) Local axes  b) Degrees of  c) Fibre model freedom at nodes 
     
Figure  7.2  Beam element 

 
The dynamic approach enables to predict the 
influence of a local failure on the global 
behaviour of the structure and to simulate 
complete failure mechanism. Figure

the 
  7.1 shows 

 

t of 

en 
s 

 
e 

ser to prescribe the variation of the load 
e. 

 
e. 

res made of beam elements) and a modified 
Newton‐Raphson convergence procedure 
(recommended for structures made of shell 
elements). If convergence is not obtained, the 
calculation is repeated from the previously 
converged point with a reduced time step. 
The calculation continuous until failure or 
until the end time (set by the user) is reached. 
Accordingly, there is no deflection criterion to 
stop the calculation. 
Depending on the kind of analysis (thermal or 
structural) and the types of elements used, 
output results like temperatures, reactions, 
out‐of‐balance forces, (generalized) displace‐

s

t 
le 
 
 

for 

 the present study only beam and shell 
Therefore only of these 

]. 

spa i  by the two end 
nodes (  
additio ded, which defines 
the
and so  beam element 

 
 

t 

 

how the dynamic analysis is able to overcome
a local stability (buckling of a redundant 
member, taken from Franssen et al [2004]). 
By using the dynamic approach the concep
time is introduced for analysis in cold 
situation. The time step has to be chos
sufficiently small such that dynamic effect
due to load application are minimised. Several
functions are available and can defined by th
u
application with tim
During the calculation SAFIR adapts the 
initial time step based on the number of
iterations required for obtaining convergenc
Choice can be made between a pure Newton‐
Raphson procedure (recommended for struc‐
tu

ments, stres es, etc. can be printed. 

7.2.2 Element types 
SAFIR accommodates various finite elemen
types. However, not all elements are availab
for every kind of analysis. The solid elements
(2D and 3D) are available for thermal analyses
only. All other element types can be used 
structural analyses as well. They read 

• beam elements (2D and 3D) 
• shell elements 
• truss elements 

In
elements were used. 
elements short descriptions are given here, 
partly taken from reference [SAFIR Theory
 
Beam element 
The beam element is straight in its un‐
deformed geometry. In 2D its position in 

ce  s uniquely defined
N1 and N2). For 3D beam elements an
nal node (N4) is nee

 position of the local y axis of the element, 
the orientation of the 

(strong/weak direction). 
The internal node (N3) is used to support an
additional degree of freedom (DOF), being the
second‐order component of the longitudinal 
displacement. This internal node thus has 
only one DOF (shown right in Figure  7.2b). 
For 2D beam element three DOFs are presen
at both end nodes: two translations and one 
rotation. When 3D beams elements are used, 
seven DOFs are possible for each node: three
translations, three rotations and warping 
(shown left in Figure  7.2b). 
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To describe the geometry of the cross‐section, 
the fibre model is used. The cross‐section o
the beam is subdivided into small fibres 
(triangles, quadrilaterals or both). The 
material behaviour of each fibre is calculat
at the centre of the fibre and it is constant fo
the whole fibre. Each fibre has itʹs own 
material, this allows for the building of 
composite sections made of different 
materials. The cross‐sectional data of each
fibre has to be provided in the (.TEM) file, 
together with the material number an

f 

ed 
r 

 

d 
ventually a value for the residual stress. 
Assumptions for beam elements are: 

• the Bernoulli hypothesis is considered, 
i.e. the cross‐section remains plane 
under bending moment 

• plastifications are only considered in 
the longitudinal direction of the 
member, i.e. uni‐axial constitutive 
models 

• non‐uniform torsion is considered (3D) 
In the input (.IN) file the number of inte‐
gration points has to be provided. These 
points are defined according to the scheme of 
auss. For each beam element and at each 

(Gaussian) integration point, the following 
antities can be printed: 
• internal forces (normal force and 

bending moment) 
• the stresses in each fibre 
• the tangent modulus (in the linear 

range: the modulus of elasticity) 
By a linear interpolation from the integration 
points to the end of the element, the bending 
moment will be nearly exactly equal to 0 at 
simple supports. 
 
Shell element 
he shell element is described by it’s four 

nodes. These nodes determine the local 
reference frame of the element. Each node has 
six degrees of freedom: three translations and 
three rotations. 
There are four points of integration on the 
surface of the element, placed according to 
Gauss’ method. The choice of the number of 

e 

 

tion 
nd no rebars are 

ined. 
the 

 found 
in Talamona & Franssen [2005]. 
The quantities available for print in each 
element for each surface integration point are: 

• stresses (normal and shear stresses) for 
each integration point over the 
thickness 

• stress resultants (membrane forces and 
bending moments), together with the 
principal values and angle 

• membrane and bending stiffnesses 
In structures with non‐rectangular shell 
elements like a cellular beam, the local 
reference frame is different for each element. 
Because most results are expressed in this 
local frame, which does not coincide with the 
global reference frame, most values are not 
easy interpreted. 
The principal stress resultants, in combination 
with the corresponding angles, can be used 
anyway as they are independent of the chosen 
reference frame. 
 

e

G

qu

T

integration points on the thickness has to be 
made by the user, from 2 to 10, and th
integration is also by the method of Gauss. 
It is also possible to provide different layers of
rebars with varying cross‐section, material 
and angles between the bar direction and the 
local x‐axis. Because the present investiga
is limited to steel members a
used, this possibility is not further expla
A detailed theoretical description about 
development of the shell element, together 
with some verification examples, can be
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Figure  7.3  Shell element 
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7.2.3 Material laws 
Material properties are already included in 
the SAFIR code. They are defined according to 
the Eurocodes for both steel and concrete. The 
degradation of the material properties with 
increasing temperatures is also incorporated, 
For each group of elements, a different 
material can be specified. It is also possible to 
provide a user‐defined material. Such a 
material may be linear‐elastic, bi‐linear, plane 

 o

ay 

 

 

stress, with r without the Von Mises 
rent compression criterion, it may have diffe

and tensile strengths (for concrete) or it m
even not able to carry any load at all (useful 
for insulation materials, whereof only the 
thermal properties are of interest). 
For shell finite elements the material law for 
steel according to the Eurocode has been 
adapted for the two‐dimensional material 
model: plane stress, Von Mises, with non‐
linear isotropic hardening. Contrary to beam
elements, whose material law is one‐
dimensional (uniaxial deformation of the 
fibres), an additional parameter is required to
be introduced by the user: Poisson’s ratio ν . 
 
7.2.4 Safir Shell 
For practical purposes, an interface to the 
SAFIR executable was developed. This 
interface, designated Safir Shell, allows the 
user to specify a number of input files at one 
go. The files are then processed in the giv
 

en  

 
Figure  7.4  The Safir Shell interface 

advanced modelling, it still takes a lot of tim
to build a proper finite element model, 
including boundary conditions, loads an
input for the thermal analysis, if required.  
In order to facilitate this task for single‐span 
cellular beams, the pre‐processor Crystal Pro
was developed for ARBED (merged into 
Arcelor, now ArcelorMittal). Furthermore 

order. Thus the need to start each analysis by 
hand is avoided and several subsequent 
analyses can be carried out automatically, e.g. 
run a temperature analysis first, and then use 
the results for the next structural analysis.
 
7.3 Pre-processors 
 
7.3.1 Introduction 
While it is possible to predict the structural 

y more accurate by 
e 

d 

 

a 

. 

tion 

he web panel types that are possible are: 

, that 

 in a 

er 

SH) 
files needed for calculation in SAFIR. 

behaviour considerabl

pre‐processor to generate a finite element 
model for portal frames made of cellular 
beams is still under development
 
7.3.2 Crystal Pro 
This pre‐processor allows the easy genera
of a finite element model of a (composite) 
cellular beam to simulate the behaviour in 
case of fire. It basically divides a cellular beam 
into panels related to the web configuration. 
T

• plain sheet panel 
• panel with circular opening, that is 

either filled or not 
• panel with half a circular opening

is either filled or not 
All data, including the dimensions and 
thicknesses of the different plate parts, the 
number of panels and stiffeners, boundary 
conditions, anti‐buckling supports, material 
properties, loading, fire exposure conditions, 
type of analysis etc. have to be provided
single (.DAT) file. The format of this file is 
described in the User’s Manual [Crystal Pro]. 
Together with information about the numb
of finite elements to be used on each panel, 
the executable can build the (.IN) and (.T
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Using the Crystal Interface to Crystal Pro
data can be entered step‐by‐step in a user‐
friendly graphical interface (see below). I
allows to import a (.CLB) file created

, all 

t also 
 with the 

oftware tool ARCELOR Cellular Beams, 
which contains all beam data, the supports 
and the loadings. Thus the need to enter all 
data by hand is avoided and the risk on errors 
is reduced. The FE model allows the fire 
engineering design of ACBs and a wider 
range of beams (fixed supports etc.) can be 
analysed than in the ACB program. 
 

upports, loads, etc. are applied such that the 
real conditions are met most closely. 

e 
perfections are modelled, consisting of a sine 
over the profile’s height times a cosine over 
half the beam length, thus enabling the failure 
modes of web‐post buckling and lateral‐
torsional buckling to occur. 
The amplitudes are based on extensive 
measurements on produced ACBs, and 
depend on the type of section, the size of the 
web post and the support conditions. 

s

S

Furthermor and most important, initial im‐

   
   

   
   

   
Figure  7.5  The several windows of the Crystal Interface for Crystal Pro 
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7.3.3 Mailleur Portique 
In the framework of an internal research 
project within Arcelor, another pre‐processor 
has been developed. The project aimed to gain 
knowledge about the application possibilities 
and limitations of cellular beams in portal 
frame structures. However, due to a shift in 
research priorities the project status is on 
hiatus now. 
In order to ease the generation of the finite 
element model, the project started with the 
development of a pre‐processor for in‐plane 
(multi‐storey) portal frame structures. This 
pre‐processor consists of a single executable, 
called MPort4. As for Crystal Pro, all data has 
to be entered in a single (.DAT) file. Basically 
the input consists of a number of global 
coordinates, and for each beam or column the 
dimensions of the separate plate parts. 
Furthermore it is possible to add intermediate 
stiffeners, e.g. at joint locations. The pre‐
processor generates a finite element mesh, the 
(.IN) file, whereof the parameters (number of 
elements placed on the height etc.) have to be 
entered in the input file. 
The pre‐processor is still in a beta‐phase. No 
user interface is available yet and the only 
documentation is in the form of a sample 
input file with elucidatory comments. It does 
generate a finite element mesh, but quite a lot 
of modelling afterwards is still required 
before the analysis can be run. 
At present the supports and loadings have to 
be added by hand. Furthermore no imper‐
fections, either global or local, are taken into 
account and some errors were encountered 
also. Some of these are easily corrected (e.g. 
the timestep parameter is limited to an 
integer), but others require due attention: the 
thicknesses of some plate parts are set to zero, 
web panel nodes do not always match with 
the nodes of stiffener plates and masses are 
generated only for the first few elements. 

When these issues are properly addressed 
afterwards, the pre‐processor can be used to 
analyse portal frame structures. 
In principle it is possible to enter an arbitrary 
number of nodes (global coordinates), so 
multi‐bay portal frame structures can be 
processed by MPort4 as well. However, the 
non‐dynamical memory allocation in SAFIR 
itself, at the start of the analysis, limits the size 
(i.e. nodes/elements/blocks) of the problem. 
 
7.4 Post-processor Diamond 
In finite element analysis it is essential to be 
able to have different ways to check for errors. 
The post‐processor Diamond provides a 
means for this. It allows to check the input 
data (mesh view, modelling of supports, 
loads, etc.) and it can visualise the results that 
are stored in the (.OUT) files. The viewpoint 
can be changed and a selection can be made 
so that only certain elements/nodes/materials 
are shown (e.g. to make cut a section).  
Depending on the type of analysis and the 
quantities that have been stored, it is possible 
to plot the temperature distribution, defor‐
mations, generalised stress diagrams (axial 
and normal force as well as the moment 
distribution) and shell stress resultants. 
Furthermore charts can be generated to show 
the evolution of displacements, bending 
moments, etc. as a function of time. 
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Figure  7.6  Deformation plot in Diamond 
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8 GLOBAL BUCKLING OF CELLULAR MEMBERS 
 
8.1 Introduction 
Cellular members have been used extensively 
in floor and roof applications. As such beams 
are primarily loaded in bending, all previous 
test programmes were designed to investigate 
the response if loads are applied perpen‐
dicular to the beam’s system line. Of course 
some additional normal forces (due to wind 
loads) may occur in beams, but these will 
normally not dominate the behaviour. 
 
On the contrary, when cellular members are 
applied as columns the normal load will 
govern the element’s behaviour, while 
bending due to transverse loads plays an 
subordinate part. 
 
As no experimental evidence is available on 
the flexural buckling behaviour of cellular 
members, numerical investigations were 
carried out with the next objectives in mind: 

• to verify the similarity of global 
flexural buckling of cellular members 
when compared to plain‐webbed 
members, and to provide easy‐to‐use 
design expressions for checking the 
buckling capacity of cellular columns 

• to study the influence of the applied 
axial force on the web‐post buckling 
failure mode 

 
The current chapter present the set‐up and 
results of an extensive parameter study made 
in order to confirm theoretical results and to 
validate an easy rule for determining the 
flexural buckling capacity of cellular columns. 
Ample attention is given to the modelling of 
the structure with its supports and the way in 
which the loads are applied together with the 
imperfections in use. 
 
In the next chapter the results of the investi‐
gation to the influence of an axial force on the 
web‐post buckling behaviour are discussed. 

8.2 Theoretical analysis 
While cellular beams have been researched 
quite extensively, no information is available 
regarding specific studies to the behaviour of 
cellular columns. However, for castellated 
beams it has been shown that the lateral‐
torsional buckling behaviour is similar to that 
of plain‐webbed beams. 
Therefore it was expected that the global 
buckling behaviour of cellular columns is also 
similar to that of standard hot‐rolled sections. 
 
The easiest method to deal with the reduction 
in flexural stiffness of a cellular column due to 
the presence of multiple web openings, is to 
use the properties of the net section at the 
location of an opening in the formulae that are 
valid for a plain‐webbed section. 
 
The slenderness for flexural buckling reads: 
 

pl
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N
N

λ =  

 
where: 
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2

cr 2N

N Af

EI

=

π  

 capacity of the 
 the 

eduction factor for buckling  depend 

rdly affected by the presence of 
a web opening and so remains almost 
unchanged. 

=

 
The amount by which the plastic
net section is reduced is independent of
buckling direction considered. 
However, the amount by which  crN  is 
reduced – which is directly related to the 
r  χ  – does
on the buckling direction that is considered. 
 
For buckling in the weak direction the weak 
second moment of area  zI  applies. This 
quantity is ha  

  crN  
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Therefore the slenderness  zλ = λ  decreases 
with increasing opening diameter, thereby 
increasing the reduction factor  zχ = χ .  
 
However, it turns out that for practical 
dimensions the reduction in net area outweighs 
the increase of the reduction factor for 
buckling, and so the global buckling capacity: 
 

b,Rd,z z plN N= χ ⋅  

 
is effectively reduced indeed due to the 
presence of web openings. 
 
The second moment of area  y  of the net

section, which applies for flexural buckling 
about the strong axis, is also reduced, but to a 
stronger extend than  z . Therefore qualitatively 
the effect of the web openings (a reduction) is 
the same as for buckling in the weak direction. 

I  

I

Nevertheless, quantitatively there is an major 
difference. For a pinned‐pinned column that is 
not braced at intermediate locations and 
whereof thus the buckling lengths in both 
directions are equal, the slenderness  zλ  in the
weak direction will be much higher than the 
slenderness 

 

yλ  in the strong direction. 
 
With increasing slenderness the influence of 
the opening diameter becomes less apparent, 
as not the pure axial capacity but the buckling 
factor becomes the governing parameter. 
 
So it follows that the buckling capacity in the 
strong direction will be much more affected 
by the presence of web openings than the 
capacity in the weak direction, because of the 
already high reduction factor for flexural 
buckling  yχ  in the case of buckling about the

strong axis. 

 

 

   

   
Figure  8.1  Influence of the opening diameter on the buckling load of a cellular beam 

Example for a cellular beam cut from a IPE330 profile with h = 500mm. 
Top: buckling in strong direction. Bottom: buckling in weak direction. 
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8.3 Finite element model 
 
8.3.1 Introduction 
The main goal of this part of the numerical 
investigation to the behaviour of cellular 
beam‐columns, is to confirm the hypothesis 
that the global buckling behaviour does not 
qualitatively differ from that of plain‐webbed 
columns. A further objective was to validate 
the easy approach described above to the 
verification of the global buckling capacity of 
cellular columns based on the net‐section 
properties, and to determine its accuracy. 
 
The focus of the research being aimed 
primarily at global buckling behaviour, 
numerical simulations have been performed 
on cellular members loaded axially only.  
 
The finite element tool that was used to 
perform the calculations, SAFIR, has been 
described in Chapter  7 already. In the next 
subsections the modelling of the supports, the 
applied imperfections and the way of load 
application are explained. 
 
8.3.2 Support conditions 
Flexural buckling of a pin‐ended strut is 
commonly regarded as the most elementary 
case for flexural buckling of a single column. 
It would therefore be reasonable to investigate 
this specific case. 
 
In 2D finite element simulations using beam 
elements this is quite easy to achieve. At the 
supports, only the translations have to be 
prevented (i.e. prescribed value equal to zero), 
while rotations are allowed to occur freely. 
However, in a full 3D analysis using shell 
elements a correct modelling of pinned 
supports is far more difficult to obtain. 
 
In plain‐webbed columns the flange area 
constitutes the biggest part of the total area of 
a cross‐section. For cellular columns this holds 
even more. Therefore the largest part of the 
axial force will be carried by the flanges. 
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Figure  8.2  Finite element modelling of 

pinned supports for beams 
 

In order to transmit this force to its supporting 
structure, whether it be a beam, another 
column or the foundation structure, the nodal 
points representing the flanges thus have to 
be fixed axially. 
 
The prime difficulty then is that the fixation of 
the flange nodes automatically prevents the 
rotations of the cellular members at the 
supports, about both axes. This cannot be 
avoided even partially by fixing the web only, 
as high local deformations due to the force 
transfer from the flanges to the web would 
then limit the ultimate capacity, and the 
column would fail even before reaching its 
flexural buckling capacity. The goal being to 
investigate global member buckling, such 
local failures have to be prevented. 
 
For beams this problem also exists, but to a 
lesser extent. At the supports the primary load 
transfer is by shear, which is carried mainly 
by the web. When investigating practical 
applications – in which sense SAFIR is used 
mostly at ArcelorMittal’s offices – the 
modelled supports have to resemble practice 
as closely as possible. In Figure  8.2 the 
fixations applied by Crystal Pro for a pinned 
fork support are shown. 
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rescribed for each node‐line anymore. 
 

Figure  8.3  Failure behaviour when equal 
displacements are prescribed 
for each flange 
 

Still when performing numerical analyses to
investigate the theoretical problem of lateral
torsional buckling it may be a problem that 
the rotation about the beam axis is also partly 
restrained by this way of modelling. 
A workaround is to add stiffening elements
like beam elements which connect the flange
nodes and the web nodes respectively, see
xample Maljaars et al [2004]. e
Comparatively one may think of methods to 
overcome the described problem for simply 
supported (pinned‐pinned) columns. 
 
Firstly, just like for beams (i.e. members in 
bending) beam elements can be added to the 
end cross‐sections. This approach however 
was not applied in the present investigation, 
as it requires a lot of manual adaptation of the 
automatic generated finite element mesh, 
together with a thorough evaluation of the 
geometric properties which should be 
assigned to these connecting elements. 
 
Secondly, thick plate elements can be added as 
stiffening elements. It is a fairly easy method 
as the thickness of the stiffener plate is just 
one parameter which can be directly edited. 
Nevertheless he limits of application of the 

shell elements have to be kept in mind. By 
definition the thickness of a shell element is 
far less than the tw
s
Moreover in the SAFIR formulation for the 
shell element, no shear transfer is allowed in 
the out‐of‐plane direction, thus the eleme
not suitable to very thick end plates. 
 
Thirdly, an attempt has been made to model a
pinned support by prescribing that the beam
rotates as a whole. This can be implemented by 
using the SAME command. Each degree of
freedom, e.g. the displacement of a cert
n
another node. However, this approach also 
has its problems. 
 
For example, it is straightforward to prescribe 
equal displacements for all nodes at the beam 
end that are connected to one particular 
flange. But then, the support will actually
behave as clamped in the out‐of‐plane 
direction. Therefore the approach with equa
d
problems where only an in‐plane response is 
expected and/or possible. Even then this 
additional support may be unwanted. 
 
Furthermore, due to load introduction
flanges, the beam end will deform heavily (se
Figure  8.3). As the web is not stressed, it
n
addition equal displacements for every single 
node‐line have to be prescribed. And still this 
would not suffice as the end plate is not 
forced to rotate as a single body (which is 
what happens in elementary beam theory). 
 
For that reason it is necessary to enfo
all rotations of the end plate are equal also. 
Even then the behaviour is not satisfactory. 
It’s even more difficult to model a sup
that really behaves as pinned in both 
directions, as no equal displace
p
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Fourthly, it has been considered not to model
these pinned supports as such, but instead to 
fix the middle of the member and to apply 
symmetry conditions for the ends. Although this 
approach seems attractive, it was not applied 
as it turned out that applying symmetry 
conditions is very costly in terms of 
computing time. Furthermore the results 

 

of a 
 

cribed 

 
 

olumn, but one with clamped supports would 
ations have been 

ore. 

h  

e a 
olumn only loaded by an axial force, it is 
pos l
way th
compu
 
8.3
When p  calculations 
to d e ds for the flexural 
buc
appropriate shape and size of imperfections is 
of primary importance. Usually equivalent 
geometric imperfections are applied, which 
account for the combined effect of: 
 

• geometrical imperfections of members 
as governed by geometrical tolerances 
in product standards or the execution 

d
• structural imperfections due to 

fabrication and erection 
du

• variat

few preliminary calculations by this approach
differed up to 10% from the expected 
theoretical result, where the method des
next proved more successful. 
 
Finally, it was decided that in order to 
eliminate all kinds of problems with trying to
model a pinned support, not a pinned‐pinned
c
be analysed. Therefore all rot
fully restrained at both sides. This implies that 
the elastic buckling length of the member is 
not equal to the system length anym
In order to acquire the same slenderness the 
beam length thus has to be increased, whic
requires additional computation effort. 
However, for symmetric problems lik
c

sib e to define a symmetry condition half‐
e beam. Thus the model size and the 
tation time are reduced considerably. 

.3 Use of imperfections 
erforming finite element

et rmine ultimate loa
kling mechanism, the use of the 

stan ard 

• resi al stresses 
ion of the yield strength 

 
Figure  8.4  Tolerances for ACBs 

 

 
Figure  8.5  Residual stress patterns for 

rolled I‐section profiles [NEN] 
 

For a column loaded by an axial force only, a 
sine imperfection over the length (in one or 
both direction utes the most 
appropriate shape, as it represents the wors
possible condition (initial

s) constit
t 

 bow). In the present 
w , 

ion 

R Cellula
ral buckling are 

iven in Figure  8.4. 

e 
ber is 

ses 
s the cooling 

own phase will take a longer time. 

investigation this shape  as adopted also
although ultimately fixed supports were 
applied. Preliminary tests showed that the 
obtained results differ less than 0.1 percent. 
The amplitude of the equivalent imperfect
depends among others on the fabrication 
tolerances. For ARCELO r Beams the 
relevant tolerances for flexu
g
 
It can be seen that for more stocky sections th
deviation from the perfect straight mem
most severe. Furthermore the residual stres
will be larger in stocky sections a
d
Therefore, if residual stresses are explicitly 
modelled in finite element analysis the Dutch 
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steel standard requires a more severe residua
stress pattern to be applied for stocky sec
than for more slender sections. The transition 
for which this stress pattern applies, was set 
on the value h / b 1.2=  (see Figure  8.5), and 
this value has bee

l 
tions 

n adopted in the current 
vestigation also. 

 used 
 

al 
d on 

thus it 
 
 

s o ‐
linearity have been combined in the so‐  

ent geometric imperfection. Therefore 
litude of the imperfection is not

etermined directly from the tolerances, but a 

istic 

 non‐

en in 

 turns out that these values in EC3 are too 

g 
s to such 

‘more advanced’ methods. 

in
The same limit value of  h / b 1.2=  is also
in Eurocode 3 in the table for the selection of
buckling curves. The prescribed initial loc
bow imperfections in EN1993‐1‐1 are base
the applicable buckling curve, and 
appears at EN1993‐1‐1 uses the same value
for the transition limit ( h / b 1.2= ) for the size
of the initial imperfections. 

 th

 
In 3D problems modelled using beam 
elements the imperfection has to be applied 
for both directions. Normally no extra 
torsional imperfection is needed, even not 
in lateral‐buckling simulations.  
 
Both effect f geometric and material non

called
equival
the amp  
d
simple rule is used that relates the size of the 
imperfection to the member’s character
buckling length. 
 
In beam finite element models that take 
account of both geometric and material
linearity it is common use to apply a sine 
imperfection with an amplitude equal to 
1/1000 of the member’s length: 

*e /1000=  
This is somehow less than the design values 
for initial local bow imperfections as giv
EN1993‐1‐1 Section 5.3 (EC3 Table 5.1). 
 
It
conservative when a more advanced 
modelling is applied. The explicit modellin
of residual stresses already belong

Table  8.1  Imperfection amplitudes 
  h/ b 1.2<   h/ b 1.2≥  

weak  2.0 L/1000⋅   1.5 L/1000⋅  

strong  0.25 L/1000⋅   0.25 L/1000⋅  

 
The limits in EC3 are primarily geared at finite 
element models using ‘standard beam 
elements’ without explicitly modelling the 
‘fibres’. This suffices for most applications 
used in daily practise, but in parameter 
studies is has become common use to 
discretise the cross‐section by modelling the 
fibres itself, as it is a far more conven
 take into account residual stresse

ient way 
s and 

‐1 
 geometric tions 

 in finite element 

 Therefore 
ormed to 

 
 finite element 

e 

ve 

ad to 

 for 

 

to
material non‐linearity (plasticity). 
The initial imperfections given by EN1993‐1
are equivalent fec imper
however, allowing for the effects of the 
residual stresses already. 
 
Even more conservative is the use of these 
quivalent imperfectionse
calculations using shell elements. 
Finite element models using 3D shell elements 
are already more sensitive to imperfections 
than models with beam elements.
first a number of test runs were perf
determine a suitable imperfection amplitude.
he goal has been to acquireT

results for plain‐webbed beams that match th
prediction of the buckling load according to 
EN1993‐1‐1 Section 6.3 as close as possible. 
These values were taken to be representati
for the true ultimate load, as it concerns a 
fairly basic case which has been researched 
extensively in the past and thereby has le
rather accurate design expressions. 
 
It appears that to initiate global buckling in 
the weak direction an amplitude 

*e 1.5 L /1000= ⋅  
uffices for most cases. This value accountss
all kinds of imperfections, geometric and 
material, except an inclination of the column
(sway imperfection). 
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When the lateral movements are prohibite This proprietary programd, 
nly a small imperfection is needed to initiate 
uckling in the strong direction: 

These imperfection amplitudes are 
summarized in Table  8.1. 
 
Furthermore it was mentioned already that 
for finite element modelling of the web‐post 
buckling the initial imperfections over the 
web are of primary importance. 
The basic finite element mesh was generated 
using the pre‐processor Crystal Pro. 

 applies a web 
imperfection that consists of a sine over the 
profile’s height times a half cosine bow over 
the beam length. Figure  8.6 shows an exag‐
gerated view of this imperfection, together 
with its distribution over the beam length. 
 
The imperfection to initiate global buckling 
was applied manually afterwards by 
modifying the generated (.IN) file by a shift of 
the nodes according to its position along the 
length of the column and the appropriate 
imperfection amplitude.

 
 

o
b

*e 0.25 L /1000= ⋅  
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Sine over the height (upper right), half cosine over the length (bottom). 
Figure  8.6  Web‐ n for an ACB
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  Load application by one 
  single point load 

  Load appli
  and flanges

catio
 

ation at flanges n at web    Load applic

Figure  8.7  Several ways of axial load introduction 
 
8.3.4 Load application 
 the preliminaryIn  stage of the research it was 

s 

ion 
 this load should match the corresponding 

stress pattern as close as possible. Therefore 
the axial force cannot be introduced simply by 
one single point load. Besides causing a severe 
local deformation of the beam end, this would 
nevertheless introduce a disrupting additional 
stress flow from the point of load application 

eb hole area 
ccording to their respective areas: 

also investigated how to apply the axial load
at best, such that the global behaviour is not 
affected. As the axial load has to be trans‐
itted mainly by the flanges, the introductm

of

to the flanges. 
 
Probably the best option is to distribute the 
load over the section minus the w
a
 

( )

= ⋅f
flange Ed

bt
N N

− o wA d t available standard hot‐ro
een co he dim

= ⋅
−

= ⋅

t w
ts tand

o w

flange webpart

d t
A d t

2 N

 

 area of both flanges easily 
than 75% of the l area at 

tion, for convenience the loads 
 to the flanges only.

o deviating behaviour due to this way of 
urred throughout. 

a 

 of 

, 

 

 
 has 

of th  
CBs a  in Ta
 
The prec oice of th ensions o
sections   usin  program
ARCELO llular Bea s describe
earlier). T ensures tha l geometric its 
are met, a enables the lting file (.CLB) 
to be imported into the p processor Crystal 
Pro, for e mesh gener n. Furthermore 
the relevan  imperfection r web‐post 
buckling ded auto   

+ N

web ouN EdN

EdN

 
However, as the
constitutes more   tota
an opening loca
were applied  
 
N
load application has occ

8.4 Parameter study 
 
8.4.1 Set-up 
he main concern in the part of the research T

that is presented here, has been to verify 
whether a simplified design rule applies to 
determine the flexural buckling capacity of 
cellular column, based on the section 
properties of the net section. 
 
 order to maximise the possibilityIn

occurrence of deviating results due to the 
presence of web openings, the opening size 
was maximised for each section analysed
while at the same time the web‐post width 
was minimised (within the fabrication limits).
 
Five hot‐rolled sections were selected which 
served as base profiles for as much cellular 
beam‐columns. Thus the whole range of

lled sections
b
A

vered. T
re given

ensions 
ble  8.2. 

e analysed

ise ch e dim f the 
was made g the  
R Ce ms (a d 
his  t al  lim
nd   resu

re‐
asy  atio
t  fo

 is ad matically.
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Table  8.2  Section data of the ar beam sed (dimensions in mm
  I   I   I   H   H  

 cellul s analy ) 
base profile PE140 PE330 PE600 E200A E650M
base h ige ht  140  330  600  190  668 
opening diameter  97  427  787  196  877 
resulting height  172  535  7 984  276  109
flange width  73  160  220  200  305 
flange thickness  6.9  11.5  19  10  40 
web thickness  4.7  7.5  12  6.5  21 
root radius  7  18  24  18  27 
web‐post width  50  50  62  50  70 
           
ratio height expansion  1.23  1.62  1.45  1.64 1.64 
ratio area  0.746  0.589  0.533  0.786  0.603 
ratio  yI   0.959  0.862  6 0.832  0.952  0.86
ratio  zI   0.998  0.998  0.997  1.000  0.996 
 
As the Crystal Pro pre‐processor is aimed at 
cellular beams, it does not apply an initial bow 

perfection to the member. However, this 
imperfection i f 
geo tr ur. Therefore 
the put files d afterwards 
 apply a sine imperfection along the beam 

im
s needed to enable the onset o

me ical non‐linear behavio
 in  were edited by han

to
length, see section  8.3.3. 
 
For each section at least  4 3× beam‐columns 
with different lengths were analysed. These 
lengths have been chosen such that the non‐
dimensional slenderness of the member wi
respect to the gross section (i.e. at a web‐post 
location) successively was equal to: 
 

• 

th 

0.2λ =  (limit for onset of buckling) 
• 0.6λ =  (intermediate value) 
• 1.4λ =  (quite high value) 

 
It is noted that this choice for the gross 

 
reases 

le 
. 

t of 
the bar representing the result for the gross 

 

slenderness implies that the net slenderness is
somewhat less, because the net area dec
due to the presence of the web opening whi
the second moment of area is hardly affected
Therefore in the graphs in the next subsec‐
tions, the bar representing the result for the 
net section is placed somewhat to the lef

section with the same length. This shift can be
remarkable: e.g. for base section IPE600 with 

z 1.4λ =  for the gross section, this slenderness 
becomes about  z 1.0λ =  for the net sectio
 
The ultimate load capacity of a fixed‐fixed 
column subjected to an axial force was 
determined for the beam‐column with and 
without web‐openings, for each of th

n! 

e three 
hosen slenderness values. This analysis was 

 axis. 
he analyses for the beam‐columns with 

uni m nings, thus 
refe e de in 
rder to be able to assess the accuracy of the 

ses 

c
made both for buckling about the weak axis 
and for buckling about the strong
T

for  section (without web‐ope
rr d to as the gross section) were ma

o
analyses by comparing the results with the 
buckling capacity according to Eurocode 3. 
These analyses thus amount to  2 2×  analy
per slenderness value. 
 
For some cases other slenderness values 
(like  1.3λ = ) were analysed also, when it 
ppeared that – due to software limits – the a
analysis could not be made in a completely 
analogous way for a slenderness equal to 

1.4λ =  (i.e. w e length of th
member, thus with many nodes and 
elements). 

ith a very larg e 
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However, it 
e 

these 
 the 

ilure mode of flexural buckling. 

 (‘R’) 

as used 
eb holes. 

For each section, the results of the runs with 
   

sections (i.e.

was possible to reduce the 
number of horizontal restraints – by which th
memory usage of the FEM model is reduced, 
as for longer beams the spacing between 
support can be reduced without affecting
fa
 
The beams with uniform section have been 
modelled in two different ways: 
 

• using filled openings (‘F’) 
• using a rectangular mesh

 
In most cases the more refined mesh w
with added filler plates (‘F’) for the w
As this sometimes caused the mesh to go 
beyond the limits of the version of SAFIR 
used, some analyses were made using a 
rectangular mesh (‘R’) – which requires less 
elements and nodes. 
 

slenderness values which are common for all
  0.2,  0.6λ = λ =  and  1.4λ = ) were 
 the predicted EC3‐bucompared to ckling 

capacities, w ar  to as th  
  llular members the 

C3‐buckling load was calculated using the 

M‐

FEM modelled 
 

imensions is caused by the fact that in the 
FEM model, the section is modelled by the 

o
implies that the overlap of the web area and 
the flanges is double‐counted. On the other 
hand, the root fillets are not modelled at all. 

hich  e referred e
100%‐values . For the ce
E
method as described in section  8.2, based on 
the dimensions and properties of the net 
section at the location of a web opening. 
 
In order not to bias the comparison of the 
EC3‐buckling load with the computed FE
result, the calculation of the EC3‐buckling 
loads was performed using the 
dimensions instead of using (exact) tabulated
dimensions for the base profile. 
 
The difference between the ‘tabulated 
dimensions’ and the FEM modelled 
d

centrelines  f the flanges and the web. This 

 
Figure  8.8  Differences between ‘ abulated 

dimensions’ and FEM model
base profile HE200A 
Left  :  2A 4668.1mm=  

t
 for 

ee for illustration Figure  8.8 above, for base 

 

ffects, and is related to the geometrical 
nd web 

d radius of g n
e

of the 
 

 caused by

ry from 
sed 
  8.9. 

Right  :  2A 4455.0mm=  
 
S
profile HE200A. This observation holds both 
for the section with and without web holes.
 
The neglect of the root radii can have different 
e
properties of the base section (flange a
thickness, radius of the fillets). 
The geometrical quantities like area, second 
moment of area an yratio , may 
either increase of decrease, dep nding on 
whether the double‐counting of the part 
web that overlaps the flanges, outweighs the
reduction in area  neglecting the 
root fillets. 
For the net section, these differences va
about  95.5% to102.5%  of the quantity ba
n the ‘tabulated dimensions’, see Figureo
 
The combined effect on the ultimate buckling 
load also depends on the slenderness, which 
in turn affects the buckling factor χ . Due to 
the hyperbolic nature of the relationship 
between this factor χ and the slenderness λ  
(which itself is non‐linearly influenced by the 
ratio between the second moment of area, and 
the area itself), the total effect on the ultimate 
buckling load  b,Rd pl ydN N A f= χ ⋅ = χ ⋅ ⋅  is non‐

 
This is illustrated in Figure  8.10, from which it 
can be seen that for the net section the 

linear also. 
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influence varies from about to
of the quantity based on the ‘tabulated 
dimensions’.  
 
It is noted furthermore that while the 
comparison has been based on the FEM 
dimensions, the beam lengths are determined 
such that exactly

  95.0% 101.0%  

  0.2,  0.6λ = λ =  and  1.4λ = ,

  0.2,  0.6λ = λ =  and  1.4λ = ,

 
based on the ‘tabulated dimensions’. 
Consequentially these non‐dimensional 
slenderness values are no longer equal to 

respectively  but 
these values have been altered somewhat.  
These changes have been considered 
throughout in making the comparison. 
 
The analyses being performed for buckling 
about the weak axis are designated as w02 for 
buckling about the weak axis of a beam with 
slenderness  0.2λ = , etc. Accordingly the 
analyses performed for buckling about the 
strong axis are designated s02 etc. 

 

Ratio of geometrical properties as used in the FEM-model over tabulated values - net section
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ing to theFigure  8.9  Geometrical properties accord  FEM‐model vs. tabulated values (net section) 

  

Ratio EC3-predicted load using FEM-modelled dimension
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edicted ultim  

properties with dimensions according t
Figure  8.10  Comparison of the EC3‐pr ate buckling load based on the net section

o the FEM‐model vs. tabulated values 



                 
 

98    Part II 

The abbreviation LFX which is used in the 
filenames stands for laterally fixed (i.e. ag
lateral buckling). 

ainst 

 of web openings 
n the global buckling mechanism, and the 

sis 

 

could not be averted. 
 
In the following subsections the results for 
each base profile are discussed. The complete 
results are presented in Annex B by means of 
load‐deflection graphs and tables for each 
analysis performed, together with 
explanations there where required. 
 
If not mentioned otherwise, the default steel 
grade is S235 throughout this section. 
 
8.4.2 Base profile IPE140 
The minimum depth of the base profile for an 
ACB is 140 mm, because of fabrication limits. 
Therefore an IPE140 is the smallest possible 
section from the IPE‐range. 

ff
erformed for beams using this base section. 

 o
hich mmon fo ns (i.e. 

 
From the comparison of the results for the 
cellular member and the plain‐webbed 
member, it could be verified whether there is 
an influence of the presence
o
proposed method for calculating the global 
buckling resistance  could be tested. 
Generally the results from the FEM analy
were more or less equal to the predicted EC3 
result. However, sometimes additional lateral
supports were needed to prevent local 
buckling to become the failure mechanism. 
Nevertheless, in a few cases some kind of 
local plate buckling 

In total 16 di erent analyses have been 
p
The results f the runs with the slenderness 
values w  are co r all ru

0.2,  0.6=  aλ = λ nd  1.4 ) areλ =  p te
e  8.1 t t u p  
xur k p c g

s ic 3 i
fe   es

e 

resen d in 
Figur 1, toge her wi h the c rves de icting
the fle
Eurocode

al buc
  e

ling ca
e

acity a
t C

cordin
l
 to 
n3. Th

 are re
 pred
rred to

ed E
as 100

 buck
‐valu

g 
, to capacities

w
%

hich the FEM results are compared. In th
Annex also results are presented for  1.3λ =  
(3x) and for a rectangular mesh for s02 (1x). 
 

That the failure mechanism is indeed flexural 

 

buckling was inspected by observation of the 
deformed configuration as well as by 
inspection of the load‐deformation behaviour
until the moment of collapse (ultimate load). 
 
In Figure  8.12 this is illustrated for a beam 
with slenderness  0.2λ = , which is not 
supported laterally in between. As an initial 
lateral imperfection was applied to the beam, 
 displaces sideways with increasing axial 

 
 
 

d then is 
efined as the load that was applied in the last 

successful performed run. 
 
One first observation that can be made from 
the bar graphs is that the FEM ultimate loads 
of both the cellular section and the plain‐
webbed section indeed show a qualitative and 
quantitative similarity with the predicted EC3 
buckling loads, using the method as described 
in section  8.2: EC3 buckling load on basis of 
the properties of the net section at the location 
of an web opening. 
 
Furthermore  it can be seen that the difference 
between the EC3‐predicted value and the 
FEM result for the net section is more or less 
proportional to the difference between these 

For example: the result for w06 (net section) 

predicte 3 value, an  does the r  
or ec

e r o ll   s
o e r r  o t
lob m res o y

When the result for the gross section is below 

it
load. The load displacement diagram is 
shown for the upper middle node. After each
load increment, the response is determined.
The FEM simulation stops when the system of
equations cannot be solved anymore for the 
increased load. The ultimate loa
d

values for the gross section. 

lies approximately 6 percent above the 
d EC
gr

d so esult
f  w06F ( oss s tion). 
 
Th  simila ity is n t for a  tested section  as 
pr nounc d as fo  this pa ticular ne, bu  in 
g al ter s the  ults are prop rtionall . 

the predicted EC3 value, so is the result for 
the net section, and vice versa. 
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Figure  8.11  Flexural buckling loads for ACBs
 
Table  8.3  Relative error of buckling loa

 cut from a  h/without web holes 

ds for AC t web holes 
w14 

IPE140 section wit

Bs cut from a IPE140 section with/withou
s02  s06  s14 IPE140  w02  w06 

  gross  net  gross  net  gross  net net   gross  net  gross  net  gross 
EC3  419.1  312.0  351.1  273.5  160.5  148. 8.9 0  419.1  312.0  373.0  285.5  175.2  15
FEM  414.4  313.3  374.9  291.8  167.6  162. 6.3  194.6 1  416.5  312.2  409.2  303.4  20
 [%]∆   ‐1.1  +0.4  +6.8  +6.7  +4.4  +9.5 0.6  +0.1  +9.7  +6.3  +17.8  +22.4   ‐

 
nother relationship that can be observedA

m
 

ost times, is that when for buckling about 
the weak axis the result for the gross section is 
larger than that for the net section (as relative 
to the predicted EC3 value), this is also the 
case for buckling about the strong axis. 
 
For example: for buckling about the weak axis 
it is observed that the relative ‘error’ for w14  
(net section) is bigger than that of w14F (gross 
section). Similarly it can be seen that for 
buckling about the strong axis the relative 
difference is bigger for s14 (net section) than 
f s14F (gross section). 

hese observations confirm the  expected 
behaviour. After all it is reasonable that the 

f a
once, is simila kling 
directions (at  lend
 

A last observation is that for the lower 
slenderness values the deviation from the 
predicted EC3 value turns out to be lower 
than for sections with a high slenderness. 
This behaviour seems reasonable as well, as 
the buckling curve tends to ‘runaway’ for 
higher slenderness values. Therefore an only 
small disturbance – either caused by the 
numerical implementation, or by a possibly 
somewhat too big initial imperfection – 
already may have a rather big influence. 
 
Concluding it can be said that for the more 
commonly used range of slenderness values 
(i.e. for

or 
 
T

behaviour o  section that is modelled in FEM 
r for buc in either of the 
the same s erness). 

  0.2λ = and  0.6λ = ) it appears that 
when the numerical results are compared to 
the values predicted by the method as 

buckli  load 
of the net section, at the 

opening – that: 

described in section 8.2 – EC3  ng
using the properties 
location of an web 
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• the differences are either small (less 

than 1.1%), or 
• for larger deviations, the predicted 

values (labelled EC3) constitute a safe 
estimation of the ultimate flexural 
buckling load 

 
These conclusions are supported by the 
results given in Table  8.3. Consequently the 
proposed method yields safe results for 
columns cut out of a IPE140 section for the 
tested range of slenderness values. 
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Z

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE140w 06-2e_smaller_times
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TRUSSES: 0
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Figure  8.13  Flexural buckling loads for AC
 

Table  8.4  Relative error of buckling load
IPE330  w02  w06 

Bs cut from a IPE330 section with/without web holes 

s for AC ut web holes 
w14  s02   

Bs cut from a IPE330 section with/witho
s06  s14

  gross  net  gross  net  gross  net  gross  n net et  gross  net  gross 
EC3  1787  1035  1502  937  694  583  1787  10   578 35  1589  958  741
FEM  1751  1047  1559  985  710  649 1776  1041 871  694     1741  1012 
 [%]∆   ‐2.0  +1.2  +3.8  +5.2  +2.3  +11.3  +20.0 ‐0.6  +0.6  +9.6  +5.6  +17.5 

 
8.4.3 Base profile IPE330 
 
The next section whereof the buckling 
capacity was investigated, is based on an 
IPE330 base section. With a resulting height 
of this section is ‘medium‐sized’, 
referring to the whole range of possible ACBs 
cut from an IPE base section. As such, it 
served for a number of additional analysis, to 
compare the results for differently modelled 
meshes. A numbe o 18 different analyses 
have been made to investigate the global 
buckling behaviour of cellular members with 
the aforementioned geometrical properties. 
 

  535 mm,  

r  f 

The results of
values 

 the analyses with slenderness 
0.2,  0.6λ =  and λ = 1.4λ =  are 

The 

presented in Figure  8.13 and Table
 general terms the results for

  8.4. 
 the current 

‐
 

• e 
n the 

• 
the FEM result is less than 10 percent 
above the EC3 prediction 

• for the higher slenderness value 1.4 the 
FEM analyses return a fairly bigger 
ultimate load capacity than predicted 
by the EC3 method based on the net 
section 

These observations hold for buckling about 
the weak axis, as well as for buckling about 
the strong axis. 

In
base section IPE330 show the same charac
teristics as the results for base section IPE140:

for the small slenderness value 0.2 th
FEM result is slightly lower tha
EC3 prediction 
for the medium slenderness value 0.6 

 
( )18 2 3 2 6− ⋅ ⋅ =  extra analyses – on top

the results summarised in Figure  8.13 a
 of 

nd 

the

Table  8.4 – were made for different reasons: 
• 3x an additional analysis was made for 

the plain‐webbed section, so that that 
 result of a mesh with filled holes 
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could be compared against the res
of a rectangular mesh  

• 2x additional SAME commands were 
defined in order to prevent prior 
failure in a plate buckling mode 
(for w02F‐2e a

ult 

nd s02F‐half‐2e‐LFX) 
• 1x the support conditions were 

that   t
occurre
the
mesh de
Indeed
pre n
before 
capacit
eform

Figure  8.14. 
 
The extra analysis with different support 
conditions, defined in the middle of the 
member instead of at the ends, was made as a 
check on the correctness of the modelling. 
Now the load was applied to both  ends. 
As the ultimate load thus obtained agrees 
with that of the usual modelling, it can be 
concluded that no side effects are present due 
to the fixations of the DOFs at the ends. 
 
With respect to the aim of this part of the 
numerical research, it thus turns out that: 

defined in the middle instead of at the 
ends (for the w06 section) 

 

Con rce ning the first point noted, it appears 
if he comparison is not troubled by prior 

nce of plate buckling of a mesh, both 
 mesh with filled holes and the rectangular 
  livers nearly the same result. 
 the additional SAME commands did 

ve t the section to fail by plate buckling 
attainment of the flexural buckling 
y, as confirmed by inspection of the 
ed configuration, see for illustration d
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Figure  8.14  Displacement plots with 

(bottom) and without (top) 
additional restraints for an 
IPE330w02F‐2e section 
(magnification: 100x) 

 

• the differences between the EC3 
predicted values, and the FEM results 
are either small (less than 2.0%) , or 

• for larger deviations, the EC3 
predicted constitute a safe estimation 
of the ultimate flexural buckling load
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Figure  8.15  Applied support conditions (left) and displacement plot (right) for an IPE330w06 

section with modified support conditions in the middle (magnification: 100x) 
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8.4.4 Base profile IPE600 
 
The last base section from the IPE range 
whereof the global buckling behaviour was 
investigated, is an IPE600 – the biggest section 
from the ‘normal’ IPE range. This time 28 
analyses were carried out, meaning that some 

( )28 2 3 2 16− ⋅ ⋅ =  extra analyses were made. 
Partly these were required for excluding 
failure mechanisms other than global buckling 

 member
b

 were an

 

0.6 

the FEM result is less than 10 percent 
above the EC3 prediction 

• for the higher slenderness value 1.4 the 
FEM analyses return a fairly bigger 
ultimate load capacity than predicted 
by the EC3 method based on the net 
section 

 

The relative ‘error’ of as much as ‐4.7% for the 
result of the gross section of w02 is the biggest 
elative ‘error’ on the unsafe side. However, 

ern at 
re 

still occurs due to plate buckling prior to 

 mode due to the applied 
dditional restraint. It turned out that these 

 next page. 

 

of the whole
to happen), 

 (i.e. by preventing these 
ut also quite a few additional 

from analysing the displacement patt

cases
d

alyzed. These results are also 
the ultimate load it becomes clear that failu

iscussed hereafter. 
 
From the results presented in Figure  8.16 and 
Table  8.5 a qualitatively equal behaviour 
emerges as for the earlier tested sections. 

• for the small slenderness value 0.2 the 
FEM result is somehow lower than the
EC3 prediction 

• for the medium slenderness value 
 

r

attainment of the flexural buckling load, but 
in a higher
a
extra restraints were unable to prevent plate 
buckling to happen completely, as is 
illustrated in Figure  8.17 on the
 

These figures show a coloured representation
of the lateral displacement Ux. 
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Figure 8.16  Flexural buckling loads for ACBs cut from a IPE600 section with/without web holes 

 buckling loads for ACBs rom a IPE6 ion with/without web holes 
  w06  w14  s02  6  4 

 
 

Table  8.5  Relative error of  cut f 00 sect
IPE600  w02 s0 s1
  gross  net  gross  net  gross  net    net  net  g net gross gross  ross 
EC3  4686  2467  3930  2251  1804  1454   2467  2295  1438   4685 4167  1948 
FEM  4466  2514  4185  2368  1814  1631   2491  2422  2 1719   4657 4575  290 
 [%]∆   ‐4. +19.5 7  +1.9  +6.5  +5.2  +0.5  +12.1  ‐0.6  +1.0  +9.8  +5.5  +17.5 
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ateral displacement Ux for IPE600w02 e in a pla ling mod

Left: without additional restraints; right: with additional restraining conditions. 
 
In the left figure the displacement is shown 
for the section without additional restraints.  
The right figure shows the pattern again but 
now with additional lateral restraints. 
Instead of one big half period of a sinusoidal 
displacement field, now a complete period is 
shown – implying by the required additional 
strain energy that a higher failure load is 
obtained, as confirmed by Table  8.6. 
However, the plate buckling mode still 

e
e ultimate load value is below the EC3 

predicted value for failure in a flexural 
buckling mode of the I‐shaped member. 
 
The same behaviour has been observed from 
an additional series of runs for a section with 

a slightly higher slenderness value of 0.25, see 
Table  8.7. 
 
The results for the model with a rectangular 
mesh show a similar behaviour and were not 
investigated further therefore. 
 
Also for slenderness value 0.6 plate buckling 
played an important part, which could be 
liminated however by adding further 

Figure  8.20 and Figure  8.21. 
 
For each section all results have been presen‐
ted in such tables (and with accompanying 
figures) in Annex  B, from which these tables 
are reproduced. 

 
Table  8.6  Flexural buckling load for ACBs cut from a IPE600 section with slenderness 0.2 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM 

Figure  8.17  L F: failur te buck e. 

dominates th  behaviour, which explains that  restraining conditions, see Table  8.8 and 
th

e

∆ [%]  
IPE600w02F‐2e  4685.9  4089.0  ‐12.7 
IPE600w02F‐2e_SAMEs_added  4685.9  4466.4  ‐4.7 
IPE600w02R‐2e  4685.9  4075.9  ‐13.0 
IPE600w02‐2e  2466.6  2514.1  +1.9 

 
Table  8.7  Flexural buckling load for ACBs
flexural buckling load [kN] 

 cut fro ess 0.25 
EC3  FEM 

m a IPE600 section with slendern
∆ [%]  

IPE600w025F‐2e  4604.9  4100.7  ‐10.9 
IPE600w025F‐2e_SAMEs_added  4604.9  4439.1  ‐3.6 
IPE600w025R‐2e  4604.9  4035.6  ‐12.4 
IPE600w025‐2e  2466.6  2498.5  ‐1.3 
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Table  8.8  Flexural buckling load for ACBs 
flexural buckling load [kN] 

cut from a
EC3 
 IPE600 section with slenderness 0.6 

FEM  ∆ [%]  
IPE600w06F‐2e  3974.8  3795.1  ‐4.5 
IPE600w06F‐2e_SAMEs_added  3974.8  4184.9  +5.3 
IPE600w06R‐2e  3974.8  3791.0  ‐4.6 
IPE600w06R‐2e_SAMEs_added  3974.8  4214.7  +6.0 
IPE600w06‐2e  2302.7  2367.6  +2.8 
 
Table  8.9  Flexural buckling load for A
flexural buckling load [kN] 

CBs cut from a IP erness 1.4 
EC3 

E600 section with slend
FEM  ∆ [%]  

IPE600w14F‐2e  1804.2  1813.7  +0.5 
IPE 0 1454.260 w14‐2e    1630.8  +12.1 
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Figure  8.18  Deformation plot for IPE600w06F without additional restraints (magnification 50x) 
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Figure  8.19  Deformation plot for IPE600w06F w h additional restraints (magnification 50x) 
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Therefore, apart from the prior failure due to 
late buckling of the gross sections with 

elds 
 

cellular sec 0

As noted at
dditional analyses has been 

p
slenderness 0.2 (either with respect to the 
weak or strong direction), these results 
confirm that the EC3 method indeed yi
safe estimates of the flexural buckling load for

tions cut from an IPE60 . 
 

 the start of this paragraph, a 
number of a
carried out for this section as well. These 
amount to 16 extra analyses: 

• 2x the usual analyses were performed 
for slenderness  0.25λ =  (additio
the slenderness values of 

nal to 
0.2,λ =  

0.6λ =  and  1.4 ) in orλ =   der to 
investigate whether the plate buckling 

have 

• 2x the usual analyses were performed 

even after adding additional restraints 
could be prevented for this slightly 
higher slenderness – these results 
been discussed before 

for a section with slenderness  0.6λ =  
referred to steel grade S355 instead of 
S235 – with no difference in behaviour 
observed 

e for 
t 

• 
 in order to prevent prior 

failure in a plate buckling mode 
 a 

e s02 section) – which 
delivered a result that differs less than 

tion given an 
sine imperfection

• 3x an additional analysis was mad
the plain‐webbed section, so that tha
the result of a mesh with filled holes 
could be compared against the result 
of a rectangular mesh  
8x additional SAME commands were 
defined

• 1x an investigation was made where
cosine imperfection was applied 
instead of the usual sine imperfection 
shape (for th

0.1 percent with the sec
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Figure  8.20  Flexural buckling loads for AC
 
Table  8.10  Relative error of buckling loads fo
HE200A  w02  w06 

Bs cut fr  

r ACB eb holes 
w14  s02  s06  s14 

om a HE200A section with/without web holes

s cut from a HE200A section with/without w

  gross  net  gross  net  gross  net  gross  net  gross  net  gross  net 
EC3  1346  1047  1134  916.3  528.0  493.1  1346  1047  1198  952.9  561.8  511.6 
FEM  1322  1039  1168  940.8  532.7  513 .0 .8  1338  1042  1314  1014  661.3  605
 [%]∆   ‐1.8  ‐0.8  +3.0  +2.7  +0.9  +4 .7  +6.4  +17.7  +18.3 .2  ‐0.7  ‐0.4  +9
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8.4.5 Base profile HE200A 
 
Besides ACBs cut from IPE sections, two 
sections for which a HEA section served as a 
base profile were investigated as well. 
The first one was a HE200A section, with a 

(of the base profile) of  
The second base profile was a   a 

of  which is discussed 
in the next subsection. 
Due to the fact that profiles from the HE range 
are more stocky than IPE profiles, and 
therefore are less prone to buckling about the 
weak axis, longer member lengths are 
required to meet the pre‐defined slenderness 
values of

h / b ratio−   0.95 1.2< .
HE650M, with

h / b ratio−   2.19 1.2>> ,

  0.2,  0.6λ = λ =  and  1.4λ = . 

rom Figure  8.20 and Table  8.10 it is clear that 
 a
M analysis show q me 

imilarity w  E  v s: 

the   d io h fe
(for t t s n)  y , 

• the biggest re ve ‘error’ on  
 

 

our 

t the strong axis it is 

uate 

 
to 

lowerbound. The biggest error is only

 
F
for buckling bout the weak axis the results 
from the FE uite so
s ith the C3 predicted alue
 

• biggest eviat n on t e unsa  side 
he ne ectio

lati
is onl   0.8%−

 the
and 

positive side is  +
 

4.2%

The first result (for buckling about the weak
direction), where the deviation is less for the 
net section  ( 0.8%)− than for the gross 
section( 1.8%)− , indicates that the behavi
even has improved something. 
 
or buckling abouF

immediately clear that the results are far 
higher than the EC3‐predicted values. 
This may have been caused by an inadeq
choice of the initial imperfection. 
Nevertheless, it is possible to compare the 
results for the gross and the net section with 
each other. Only for s06 a decrease from gross
to net is seen, for which reference is made 
the conclusive section  8.5. 
 
Regarding s02 and s14 the conclusion is that 
the EC3‐predicted values constitute a safe 

  0.4%− . 
 
Three additional analyses were made for this 
section, for which the results are presented in 
Annex  B. There from it follows that: 
 

• for w14 the whole member length 
(instead of the half member length) 
was modelled also with exactly the 
same result as given in Table  8.10, and 

• for s13 the results  for both the 
gross and the net section) resemble the 
other results 

 
Therefore, these results show that the EC3 
method also yields safe estimates of the 

from an HE200A. 

o r an s w r t
base

650M The displayed
ur 1 a ab 1 o  n g

to 

lts for 

( 20.2%+  

flexural buckling load for cellular sections cut 

 
8.4.6 Base HE650M profile 
 
An ther se ies of  alyse as ca ried ou  on 
cellular sections

 
 cut from 

 
 profile 

HE
Fig

.
e  8.2

 results
nd T

 are
le  8.1

 in both
ext pa

 
e. n the

 
In qualitative terms these results are similar 
those of base profile HE200A. 
For buckling about the weak axis all resu
the cellular section are higher than the 
predicted EC3‐values, the biggest relative 
‘error’ being  5.6%+  (on the positive side).  
It turned out that for w02 it was necessary to
define extra restraining conditions to prevent 
plate buckling to occur. 
 
Again for buckling about the strong axis, a 
considerably higher result was obta

 

ined than 
redicted, which are probably caused by an 

d. 

 on 

p
inappropriate (too low) initial imperfection, 
though it’s noted that the lateral displacement 
is quite high at the reach of this failure loa
 
It is therefore affirmed again that the method 
of predicting ultimate buckling loads based
the EC3‐formulae applied to the net section, 
yields safe estimates. 
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Figure  8.21  Flexural buckling loads for ACBs cut from a HE650M section with/without web holes 
 
Table  8.11  Relative error of buckling loads for ACBs cut from a HE650M section with/without web holes 
HE650M  w02  w06  w14  s02  s06  s14 
  gross  net  gross  net  gross net  gross net  gross  net  gross net 
EC3  10948  6622  9157  5946  4162  3570  10950  6622  9750  6120  4588  3648 
FEM  10815  6700  9724  6280  4313  3979  10883  6654  10692  6424  5400  4275 
 [%]∆   ‐1.2  +1.2  +6.2  +5.6  +3.6  +11.5  ‐0.6  +0.5  +9.7  +5.0  +17.7  +17.2 

 
8.5 Concl

 for 
hecking the ultimate flexural buckling 
ading capacity is safe, though sometimes 

 side 
 as compared to the EC3‐

 

is that generally safe 

, 

edictions. As this occurs 

t 

 

tter or worse than 
the plain‐webbed section. 

usion Therefore the hypothes
 
From the results presented in the preceding 
paragraphs for each base section, it follows 
hat the proposed simplified methodt
c
lo
conservative. 
 
The observed relative errors on the unsafe
i.e. less than zero)(
predicted buckling load, appeared to be 
maximum for section IPE600w02F:  4.7%− . 
However, in this case it wasn’t global failure 
that governed the member behaviour, as the 
occurrence of plate buckling could not be 
prevented completely.
Apart from this section (as the plate buckling 
failure mode should be checked for separately 
in design where relevant), the relative error on 
the unsafe side was never greater than  −2.0%

results are obtained by the proposed method 
for checking the flexural buckling load 
capacity of cellular members by means of an 
EC3‐check based on the net section properties
is confirmed. 
This method sometimes returns admittedly 
uite conservative pr

.

q
especially for higher member lengths – with 
large displacements – this might indicate tha
the imperfection amplitude is not appropriate 
for these high slenderness values. 
 
However, the results are still valuable, as the 
results for the gross and the net section can be 
compared to each other. Thereby it is also 
possible to assess the accuracy of the FEM 
analyses. After all, only by this comparison it
can be determined whether the perforated 
section behaves relatively be



                 
 

Numerical research     109 

Comparison of relative errors between gross and net section
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Figure  8.22  Comparison of relative errors between gross and net section 
 
Therefore in Figure  8.22 above the results of 
this comparison are displayed, according to 
the formula mentioned hereunder:  
 

+ ∆
=

+ ∆
net

gross

1relative error for net section
relative error for gross section 1

 

 
whereby the relative error should be 
expressed as a number   of a 
percentage, i.e.  
 
From the figure, it is immediately clear that all 
sections s06 behave relatively worse than s06F. 
However all s06 sections (with web openings) 
performed better than expected ) on 
basis of the EC3‐prediction. The s06F 
(without web holes) performed
though )  Therefore the main point of 
interest here is that the plain webbed sections 

behaved better in the FEM simulation than 
expected. This somehow stiffer response 
might be attributed to a too low initial 
imperfection. It seems reasonable after all that 
the perforated section behaves relatively less 
stiff than the plain webbed section, as additio‐
nally shear‐type deformations can occur. Still 
the results are on the safe side. 
 
Almost all other sections behaved relatively 
better, once even up to 11.5%. These large 
values occur for the higher (weak) slenderness 
values. It turns out that the sections with 
openings performed far better than expected, 
while the sections with filled openings just 
performed satisfactory. It is interested to note 
that for all w14 sections except HE200A an 
imperfection factor for buckling about the 
weak axis

 ∆  
instead

 ∆ = ∆[%]/100 .

  ( 5.0%≥ +  
 sections 
 still better 

  ( 9.5%≥ + .   z 0.21α =  instead of
would have resulted in a closer match. 

  z 0.34α =  
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It is furthermore possible to state a few 
general quantitative observations about the 
comparison of relative errors: 
 

• for buckling about the weak axis: 
( ) ( )> > > <w14 w02 1 w06 1  
except for IPE330: w06 = 1.014 

• for buckling about the strong axis: 
)

except for HE650M: w14 = 0.996 
 
These exceptions are minor differences 
however, order of magnitude  
 
From the results presented in this chapter it 
therefore follows indeed that the proposed 
simplified method for checking the ultimate 
flexural buckling loading capacity is safe, 
though sometimes conservative. 
 

( ) (> > > <s14 s02 1 s06 1  

 1.5% .
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9 WEB-POST BUCKLING IN COMPRESSED CELLULAR MEMBERS 
 
9.1 Introduction 
In the former chapter it was concluded that 
the global behaviour of axially loaded cellular 
members is not notably influenced by the 
presence of web openings. 
 
As so far no experimental evidence is 
available structural behaviour of cellular 
members loaded in axial compression, the 
next objective of the here presented research 
has been to study the influence of an applied 
axial force on the web‐post buckling failure 
mechanism. 
 
The main difference in behaviour between 
beams and columns lies in the presence of an 
not‐negligible axial (compression) force, 
which might influence the web‐post buckling 
capacity. 
As this concerns local buckling behaviour, 
another model is required than that which 
was used to study the global buckling failure 
mode. 
 
First an analytical analysis was made of both 
described approaches for checking the web‐
post buckling capacity, in order to evaluate 
whether they can allow for the presence of an 
axial force. This theoretical investigation is 
followed – and affirmed – by the subsequent 
numerical evaluation. 
 
9.2 Theoretical analysis 
 
9.2.1 LWO model 
As seen in section  4.2.10 in the model the 
loading is solely represented by the effective 
shear force: 
 

h ,eff h h oV V 2M /= ±  d
 

which delivers the design compressive stress 
in the narrowest part of the web‐post: 
 

h,eff
c

o w

V
s t

σ =  

 
Note that this stress is not the occurring 
compressive stress but rather a design 
quantity, for simplicity taken equal to the 
horizontal shear stress. The effects of stress 
concentrations are taken into account by the 
calibration of the effective length of the web‐
post used in the buckling model. 
 
For symmetric cellular beams under bending 
and shear force, the web‐post moment  hM 0=  

n by: 
and the horizontal shear force at the centre‐
line of the opening is give
 

Ed2 1
h 2 1

e e

V sM MV T T T
h 2y h 2y

−
= ∆ = − = =

− −
 

 
(The last equality in this formula is only exact 
for a constant shear force). 
 
If a constant normal force  Ed  is applied to 
the centre‐line of a symmetric cellular beam, 
the axial forces in the tee‐sections will be 
either increased or decre

N

ased: 
 

Ed Ed
t

e

M NN
h 2y 2

= ±
−

 

 
but the difference  T T T2 1∆ = −  will not change. 
Therefore the horizontal shear force is not 
affected. Neither is a web‐post moment 
introduced due to the (centrally) applied 
normal force. It thus follows that according to 
the LWO model the web‐post buckling 
phenomenon is not influenced by the presence 
of an axial force. 
 
The additional bending effect of an axial force 
which is not applied to the centre‐line of the 
beam can be easily incorporated by a shift in 
the bending moment line. 



                 
 

112    Part II 

 

 
Compression strut model for web‐Figure  9.1 
ost buckling in the LWO model 

hod, 

 
t, 

ut the real stress state is quite complex. 

d 
st results and finite 

lement simulations.  

 
 

rt 
the 

ebs of the tee sections will increase. 

O 

ment 
aused by the vertical shear load. 

 
h model factors 

 

 capacity in the 
nite element simulations. 

at the 
ritical section is calculated, according to: 
 

p
 

It must be noted however that this met
which uses an effective length for the 
compression strut in the web post, is only a 
rough representation of the true behaviour. 
The horizontal shear force  hV  is used only to
represent the compressive stress in the stru
b
 
In the development of the LWO model, the 
effective lengths to be used, were calibrate
against a number of te
e
 
For these finite element simulations, a model
of a single web‐post was subjected to only a
vertical shear force. As bending will utilise 
some capacity of the flanges already, the pa
of the axial load that is transmitted by 
w
 
This effect is not accounted for in the LW
model. In the calibration of the effective 
lengths, compressive stresses in the web 
occurred only due to the bending mo
c
 
Furthermore it is remarked that the LWO 
web‐post buckling model has been shown to
be rather conservative, wit
ranging from 1.19 to 1.90. 
Therefore it is unlikely that the use of this
model will or can reveal (substantial) 
differences in behaviour and
fi

 
9.2.2 Arcelor’s model 
Just like for the LWO model, the main 
parameter concerning the loading is the 
horizontal shear force  hV , wherefrom the 
principal compressive stress  w,Sdσ  
c

[ ]( )
c ,Sd

w,Sd 22
w w w o

6M

t 1 4 d /d
σ =

−
 

 
in which for a symmetrical cellular beam: 
 

c ,Sd h ,Sd w h,SdM V d M= ± h ,Sd w

 
Furthermore is was already discussed in 
section  4.3.4 that there is also a dependency
of the resistance on the loading. This 
ependence is given by the relation for

V d=  

 

 the 
cal principal stress f r instability: 

 

d
criti o

w,Cr Cr w,Sdσ = α ⋅ σ  
 

This stress is used to calculate the slenderness: 
 

y

w,Cr

fξ
λ =

σ
 

 
which is needed to calculate the buckling 
factor χ . Thereupon the principal 
ompressive resistance is given by: c
 

w,Rd y M1f /σ = χ ξ γ  

 
The method to calculate the critical principal 
tress uses a multiplier called to the s   Crα  
applied load configuration (not to be 
confused with  cr cr EdF / Fα = ). 
 
The advantage of using a multiplier is that 
approach is valid for different load 

the 
cases and 

support conditions. It is also to possible to 
obtain the value of the multiplier by using 
appropriate finite element models. 
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In the model from Arcelor explicit expressio

determine  Crα  are given for the case of a 
ns 

to 
ellular beam subjected to bending.  

b 
ndN  which are directly linked to 

the axial forces and

c
These contain the axial forces in the we

m,up m,lowN a
  tN     bN  that act on the ee‐

sections (see  4.3.4). 

or the compressed upper web‐post: 
 

 t

 
F

Cr,up Cr,low
Cr,up Cr,up

Cr,up Cr,low

max ;α = β⎜ ⎟⎜ ⎟β + β⎝ ⎠
 

where: 
 

2⎛ ⎞β β

Cr,up
m,uph

h,Cr ,up m,up,Cr

Cr ,low
m,lowh

h,Cr ,low m,low,Cr

V N
1

NV 1
V 2 N

β =
−

 

 
Thereupon it follows from the model 
presence of an axial load re

1
β = NV

+

that the 
sults in a decrease 

f and a (relatively less) increase of 

use 
= ∆  keeps equal) the value of   

cipal 
ompressive resistance  

So a st 
by 

erical 
fluence 

 the program 
ARCELOR Cellular Beams is already able to 
take account of an axial force. 

e 
 

of the design resistance

o   Cr,upβ  

Cr ,lowβ  value, leading to a decrease of  Cr,upα . 

 
As the principal compressive stress  w,Sdσ  is 
not affected by a constant axial force (beca

hV T the critical
principal stress for instability will decrease 
also. Therefore a higher slenderness will be 
found, resulting in a lower prin
c   w,Rdσ .
 

ccording to Arcelor’s model the web‐po
buckling phenomenon is indeed modified 
the presence of an axial force. Num
calculations however show that the in
is quite small, even for large axial forces. 
 
Further it may be noted here that

 
However, the applied axial compressive forc

EdN  is limited such that it may not exceed
10%    b,RdN  for flexural 

Thi
conside of the 
net secti
acc
Apart f
only la  
cross‐s . 

o reasons: 
imed 

cted to bending oments 

f 

.2.3 Comparison and conclusion 

 

buckling in the plane of the web. 
s buckling resistance is calculated 

ring the second moment of area 
on and using buckling curve ‘c’ 

ording to Eurocode 3‐1‐1. 
rom this limitation of the axial force, 
teral‐torsional buckling and the local
ectional resistance is checked for

 
The limit was applied because of tw

• the ACB program is specifically a
at the design of beams primarily 
subje  m

• no sufficient test data has been 
available to ensure the applicability o
the method for cellular columns 
(especially regarding stability) 

 
9
In both models the main parameter that 
represents the load is given by the horizontal
shear force  h 2 1V T T T= ∆ = − . 
For a symmetrical cellular beam this value 
not modified by the presence of an constant 
axial force. A tually it is the difference in
forces between the upper and lower parts of 
the beams that counts. 

is 

c  

t on the 
web‐post buckling stability.  horizontal 
shear force however is used only to 
represent the compressive stress in the strut, 
but the real stress state is quite complex. 
 
While in the LWO model the resistance to 
web‐post buckling does not depend on the 
applied axial load, in the ACB model the axial 
force does affect this resistance. 

 
Therefore, according to both models, the 
inclusion of the normal force  EdN  in the 
calculation of the axial forces acting at the tee‐
sections, will have little to no effec

The 
  hV  
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It seems reasonable indeed that there is a 
dependency, as the compressive stress in the 
web of the upper tee section will increase due 
to the applied axial load. 
The ACB model does make allowance for the 
effect of axial load on the web‐post buckling 
resistance. In the calculation of the multiplier 

Cr  the axial force acting at the tee‐sections is
explicitly included. 
α  

 
But although an effect is present, it seems to 
be quite small. In the next section this will be 
researched numerically. 
As the LWO model (which is less advanced 
than Arcelor’s model) has been shown to be 
conservative, it seems unlikely that using the 
present model will reveal differences in 
behaviour and capacity in the finite element 
simulations. Neither it is expected to result in 
unsafe designs. One goal of the numerical 
simulations that have been performed for this 
chapter has been to confirm this. 
 
9.3 Finite element model 
 
9.3.1 Introduction 
For the verification of the described web‐post 
buckling behaviour in the presence of an axial 
force, a new FEM model was developed. 
This model basically consists of a simply 
supported cellular beam, loaded by a 
combination of a point load 2F in the middle 
and an axial force N at both outer ends. 
The beam length is chosen such that there are 
two circular web openings with a single web‐
post in between on each half of the beam. 
 

2F

½ N

½ N

½ N

½N

L L

 
Figure  9.2  Loading configuration 
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Figure  9.3  FEM model for the verification
the influence of an axial force 
the web‐post buckling capacity 
 

As this investigation concerns a local failure 
mechanism, there is no need of varying the 
length to obtain failure loads for difference
slenderness values. 
In order not to bias the results by simulta‐
neous buckling of the web‐post at each beam 
half, at one side a stiffener was added. 
Furthermore stiffeners were added at the  
upports and halfway the beam where thes
vertical point load is applied
At both sides of the free span of 2L, the beam 
was a little extended, because otherwise these 
points of load introduction might limit the 
ultimate load instead of the beam section 
itself. 
This extension of the beam length removed 
the need for additional SAME commands for 
the translations and rotations of the beam 
ends, that would otherwise be required in
order  o ensure an uniform int troduction.  
 
9.3.2 Support conditions 
At the left support all translations are fixed at
 level of the lower flange. The right 

t is free to move in the longitudinalpo
ect n, but is restrained vertically. 

ns of a few lateral supports (at the 
nds and in thbeam e e middle) the possibility

of lateral‐torsional buckling was prevented to 
occur. No more restraints were applied. 
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9.3.3 Use of imperfections 
Due to the set‐up of the FEM model, and the
way it is loaded, basically failure can occur 

 

ue to either: 
b‐post between the 

e 

r 
 a 
 

cosine 
has bee .3. 
 
9.3.4 
Web‐p
hor n
transm  and is therefore 

e. 

axial load.  
herefore, the load application consists of:  

 at the middle 
of the member, causing a linear 

moment diagram along the 

 F 

ined 
the 

re‐

, as 

merically. The first 

cording to the geometrical limitations of the 

on for 

alidated for a certain geometrical range. 

. 

l 

ertical load is increased until failure occurs.  

s of a 
 

 load. 
t the horizontal axis, the applied axial force 

 
 that this shear force is 

a h o l point load. 
For
conduc curve.  
 

load prediction of 

ed on 
e following criteria: 

f 
 

e
 

in Chapter  4 for both (ACB and LWO) models. 

d
• buckling of the we

two circular openings 
• yielding of the tee‐section at th

location of the opening most near to 
the support 

In order to initiate web‐post buckling, an 
imperfection was applied by the pre‐processo
Crystal Pro. This imperfection consists of
sine bow over the height of the profile and a

along the length of the member, and 
n described already in section  8.3

Load application 
ost buckling can occur due to the 

izo tal shear force that has to be 
itted by the web‐post,

mainly dependent on the vertical shear forc
Yielding of the tee‐section can occur due to an 
internal tension or compression force, either 
due to bending moment or 
T

• a vertical point load 2F

bending 
halve length of the beam and an 
uniform shear force diagram of size

• a compressive axial force applied at 
both beam ends 

The influence of the axial force on the web‐
post buckling capacity then can be determ
by investigating various combinations of 
vertical and the axial load. 
 
9.4 Parameter study 
 
9.4.1 Set-up 
In order to validate and illustrate the theo
tical analysis as described in section  9.2, a 
series of calculations have been conducted. 
For these analyses, the same set of five hot‐
rolled sections (base profiles) was selected
for the parameter study into the global 
buckling behaviour of cellular members. 

For each base section, two web‐post widths 
have been researched nu
time with the minimum web‐post width 
ac
ARCELOR Cellular Beams, and the second 
time with a web‐post width twice as big. 
It may be noted here, that these values are 
many times out of the scope of applicati
the LWO method, as this method was only 
v
Furthermore, the models with double web‐
post width may be unsuitable to be produced 
by the technique of cutting and welding as 
described in section  2.2. 
In all simulations, the steel grade used is S235
  
The simulations are carried out to determine 
the ultimate vertical load for a given axia
load. In the FEM calculation, first the axial 
load is applied in a few steps. Then the 
v
 
In the following subsections the results for 
each base profile are presented by mean
combined graph of the FEM results versus the
ACB en LWO prediction of the ultimate
A
N is shown, while at the vertical axis the shear
force F is plotted. Note

alf  f the applied vertica
 each graph, at least 6 FEM analyses were 

ted in order to provide a smooth 

In Annex  C these graphs are given separately 
for the ACB en LWO model, such that it can 
be seen clearly whether the FEM result 
matches with the ultimate 
that specific theoretical model. 
 
These ultimate load predictions are bas
th

• web‐post buckling 
• Vierendeel bending and/or yielding o

the net section (axial force only) 
• shear capacity of th  web‐post 

These checks have been described extensively
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Web‐post buckling is dependent mainly on 
the horizontal shear force  h ,effV V= h h o2M /d±  
which for symmetric sections (where  hM 0= ) 
reduces to  hV , which is also limited directly 
by the shear capacity of the web‐post. 

at each opening location 

 

 
on the inclin teraction 

 considered: 

 
In the ACB model, the Vierendeel bending 
capacity is checked 
for each section inclined at angle φ  to the 
vertical by increments of 1° . For each inclined
section the section properties are calculated, 
and the forces acting on the inclined section 
are determined from equilibrium. 
When both normal load and bending moment
act  ed tee‐section, linear in
is

( )pl ,t ,red pl ,t t pl ,tM M 1 N /N⎡ ⎤= − ⎣ ⎦  

Allowance for the influence of a high shear 

ing the 
c l bending that occurs across the 

penings. For circular holes the effective 
 

t of 

force is made also. 
 
In the LWO model, the check against Vieren‐
deel action is carried out by consider
additional lo a
o
opening length for Vierendeel action is given
by  v,eff o0.45d=  (see also section  2.4). 
 
The total applied Vierendeel momen

v Ed v ,effM V=  should be less than the bending 
capacity of both tee‐sections:  b,red t ,red2M 2M+

However, as for an axially compressed beam
. 
 

the n  tee‐

 
ear 
 

ioned) 
rther 

onsidered. The effect of this would also be to 
introduce a web‐post moment and thus 
increase the effective horizontal shear force  

which governs web‐post buckling. 

 
rs 

ormal forces in the upper and lower
sections will vary, the compressed tee‐section 
will limit the shear force that can be 
transferred:  t t ,red v ,effV 2M /≤ . 

It is possible that redistribution of the sh
force occurs from the compressed top tee to
the less compressed (or even tens
bottom tee, but this was not fu
c

h,effV  

For simultaneous axial and bending action on
the tee‐sections, the LWO model conside
quadratic interaction according to:  

( )2

pl ,t ,red pl ,t t pl ,tM M 1 N /N⎡ ⎤= − ⎣ ⎦

 

t 
 an higher Vierendeel resistance. 

th 
etical 
 to 

relines 

ls, 

fore 
on of the margin between 

e FEM result and the theoretical results. 

 
 

ual 

also 
ccur that the bending moment changes sign 

between the two opening locations left and 
right from the web‐post being studied, this 
case was not investigated here. Indeed, in 
general these moments (where the bending 
moment diagram passes through the zero‐
point) are relatively small and therefore this 
case will not be decisive for the design. 
 

 

and will therefore provide an enhanced 
moment capacity for a given axial force as 
compared with the ACB model. 
However, as the formulation of the check on
Vierendeel bending is entirely different 
between the two models, this may or may no
result in
 
One important thing to note is that in the 
comparison of the FEM ultimate load wi
those resulting from the described theor
models, there is a small discrepancy due
the modelling of the section by it’s cent
and the neglect of the root radii in the FEM 
model. 
 
In the calculation using the theoretical mode
these root radii were taken into account. 
Not doing so would result in an under‐
estimation of the ultimate load capacity 
(especially concerning axial load) and 
therefore provide an overly safe, and there
unrealistic, estimati
th
Therefore the pure plastic axial capacity (so 
without vertical point load) from the FEM 
model is a little less than that predicted from
the theoretical models, as can be seen from the
graphs for high axial load. However, for us
structures flexural buckling will be rather 
control the design. 
 
While in beam‐column structures it can 
o
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9.4.2 Base profile IPE140 
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Figure  9.4  IPE140 with s0 = 50 mm  Figure  9.5  IPE140 with s0 = 100 mm 
 

Base profile: IPE140         Web‐post width: s0 = 50 mm
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amet

r 
st buckling in this case. 

The ultimate load is rather limited by the 
it

ierendeel bending. 

 
del is of a quadratic order. 

For both models, at every point the ultimate 
 in the 

FEM simulation. 

Figure  9.6  Results for web‐post buckling par
 
From the figures of the FEM model it is 
already clear that the width of the web‐post is 
relatively big compared to the opening 
diameter. The results confirm the mino
importance of web‐po

er study: IPE140 with s0 = 50 mm 

For increasing axial load, the Vierendeel 
action even becomes dominant. Indeed 

shear capac y of the web‐post and by  load prediction is lower than acquired
V

Arcelor’s model shows an almost linear 
dependence on the axial load, while the curve
from the LWO mo



                 
 

118    Part II 

Base profile: IPE140  
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Figure  9.7  Results for web‐post buckling parameter study: IPE140 with s0 = 100 mm 
 
This pattern is even more clear for the model 
with double web‐post width. The ultimate 
load now is solely controlled by Vierendeel 
action. 
Just like for the smaller web‐post width, the 
LWO curve for web‐post buckling is above 

that of Arcelor’s model. The contrary is true 
for the curves for the Vierendeel bending 
capacity. 
 
It is concluded that both models return safe 
results for this case. 

 
9.4.3 Base profile IPE330 
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Figure  9.9  IPE330 with s0 = 50 mm Figure  9.8  IPE330 with s0 = 50 mm 
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etFigure  9.10 

 
Results for web‐post buckling param er study: IPE330 with s0 = 50 mm 
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Figure  9.11  Results for web‐post buckling parameter study: IPE330 with s0 = 100 mm 
 
For base profile IPE330 web‐post buckling is 
much more likely to occur. Now for low axial 
force, web‐post buckling does govern the 
design, while for higher normal load Vieren‐

M 

e 

deel action becomes decisive. Again the FE
results are above the predictions of both 
models, which are thus safe. Especially for th
double web‐post width the models are rather  
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Z

 
Figure  9.12  Web‐post buckling for base profile 

IPE330 with s0 = 50 mm, N=500 kN 
 

conservative, given the margin seen between 
the FEM result and the predictions from the 
theoretical models. 

ty. 
 

e 
 

 
This effect is not visible in the theoretical 
predictions. In the theoretical analyses a 

for Arcelor’s 
model, but numerically this can be hardly 
noticed. Still the predicted ultimate load is 
below the acquired FEM results. 
 
From the figure on the left it is clear that web‐
post buckling only occurred at the left post. 
As expected, the stiffened web‐post did not 
buckle. 

 
9.4.4 Base profile IPE600 
 

Furthermore a small influence can be seen of 
the axial load on the ultimate load capaci
For low values of the axial load, where the
Vierendeel bending capacity is higher than th
web‐post buckling capacity, the FEM curve is
approximately linear decreasing. 

qualitative influence was spotted 
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Y  
igure  9.13  IPE600 with s0 = 62 mm 

 

WO 

s 
about 60% of it’s ultimate value, when Vieren‐
deel bending behaviour becomes dominant. 
 
Remarkably the FEM curve for the smaller 

F
 
For base profile IPE600 the web‐post is
relatively even more slender. In this case the 
prediction of the web‐post buckling load is 
almost equal for both Arcelor’s and the L
model. Clearly this failure mechanism does 
govern the design, until the axial force reache
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Figure  9.14  IPE600 with s0 = 124 mm 
 
web‐post width (s0 = 62 mm) is also above the 
curve for the pure plastic web‐post shear 
capacity. This indicates that further plastic 
redistribution has occurred in the web‐post, 
before failure occurred by web‐post buckling. 
Indeed it follows from the stress results of the 
FEM analysis, that at ultimate horizontal 
shear force, the principal stresses already fully 
satisfy the Von Mises yield criterion, but that 
these stresses do not increase further. 
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For both web‐post widths the LWO web‐post 
buckling prediction again is above the ACB 
one. The LWO Vierendeel curve starts below 
the ACB curve, but due to it’s quadratic 

n
rough, predicting an enhanced Vierendeel 

 

(instead of li ear) nature it later passes 
th
bending capacity. The governing curves are 
always below the FEM curve and thus safe. 

Base profile: IPE600         Web‐post width: s0 = 62 mm
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Figure  9.15  Results for web‐post buckling parameter study: IPE600 with s0 = 62 mm 
 

Base profile: IPE600         Web‐post width: s0 = 124 mm
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arametFigure  9.16  Results for web‐post buckling p er study: IPE600 with s0 = 124 mm 
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9.4.5 Base profile HE200A 
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igure  9.17  HE200A with s0 = 50 mm 
 
The first base section that was chosen from the 
HE‐range has relatively wide flanges. 
Therefore the axial forces in the tee‐sections 
are rather high, in comparison with sections 
like IPE330 which have a bigger height. 
As the horizontal shear force that has to be 
transferred by the web‐post depends on the  
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Figure  9.18  HE200A with s0 = 100 mm 
 
difference in axial force on the tee‐sections, 
caused by bending, it is to be expected that 
this profile will be susceptible to web‐post 
buckling. For web‐post width s0 = 50 mm this 
was indeed observed from the FEM analyses, 
but seems to be initiated by reaching the 
ultimate web‐post shear capacity first. 

 

Base profile: HE200A         Web‐post width: s0 = 50 mm
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igure  9.19  Results for web‐post buckling parameter study: HE200A with s0 = 50 mm F
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9.4.6 Base profile HE650M 
 
inally base section HE650M was considered 

also. Due to it’s large web opening size, this  
 

Figure  9.20  Results for web‐post bucklin tudy: HE200A with s0 = 100 mm 

LWO method double web‐post width, the web‐post
ger does govern the design, but
trolled by Vierendeel bending. This is 

 predicted by both theoretical models. 

o trends that have been seen so far, ar
nfirmed her

kling prediction is lower than calculat

dic s an enhanced Vierendeel capacity fo
axial forces. 

 
Apart from the somewhat higher pure plastic 
load prediction due to the neglect of the
radii in the FEM model (see section  9.4.1), the
theoretical results are on the safe side. 
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Figure  9.21  HE650M with s0 = 70 mm 

section looks rather slender. Nevertheless it’s 
flanges are no less than 40 mm thick. 
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Figure  9.22  HE650M with s0 = 140 mm 
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Base profile: HE650M         Web‐post width: s0 = 70 mm
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Figure  9.23  Results for web‐post buckling parameter study: HE650M with s0 = 70 mm 
 

Base profile: HE650M         Web‐post width: s0 = 140 mm
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Figure  9.24  Results for web‐post buckling parameter study: HE650M with s0 = 140 mm 
 
For the smaller web‐post width, again the 
FEM result was higher than predicted on basis 
of the shear capacity of the web‐post. Possibly 
a part of the force transfer has been realized 
by global Vierendeel bending of the beam, in 

which only the web‐post halfway the beam 
and the tee‐sections play a role. 
 
It is interesting to see here that the LWO 
prediction of the ultimate load with respect to 
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Vierendeel bending for N = 0 almost coincides 
with the obtained FEM result. Furthermore 
the intersection of the web‐post shear capacity 
curve and the LWO Vierendeel curve lies at 
the FEM curve. 
 
On the other hand the ACB curve for 
Vierendeel bending is far too optimistic for 
low axial force (where actually web‐post shear 
and/or buckling is decisive). This is due to the 
consideration of the inclined tee‐section, thus 
with increased height where the local bending 
moment acts (see also section  4.3.2). 
In the LWO approach with an effective 
opening length for Vierendeel bending, the 
tee‐section of the (perpendicular) net section is 
used instead. 
 
Nevertheless, the resulting predictions of both 
theoretical models are safe also for this case. 
 
9.5 Conclusion 
 
From the analyses presented in the preceding 
paragraphs for each base section 
the following conclusions may be

• an approximately linear re
been observed for the influence from 
an axial force on the web‐post 
buckling capacity of cellular members 

• while the effect of an axial force is 
qualitatively included in Arcelor’s 
model, this influence is numerically 
negligible 

• after reach of the web‐post shear 
capacity, web‐post buckling is initiated 
but due to plastic redistribution the 
load can increase further 

• the LWO model gives web‐post 
buckling predictions which are both 
higher than the ACB curve, and more 
close to the FEM curve 

• while for low axial force the LWO 
Vierendeel curve is below the ACB 
curve, due to the quadratic M‐N 
interaction for the tee‐sections (instead 
of linear in the ACB model), for higher 
axial force the LWO curve predicts an 
enhanced capacity 

• for low axial force where web‐post 
shear and/or buckling governs, the 
ACB Vierendeel prediction seems 
overly optimistic, whereas the LWO 
prediction is more close to the FEM 

ve 
he LWO model always predicts an 
ower capacity than the calculated 
FEM‐results 

erning equation of the ACB 
 more conservative in all cases 

Therefore, despite the influence of axial force 
is not (effectively) accounted for in the 
theoretical models, these models still return 
valid results in the researched range of 
sections, and thus can be applied safely in 
design. The LWO methods seems to provide 
the most realistic failure load prediction. 
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10 PORTAL FRAME STRUCTURE
 
10.1 Introduction

S US G CELLULAR MEMBERS 

 
 the preceding numerical research part, 

e 

 occurs 
 a similar way as for plain‐webbed 

ial 
rrent 

o  

ustrated by and 
pplied to the design of portal frames using 
ellular members. 
 
10.2 Design using the LWO method 

10.2.1 Structure of the Excel tool 
In order to be able to design quickly a portal 
frame, an Excel tool has been developed using 
Visual Basic for Applications. In this tool the 

of 

 checked using the rules from 
Eurocode 3‐1‐1, based on the net section 
properties and the web‐post buckling 
phenomenon is assessed. 
 
As the out‐of‐plane behaviour of cellular 
members is not significantly different from 

that of plain‐webbed sections, the Excel tool 
has been limited to in‐plane behaviour only. 
 
First all geometric data have to be entered. 
On the basis of the given system lines of the 
portal frame and the sectional data of the 
cellular members, the positions of the web 
openings in the real frame are calculated. 
 
The user then has to enter the value of the 
value of the permanent load per unit area (e.g. 
selfweight of the roof structure). 
All variable loadings are generated auto‐
matically according to the provisions of the 
Eurocodes, only the peak velocity pressure for 
wind loading has to be entered by the user. 
 
Finally a load combination can be selected – or 
the user can enter all loading data by hand – 
and the analysis can be started. 
 
10.2.2 Analysis procedure 
The actual an
structure con f steps: 

• determination of the design forces at 
each opening location, including the 
appropriate initial imperfections and 
incorporation of sway effects 

• cross‐section checks at each opening 

he output of all checks are presented in a 
t, together with the calculated 

 to 

nt. The 

IN

In
isolated cellular members were analysed in 
order to identify differences in behaviour du
to the presence of web openings. 
It was concluded that flexural buckling
in
members. Regarding web‐post buckling, it 
turned out that although an influence of ax
force could be identified, the cu
calculation models can be applied safely in 
design. 
 
In practice, steel members can occur either 
isolated or as part of a building frame. Portal 
frame structures are a examples of such a 
building frame. If cellular members are to be 
applied in portal frame structures, the most 
probable reason seems to be of esthetical 
nature. 
 
In this last chapter, the c nclusions from the
former part of the literature study and the 
numerical research are ill
a
c

 

LWO method is used to check the capacity 
the cross‐section at each opening position in 
an automated way.  
Furthermore the in‐plane stability (flexural 
buckling) is

alysis of the portal frame 
sists of a number o

location according to the LWO 
method, together with a check on web‐
post buckling  

• flexural buckling checks of the cellular 
members 

T
table forma
displacement values. 
 
Determination of design forces and moments 
In this first step, the load distribution has
be determined accounting for second‐order 
effects and imperfections where releva
actual finite element code for this calculation 
has been set up completely in Excel. 
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Figure the finite element model in the Excel tool 
 
The e 
set  e
 
The raf  
as the Eurocode pressure 
areas for each side of the roof of a ‘middle’ 
frame (i.e. not near the ends op the building). 
This subdivision makes it easier to apply the 
distributed loads. 
 
The section properties which are used in the 
analysis, are calculated on basis of the net 
ection geometry. 

initial inclination of the whole structure. 
Second‐order effects have been included in 
the analysis by means of the amplified sway 
method (see section  5.3.5). Therefore first (an 
approximation of) the critical buckling factor 

is determined, by which the ‘sway effects’ 
have to be multiplied. 
 
In order to calculate  the (linearised) 
second‐order global stiffnes matrix of the 

whole frame is assembled. The minimum 
alue of the critical elastic load multiplier is 

calculated by solving the generalised eigen‐
value problem [MSA]: 
 

  10.1  Node and element numbering for 

 supports at node number 1 and 7 can b
to  ither “clamped” of “pinned”. 

ters have been subdivided in two parts,
 prescribes two wind 

s
 
Global sway imperfections are accounted for 
y the possibility for the user to define an b

crα  

  crα ,

v

( )cr+α u=0E KGK  

 

 

he entries of the geometric stiffness matrix 
depend on the axial forces in the elements, 

l  
theory. 

The am  

 
r 

in which: 
 

EK  is the linear elastic stiffness matrix, 

GK  is the geometric stiffness matrix,
and u  is the displacement vector. 

 
T

which are ca culated in advance by first‐order

 
plified sway method only requires to

multiply the so‐called sway effects. These are 
determined by the following procedure: 

• first a global linear‐elastic analysis is
carried out for the sway frame in orde
to determine the moments, axial forces 
and shear forces in each member 
(“sway case”) 
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• then another analysis is carried out 
the same structure, but with an extra 
horizontal support at the top of the 
portal frame (“propped case”) 

• the moments induced in the members 
from the pr

for 

opped case are then sub‐
tracted from the moments determined 
from the sway case – the resultant 
moments are those induced by “pure 
sway” (see Figure  10.2) 

• the “pure sway” moments are then 
amplified by  ( )cr cr/ 1α α −  and add
to the moments which have been 
obtained from the analy

ed 

sis of the 
propped structure, resulting in the 
design moments which each member 
must be able to resist 

 
This proced e for the calculation of and 
the determination of the design forces is there‐
fore repeated for every load combination. 
The approximate second‐order displacements 
are also calculated by this method. 
 
The results of this step are the design forces 
and moments at each opening position. All 
opening locations are calculated in accordance 
with the l geometry of the frame, based on 
the system lines, such that the geometry fully 
coincides with the modelled portal frame in 
the analysis with shell elements. 
 
Cross‐section checks at each opening location 
For each opening position, the capacity of the 
cellular member is checked according to the 
LWO method as described in section  4.2. 
Dependent of the cross‐section classification, 
either the plastic of the elastic ultimate 
capacities are used. 
 
The results of these checks are summarised in 

e
unity‐checks
value is presented to the user as well. 

For each opening the full coordinates of it’s 
position are printed for easier reference. 

from Euro‐
ode 3‐1‐1. In section  5.5 Non‐uniform members 

on 
ers. 

eter study of chapter  8, the flexural buckling 
 

h 
 

 used in the 

 

ur

 rea

  crα  

a table on th  output sheet in the format of 
, and the maximum unity‐check 

 

Member flexural buckling checks 
Finally the in‐plane stability of all members is 
checked according to Section 6.3.3 
c
it was concluded out that the rules in Secti
6.3.3 do not directly apply to cellular memb
However, as it has been shown in the para‐
m
capacity of cellular members can be calculated
safely by using ‘substitutive’ members wit
section properties based on the net section.
 
The interaction factors  ijk  to be

following expressions are calculated from 
Annex B of EN1993‐1‐1: 
 

y,Ed z,EdEd
yy yz

y Rk M1 LT y,Rk M1 z,Rk M1

y,Ed z,EdEd
zy zz

z Rk M1 LT y,Rk M1 z,Rk M1

M MN k k
N / M / M /

M MN k k
N / M / M /

1

1

+ + ≤
χ γ χ γ γ

+ + ≤
χ γ χ γ γ

 

 
 

Sway case

Propped case

Pure sway moments

MINUS

GIVES

 
Figure  10.2  Determination of pure sway forces 

“to be amplified” 
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1st order analysis of sway frame
1st order analysis of propped frame

l

materials & section 

oading data

properties

structural system

determination of αcr

determination of design forces and
Md = Mpropped + 1/(1–1/αcr) x (Msway – Mpropped)

 moments

cross-section checks at opening locations
according to the LWO method

in-plane member buckling ch
-1-1 / An

ecks
nex Baccording to EN1993

αcr > 3

YES

NO

stop

out of scope

start

all checks < 1
NO

design not satisfactory
YES

(optimise design)

design forces and moments

section unity checks

member unity checks

 
ign tool

t moment 
ctor is calculated. 

 of 
 

Therefore the r is calculated and not 
just taken equal given by Table B.3 
for members with sway buckling mode not 
susceptible to torsional deformations (so with 
either sufficient rotational stiffness or lateral 
restraints). 

ce
 rafter
 for the subdivisions). 

e 
also summarised on the output sheet. 

ymmetrical pitched‐roof portal 
ame structures, whereof the members cross 

r 

 been 
considered. For similar reasons no connection 
design is included. 
These items therefore should be checked 

design cases it is easy to provide sufficient 
restraints to prevent out‐of‐plane buckling. 

Figure  10.3  Flow chart for portal frame des
 

 in Excel using cellular members 

For each of the four members, these results arDepending on the type of loading and the 
moment distribution along the member (either 
column or rafter), the equivalen
fa   myC  

As second‐order effects already have been 
accounted for in the global analysis (by means 
of the amplified sway method), in this stage
the calculation the member is supposed to be
non‐sway. 

  myC facto−

 to  0.9 as 

The bra d p
hich the

oints are the member ends, in 
 is considered as a whole (not 

separately in real design. In many practical 
w
separately

 
Limitations 
The analysis has been limited to the in‐plane 
behaviour of s
fr
sections are doubly symmetrical as well. 
As both out‐of‐plane flexural buckling and 
lateral‐torsional buckling are no new 
phenomena for cellular members, and neithe
fundamentally different from plain‐webbed 
members, no out‐of‐plane behaviour has
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10.3 Design using FEA in SAFIR 
 
10.3.1 Introduction 
In order to illustrate the application of the 
LWO method to portal frame structures, a 
representative example portal frame structure 
has been analysed for a number of load cases. 
 
The analysis was performed in three ways: 

• using the Excel design tool, based on 
the net section properties with cross‐
sectional checks according to the LWO 
method and in‐plane member buckling 
checks according to EN1993‐1‐1 

• using a second‐order non‐linear in‐
plane finite element analysis in SAFIR 
with 2D beam elements, based on a 
discretation of the net section 

• using a second‐order non‐linear 3D 
finite element analysis in SAFIR with 
shell elements, based of the modelled 
real geometry of the portal frame 
structure including the web openings 
as generated by the pre‐processor 
Mailleur Portique (“mesh generator for 
portal frames”) 

 
a d r 

details of the fin

10.3.2 Second-order non-linear in-plane 
analysis with 2D beam elements 

Just like the finite element analysis imple‐
mented in the Excel design tool, the finite 
element analysis in SAFIR with 2D beam 
elements is based on the net section 
properties. The beam element was described 
in section  7.2.2 already. For the generation of 
the fibre discretisation of the net cross‐section, 
use is made of a specially developed mesh 
generator in Excel, see Figure  10.4. 
As out‐of‐plane buckling has been decided to 
be left out from the case study, only in‐plane 
behaviour is considered. 
 
The material model is elasto‐plastic, thus even 
after a plastic hinge is formed, the frame can 

ly 

te 
 which 

 

 
not be described 

y the (non‐linear!) finite element analysis 
with 2D beam elements. However, this also 
holds for the failure modes Vierendeel 
bending, web‐post shear and web‐post 

s‐
lane under bending 

moment. This proposition is no longer 
fulfilled at the location of an opening. 
Therefore additional to the geometrically and 
materially non‐linear in‐plane frame analysis, 
the mentioned failure mechanisms have to be 
checked for separately – which is precisely 
that what is done by the Excel design tool 

n h  LWO method. 
 

The rem in e of this section discusses some 
ite analyses made in SAFIR. 

 

sustain a further loading increase (if statical
indeterminate). 
 
It is very important to realise here that a fini
element analysis can deliver results only
can be described with the modelled structure (thus
depending on the degrees of freedom). 
Obviously out‐of‐plane flexural buckling or
lateral‐torsional buckling can
b

buckling! 
 
In the analysis with beam elements, the 
Bernoulli hypothesis is considered, i.e. cros
sections remain p

based o  t e

 
Figure  10.4  Fibre discretisation of the cross‐

section at an opening position  
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10.3.3 Second-order non-linear 3D finite 
element analysis with shell elements 

The most ‘advanced’ analysis where the other 
results are compared with, is the full three‐
dimensional finite element analysis of the 
whole frame modelled with shell elements. 
The basic geometry has been generated with 
the pre‐processor Mailleur Portique, which was 
developed within the scope of an internal 
research project of ArcelorMittal. Due to a 
number of deficiencies in it’s implementation 
(which is still in beta‐status), the preparation 
of the input files before the analysis can be 
run requires a lot of adaptation by hand (see 
also section  7.3.3). 
 
The 3D modelling of the structure permits 
‐of‐plane displacements and therefore can 

e all possible the 
f  as ng  

and lateral‐torsional buckling have been 
prevented by adding appropriately placed 
lateral supports to the flanges. 

oads can be applied the easiest to nodes 
instead of surfaces. Therefore distributed 
loads have to be translated to point loads. 
 
In section  8.3.2 the modelling of the supports 
was discussed. Here again fully clamped 
upports were applied, as these can be 

theore

 

out
describ
scope o the c

 failure modes. Within 
e study, both flexural buckli

 
Both geometrically and materially, the 
analysis is non‐linear, with material behaviour 
modelled according to EN1993‐1. 
 
L

s
modelled more easy and reliable than 

tically pinned supports. 
 
Just like for the other analyses, connection 
design itself has not been addressed.
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Figure  10.5  Example model of a portal frame with loading and supports; the ‘red arrows’ 

indicate restrained displacements 

BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 12480
SOILS: 0

IMPOSED DOF PL

 



                 
 

Case study     135 

d = 15 m

H = 5 m
α = 6°

 
Figure  10.6  Case study: structural system 
 
10.4 Case study 
 
10.4.1 Structural system 
The frame considered is described by the 
following characteristics: 

• span      d = 15 m 
• top height    H = 5 m 
• roof inclination  α = 6° 

 
The members have been chosen as: 

• columns ACB from HE200A with: 
H 27=

• rafters A

 
The support conditions have been chosen as 
fully clamped. In practise pinned supports 
may be encountered more frequently, but in 
3D finite element calculations clamped 
supports are easier to model. 

‐
ed load cases are discussed and compared. 

 reached. 
The frame is able to resist an increase loading, 

her 

ame responds less stiff than indicated by the 
2D analysis. This is due to the fact that the 
Bernoulli hypothesis does not hold for the 
member with web holes. The amount of the  

t 0 05; d 195; s 50 [mm]= =  
CB from IPE240 with: 

t 0 0H 360; d 275; s 100 [mm]= = =  

Lateral supports have been added to prevent 
out‐of‐plane flexural buckling an lateral‐
torsional buckling to occur. 
Hereafter the results for a number of simpli
fi
 
10.4.2 Load case 1: distributed vertical load 
From the analysis with 2D beam elements it 
follows that failure occurs when the plastic 
capacity of the rafter at both ends is

although with reduced stiffness, until anot
plastic hinge has been formed. 
 
In the analysis with 3D shell elements, the 
fr

 
Figure  10.7  LC 1: distributed vertical load  
 
additional deformation sums up to about 32% 
in this case! From the graphs of Figure  10.8 it 
is clear however, that the predicted failure 
behaviour is almost equal: the same bend is 
present, though smoother for the 3D analysis. 
 
When compared with the results generated by 
the Excel design tool, it appears that not the 
pure bending resistance, but rather the Vie‐
rendeel bending resistance governs design. 
For increased load this would also occur at the 

tly 
in the columns) if only the bending moment 
could increase at the eaves. 
Failure finally occurs when the web‐post 
hear capacity in the columns in reached, as 
no redistribution of these forces is possible. 
 
The fact that the Excel design tool predicts a 
far higher load at which the first plastic hinge 
in the rafter is formed, is explained by the fact 
that this tool takes into account that at the 
position of the eaves there is no opening 

e 
lysis. 

tool 

 

It is concluded that the Excel design tool in 
this case is well able to describe the structural 
behaviour until the first failure mode occurs. 
The frame analysis then is still in the elastic 
range, but plastic section properties may be 
used for class 2 or better cross‐sections. 

next openings in the rafter (and subsequen

s

present. If the properties of the net section 
were used in the check on the bending 
moment capacity, then the results would hav
been equal to the 2D finite element ana
 
The calculated displacements by the Excel 
are equal to those calculated by the 2D finite 
element analysis – as long as the behaviour is
linear‐elastic. 
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Load case 1 ‐ Vertical displacement of the top node
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Figure  10.8  Load case 1:   Load‐displacement graphs for vertical displacement of the top node 
 
10.4.3 Load case 2: horizontal point loads 
The second load case is loaded solely by two 
equal horizontal point loads F at the eaves, 
representing e.g. wind loading. 
Again from the 2D finite element analysis 
with beam elements it follows that failure is 
caused by plastification of the cross‐section, 
with corresponding loss of stiffness after each 
plastic hinge that has been formed. In fact, the 
2D finite element model can only describe a 
few failure mechanisms: plastification of the 
cross‐section due to axial load or bending 
moment and in‐plane instability. 
This time the maximum moment is located at 
the support positions, which is therefore the 
location where the first plastic hinge develops. 
 
Due to the statically indeterminate nature of 
this portal frame, the load thus can be further 
increased. According to the 2D finite element 
model, failure occurs finally when another 
pair of plastic hinges – allowing for inter‐
action of shear and axial load – is formed at 
the ends of the rafters – which causes the 
frame to be kinematically indeterminate, thus 
initiating collapse of the portal frame. 

However, from both the analysis using the 
Excel design tool and the 3D finite element 
analysis with shell elements, if follows that  
before the plastic moment resistance of the 
column can be reached, the Vierendeel 
bending resistance at the first opening of the 
column is exceeded. Afterwards the frame 
starts to loose stiffness until failure finally 
occurs due web‐post shear. 
 
The displaced structure of the 3D analysis 
seems to suggest that failure is due to web‐
post buckling, see Figure  10.11. 
From a closer look it yet becomes clear that 
the web‐posts do not displace perpendicular 
to the web, but the deformation is wholly in‐
plane, thus due to exceeding the web‐post 
shear resistance. 
 

 
Figure  10.9  LC 2: horizontal point loads 
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Load case 2 ‐ Horizontal displacement of the left node on column top
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0  Load case 2:   Load‐displacem
     node 

r horizontal displacement

 
 
Figure

In Figu
indicat
hinge i  

  10.11  Final failure mechanism of 
load case 2: web‐post shear 
 

re  10.10 two lines are drawn which 
e the load at which the first plastic 
s formed calculated by the Excel design

 
 

 
 
tool. The lowest value is obtained if based on 
the fictitious net section properties, which 
coincides with the obtained 2D frame result. 
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Ho v  
located  
‘real’ lo
is some t 
positio his 
result i
 
This tim
with sh  
2D fram
percen
 
The sam ‐
fore ho
tool is well able to describe the structural 
behaviour until the first failure mode occurs, 
based on a linear‐elastic frame analysis. 
 
10.4.4 Load case 3: combination of both 

In the l e is 
subject
load F o
horizon
acting 

we er, because the first opening actually is
 at some distance from the support, the
ad at which the plastic hinge is formed 
what higher – thus not at the suppor
n but at the first opening location. T
s given by the second line. 

e again the frame modelled in 3D 
ell elements responds less stiff than the
e analysis with beam elements by a 

tage of circa 37.5%. 

e conclusion as for load case 1 there
lds also here, i.e. that the Excel design 

vertical and horizontal point load 
ast load case considered, the fram
ed to a combination of a vertical point 
n top of the frame together with a 
tal point load of double magnitude 2F 
on top of the left column. 

F

2F

 
Figure  10.12 LC 3: combination of both vertical 

and horizontal point load 

Du  
bendin
bottom  The 2D finite 
element analysis with beam elements there‐
fore predicts that at this position the first 
plastic hinge will be formed. 
 
rom the calculations with the Excel design 

tool nevertheless is appears that prior to 
attaining the plastic moment capacity, the 
additional moments caused by Vierendeel 
action 
column
shear c all these 
checks
determ . 

 

 
e to the asymmetric loading, the maximum

g moment and shear force occurs at the 
 of the right column.

F

at the first opening position of the right 
 limits the design load. The web‐post 
apacity is only a little higher – 
 being based on the load distribution 
ined by a linear‐elastic frame analysis

Load case 3 ‐ Horizontal displacement of the right node on column top
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Figure  10.13  Load case 3:   Load‐displacement graphs for horizontal displacement of right 

     node on column top 
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The graph depicting the load‐displacement 
behaviour calculating with the 3D finite 
lement analysis – see Figure  10.13 – indeed 
confirms that the Vierendeel capacity is 
reached first. However, the load can be 

rther, even beyond the web‐post 
shear capacity of the rig
This is explained by the
that is possible for this 
minate portal frame str
is able to transmit further horizontal load. 

With the Excel design tool it is not possible to 
further analyse the structural behaviour after 

city is reached at one location, 
nted finite element analysis is 

based on linear elastic behaviour. 
 
Based on the first elasti
frame response, it appears again that the 

eformation
the circular web openin
 
Full details of all analyses have been included 

ccom
also Annex  D. 

 
In this chapter the application of the LWO 

 bea
illustrated for a numbe
cases were analysed by nite 
element analyses, and using the Excel design 

eveloped. 
 
It appears that the structural behaviour in the 
elastic range can be predicted well with this 
Excel design tool. As the tool is based on a 

linear‐elastic frame analysis, possibly 
additional load carrying capacity might be 
present even after the governing ultimate 
failure load is reached. However, this will be 
accompanied by increased deformations 
which often limit the design. 

ding capacity does not allow 

force over the bottom and top tee. 
 
In many cases Vierendeel action appeared to 
be the governing failure load, even before the 
plastic moment capacity of the net section is 
reached. Therefore it may be considered to fill 
one or more openings at the position of high 

not included in the present beta‐version of the 

arison with 3D finite element 
analyses with shell elements, it is illustrated 

lowest ultimate failure load, so the design tool 
delivers safe results. 
 
While the ultimate load predictions are rather 
accurate, the calculated values of the displace‐

In the present case study, it appeared that due 
to ‘shear deformation’ of the members, an 
additional displacement component of 30‐40% 
must be added to the calculated values. 
This value is higher than usually encountered 
in beam structures and therefore might need 
further research. 

e

increased fu
ht column. 
 redistribution of loads 
statically undeter‐

 
It is noted furthermore that the calculated 
Vierendeel ben

ucture: the left column  for the possible redistribution of the shear 

 

the plastic capa
as the impleme

c part of the portal 
shear force and/or bending moment. The 
modelling of these filled openings is however 

additional d  due to the presence of 
gs is significant: 39%. 

pre‐processor Mailleur Portique. 
 
From the comp

on the data‐dvd a panying this report; see  that the Excel design tool really gives the 

 
10.5 Conclusion 

method for circular m‐columns has been 
r of load cases. All load 
 2D and 3D fi

ments based on the net section properties 
overestimate the stiffness of the portal frame. 

tool specially d
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11 CONCLUSIONS AND RECOMMENDATIONS 

11.1 Introduction 
sent chapter summarizes the most 
 conclusions that are drawn from 

the research work performed, and gives 
endations for f

 
11.2 Conclusions 

in conclusions a
 

• At present two design
for the design o
1. LWO design d 

in the RFCS
openings for 
composite floors, offers an detailed 
procedure fo
with web op  is consis‐
tent with the Eurocodes. 
The method of analysis is based on 
calculating the additional effects 
caused by the
openings by
opening len
Vierendeel b
Web‐post bu  
by means of a simplified 
compressed strut model. 

2. The ACB program by Arcelor‐
rms an convenient way to 
 cellular beams. 

 this method, Vierendeel bending 
is checked for by means of an 
analysis of a
regular angl
For the capacity check on web‐post 

ng, a more advanced model 
has been set up using data from an 
extensive test program. 

• In‐depth analysis of cellular beams can 
be performed co
finite element so
plane shell elements), in combination 
with the pre‐processor Crystal Pro 
(which implies an initial imperfection 

along the beam length and the web‐
post height in order to initiate web‐
post buckling). 

 

• From an extensive parameter study 
using finite element analysis it has 

wn that the global buckling 
behaviour of cellular columns is similar 
to that of plain‐webbed columns. 

e has been 
proposed for checking the ultimate 

capacity of 
d on the net 

section properties. This design rule has 
 be safe, though 

sometimes conservative. 
 
Web‐post buckling behaviour 

• Both mentioned design models do not 
purposely include the influence of the 

xial load on the web‐
post buckling capacity of cellular 

rameter study performed, 
it follows however that there exists an 
approximately linear relation between 
the web‐post buckling capacity and an 
applied axial force. 

• In all cases the LWO model predicts an 
lower (thus safe) ultimate capacity 
than the calculated FEM results. The 

odel 
 

• Although the influence of axial force is 
not (effectively) accounted for in both 
design models, these models still 
return valid results in the range of 
sections investigated. Both existing 

pplied safely. 

• Cellular columns therefore can be 
analysed similar to cellular beams, but 
with an modified flexural buckling check. 

 

The pre
important

recomm urther research.  Global buckling behaviour 

The ma re listed hereafter.  been sho

 methods exists 
f cellular beams: 
 method, as develope

• An simplified design rul

‐project Large web 
service integration in 

flexural buckling load 
cellular columns, base

r the design of beams 
enings, that

been shown to

 presence of web 
 means of an effective 
gth approach for 

presence of an a

ending. 
ckling is accounted for

members. 
• From the pa

Mittal fo
analyse
In

n inclined section at 
e increments. 

governing equation of the ACB m
is more conservative in all cases.

buckli

nveniently by the 
ftware SAFIR (using 

models therefore can be a
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• For use of cellular members in portal 
frame structures, an Excel tool using 
Visual Basic for Applications has been 
developed whic
design of a com
structure for dif
ading conditions. It automatically 
 initial imperfections and second‐

order effects into consideration and is 
able to check bo
web‐post buckl
LWO method. Furthermore flexural 
buckling of mem
according to the

• From a comparison with 3D FEM 
 it follows that the 

structural behaviour until the first 
failure occurs ca
with the Excel t

• While the failure
similar, a significant difference in 
stiffness between the 2D model based 
on elementary beam theory (using 
reduced section
the openings) a
shell elements h

mmendat
On basis of the research
following recommenda
further research. 

• Perform an in‐depth market study to 
identify any constraints on the 
application of cellular beams in the 

e manuals and 

beam‐columns, targeted at the local 
situation (at a national level). 

 
 model for web‐post 

 the effect of an 
applied axial force. 

 of the pre‐
ues, with 

special attention to easy modelling 
supports and initial imperfections. 

 

shell elements. 
• Investigate global buckling behaviour 

of cellular columns when loaded both 
in bending and by axial load. 

ence of web‐
openings. 

 the 
n 

using asymmetrical sections, or 

 

h enables the quick 
plete portal frame 
ferent support and 

current building practise. 
• Prepare guidanc

software for the design of cellular 
lo
takes

th cross‐sections and 
ing according to the 

• Extend the LWO
buckling to also include

bers is checked for 
 proposed design rule. 

• Finish the beta version
processor Mailleur Portiq

calculations

n be predicted well 
ool developed. 
 behaviour itself is 

• Further investigate how to model 
pinned supports in 3D finite element 
models with 

 properties because of 
nd the 3D model with 
as been observed. 

• Further investigate the reduction in 
stiffness due to the pres

 
11.3 Reco ions 

 performed, the 

• Extend the investigation to include
behaviour in fire conditions, or whe

tions are given for  considering composite action between 
the steel beam and the concrete slab. 
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A EUROPEAN STANDARDS 
 
A.1 Introduction 
The Eurocodes result from an action 
programme by the Commission of the 

construction or design conditions that are
specifically covered, additional expert 

European Community, whereof the twofold 
objective was to eliminate technical obstacles 
to trade and to harmonize the technical 
specifications. Now, more than 30 years later, 
through the intermediate phase of publication 
f the ENV‐pre‐standards, most of the final 

e shed. 
The Eurocodes are expected to come into force 
within a few years and then will coexist for a 
mited period of time together with the 

rds. Following the final 
withdrawal of these national standards, all 
structural designs have to comply with the 
Eurocodes. Table A.1 gives an overview of the 

e design consisting of (or 
 
opean standards 

is that they provide common structural design 
rules for everyday use for the design of whole 
tructures and component products. 

As a consequence, for unusual forms of 
 not 

consideration will be required by the 
designer. 
Cellular members are a typical example of 
such a case. As already mentioned in 
chapter  2, a draft annex, Annex N, to the 
pre‐standard ENV1993‐1‐1 was prepared that 
addressed the design for (single) web 
openings, but this was not converted to the 
final version in order to limit its volume. 
Furthermore the underlying philosophy of the 
Eurocodes is to give the general principles 
and basic design rules, and not to provide 
detailed receipts for structural analysis of all 
kinds of structures – which is regarded as 

Because the current project concerns the 
research into the behaviour of steel cellular 
beam‐columns, no r attention is paid to 
Eurocodes 0 and 1  section vide 
an overview of th ture and contents of 
Part 1‐1 and Part 1‐5 of Eurocode 3. 

Table A.1  Overview of the relevant parts of the Eurocode programme 

 

o
EN‐v rsions have been publi

li
national standa

standards from the structural Eurocode 
programme that are of particular relevance for 

 of steel structures 

‘textbook‐material’ by some of the 
participating countries. 

th
containing) cellular members.
A general property of the Eur

s

 furthe
. The next s pro
e struc

 

Main package  Relevant parts   Abbreviation
Eurocode (0): Basis 
of structural design 
 

Not subdivided  EN1990 

Part 1‐1: General actions – Densities, self‐weight, imposed 
loads for buildings 

EN1991‐1‐1 

Part 1‐3: General actions – Snow loads  EN1991‐1‐3 

Eurocode 1: Actions 
on structures 

Part 1‐4: General actions – Wind actions 
 

EN1991‐1‐4 

Part 1‐1: General rules and rules for buildings  EN1991‐1‐1 Eurocode 3: Design 
of steel structures  Part 1‐5: Plated structural elements  EN1991‐1‐5 
     

Part 1‐1: General rules and rules for buildings  ENV1993‐1‐1 (pre‐standard) 
Annex N: Openings in webs (draft Amendment A2) 
 

Annex N 
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A.2 Eurocode 3: Part 1-1 
art 1‐1 of Eurocode 3 gives basic design rules 

for steel structures with material thicknesses 
≥ mm, made of low alloy structural steels. 

After a foreword and a general first section, 
additional clauses to the basis of design given 
in EN1990 are provided in Section 2. 
Section 3 deals with material properties and 
Section 4 gives general rules for durability. 
Section 5 applies to structures in which the 
members can be modelled with sufficient 
accuracy as line elements for global analysis. 
It gives rules and limits for the application of 
the different means of global analysis (first‐
order or second‐order, elastic or plastic) and 
provides both member and frame (equivalent) 
imperfections to take into account. 
Furthermore the classification of cross‐
sections is introduced and the limits are given 
for the assignment of cross‐sections into the 
different classes. 
The largest section by far is Section 6 which 
gives detailed rules for the ultimate limit state 
design of cross‐sections and members. This 
section covers the resistance of cross‐sections, 
the buckling resistance of members and 
uniform built‐up compression members. 
Although rules are provided for checking the 
resistance against various kinds of buckling, 
Eurocode 3 does normally not provide design 
expressions for buckling resistances (normal 
force or moment), thus leaving the designer at 
his own. Section 6 also provides a general 
method for lateral and lateral‐torsional buck‐
ling of members and frames, which is to be 
discussed hereafter.
Finally Section 7 deals with serviceability limit 
states, referring to EN1990. 
The informative annexes A and B give 
interaction factors for the so‐called Methods 1 
and 2. These interaction factors are used to 
check members under coexisting normal 
forces and moments between points of appro‐
priate restraint. 
The two methods were developed separately 
by research teams of different countries and 
originate from two different approaches to the 

beam‐column interaction problem [EC3 
Designers’ Guide]: 

• Method 1 takes it starting point in the 
elastic resistance including buckling 
effects and ces it by taking 
account of partial plastificat  

hod 2 takes the plastic resistance as 
 basic reference, and reduces it to 

allow for instability effects. 
The National Annex may give a choice for one 
of these methods. The Dutch annex indeed 
specifies that Method 2 shall be used, and not 
Method 1, thus making Annex B normative 
while it prohibits the use of Annex A [NEN‐
EN1993‐1‐1/NB] (Dutch: Nationale Bijlage). 
The informative Annex AB gives some 
additional design provisions and Annex BB, 
which is also informative, gives information 
about buckling of components of buildings 
structures. 
 
A.3 Eurocode 3: Part 1-5 
Part 1‐5 of Eurocode 3 gives design 
requirements of stiffened and unstiffened 
plates subjected to in‐plane forces. It covers 
effects due to shear lag, in‐plane load intro‐
duction and plate buckling for I‐section 
girders and box girders. Furthermore it covers 
plated structural components subject to in‐
plane load. Out‐of‐plane loading effects are 
explicitly excluded from the scope of the 
document. 
In line with the other Eurocodes, Section 2 
gives a basis for the design and modelling. It 
states that effective width models may be 
used to include the effects of shear lag and of 
plate buckling. As an alternative, the reduced 
stress method may be used. The models are 
applicable to (nearly) rectangular panels of 
uniform members with parallel flanges, 
whereof the diameter of the cut outs is less 
than 5 percent of the width of the panel. For 
non‐uniform members, the calculation may be 
performed by means of a finite element 
analysis. Also, basic rules are provided for 
members with corrugated webs. 

P

3t
 enhan

ion, while
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Section 3 deals with shear lag in member 
esign and Section 4 give rules to account for 

plate buckling effects. Effective widths and 
cross‐section areas are given, together with 

Section 5 covers the calculation of the shear 
nce of plates, and Section 6 

 the design 
esistance to transverse forces. 
Then Section 7 gives interaction rules for 
assessing the combined effect of shear force or 
transverse force, bending moment and axial 
force. 
Section 8 gives criteria which should be met to 
prevent flange induced buckling and in 
Section 9 the design of stiffeners is dealt with. 
Finally Section 10 presents the reduced stress 
method to determine stress limits, as an alter‐
native to the effective width method. 

The annexes comprise four informative 
annexes and one normative annex. 
In Annex A expressions are provided of 
critical stresses for stiffened plates. 
Annex B deals wit n‐uniform members. 
It  that the rules in Section 10 (reduced 
stress thod) als y to the webs of 
members with no llel flanges and to 
webs with regular or irregular openings and 
non‐orthogonal stiffeners. 
For the determination of the critical load 
multipliers, use may be made of finite element 
methods. Annex C gives guidance on this use 
(and also on other uses). 
Annex D covers design rules for I‐shaped 
plate girders with corrugated webs. 
Annex E, which is the only normative annex, 
provides alternative methods for determining 
effective cross‐sections. 

d

verification rules. 

buckling resista
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B FEM RESULTS OF PARAMETER STUDY INTO GLOBAL BUCKLING 
 
B.1 Introduction 
This Annex presents the results of the parameter study into the global  g behaviour of 

by a compressive axial force,  graphica tabulated 
lacement of the top node at h  with respect to the applie  
 forced to deform symmetri his single   is a nable 

s behaviour. These results hav  discussed apter  8. 
or all cases at least three values for slenderness (in both directions) were considered, i.e.

bucklin
cellular members loaded   both in l and  form. 
The graphs show the disp alf‐span d axial
force. As the members are
measure of the element’

cally, t
e been

displacement
 in Ch

 reaso

F   0.2,λ =  
0.6λ =  and  1.4λ = . The results of some additional analyses are also presented in this Annex. 

 
B.2 Base profile IPE140 
 
B.2.1 Buckling about the weak axis 
 
Slenderness 0.2 
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DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 414.4375 sec

 
 
Note:  The seemingly initial stiffer response of the net section is caused by a different initial load 

increment (step size). 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE140w02F‐2e  419.1  414.4  ‐1.1 
IPE140w02‐2e_smaller_timestep  312.0  313.3  0.4 
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Slenderness 0.6 
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BEAMS: 0
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DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 374.8875 s ec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE140w06F‐2e  351.1  374.9  +6.8 
IPE140w06‐2e_smaller_timestep  273.5  291.8  +6.7 
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Slenderness 1.4 
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TIME: 162.075 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE140w14F‐2e  160.5  167.6  +4.4 
IPE140w14‐2e  148.0  162.1  +9.5 
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B.2.2 Buckling about the strong axis 
 
Slenderness 0.2 
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SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 312.1531 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE140s02F‐half‐2e‐LFX  419.1  416.5  ‐0.6 
IPE140s02R‐half‐2e‐LFX  419.1  416.5  ‐0.6 
IPE140s02‐half‐2e‐LFX  312.0  312.2  +0.1 
 
It is remarked here, that the analysis for the plain section has been made twice: 

− once modelled with filled holes (s02F) 
− once modelled with a rectangular mesh (s02R) 

Both analyses returned exactly the same ultimate load in this case. 
The mesh of both is shown below. 
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lenderness 0.6 S
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flexural buckling load [k EC3  FEM N]  ∆ [%]  
IPE140s06F‐half‐2e‐LFX  373.0  409.2  +9.7 
IPE140s06‐half‐2e‐LFX  285.5  303.4  +6.3 
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Slenderness 1.3 
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flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE140s13F‐half‐2e‐LFX  197.2  237.1  +20.2 
IPE140s13R‐half‐2e‐LFX  197.2  237.0  +20.2 
IPE140s13‐half‐2e‐LFX  176.4  219.5  +24.4 
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Slenderness 1.4 
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TIME: 206.3375 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE140s14F‐half‐2e‐LFX  175.2  206.3  +17.8 
IPE140s14‐half‐2e‐LFX  158.9  194.6  +22.4 
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B.3 Base profile IPE330 

.3.1 Buckling about the weak axis 
 
B
 
Slenderness 0.2 
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flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE330w02F‐2e  1787.5  1680.3  ‐6.0 
IPE330w02F‐2e_SAMEs_added  1787.5  1751.3  ‐2.0 
IPE330w02R‐2e  1787.5  1699.1  ‐4.9 
IPE330w02‐2e  1034.9  1047.0  +1.2 
 
It is remarked here, that the analysis for the plain section has been made thrice: 

− once modelled with filled holes (w02F) 
− once modelled with filled holes (w02F + SAMEs_added)  
− once modelled with a rectangular mesh (w02R) 

 
The analysis was first performed on for the mesh with filled holes. Because of the discrepancy 
between the expected and the obtained result, the deformation was further examined. It turned out 
that prior to yielding (as at a slenderness of 0.2 (almost) no flexural buckling takes place yet), the 
web failed in a plate buckling mode. In order to prevent this, further restraining conditions were 
added by implying that nodes on a vertical line should displace equally perpendicular to the plane 
of the web (SAME conditions) – although still some minor plate buckling was observed. 
 
The mesh with rectangular web elements was not modified to prevent plate buckling to happen, as  
the behaviour shown was just equal to that of the mesh with filled holes. 
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The e ect of the added SAMEff  conditions can be seen below in the displacement plots of the mesh 
ith filled holes, with and without these extra restraining conditions (magnification: 100x). w
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Furthermore shown are the deformation plots of the rectangular mesh and the mesh with holes 
(also with magnification factor 100). 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE330w 02-2e
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TIME: 1047.037 sec

 
 
From the plot of the mesh with holes, it is clear that failure of the cellular members is not 
influenced by some kind of plate buckling (which is indeed absent). Instead it turns out that a kind 
of buckling occurs of the two tee‐sections constituting the net section, just prior to attainment of 
the flexural buckling capacity of the net section.
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Slenderness 0.6 
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exural buckling load [kN]  EC3  FEM fl ∆ [%]  

IPE330w06F‐2e  1   +3.8 502.2 1559.4 
IPE330w06‐2e  936.5  985.3  +5.2 
IPE330w06_with_modified_ 
support_conditions_in_the_middle 

936.5  969.1  +3.5 

 
The last entry in the table above refers to an extra analysis, which was made with different support 

o both ends also. The ultimate load thus 
 with the one with supports at the end only. 

See below for a the applied supports, and the deformation plot (magnification: 100x). It can be seen 
at now the ends displace laterally, instead of the middle of the beam when the usual modelling is 

conditions. In this run the supports were defined in the middle, while symmetry conditions were 
applied to the ends. The load now had to be applied t
acquired agrees
 

th
applied. 
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Slenderness 1.4 
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flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE330w14F‐2e  694.1  710.3  +2.3 
IPE330w14‐2e  582.5  648.6  +11.3 
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B.3.2 Buckling about the strong axis 
 
Slenderness 0.2 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE330s02F-half-2e-LFX_SAM
NODES: 2786
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2718
SOILS: 0

DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 1776.37 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE330s02- half-2e-LFX
NODES: 1914
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1726
SOILS: 0

DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 1041.034 s ec

 
 

∆ [%]  flexural buckling load [kN]  EC3  FEM 
IPE330s02F‐half‐2e‐LFX  1787.1  1762.5  ‐1.4 
IPE330s02F‐half‐2e‐LFX_SAMEs_added  1787.1  1776.4  ‐0.6 
IPE330s02‐half‐2e‐LFX  1034.9  1041.0  +0.6 
 
Just like for flexural buckling about the weak axis of the ACB cut from a IPE330 section with 
slenderness 0.2, even so for flexural buckling about the strong axis some plate buckling occurs, 
unless additional restraints (SAME conditions) are defined – though less apparent. 
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Slenderness 0.6 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE330s06F-half-2e-LFX
NODES: 8396
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 8226
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1740.82 sec

X Y

Z

 1.0 E-01 m

Diamond 2

FILE: IPE330s06-half-2e-LF
NODES: 5671
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 5126
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1012.019 sec

004 for SAFIR

X

 
 

 flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]

IPE330s06F‐half‐2e‐LFX  1589.0  1740.8  +9.6 
IPE330s06R‐half‐2e‐LFX  1589.0  1743.8  +9.7 
IPE330s06‐half‐2e‐LFX  958.0  1012.0  +5.6 
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Slenderness 1.4 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE330s14F-half-2e-LFX
NODES: 19457
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 19080
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 871.4719 sec

X Y

Z

 5.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE330s14-half-2e-LFX
NODES: 13074
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 11826
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 693.5953 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE330s14F‐half‐2e‐LFX  741.4  871.5  +17.5 
IPE330s14R‐half‐2e‐LFX  741.4  872.0  +17.6 
IPE330s14‐half‐2e‐LFX  578.2  693.6  +20.0 
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B.4 Base profile IPE600 
 
B.4.1 Buckling about the weak axis 
 
Slenderness 0.2 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 02-2e
NODES: 490
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 452
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 2514.063 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 02F-2e_SAMEs_add
NODES: 599
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 576
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 4466.406 sec

 
 

∆ [%]  flexural buckling load [kN]  EC3  FEM 
IPE600w02F‐2e  4685.9  4089.0  ‐12.7 
IPE600w02F‐2e_SAMEs_added  4685.9  4466.4  ‐4.7 
IPE600w02R‐2e  4685.9  4075.9  ‐13.0 
IPE600w02‐2e  2466.6  2514.1  +1.9 
 
For this case with a relatively high and slender web, plate buckling appeared to be a major failure 
mode. Even with additional restraints it could not be avoided completely, though the difference 
can be seen clearly in the figures below (coloured presentation of the lateral displacement Ux). 
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Left: without additional restraints.      Right: with additional restraining conditions. 
 

X Y

Z

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 02F-2e
NODES: 599
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 576
SOILS: 0

SHELLS PLOT
DISPLACEMENT PLOT ( x 10)
Component: Component Ux

TIME: 4088.972 sec
0.01104
0.01025
0.00946
0.00867
0.00788
0.00709
0.00630
0.00552
0.00473
0.00394
0.00315
0.00236
0.00157
0.00078
-0.00001

 
X Y

Z

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 02F-2e_SAMEs_add
NODES: 599
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 576
SOILS: 0

SHELLS PLOT
DISPLACEMENT PLOT ( x 10)
Component: Component Ux

TIME: 4466.406 sec
0.00089
0.00082
0.00074
0.00067
0.00059
0.00052
0.00044
0.00037
0.00029
0.00022
0.00014
0.00007
-0.00001
-0.00008
-0.00016

 
 
It can be seen that plate buckling occurs in a higher, but is not completely eliminated. 
 
 
 
Slenderness 0.25 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 025-2e
NODES: 711
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 652
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 300 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 025F-2e_SAMEs_ad
NODES: 929
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 900
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 4439.063 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE600w025F‐2e  4604.9  4100.7  ‐10.9 
IPE600w025F‐2e_SAMEs_added  4604.9  4439.1  ‐3.6 
IPE600w025R‐2e  4604.9  4035.6  ‐12.4 
IPE600w025‐2e  2466.6  2498.5  +1.3 
 
For this case, failure by buckling in a plate mode also could not be avoided completely by adding 
stiffeners in order to restrain the web from buckling. 
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Slenderness 0.6 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 06-2e
NODES: 1374
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1252
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 2367.597 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 06F-2e_SAMEs_add
NODES: 1919
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1872
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 4184.894 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE600w06F‐2e  3930.2  3795.1  ‐3.4 
IPE600w06F‐2e_SAMEs_added  3930.2  4184.9  +6.5 
IPE600w06R‐2e  3930.2  3791.0  ‐3.5 
IPE600w06R‐2e_SAMEs_added  3930.2  4214.7  +7.2 
IPE600w06‐2e  2250.8  2367.6  +5.2 
 
Again additional restraints were necessary – which allowed flexural buckling to become the 
governing failure mechanism for the plain‐webbed member, see figures below. 
 
Deformation plot (magnification 50x) without additional restraints: 
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 1.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 06F-2e
NODES: 1919
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1872
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 50)

TIME: 3795.122 sec

 
X Y

Z

 1.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 06R-2e
NODES: 1856
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1770
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 50)

TIME: 3791.034 sec
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Deformation plot (magnification 50x) with additional restraints: 
 

X Y

Z

 1.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 06F-2e_SAMEs_add
NODES: 1919
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1872
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 50)

TIME: 4184.894 sec

 
X Y

Z

 1.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 06R-2e_SAMEs_add
NODES: 1856
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1770
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 50)

TIME: 4214.749 sec

 
 
 
 
Slenderness 1.4 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 14F-half-2e
NODES: 2180
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2130
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1813.691 sec
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Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600w 14-half-2e
NODES: 1526
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1386
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1630.771 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE600w14F‐2e  1804.2  1813.7  +0.5 
IPE600w14‐2e  1454.2  1630.8  +12.1 
 
For this relatively long length the flexural buckling mode is predominant. 
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B.4.2 Buckling about the strong axis 
  
Slenderness 0.2* 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600s02F-half-2e-LFX_SAM
NODES: 2840
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2778
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 4657.424 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600s02-half-2e-LFX_no2n
NODES: 1914
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1726
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 2490.653 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE600s02F‐half‐2e‐LFX  4685.3  3947.8  ‐15.7 
IPE600s02F‐half‐2e‐LFX_SAMEs_added  4685.3  4657.4  ‐0.6 
IPE600s02‐half‐2e‐LFX  2466.6  2490.7  +1.0 
IPE600s02‐half‐2e‐LFX_cosinebow  2466.6  2488.8  +0.9 
 
Again additional restraints were necessary to allow flexural buckling to become the governing 
failure mechanism (for the plain‐webbed member). Plate buckling near the support could not be 
prevented completely by these added restraints however. 
 
Furthermore it was noted (as seen earlier) that prior to attainment of the flexural buckling capacity 
of the net section, the section failed by a kind of buckling of the two tee‐sections constituting the 
net section. 
 
For comparison, the analysis of the cellular member was performed also for a cosine imperfection 
(maxima at supports and mid‐span) instead of the usual sine imperfection. It turned out that the 
result differs less than 0.1 percent. 
 
* Note:  the term ‘no2ndstiffener’ has been omitted in the table for sake of brevity, although the stiffener itself 

is present in the runs for the plain‐webbed section (and also in the top figure). 
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Slenderness 0.6 
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NODES: 5671
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 5126
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 2422.131 sec
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 5.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600s06F-half-2e-LFX_SAM
NODES: 8396
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 8226
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 4574.98 sec

 
 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE600s06F‐half‐2e‐LFX  4167.1  3576.6  ‐14.2 
IPE600s06F‐half‐2e‐LFX_SAMEs_added  4167.1  4575.0  +9.8 
IPE600s06‐half‐2e‐LFX  2295.0  2422.1  +5.5 
       
IPE600s06S355F‐half‐2e‐LFX  6295.0  4210.9  ‐33.1 
IPE600s06S355F‐half‐2e‐LFX_SAMEs_added  6295.0  6934.6  +10.2 
IPE600s06S355‐half‐2e‐LFX  3467.0  3653.3  +5.4 
 
By adding additional restraints the plate buckling mode could be eliminated. 
 
For comparison, an additional series of analyses was performed for a cellular member with a gross 
slenderness (about the strong axis) of  0.6λ =  as referred to steel grade S355 instead of S235. It turns 
out that the behaviour is qualitatively and quantitatively similar. 
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Slenderness 1.4 
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FILE: IPE600s14-half-2e-LFX
NODES: 13074
BEAMS: 0
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SHELLS: 11826
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1718.769 sec
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: IPE600s14R-half-2e-LFX_SAM
NODES: 8357
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 7980
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 2290.091 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
IPE600s14R‐half‐2e‐LFX  1948.2  2289.8  +17.5 
IPE600s14R‐half‐2e‐LFX_SAMEs_added  1948.2  2290.1  +17.5 
IPE600s14‐half‐2e‐LFX  1437.7  1718.8  +19.6 
 
Again, by adding additional restraints the plate buckling mode could be eliminated. 
 
It is noted here that the displacements are quite high – lateral displacement up to of the 
member length –  caused by the relatively high slenderness of the member, which is most often not 
acceptable in practice.  

 1.0%
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.5 Base profile HE200A 

.5.1 Buckling about the weak axis 

B
 
B
 
Slenderness 0.2 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200Aw 02-2e
NODES: 1595
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
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SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1038.591 sec
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mond 2004 for SAFIR

: HE200Aw 02F-2e
DES: 2249
MS: 0
SSES: 0
LLS: 2196

ILS: 0

SPLACEMENT PLOT ( x 10)

E: 1321.836 sec

TRU
SHE
SO

DI

TIM

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200Aw02F‐2e  1346.3  1321.8  ‐1.8 
HE200Aw02‐2e  1046.9  1038.6  ‐0.8 
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Slenderness 0.6 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200Aw 02-2e
NODES: 1595
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1452
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1038.591 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200Aw 02F-2e
NODES: 2249
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2196
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1321.836 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200Aw06F‐half‐2e  1134.0  1168.5  +3.0 
HE200Aw06‐half‐2e  916.3  940.8  +2.7 
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lenderness 1.4 S
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200Aw 14-half-2e
NODES: 5725
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 5186
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 513.7906 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200Aw 14F-half-2e
NODES: 8450
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 8286
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 532.7266 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200Aw14F‐half‐2e  528.0  532.7  +0.9 
HE200Aw14‐half‐2e  493.1  513.8  +4.2 
HE200Aw14‐2e  493.1  513.6  +4.2 
 
The latter – with the whole member modelled instead of a half member – could not be modelled 
with filled openings, as this would make the model size beyond limits. It turns out that the results 
of both runs for the cellular member are practically equal. 
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B.5.2 Buckling about the strong axis 
 
lenderness 0.2 S
 

HE200As02‐half‐2e‐LFX
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s02F‐half‐2e‐LFX # 2735

Fu net EC3

s02‐half‐2e‐LFX # 1863

X Y

Z

 5,0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As02F-half-2e-LFX
NODES: 2957
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2880
SOILS: 0

DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 1337,5 sec

X Y

Z

 5,0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As02-half -2e-LFX
NODES: 2024
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1826
SOILS: 0

DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 1042,397 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200As02F‐half‐2e‐LFX  1346.3  1337.5  ‐0.7 
HE200As02‐half‐2e‐LFX  1046.9  1042.4  ‐0.4 
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Slenderness 0.6 
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Fu net EC3

s06‐half‐2e‐LFX # 5844

X Y

Z

 5,0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As06F-half -2e-LFX
NODES: 9056
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 8874
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1314,162 sec

X Y

Z

 5,0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As06-half-2e-LFX
NODES: 6113
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 5526
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 1013,872 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200As06F‐half‐2e‐LFX  1197.9  1314.2  +9.7 
HE200As06‐half‐2e‐LFX  952.9  1013.9  +6.4 
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Slenderness 1.3 
 

HE200As13‐half‐2e‐LFX
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s13‐half‐2e‐LFX # 12913

X Y

Z

 1.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As13R-half-2e-LFX
NODES: 8081
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 7716
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 759.8844 sec

X Y

Z

 1.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As13-half -2e-LFX
NODES: 13074
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 11826
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 684.8844 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200As13R‐half‐2e‐LFX  632.3  759.9  +20.2 
HE200As13‐half‐2e‐LFX  569.9  684.9  +20.2 
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Slenderness 1.4 
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 1.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As14F-half-2e-LFX
NODES: 20936
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 20538
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 661.3469 sec

X Y

Z

 1.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE200As14-half-2e-LFX
NODES: 14069
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 12726
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 604.9969 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE200As14F‐half‐2e‐LFX  561.8  661.3  +17.7 
HE200As14‐half‐2e‐LFX  511.6  605.0  +18.3 
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e weak axis 

 

B.6 Base profile HE650M 
 
B.6.1 Buckling about th
 
Slenderness 0.2 
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w02‐2e # 98
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Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2

FILE: HE650M

004 for SAFIR

w 02F-2e_SAMEs_ad
NODES: 929
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 900
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 10814.55 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Mw 02-2e
NODES: 711
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 652
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 6699.816 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE650Mw02F‐2e  10948.2  10786.1  ‐1.5 
HE650Mw02F‐2e_SAMEs_added  10948.2  10814.6  ‐1.2 
HE650Mw02‐2e  6622.3  6699.8  +1.2 
 
The additional restraints prevented plate buckling to occur. 
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Slenderness 0.6 
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X Y
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 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Mw 06F-half-2e
NODES: 1307
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1260
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 9724.177 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Mw 06-half-2e
NODES: 919
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 826
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 6279.553 sec

 
 
flexural buckl ∆ [%]  ing load [kN]  EC3  FEM 
HE650Mw06F‐half‐2e  9157.1  9724.2  +6.2 
HE650Mw06‐half‐2e  5945.7  6279.6  +5.6 
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Slenderness 1.4 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Mw 14F-half-2e
NODES: 2957
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2880
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 4312.519 sec

X Y

Z

 1.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Mw 14-half-2e
NODES: 2024
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1826
SOILS: 0

DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 3979.169 s ec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE650Mw14F‐half‐2e  4162.3  4312.5  +3.6 
HE650Mw14‐half‐2e  3569.7  3979.2  +11.5 
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B.6.2 Buckling about the strong axis 
 
Slenderness 0.2 
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Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Ms02F-half-2e-LFX
NODES: 2957
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 2880
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 10882.53 sec

X Y

Z

 5.0 E-02 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Ms02-half -2e-LFX
NODES: 2024
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 1826
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 6653.92 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE650Ms02F‐half‐2e‐LFX  10950.3  10882.5  ‐0.6 
HE650Ms02‐half‐2e‐LFX  6622.3  6653.9  +0.5 
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Slenderness 0.6 
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 5.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Ms06F-half-2e-LFX
NODES: 8567
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 8388
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 10692.01 sec

X Y

Z

 5.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Ms06-half -2e-LFX
NODES: 5781
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 5226
SOILS: 0

DISPLACEMENT PLOT ( x 10)

TIME: 6423.886 sec

 
 
flexural buckling load [kN]  EC3  FEM  ∆ [%]  
HE650Ms06F‐half‐2e‐LFX  9749.5  10692.0  +9.7 
HE650Ms06‐half‐2e‐LFX  6120.2  6423.9  +5.0 
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Slenderness 1.4 
 

HE650Ms14‐half‐2e‐LFX

0

00

00

3000

10

20

4000

5000

6000

0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6 0.7 0.8

Uz [m]

F 
[k
N
]

Fu gross EC3

s14F‐half‐2e‐LFX # 19568

Fu net EC3

s14‐half‐2e‐LFX # 13137

X Y

Z

 5.0 E-01 m

Diamond 2004 for SAFIR

FILE: HE650Ms14F-half-2e-LFX
NODES: 19946
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 19566
SOILS: 0

DISPLACEMENT  PLOT ( x 10)

TIME: 5400.161 s ec

X Y

Z

 5.0 E-01 m

Diamond 2

FILE: HE650M
NODES: 13406
BEAMS: 0
TRUSSES: 0
SHELLS: 12126
SOILS: 0

DISPLACEM

TIME: 4275.

004 for SAFIR

s14-half-2e-LFX

ENT  PLOT ( x 10)

075 s ec

 
 
flexural buckling lo ∆ [%]  ad [kN]  EC3  FEM 
HE650Ms14F‐half‐2e‐LFX  4587.6  5400.2  +17.7 
HE650Ms14‐half‐2e‐LFX  3648.4  4275.1  +17.2 
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C FEM RESULTS OF PARAMETER STUDY INTO WEB-POST BUCKLING 
 
C.1 Introduction 
This Annex presents the results of the numerical analysis of web‐post buckling of cellular 
members, also subjected to a axial compressive force. 
For each base section, two web‐post widths were analysed. The FEM results are presented here 
separately for the ACB and the LWO model. These results have been discussed in Chapter  8. 
 
The calculations according to both theoretical models have been done using a number of Excel‐
spreadsheets. These are illustrated hereafter briefly. Extensive use has been made of macros in 
order to automate searching for the ultimate load. 
 
C.1.1 Arcelor model for web-post buckling 
 

Input

Section i = right section (lower moment)
i + 1 = left section (higher moment)

thickness upper flange tf,up 40 mm
thickness lower flange tf,low 40 mm  Γb,compression member 1.000
width upper flange bf,up 305 mm  Γb,tension member 0.991
width lower flange bf,low 305 mm
thickness upper web tw,up 21 mm COMPARE WITH LWO MODEL FOR WPB!!!
thickness lower web tw,low 21 mm
height upper member hm,up 548.5 mm
height lower member hm,low 548.5 mm
opening diameter a0 877 mm
root radius at upper web-flange junction rc,up 27 mm  ΓVh (web-post shear) 0.696
root radius at lower web-flange junction rc,low 27 mm
width web-post w 140 mm

beam length L 2454 m
abcissa section i xi 718.5 mm position I
abcissa section i+1 xi+1 1735.5 mm position II
width end panel we 210 mm (exclusive small part near the opening, w/2)
width end web-post wend 280 mm

distance e = xi+1 - xi 1017 mm = a0 + w
ratio α = 1 + w / a0 1.160 -
slenderness upper member βup = a0 / tw,up 41.8 -
slenderness lower member βlow = a0 / tw,low 41.8 -

yield stress of upper member fy,up 235 MPa
yield stress of lower member fy,low 235 MPa
Young's modulus Ea 210000 MPa

Loading

UDL (including safety factors) qSd 0.00 kN/m
Applied shear force (downwards +ve) FSd 285.16 kN
Applied axial force (compression +ve) NSd 6674.00 kN

Material factor

for resistance of cross-sections γM0 1.0 -
for resistance of members to instability γM1 1.0 -

Seek for Fsd

 
 

Worksheet “Input” – Geometrical data and loading 
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Worksheet “Sollicitation” – Calculation of internal forces and stresses 
 
 

 
 

Worksheet “Resistance” – Verification against web‐post buckling 
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.1.2 Arcelor model for Vierendeel bending 
 
C

INPUT

STEEL

Young's modulus E 210000 N/mm2

SECTION DATA ADDITIONAL DATA

Diameter opening a0 877 mm
Width web post w 140 mm Width end posts we 280

Width stiffer ring br 0 mm
Thickness stiffener ring tr 0 mm

Upper member Lower member
Yield stress fy,up 235 N/mm2 fy,low 235 N/mm2

Member height hm,up 548.5 mm hm,low 548.5 mm
Width flange bup 305 mm blow 305 mm
Thickness flange tf,up 40 mm tf,low 40 mm
Thickness web tw,up 21 mm tw,low 21 mm
Root radius rc,up 27 mm rc,low 27 mm

FACTORED LOADS CANTILEVER
I

Bending moment MSd 0.0 kNm (sagging +ve) Length L 2454
Shear force VSd 0.0 kN Point load FSd 0.00
Axial force NSd 6418.2 kN (compression +ve) Axial force NSd 6418.174

DERIVATED DATA

Total heigth Ht 1097 mm

Upper member Lower member
Net member height h'm,up 110 mm h'm,low 110 mm  

 
Worksheet “Input” – Geometrical data and loading 
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NET SECTION PROPERTIES

CHARACTERISTICS OF ELEMENTARY AREAS

i ai zi I0y,i I0z,i (zi - zG,net)
2 kc 0.2234

1 0 987 0 0 192282.25 kI 0.0151
2 12200.00 1077.00 1626666.67 94575416.67 279312.25
3 1470.00 1022.00 600250.00 54022.50 224202.25
4 312.89 1050.97 8024.76 8024.76 252475.16
5 0 110 0 0 192282.25
6 12200.00 20.00 1626666.67 94575416.67 279312.25
7 1470.00 75.00 600250.00 54022.50 224202.25
8 312.89 46.03 8024.76 8024.76 252475.16

mm2 mm mm4 mm4 mm

MEMBER CHARACTERISTICS

Upper member Lower member
Member area Am,up 13982.88948 mm2 Am,low 13982.89 mm2

Shear area AV,up 3282.89 mm2 AV,low 3282.89 mm2

'Static' moment µnet,up 14970577.16 mm3
µnet,low 368652.6 mm3

Position center of gravity zG,net,up 83.64 mm zG,net,low 83.64 mm

NET SECTION CHARACTERISTICS

Area Anet 27965.78 mm2

'Static' moment µnet 15339229.76 mm3
(relative to bottom fibre)

Position center of gravity zG,net 548.50 mm (idem)
Internal leverarm dG,net 1044.27 mm
'Strong' 2nd moment of area Iy,net 7636837041 mm4

'Weak' 2nd moment of area Iz,net 189397658.7 mm4

LOADS ACTING ON THE INCLINED SECTION

Upper member Lower member
member axial force Nm,Sd,up 3209.09 kN Nm,Sd,low 3209.09 kN
member shear force Vm,Sd,up 0.00 kN Vm,Sd,low 0.00 kN  

 
Worksheet “Net section” – Geometrical properties of the net section 
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Worksheet “Inclined section” – Verification against Vierendeel bending 
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 eb-post buckling and Vierendeel bending 

 

 
 

Worksheet “Input” (Part 1) ‐ Geometrical data and loading 
 

C.1.3  LWO model for both w

Applied forces at mid-span and beam ends

FSd 398.633 kN
NSd 0.00 kN

Unity-checks summary

0.200 bending resistance
0.000 axial force resistance
0.916 shear resistance

0.202 top cross-sectional capacity
0.202 bottom cross-sectional capacity
0.916 shear resistance
1.000 local bending resistance
0.916 shear resistance
1.000 local bending resistance

1.000 total Vierendeel bending resistance
0.927 closed-form solution for MAXIMUM SHEAR FORCE in case of web-post bending

0.973 horizontal shear resistance
0.000 web-post bending resistance at narrowest point
0.462 web-post bending resistance in top Tee
0.462 web-post bending resistance in bottom Tee

0.833 web-post buckling
0.916 closed-form solution for MAXIMUM SHEAR FORCE in case of web-post buckling

Seek for Fsd

Seek for Fsd

Seek for Fsd

Seek for Fsd

Seek for Nsd

 
 

Worksheet “Input” (Part 2) – Loads and overview of verification results 
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Worksheet “Calculation” (Part 1) – Geometrical properties and section classification 
 

 
 

Worksheet “Calculation” (Part 2) – Cross‐sectional resistance and verifications 
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C.2 Base profile IPE140 
 
C.2.1 Web-post width s0 = 50 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: IPE140         Web‐post width: s0 = 50 mm
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LWO vs FEM results for base profile: IPE140         Web‐post width: s0 = 50 mm
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C.2.2 Web-post width s0 = 100 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: IPE140         Web‐post width: s0 = 100 mm
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LWO vs FEM results for base profile: IPE140         Web‐post width: s0 = 100 mm
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C.3 Base profile IPE330 
 
C.3.1 Web-post width s0 = 50 mm 
 

LWO vs FEM results for base profile: IPE330         Web‐post width: s0 = 50 mm
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LWO vs FEM results for base profile: IPE330         Web‐post width: s0 = 50 mm
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C.3.2 Web-post width s0 = 100 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: IPE330         Web‐post width: s0 = 100 mm
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LWO vs FEM results for base profile: IPE330         Web‐post width: s0 = 100 mm
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C.4 Base profile IPE600 
 
C.4.1 Web-post width s0 = 62 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: IPE600         Web‐post width: s0 = 62 mm
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LWO vs FEM results for base profile: IPE600         Web‐post width: s0 = 62 mm
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C.4.2 Web-post width s0 = 124 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: IPE600         Web‐post width: s0 = 124 mm
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LWO vs FEM results for base profile: IPE600         Web‐post width: s0 = 124 mm

0

50

100

150

200

0 500 1000 1500 2000 2500
N [kN]

F 
[k
N
]

FEM result

LWO Vierendeel

LWO web‐post buckling

web‐post shear capacity



                 
 

204    Annexes 

 
C.5 Base profile HE200A 
 
C.5.1 Web-post width s0 = 50 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: HE200A         Web‐post width: s0 = 50 mm
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LWO vs FEM results for base profile: HE200A         Web‐post width: s0 = 50 mm
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C.5.2 Web-post width s0 = 100 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: HE200A       Web‐post width: s0 = 100 mm
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LWO vs FEM results for base profile: HE200A       Web‐post width: s0 = 100 mm
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C.6 Base profile HE650M 
 
C.6.1 Web-post width s0 = 70 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: HE650M         Web‐post width: s0 = 70 mm
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LWO vs FEM results for base profile: HE650M         Web‐post width: s0 = 70 
mm
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C.6.2 Web-post width s0 = 140 mm 
 

ACB vs FEM results for base profile: HE650M       Web‐post width: s0 = 140 mm
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LWO vs FEM results for base profile: HE650M       Web‐post width: s0 = 140 
mm
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D LIST OF CONTENTS DATA-DVD 

All analysis data have been put together on the data‐DVD that accompanies this report. Below is 

 
  : LTB / LWO / LWO+ / Euro‐Build in Steel 

Manufacturers    : Arcelor(Mittal) / CMC / Fabsec / MacSteel / Westok 
PhD and MSc Theses    : several studies on castellated & cellular beams 
Hong  of Practise for the Structual Use of Steel 2005 
Acc sign aids for the application of EN1993‐1‐1 
CTI entre Industriel de la Construction Métallique  
SCI      : Steel Construction Institute 

FEM calculations 
Para : Global buckling / Web‐post buckling 
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E ARCELOR PROFIL LUXEMBOURG 
 
Arcelor was created in 2002 by the fusion of the French company Usinor, the Luxembourg ARBED 
en the firm Spanish Aceralia. Following the merger with the Indian company Mittal Steel in 2006 
the worldʹs largest steel producer was formed, Arcelor Mittal, with 330,000 employees in more 
than 60 countries. 
 
In Europe it covers the industrial, marketing and sales activities for beams, channels and heavy 
merchant bars with Arcelor Commercial Sections,  a Product Unit of the Long Carbon Steel Europe 
Business Unit. The majority of Arcelor Commercial Sections’ products and solutions are used in 
the construction industry, the mechanical and the transportation sectors. 
 
The Research Centre of Arcelor Profil Luxembourg aims at developing new and innovative 
products and solutions to meet the specific needs of the markets. In cooperation with the 
Marketing and Technical Assistance teams special softwares for the Arcelor products are 
produced. Numerous areas are investigated, with special attendance for fire safety engineering, 
composite construction, earthquake resistance,  etc. Its reports are distributed in conjunction with 
European technical and promotional organisations. Hereby close relations are maintained with 
various universities and technical centres. 
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F IBT INGENIEURS IN BOUWTECHNIEK 
 
Since 1968 IBT Ingenieurs in Bouwtechniek is an independent firm of consulting engineers 
servicing architects, building contractors and individual clients. IBT is located in both Veenendaal 
and Papendrecht, The Netherlands. 
 
IBT provides its clients with:  

 structural designs including technical drawings in steel, concrete and timber; 
 advices for renovation; 
 calculations of EPN , ventilation and daylight; 
 fire safety engineering calculations. 

The team of IBT consist of over 20 employees, which are continuously developing their skills by 
means of additional courses and their daily work experiences. 
 
The main areas of activity are: 

 residential, commercial and industrial building; 
 houses, apartment buildings and shopping complexes; 
 industrial facilities; 
 schools and churches. 

 
Furthermore IBT is involved in developing pre‐stressing configurations  for a manufacturer of 
precast concrete structural elements. 
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